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Resumen

Con el avance de las tecnologias de construccién, la mineria también debe ir evolucionan-
do, es bajo esta premisa que se da el desarrollo del siguiente trabajo de titulo, CODELCO
ANDINA actualmente construye el primer truck shop de hormigén prefabricado con nudos
rigidos del mundo.

El objetivo de este trabajo sera la aplicacion de los conocimientos adquiridos durante el
transcurso de la carrera, teniendo como fin, el ser capaz de desarrollar, tomando como base,
los planos originales de construccién del truck shop, a partir de los cuales se desarrollara
un modelo matematico 3D para el diseno de las estructuras que componen que resisten las
cargas sismicas.

En el primer capitulo, se establecerda la motivacion, los objetivos y la metodologia que se
seguird durante el periodo de trabajo de la memoria, para luego, avanzar con una intro-
duccion de este proyecto, en donde se realizara una breve contextualizaciéon de la mineria
nacional, de las nuevas tecnologias de construccion y del truck shop a disenar. Para iniciar el
desarrollo del trabajo, se estableceran las bases de diseno del truck shop, las cargas de diseno
y sus materiales de construccion, después se prosigue con el desarrollo del modelo matematico
3D, en donde se mostraran imagenes desde distintas perspectivas de este. En base al modelo
construido, se realizara un andlisis dinamico y estatico de la estructura completa, a partir
del cual se obtendran las solicitaciones de diseno de sus distintos componentes, a partir de
los cuales, se desarrollara un diseno propio.

Finalmente, se realizara una comparacién con los resultados obtenidos en la memoria de
calculo original, en donde se revisara las semejanzas y diferencias entre ambos trabajos, y
partir del cual, se generaran las conclusiones finales.
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Capitulo 1

Introduccion

1.1. Motivacién

El truck shop es un taller utilizado en la mineria para el manteamiento del equipo pesado
que, dadas las grandes dimensiones que presenta y que las zonas de emplazamiento por lo
general no son favorables, requiere de especificaciones técnicas especiales para su diseno.

Durante muchos anos en Chile se disen6/construyé los Truck Shop en estructura metalica,
pero actualmente se ha disenado y construido en hormigén prefabricado con nudos rigidos
en ambas direcciones (conexiones hiimedas) para la division Andina de Codelco.

Esto se ha podido lograr en base a anos de estudio y generaciéon de hormigones de alta
resistencia fc = 50 Mpa, ya que ademaés estos tltimos poseen una relacién agua cemento =
A/C < 0,4 lo cual los hace impermeables segiin ACI-318 S14. Por otra parte, estas estructu-
ras no poseen mantencion y poseen un excelente comportamiento al fuego, este ultimo muy
superior a la estructura metalica.

Dado todos los beneficios que trae consigo esta nueva forma de construccion de truck shop y
considerando que la mineria en Chile es un area que esta en constante crecimiento, el nimero
de truck shop construidos en hormigén prefabricado con nudos rigidos ira en crecimiento,
por lo que el participar en el diseno de uno, serd una grandiosa oportunidad de aprendizaje
sobre este tipo de instalaciones, e invaluable experiencia para el futuro profesional.

Por lo expuesto anteriormente se generara un modelo matematico 3D de un truck shop,
y a partir de las cargas diseno, se elaboraran las distintas estructuras que lo componen, pa-
ra proceder con la comparacion de los disenos de este estudio con los utilizados en obra, y
finalmente concluir en base a los resultados



1.2.

Objetivos

1.2.1. Objetivos generales

El
fabric

objetivo general sera el modelamiento matemético del Truck Shop de hormigén pre-
ado con nudos rigidos de Codelco Andina mas el diseno de diversas estructuras que lo

componen, a partir de los planos de construccién y la memoria de calculo ya existente, para
finalmente, comparar ambos trabajos, y generar una conclusion final.

1.2.2. Objetivos especificos

Para el cumplimiento del objetivo general, se contemplaré los siguientes puntos de trabajo

1.3.

Generar a partir de los planos de construccién del truck shop un modelo matematico
3D.

Ingresar las cargas estaticas de disenos, el espectro de diseno y a partir del método
de diseno de cargas mayoradas y resistencia reducida (LRFD), calcular las méximas
solicitaciones de los distintos perfiles del truck shop.

Disenar la armadura de los perfiles del truck shop a partir de su méaxima solicitud

Comparar los resultados de disenio de los perfiles del truck shop con los que se estan
utilizando para su construccion y concluir a partir de esto.

Metodologia

Lectura bibliografia relacionada con la memoria y seleccién programa: Se
realizara una lectura manual ICHA y memoria de trabajo mas material complementario
facilitado por el profesor guia y ademas de seleccionar programa de modelamiento con
el cual se trabajara durante el desarrollo de la memoria.

Trabajo en modelo geométrico: A partir de los planos de arquitectura de la obra,
se realizara el modelo matematico 3D del truck shop.

Introduccion cargas y combinaciones: Se realizara un andlisis estatico y dindamico
del modelo, para lo cual se ingresaran, a partir de la norma chilena, las cargas estéticas,
espectro de respuesta a partir de la zona de construccién y las combinaciones del método
de cargas mayoradas y resistencia reducida (LRFD), y se revisara que el modelo cumpla
con las condiciones de diseno sismico del pafis.

Diseno armadura de los perfiles del truck shop: De los resultados obtenidos del
analisis dinamico y estatico del modelo mateméatico 3D del truck shop, y a partir de la
maxima solicitacién, se disenara la armadura de los distintos perfiles de la obra



e Analisis resultados y comparativa resultados con los utilizados en la obra: Se
realizara una comparacion de los resultados de disenos obtenidos durante el desarrollo
de la memoria con los que se utilizaron para la construccion del truck shop de Codelco
Andina y se llegarén a las conclusiones



Capitulo 2

Antecedentes

2.1. Mineria en Chile y la incorporaciéon del hormigén
prefabricado

En Chile, la mineria es una de las principales actividades econémica del pais, represen-
tando en promedio entre los anos 1996 y 2021 un 10,6 % del PIB nacional (fuente: Medicién
de Encadenamientos productivos de la industria minera en Chile), bajo esta premisa radica
la importancia, de que el desarrollo minero sea acompanado por los avances tecnolégicos, que
permitan potenciar aiin mas esta area. Dentro del marco de la construccién, el optimizar los
tiempos de puesta en uso de obras fundamentales para el desarrollo de la actividad minera
y aumentar la seguridad de los empleados en terreno, es esencial para el crecimiento de la
mineria, y una de las tecnologias que se ha ido integrando son construcciones con estructuras
de hormigén prefabricado.

Durante los ultimos anos se ha observado una tendencia al alza del uso del hormigén prefabri-
cado dentro de la mineria, gracias a los avances tecnologicos mas los estudios que demuestran
su viabilidad y los beneficios que puede traer al desarrollo de la actividad minera del pais.
Entre los anios 2008 y 2013 el Instituto de Innovacién en Mineria y Metalurgia, IM2 filial
Codelco Chile, llevo a cabo un proyecto en la mineria subterranea para validar el uso de la
tecnologia de hormigon prefabricado para futuras obras mineras, el cual consistio en el desa-
rrollo de una estructura aporticada y prefabricada para el sostenimiento de tuneles mineros,
que se realizo en las minas: ”"Suapi” de la divisiéon” El Teniente”, "III Panel” de la division
Andina y en "ICO” de la division Salvador. Se tuvo como resultado, que las estructuras
aprobaron las pruebas de calidad y ponderaron entre las tres minas una disminucién del:
48 % de tiempo de construccion, 42 % de la mano de obra involucrada y 26 % del costo de
construccién, teniendo como conclusion el increible potencial que tienen las estructuras de
hormigén prefabricado para la construccién en la mineria.



2.2. Truck shop

En el marco de la expansion de la divisién de Codelco Andina en los trabajos de la septima
etapa en la ampliaciéon de la mina, se esta construyendo el primer truck shop de hormigén
prefabricado con nudos rigidos del mundo, que sera la estructura en la cual se basara esta
memoria.

. Que es un truck shop y cuales beneficios trae su construccion con hormigén prefabricado?
Para responder la primera pregunta, es una estacion de servicio en donde se realiza la man-
tencién a los camiones de extraccién y mineros, lo cual lo convierte una estructura clave para
el continuo funcionamiento de la actividad minera, tradicionalmente se construye a partir de
estructuras metalicas, dado los elementos externos que dificultan externos como condiciones
climéticas y ubicacién para construirlo con hormigoén in situ, pero con la incorporacién del
hormigoén prefabricado se incorpora esta opcién de construccién, y se espera que permita agi-
lizar los tiempos para levantar la obra, disminucion del personal en terreno, al requerir menos
cantidad de HH y una mayor facilidad de ensamblaje de las piezas prefabricadas, requiriendo
cuadrillas de menor tamano.



Capitulo 3

Bases de diseno

Para el desarrollo del modelo matematico del truck shop y el diseno de sus estructu-
ras, se tomaran los parametros de cargas, las caracteristicas y propiedades de materiales de
construccién definidos en la memoria de calculo en la cual se basa este trabajo: ”PROYEC-
TO REPOSICION INFRAESTRUCTURA MANTENIMIENTO MINA RAJO
COTA 4000 ETAPA 2 DIVISION ANDINA”.

3.1. Cargas

3.1.1.

Cargas permanentes (PP)

Tabla 3.1: Perfiles estructura, hormigones y cargas permanentes

Estructura f’c (MPa) Perfil Cargas permanentes (PP)
Columna 40 1,2m x 1,2m 3,600 [T/m]
Columna 40 0,8m x 1,2m 2,400 [T/m]

Viga portante cubierta 95 0,6m x 1,35m 1,010 [T/m]
Viga puente gria 50 0,57m x 1,2m 0,700 [T/m]

Viga puntal 50 0,57m x 1,1m 0,640 [T/m]

Viga puntal 50 0,57m x 1,2m 0,700 [T/m]

Viga puntal 50 0,57m x 0,7m 0,540 [T/m]

Costanera techo 50 - 0,180 [T/m]
Costanera lateral 50 CN50 0,213 [T/m]
Costanera lateral 50 CN45 0,161 [T /m]
Cubierta tipo Kover panel - - 20 [kg/m?2]
Equipos de cubierta - - 100 [kg/m2]
Peso PG (35 Ton) +Boggie - - 23 [Ton]




3.1.2. Sobrecargas en cubierta (SCt)

Segun la norma chilena NCh1537 of 2009, se tiene la siguiente sobrecarga minima de uso
de techo, segun el destino de los recintos.

Sobrecarga pedestre (SCt) = 100kgf/m2

Es importante senalar que este estado de carga no controla el diseno.

3.1.3. Cargas vivas por operacion de puente grua
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Figura 3.1: Diagrama puente grua

Se definen las cargas de operacion y de impacto.

e El sistema completo pesa 58 [ton], siendo 23 [ton]| correspondientes a la carga perma-
nente del puente gria y 35 [ton] a la carga maxima de operacién.

e El impacto vertical de diseno corresponde al 25 % de la carga maxima de operacion.

e El impacto horizontal de disefio corresponde al 20 % de la carga maxima de operacion.

3.1.4. Sobrecarga de nieve (SCn)

La sobrecarga de nieve, a partir de la norma chilena NCh431 of 2010 y de la zona de
emplazamiento del truck shop, el cual esta emplazado en la cota 3700, latitud 33°08’18” (sur),
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y de la tabla 1 de la norma NCh431 of 2010, se obtiene la carga bésica de nieve (Pg), igual a
1950 [kgf/m2]. Por instrucciones de Codelo, se utiliza el valor del documento ”ESTUDIO
SOBRECARGA DE NIEVE PARA DISENO ESTRUCTURAL EN CARTERA
DE PROYECTOS ANDINA”, Sector ID 10 - Sur Sur, en el que se define, una carga
basica de nieve (Pg) = 1800 [kgf/m?]. Se calcula la carga efectiva de nieve (Pe) a partir de
la ecuacion 3.1.

Pe=Pg*x0,7«xCexCtx1 (3.1)

e Ct: Factor térmico, la estructura corresponde a una no calefaccionada. Ct = 1,2 (tabla
2 Nch 431 of 2010)

e Ce: Factor de exposicién, la estructura esta emplazada en una area montanosa asotada
por vientos. Ce = 0,7 (tabla 4 Nch 431 of 2010)

e [: Factor de importancia, la estructura entra en la categoria II. I = 1,0 (tabla 1 Nch
3171 of 2010)

Pe = 0,7%0,7%1,2%1%¥1800 [kgf/m?2] = 1082 [kgf/m?]

El techo cuenta con una pendiente del 15 %, por lo que para el diseno, se considera que
la carga actia en la proyeccién horizontal de este.

3.1.5. Viento (V)

Se tienen los siguientes parametros para el calculo de las cargas de viento

e Velocidad de viento = 50 [m/seg]
e (Categoria de exposiciéon D
e Categoria de ocupacion 11

e Factor de importancia I = 1,0

La distribucién de velocidades se calcula a partir de la ecuacién (21) de la norma NCh
432 of 2010.

gz =0,613%x Kzx Kzt « Kd* V%1 (3.2)

e Kz: Coeficiente de exposicion



Tabla 3.2: Coeficiente Kz/Kh segin la altura para exposicién D. (Tabla 9 Nch 432 of 2010)

Coeficiente/altura | 0 [m] | 18 [m] | 21,3 [m] | 24,4 [m]
Kz/Kh 103 | 1,31 | 134 | 1,38

e Kzt: Coeficiente topografico, se calcula a partir de la ecuacién (5) de la norma NCh
432 of 2010.

Kzt = (14+ K1 % K2 K3)? (3.3)

Los coeficientes K1, K2 y K3, se obtienen a partir de la tabla 10 de la norma Nch 432
of 2010, estos coeficientes se calculan a partir de la relacion de la altura de la colum-
na/escarpe relativa del terreno de donde viene el viento y la distancia del barlovento de
la cima de la colina o escarpe, més la forma topografica de la zona de emplazamiento.
Por la memoria de calculo en la cual se basa el diseno de la estructura, se sabe que esta
relacion es igual a 0,2 y se ubica en un escarpe.

Escarpe

Figura 3.2: Escarpe

1. K1 =0,17.
2. K2 = 1,0.
3. K3 =1,0.

Kzt = 1,37

e Kd: Factor de direccionalidad de viento, se obtiene a partir de la tabla 7 de la NCh432
of 2010, al ser un tipo de estructura SPRFV. Kd = 0,85.

Tabla 3.3: Distribucién de velocidades qz a partir de la altura, muros a barlovento. (Nch 432
of 2010)

Presién qz/altura | 0 [m] | 18 [m] | 21,3 [m] | 24,4 [m]
@z [kgf/m 2] | 1876 | 238,6 | 2440 | 251.3




La distribucién de velocidades gh, para muros a sotaventos, muros laterales y techos, se
calcula para la altura media de techo, que es igual a 20,215 [m], y se calcula de la ponderacién
de velocidad en las alturas de 18 [m] y 21,3 [m].

gh = qz(z = 20,215 [m]) = 241,6 [kgf/m?]

La determinacién de los coeficientes de presion externa de viento para el calculo de la
presiéon superficial del viento, se realiza a partir de las tablas 14 y 15 de la Nch 432 of 2010.
La tabla 3.4 entrega los valores de Cp para los muros de la estructura, y las tablas 3.5 y 3.6
las del techo, esta ultima se define considerando un angulo aproximado de 15° al tener una
pendiente de techo del 15 %

Tabla 3.4: Coeficientes de presién externa en muros, tabla de confeccién propia a partir de
la tabla 14 de la Nch 432 of 2010

Superficie L/B Cp | Usar con
Muro barlovento | Todos los valores | 0,8 qz
Muros a sotavento 0-1 -0,5 gh
2 -0,3 gh
1,5 -0,4 gh
Muros laterales | Todos los valores | -0,7 gh

Tabla 3.5: Coeficiente de presion externas en techos con direcciéon perpendicular al muro
transversal del truck shop, tabla de confeccion propia a partir de Nch 432 of 2010

h/L | Distancia del bode del barlovento | Cp
<=0,5 0-h -0,9
h - 2h -0,5

>2h -0,3

Tabla 3.6: Coeficiente de presion externas en techos con direcciéon perpendicular al muro
longitudinal del truck shop, tabla de confeccién propia a partir de Nch 432 of 2010

Direccién viento techo | h/L Cp
Barlovento <=0,25 | -0,5
Sotavento <=0,25 | -0,5
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3.1.6. Cargas Sismicas (S)

Analisis modal

El edificio consta de una estructura sismorresistente en base a marcos rigidos en ambas
direcciones, para uso industrial - minero, por lo cual se puede enmarcar dentro de la NCH
2369 of 2003. El truck shop esta emplazado en una zona sismica 2 con tipo de suelo I, y a
partir de la ecuacién 3.4 se calcula el espectro de respuesta de la estructura.

_ 2,75« Aox1 T’ 0,05>Q4

Sa * — % ( : (3.4)

R T

I: Coeficiente asociado al factor de importancia, de categoria de ocupacién. I = 1

Ao: Aceleracion efectiva méaxima de la zona sismica, asociado a la zona de emplaza-
miento de la estructura. Zona sismica 2. Ao = 0.3g (tabla 5.2 NCH 2369 of 2003).

R y & Factor de modificacion de respuesta y amortiguamiento, asociado al tipo de
estructuracion y elemento de construccién, como es una estructura prefabricada de
hormigén con uniones himedas dilatadas de los elementos no estructurales.

R =5y ¢ = 3% (tabla 5.5 y 5.6 NCH 2369 of 2003).

e T’ y n: Pardmetros que dependen del tipo de suelo. T’ = 0,20; n = 1,00. (tabla 5.4
NCH 2369 of 2003).

o T: Periodo de vibracién del modo considerado.

ESPECTRO DE DISENO
ZONA2-SUELO1
(Factor de importancial = 1)

Ao/g[-]

]
(=]
n

1 15
Periodo T[s]

%]
d
n

Figura 3.3: Espectro de diseno truck shop Andina

Peso sismico
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Dado que la zona de emplazamiento esta ubicado en la alta cordillera, en donde habitual-
mente hay importantes cantidades de nieve durante la mayor parte del ano, para el calculo
del peso sismico, se considera un porcentaje asociado a este.

Ps= PP+ CM + EQ + 50 %SCnieve (3.5)

e Ps: Peso sismico

e PP: Peso propio

CM: Carga muerta

SCnieve: Sobrecarga nieve

Determinacion de la deformacién elastica maxima

El analisis se realiza con las deformaciones sismicas reducidas por el factor R = 5, y se
calcula a partir de la ecuacién 3.6.

d=Rxdd (3.6)

e d: Deformacion sismica.

e dd: Deformacién sismica reducida por R, obtenido del modelo matematico.

El factor de reduccion R se puede multiplicar por el cociente del corte basal minimo con
el corte del eje x u y respectivamente, entre los valores [1-0,5], en este caso, se tomara el valor
1 directamente al ser el caso méas conservador.

La deformacién sismica maxima se calcula a partir de la ecuacion 3.7 dado que la edificacion
entra en la categoria d) otros tipos de estructuras (6-7)

dmazx = 0,015 % h (3.7)

o dmax: Deformacién sismica maxima admisible
e h: Altura del nivel
Limites para el corte basal

Para efectos del diseno, el corte basal no debe ser menor ni mayor a los calculados mediante
la ecuacion 3.8.

Qomin mazr — Omin maz ¥ I xPs (38)
/ /
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Los coeficientes Cmin y Cmax se calculan a partir de las ecuaciones 3.9 y 3.10, este ultimo
se obtiene a partir de la tabla 5.7 de la norma NCh2369 of 2003, en funcién del valor de los
coeficientes R, ¢ y la zona sismica de emplazamiento de la zona.

A

Crmin = 0,25 % 0,3 % 2 = 0,075 (3.9)
g
Ao

Cmax =0,23%0,7% — =0,1725 (3.10)
g

Lo que implica que para efectos de diseno, el corte basal minimo y maximo dados por las
cargas sismicas, son iguales a lo entregado por las ecuaciones 3.11 y 3.12

Q0min = 0,075 * Ps (3.11)

Q0maz = 0,1725 % Ps (3.12)

3.2. Combinaciones de cargas

Para el diseno de la estructura, se utiliza el método de cargas mayoradas y resistencia
reducida (LRFD), las combinaciones de cargas son las siguientes.

e CO1 : 14PP;

e CO2:1,2PP + 1,65Cp + 0,55Ct;

e CO3:12PP + 1,05Cp + 1,65Ct:

o CO4-C05 : 1,2PP + 1,05Cp + (1,4Sx + 0,42Sy) + 1,4Sv;
o CO6-CO7: 1,2PP + 1,08Cp + (1,4Sy + 0,42Sx) =+ 1,4Sv;
e CO8-C09 : 1,2PP + 1,0SCp =+ (1,4Spx + 0,42Spy) + 1,4Sv;
e C10-C11: 1,2PP + 1,0SCp £ (1,4Spy + 0,42Spx) + 1,4Sv;
o C12-C13: 12PP + 1,0SCp =+ (1,4Snx + 0,428ny) + 1,4Sv;
e C14-C15: 1,2PP + 1,0SCp =+ (1,4Sny + 0,42Snx) + 1,4Sv;
o C16-C17 : 0,9PP + (1,4Sx + 0,42Sy) + 0,3Sv;

e C18-C19: 0,9PP + (1,4Sy + 0,42Sx) + 0,3Sv;

e (C20-C21:0,9PP £ (1,4Spx + 0,42Spy) + 0,3Sv;

o (22-C23 : 0,9PP =+ (1,4Spy + 0,42Spx) = 0,3Sv;
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C24-C25 : 0,9PP + (1,4Snx + 0,428ny) =+ 0,3Sv;
C26-C27 : 0,9PP + (1,4Sny + 0,42Snx) + 0,3Sv;
C28-C31 : 1,2PP + 1,65Ct + 0,3V;

C32-C35 : 1,2PP + 1,0SCt + 0,55Ct + 0,8V;
C36-C39 : 0,9PP + + 1,3V;

Donde:

3.3.

PP: Cargas permanentes, peso propio

SCp: Carga de uso en pisos

SCt: Carga de uso en cubiertas.

Sx y Sy; Sismo segin X o Y (X-Y coordenadas en el plano horizontal)
Spx: Sismo aplicado con C.G desplazado en la direccién +X

Snx: Sismo aplicado con C.G desplazado en la direccién -X

Spy: Sismo aplicado con C.G desplazado en la direccién +Y

Spy: Sismo aplicado con C.G desplazado en la direccién -Y

Sv: Sismo vertical = (Ao/g)*I*PP = 0,3*1,0*PP = 0,3*PP

V: Viento en direcciéon X o Y

Materiales

3.3.1. Sello de fundacion y relleno

A partir del informe de mecanica de suelos y la norma NCH 2369 of 2003, se tiene que el
sello de fundacién corresponde a un suelo tipo I (roca), con una velocidad de propagacién de
ondas mayor a 900 m/s, sus propiedades mecénicas se senalan en la tabla 3.7.

Tabla 3.7: Propiedades mecanicas sello de fundacion

Valor | unidades
Tensién estatica admisible | 2,0 kg /cm?]
Tension sismica admisible | 2,8 kg /cm?]
Angulo friccién interna 24 [°]

Para las fundaciones, el material de relleno compactado, tiene una densidad de p, = 1,8
[ton/m?]
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3.3.2. Hormigén armado

Para el diserio, se considera que el hormigén armado tiene una densidad pj, = 2,5 [ton/m?].
En las tabla 3.8 y 3.9 se especifican los tipos de hormigones utilizados para la construccién
de los elementos estructurales de la obra y el diametro méaximo del espesor agregado, para el
desarrollo de la memoria, se supondra que para todas las estructuras a disenar, se utiliza la
gravilla con el maximo didmetro.

Tabla 3.8: Hormigones de construccion para las estructuras del truck shop

Estructura Grado hormigoén
Fundaciones G30
Pilares G40
Costaneras G50

Vigas rigidez techo G50
Vigas portante techo | G55

Tabla 3.9: Espesor agregado tamano maximo

Tamano maximo agregado
Elementos de espesor >20 [mm] 38 [mm)]
Elementos de espesor <= 20 [mm] | 19 [mm]

Las vigas portantes, salvapilar y puntales, que se construyen con hormigén G55, se con-
sidera para el diseno, las propiedades mecanicas de la tabla 3.10.

Tabla 3.10: Propiedades mecanicas hormigén de diseno

f’ci | 350 kgf/cm™2
f’ci | 550 kgf/cm”2
Eci | 275261 | kgf/cm "2
Ec | 345058 | kgf/cm”™2
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3.3.3. Acero de refuerzo

Para el diseno de la armadura pretensada, se utiliza acero A630-420H segtn la norma
NCh204 of 2006.

Tabla 3.11: Propiedades mecanicas acero A630-420H

Acero A630-420H
Limite de fluencia | 420 [kgf/cm 2]
Limite de rotura 630 [kgf/cm"2]
Modulo de elasticidad | 2000000 | [kgf/cm"2]

3.3.4. Acero activo

Se utilizaran cables de una calidad de grado 270 ASTM - 416 de baja relajacién, con
perdidas maximas por relajacion de 3,5 % a las 1000 horas.

Tabla 3.12: Propiedades mecanicas cable pretensado calidad 270 ASTM - 416 de baja relacion

Cable pretensado calidad 270 ASTM - 416 de baja relacion
Limite de fluencia | 17000 [kgf/cm"2]
Limite de rotura | 19000 [kgf/cm"2]
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Capitulo 4

Desarrollo modelo matematico

Para el desarrollo del modelo del truck shop, se utiliza el programa RFEM 6 de la em-
presa alemana DLUBAL SOFTWARE, basandose en el diseno, de los planos de arquitectura

originales de la obra.

Figura 4.1: Modelo matematico alambrico truck shop
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Figura 4.2: Modelo matematico solido truck shop

Figura 4.3: Modelo matematico vista longitudinal externa A

Figura 4.4: Modelo matematico vista longitudinal externa B
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Figura 4.5: Modelo matematico vista longitudinal interna

Figura 4.6: Modelo matematico vista transversal A

Figura 4.7: Modelo matemaético vista transversal B
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Figura 4.8: Modelo matematico vista techo

Figura 4.9: Modelo matemético vista planta puente gria
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Capitulo 5
Analisis sismico

Para el analisis modal, tal como se especifico, se realizo con el peso sismico calculado con
la ecuacién 3.5.

Ps = 8704 [tonf]

Una vez corrido el programa, no se pudo alcanzar el 90 % de la masa sismica exigida
por la norma NCh 2369 of 2003, y siguiendo las indicaciones del profesor guia, se acordo
avanzar tal que se tenga un porcentaje superior al 85 % de la masa sismica en cada una de
las direcciones superficiales principales (fmex y fmey) para un andlisis modal con 50 modos,
y de esta forma, se obtuvieron los siguientes valores.

e fmex = (0,864
e fmey = 0,850

El anélisis sismico se realiza con el método de superposicién cuadratica completa (CQC),
y el corte basal se obtiene de la ecuaciéon 5.1.

X = /Si%j(py * X * X, (5.1)

e X, y X, corresponden al valor méximo del modo con su signo

e (;; corresponde al factor de acoplamiento modal y se calcula a partir de la ecuacién
5.2.

o - 8 % g2 % 13/2 (5.2)
YAk (T —r)2 4 xex (1+7) ’
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e ¢ es el factor de amortiguamiento definido en las cargas sismicas y es igual a 3%

e 1 cs el cociente de %
J

Del analisis se obtuvieron los siguientes cortes basales.

o Qx = 252,09 [tonf]
o Qy = 243,62 [tonf]

Y el corte basal minimo calculado con la ecuacién 3.11 es igual a.
QO0pmin = 652,83 [tonf]
Se utilizan los siguientes factores de escala para el corte basal los espectros de respuesta

o fx =259
o fy = 2,68

Las figuras 5.1 y 5.2 corresponden a los desplazamientos absolutos maximos de las colum-
nas, que corresponde a la combinacion de cargas.

1,4*Sismo + 0,9*PP - 0,3*Sv
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Figura 5.2: Desplazamiento absoluto eje Y columnas
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En las tablas 5.1 y 5.2, se calcula el desplazamiento relativos de las columnas marcadas
en las figuras 5.1 y 5.2, en donde se corrobora que el desplazamiento relativo sea menor a

0,015 en toda la altura de la columna.

Tabla 5.1: Desplazamientos relativos columnas eje x

Altura nivel [m] Columna 1 Columna 2
Desplazamiento [mm] | Desplazamiento relativo [-] | Desplazamiento [mm| | Desplazamiento relativo [-]

0 0 0,00000 0 0,0000
1 0,3 0,00030 0,3 0,0003
2 1,1 0,00055 0,9 0,0005
3 2.4 0,00080 1,8 0,0006
4 4 0,00100 3,1 0,0008
5 6,1 0,00122 4,6 0,0009
6 8,4 0,00140 6,3 0,0011
7 11,1 0,00159 8,2 0,0012
8 13,9 0,00174 10,1 0,0013
9 16,9 0,00188 12,2 0,0014
10 20 0,00200 14,3 0,0014
11 23,2 0,00211 16,4 0,0015
12 26,4 0,00220 18,4 0,0015
13 20,6 0,00228 204 0,0016
14 32,7 0,00234 22,2 0,0016
15 35,7 0,00238 23.8 0,0016
16 38,5 0,00241 2.3 0,0016
17 AT, 0,00242 2.5 0,0016
13 13,4 0,00241 27.4 0,0015
19 454 0,00239 - -

20 47 0,00235 - -

21 48 0,00229 - -

Tabla 5.2: Desplazamientos relativos columnas eje Y

Altura nivel [m] Columna 1 Columna 2
Desplazamiento [mm] | Desplazamiento relativo [-] | Desplazamiento [mm] | Desplazamiento relativo [-]

0 0 0,00000 0 0,00000
1 0.4 0,00040 05 0,00050
2 1,4 0,00070 1,6 0,00080
3 2,9 0,00097 3,3 0,00110
1 5 0,00125 5.5 0,00133
5 74 0,00143 8.2 0,00164
6 10,3 0,00172 113 0,00183
7 13,4 0,00191 14,7 0,00210
8 16,8 0,00210 18,3 0,00229
9 20,3 0,00226 22,1 0,00246
10 24 0,00240 26,1 0,00261
11 27,6 0,00251 30 0,00273
12 31,3 0,00261 33,9 0,00283
13 34,8 0,00268 37,7 0,00290
14 38,2 0,00273 414 0,00296
15 41,3 0,00275 448 0,00299
16 44,2 0,00276 479 0,00299
17 46,8 0,00275 50,6 0,00298
18 49 0,00272 52,9 0,00294
19 50,7 0,00267 - -

20 52 0,00260 - -

21 52,8 0,00251 - -
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Capitulo 6

Metodologia de diseno estructural

En Chile las construcciones a partir de hormigén armado se hacen de las indicaciones
de la norma NCh 430 of 2008, la cual adopta como referencia la ACI 319-05 y el decreto
No. 60 que se publico el ano 2010, en respuesta al terremoto del 27 de Febrero de dicho ano
y los danos estructurales que genero. Para el diseno estructural, se utilizara la norma ACI
319-18 y el Manual de disenos de industriales prefabricadas de hormigén. Para el diseno de
las distintas estructuras que contempla este trabajo, se utiliza el factor de seguridad definido

en el punto 21.2.1 de la ACI 318-19, en la figura 6.1.

Accion o Elemento Estructural & Excepciones
0.65 a Cerca de los extremos de
S N R cial 0.90 miembros pretensados
“”“'n:()‘ l;:f‘l' ‘if;;"?‘:]i_“]) de donde los torones no se
(a) momento 3 fuerza axis acuerdo han desarrollado
combinados acucrdo
b con totalmente. ¢ debe
21.Z2.Z cumplir con 21.2.3.
Se presentan requisitos
. adicionales en 21.2.4 para
=3 Cortante 0.7 cstructuras disenadas parva
resistir efectos sismicos.
(<) Torsidén 0.75 _
d)y Aplastamiento 0.65 —
> Zonas de anclajes de 0.85
postensado
() Cartelas ¥ ménsulas 0.75 _
Puntales, tensores, zonas
nodales ¥ arcas de apoyo
(6=} disenadas de acuerdo con el 0.75
método puntal-tensor del
Capitulo 23
Componentes de conexiones
de miembros prefabricados
Ch) controlados por fluencia de 0.20 —
los elementos de acero a
traccidon
@ l--.ln:n1cr1tc{s de concreto 0.60 o
simple
0.45 a
0.75
Amnclaj 1 tos d ae
G nclajes ‘en ?_?‘u‘lcr\ os de acuerdo
conereto con ol
Capitulo
17

Figura 6.1: Factor de seguridad de elementos estructurales

25




En la seccién 25 de la ACI 318-19, se establecen los valores de recubrimiento especifico

minimo de la armadura para las distintas estructuras a disenar, que se presentan en las tablas:
6.1, 6.2y 6.3.

Tabla 6.1: Recubrimiento hormigén in situ no preesforzado (ACI 318-19 tabla 25.3.2)

Recubrimiento Hormigén in situ no preesforzado
E icion del . brimient
xposicion de Miembros Refuerzo Recu‘ rimiento
concreto especifico [mm|]
truid tra el suel
construido contra el suelo y Todos Todos 75
en permanente contacto
E to a la int i B No. 1
xpuesto a la interperie o Todos arras No. 19 50
en contacto con el suelo a No. b7

Tabla 6.2: Recubrimiento hormigén prefabricado no preesforzado (ACI 318-19 tabla 25.1.3.3)

Recubrimiento Hormigén pre fabricado no preesforzados

. . brimient
Exposicién al concreto Miembros Refuerzo Recu. FHHIEnLo
especifico [mm|]
Expuesto a la interperie o | Todos a excepcion | Barras No. 36 A0
en contacto con el suelo de muros 0 mayores
B No. 32
arras No. 3 20
a No. 19
B No. 1
arras No. 16 20
0 menores

Tabla 6.3: Recubrimiento hormigén prefabricado preesforzado (ACI 318-19 tabla 20.5.1.3.3)

Recubrimiento Hormigén pre fabricado preesforzados

_ . Recubrimiento
Exposicién al concreto |  Miembros Refuerzo .
especifico [mm)]

Expuesto a la

. . Todos a .
interperie o ., Tendones con didmetro
excepcion de 50
en contacto con mayor a 40 [mm]|
muros

el suelo

Tendones con didmetro
menor a 40 [mm)| 40
y mayor a 16 [mm|]
Tendones con didmetro
menor a 16 [mm]

30

El espaciamiento libre minimo entre la armadura longitudinal debe cumplir con los si-
guientes criterios.

e Para las barras no preesforzadas, colocadas en una misma capa horizontal, el espacia-
miento libre debe ser por lo menor mayor o igual al maximo de los siguientes valores:
25 [mm], el didmetro de la barra (db) y 4/3 del espesor agregado (dag).
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e Para barras de capas horizontales paralelas, su espaciamiento libre debe ser por lo
menos de 25 [mm)|

e Para los cables preesforzados, se mantendra el espaciamiento minimo especifico de 30
[mm], utilizado en la memoria de calculo original.

En el caso de las columnas, el espaciamiento libre minimo entre las barras longitudinales
se calcula a partir del méximo de las siguientes expresiones.

e 40 [mm]
e 1,5 veces el didmetro de la barra (db)

e 4/3 espesor agregado (dag).

Se desconoce el diametro maximo del agregado utilizado en las estructuras que se di-
senaran en este trabajo, pero de lo senalado en el punto 26,4,2,1 de la ACI 318-19, en donde
se recomienda que no sea el factor controlador de espaciamiento, se asumird que este no
controla para efectos de diseno.

Para el diseno de la armadura transversal, el decreto supremo 60 establece los siguientes

criterios de diseno

e Espaciamiento maximo del refuerzo transversal tiene que ser menor a 20 [cm]

e En zona critica de la estructura donde exista riesgo de fluencia de la armadura longitu-
dinal, debe ser menor al minimo de los siguientes valores: 20[cm] y 6 veces el didmetro
de la barra longitudinal

e Bl didmetro del estribo debe ser igual o menor y un tercio del didmetro de la barra
longitudinal.

Tabla 25.3.2 — Didmetro minimo interior de doblado y geometria del ganche estindar para estribos y estribos
cerrados de confinamiento

Didmetro inferfor | Etensifo
Tipade puuche Diimetre de ln winime de rectat Tipe de ganehs estindar

parra dublado, mm (-

Miayor de buy ¥

75 mm

No. [BaNo. 16 Ad,

Guncho do 0 grados [——

Mo, 19 Mo, 28 iy 124,

Ba, 10aNa. 16 4dy
Gancha de 135 e |

M. 193 No. 25 o,

He. 10aNo. 16

Clancho de 10 grados T Ay

Mo 198 No, 25 &,

T gancho estindar para earibos y exiribas Cerradas de comfimamas
entensin fecta. B¢ permite user una reeta ks lirga o ol
resiuscncia de anclaje del gacho

Figura 6.2: Didmetro minimo interior de doblado y geometria del gancho estandar para
estribos y estribos cerrados de confinamiento (tabla 25.3.2 ACI 318-19)
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6.1. Fundaciones

Se utilizara el sistema de céliz para el diseno de las fundaciones, que se muestra en la
figura 6.3.

Pilar prefabricado
Seccidn: AxB
B: Lado ancho
Grouting / Mortero de alta

ec = 25 [cm] (minimo)

=] ec | /

Y

Minimo 5 cm

Figura 6.3: Fundacion con sistema de caliz

En las figuras 6.4 y 6.5 se muestran los diagramas utilizados para el diseno de las funda-
ciones aisladas y combinadas, en la cota 0, se utilizan las cargas entregadas por el modelo
mateméatico Fz, M* y Q*, que se calculan a partir de las ecuaciones 6.2 y 6.1 y a nivel de
sello de fundacién se utilizan las cargas Nsf, que considera el peso de la fundacion y relleno
y Msf, que adiciona el momento generado por el corte en la cota 0, y se calculan a partir de
las ecuaciones 6.3 y 6.4.

Relleno

compactado
h1
Ht

Nsf
(']\Msf h2

L1 L L2 | L3 L2

L
"4 N

Figura 6.4: Fuerzas y geometria en zapata aislada
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Fz Fz
M M
( 1\ M
L e
Rellenc
compactado
h1
Ht
Nsf Nsf
I"]\‘Msf I’"']\‘Msf h2
i
Lt L2 g 3 L2 | lsep L2 L3 L2 L
™ " L ™ o I L ™ i T
| | | |_
" 4 L " L i

Figura 6.5: Fuerzas y geometria en zapata combinada

M* = /M2 + My? (6.1)

Q" = VQr* +Qy? (6.2)

NSf =Fz+ Pfundacion + Prelleno (63)

Msf = My(Mzx)+ Fx(Fy) « Ht (6.4)

6.1.1. Analisis de estabilidad

Para dicho anadlisis, se utilizan las combinaciones de carga ASD, la norma NCh 3171 of
2010, establece que se debe cumplir con un factor de seguridad minimo de 1,5 para volca-

miento (Fsv) y deslizamiento (Fsd). A partir de las ecuaciones 6.5 y 6.6 se calculan los valores
de Fsv y Fsd.

Fsv= (Nsf*xL/2)/Msf (6.5)

Fsd = (Nsf*tg(¢p*2/3))/Msf (6.6)

El angulo de friccién interna ¢, se obtiene de la tabla 3.7

Para el diseno a partir de las cargas maximas admisibles, se utiliza la tensién maxima
admisible dinamica de la tabla 3.7, y la carga maxima de contacto se calcula a partir de la
ecuacion 6.7.

2% Nsf
3x Bx((L/2)—e)

Smax = (6.7)

29



La excentricidad de carga (e), se calcula a partir de la ecuacién 6.8.

_ Nsf
= Msf

6.1.2. Resistencia estructural
Punzonamiento

El calculo de punzonamiento con acciéon en dos direcciones sin mayoracién de carga, y la
resistencia nominal Vn, se calcula a partir de la ecuacién 6.9.

Vn = ¢+0,265% (24 4/Bc) % /flexboxd (6.9)

e Perimetro critico (bo): corresponde a la longitud del tramo donde se espera que se
genere la falla por punzonamiento, y se calcula a partir de la ecuacién 6.10.

bo= (bp+d)*2+ (hp+d) 2 (6.10)
e Factor de segurdad (¢) = 0,75

e Bc se calcula a partir de la ecuacion 6.11, con valor maximo 2.

_w

Bce = 6.11
=3 (611)

El corte ultimo por punzonamiento se calcula a partir de la ecuacién 6.12
Vu= Smax * (B* L — (hp+d) = (bp+d)) (6.12)

Corte y flexion losa de fundacién

Para el diseno de corte y flexion de la losa de fundacién, se disena como si de una viga
se tratase. El corte nominal y ultimo se calculan a partir de las ecuaciones 6.13 y 6.14, las
ecuaciones se consideran para valores de f’c en [kgf/cm?].

¢ Vn=0,75% (0,53 % \/f'cx bw  d) (6.13)

bw es igual al ancho de la losa de fundacién.

Vu:Smax*(g—%—d)*L (6.14)
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q1=[5Smax*L]
. . 3

s Lt o

Figura 6.6: Calculo momento ultimo en losa de fundacion

Para el diseno a flexién, se utiliza el método de diseno LRFD, en la figura 6.6, se detalla
la geometria y la zona de carga de q.

e Largo de voladizo (L1) = L/2 - bp/2
Mu se calcula a partir de la ecuacién 6.15.

L1?
Mu:A*((Smax*L)*T) (6.15)

La amplificacion (A) dependerd si es el andlisis se realiza a partir de las cargas sismicas o
las de viento. En el caso de la fundacién combinada, el tramo entre ambos pilares se analiza
como si fuera una viga bi-empotrada y el momento ultimo se calcula a partir de la ecuacion
6.16, ademas, para la fundaciéon combinada, se considera el momento M,,, que corresponde
al momento generado por la excentricidad de la carga de ambos pilares.

L1?
Mu = Ax ((Smax * L) *E) + M., (6.16)

La cuantia minima requerida (p) se calcula a partir de la ecuacién 6.17.

! 2% R
o= (0,85*]]2—;)*(1— \/1—(—0 85*;’0)) (6.17)
M
L X Py (6:18)

Para diseno del refuerzo de la armadura de flexién en la zapata de fundacién, se considera

la cuantia minima de flexién para losas unidireccionales, que se define en el punto 7.6.1 de la
ACT 318-19.

Pminimo = 070018*Ag
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Diseno armadura corte y flexion caliz

En el diseno se utiliza las cargas al pie del pilar (M* y Q*), para calcular el momento
ultimo de diseno del caliz, a partir de la ecuacién 6.19, y su cuantia minima de diseno, de
la armadura a flexion, se calcula con el mismo método utilizado para la losa de fundacion,
a partir de la ecuacién 6.17, con una altura 1til (d) equivalente a la distancia del centro del
lado del caliz con la fibra externa del lado contrario.

Mu=Ax(M*+hl Q") (6.19)

Para el diseno de estribos, al ser el cdliz un elemento especial de borde, se sigue lo
establecido en el punto 18.10 de la ACI 318-19. La zona critica del céliz se extiende 30 [cm]
desde su borde exterior, y en dicho segmento, se disenan los estribos a partir de lo establecido
en la figura 6.7 y fuera de la zona critica, se disenan los estribos segtin lo indicado en la figura
6.8

Refuerzo - y v v )
G Expresiones aplicables
fransversal P
(4, p
Ay flxb,) para |l3| 7. =, }." (a)
esiribos cerrados de Mayor de s e
confinamiento ) nog e |
rectilineos ' Fit | (&)
. [ 4y :
p, para cspirales o 1J.rl.‘3| J—* - l]'—".'- (e
estribos cerrados de Mayor de L8 -
conlinamiento 012 fii | .
circulares ' &_,n"“ | (d)

Figura 6.7: Diseno estribos de confinamiento para elementos especiales de borde (tabla
18.10.6.4(g) ACT 318-19)

Tabla 18.10.6.5(b) — Espaciamiento vertical maximo
del refuerzo transversal en el borde del muro

Grado de
resistencin d : 2 y
Erigtoncly (10 . Espaciamicnto vertieal
Las barras de Reluerzo transversal i ~
= i del refuerzo
e y q transversal

principal a
flexién (MPn)

Dentro del mayor de ¢y 6d,

Al —— v
M, f4V, porencima y por Menor de

470 debajo de las secciones 150 mm
criticas?!

Rl e
200 mm

Otras localizaciones Menor de

Figura 6.8: Espaciamiento vertical armadura transversa (tabla 18.10.6.5(b) ACI 318-19)
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6.2. Columna portico especial

Para el diseno de la armadura longitudinal de la columna, al tener la conexién columna
- viga en el techo, no se requiere cumplir con el requisito de columna fuerte - viga débil del
punto 18.7.3 de la ACI 318-19 para pérticos especiales. El momento nominal de la columna
se calcula a partir de la ecuacién 6.20, para la condicién de portico especial, con un factor
de seguridad ¢ igual a 0,9

anqb*As*fy/(d—g) (6.20)

Ag* [y
=—7 6.21
¢ 0,85 % flexb ( )

Por lo estipulado en el punto 18.7.4 de la ACI 318-19, el area total de refuerzo longitudinal
debe ser.

e Mayor al 1% del 4rea bruta de la columna

e Menor al 6 % del drea bruta de la columna

Para el diseno de la armadura de corte en la columna, se calcula el corte ultimo a partir de
la resistencia maxima a flexion de este en el rango plastico, considerando una sobrerresistencia
de 1,25*fy, més lo definido en el punto 18.7.6.1.1 de la ACI 318-19, se calcula el corte de
disenio (Ve) partir de la ecuacién 6.22; sin reduccién de resistencia (¢ = 1), finalmente, por
su condicion de condicion de pértico especial, siguiendo la indicacién del punto 21.2.4 de la
ACI 318-19, se considera un factor de seguridad ¢ igual a 0,6.

_ Mpr3 + Mprd

v
© lu

(6.22)

[}

Mp '_4*‘__.1’

fe

Figura 6.9: Columna pértico especial (Imagen ACI 318-19 18.6.5.1)
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Para el calculo de la corte nominal (Vn), se toma como cero el aporte de corte del hor-
migon, a partir del cumplimiento de una de las dos siguientes condiciones del punto 18.6.5.1
de la ACI 318-19.

e Esfuerzo interno de corte del modelo matematico mayorado > 50 % de Ve.

e Que la fuerza axial en la columna es menor al 5 % de su capacidad maxima de resistencia
a la compresion.

6.2.1. Confinamiento

Para el diseno, se utilizan estribos de confinamiento cerrados rectilineos. La longitud de
confinamiento (lo) se define en el punto 18.7.5.1 de la ACI 318-19, este se debe medir desde
la cara del nudo en ambos extremos y debe ser por menos, el mayor de los siguientes tres
valores.

e Altura de la columna en la cara del nudo donde puede ocurrir la fluencia por flexién
e un sexto de la luz libre de la columna

e 450 [mm)]

Para el calculo de la cuantia minima en la zona confinada de la armadura transversal, de
lo definido en el punto 18.7.5.4 de la ACI 318-19, se utiliza el maximo de las ecuaciones 6.23
y 6.24.

Ash/(sxbc) = 0,3 (% —1) % }Nyct (6.23)
Ash/(s  be) = 0,09 % L (6.24)

Jyt

e Ash: Area armadura transversal
e Ach: Area confinada por estribos
e s: Espaciamiento estribos transversales

be: Altura efectiva estribo

La separacién maxima [mm| de estribos en la zona de confinamiento, que se detalla en el
punto 18.7.5.3 de la ACI 319-19, debe ser menor al minimo de los siguientes valores.

e La cuarta parte de la menor dimension de la columna
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e Dado que se esta utilizando acero de grado 420, no puede ser mayor a seis veces el
didmetro de la armadura longitudinal

e De la ecuacién 6.25, 'so’ debe ser mayor o igual a 100 [mm] y menor o igual a 150 [mm].
hx corresponde a la distancia mayor entre ramas de estribos adyacentes.

350 — h
s0= 100 + ng (6.25)

6.2.2. Condiciones de diseno generales de la armadura transversal
y longitudinal

Para el disenio de la armadura longitudinal y estribos, se debe cumplir con los criterios
del punto 25.7.2 de la ACI 318-19

Espaciamiento

e El espaciamiento maximo en la zona no confinada, de centro a centro de los estribos,
debe ser el minimo de: 6 veces el didmetro de la barra longitudinal, 150 [mm)] y tomando
el criterio conservador del espaciamiento establecido en la tabla 10.7.6.5.2 de la ACI
318-19, un cuarto del lado més corto de la columna.

e La distancia maxima entre ramas de estribos es de 350 [mm)]

e El dngulo interior del estribo para las barras longitudinales de esquina y barras alternas,
no puede ser mayor a 135°

e Las barras longitudinales que no estén apoyadas lateralmente por estribos, no pueden
estar separados por més de 150 [mm]

h, <350 mm

Fefores o
i mrrs vor sl e of

T ]
50 mm

L

e [T ET T CIRRTT

Fronas oo trmslagron oav

Confinameeriio lm roeve

contred |

Bbr4
s < ¢ 6d, long
o

(6d, iong.
5 ‘ >
{ 150 mm

50 mm

h
£, = 1h,/6

450 mm !
£y

reduerro
ransvessal en of

=100 mm Frudta

Figura 6.10: Condiciones de disefio columna marco especial. (Imagen sacada de memoria de
calculo)

35



6.3. Pernos de conexidén costanera techo

Para el diseno, se siguen las indicaciones del "manual de diseno de estructuras prefabri-
cadas de hormigén”.

La seccion minima del perno, se calcula a partir del corte puro, de la ecuacion 6.26.

Vu=Fec<0,5%Asx Fy (6.26)

e Fc: Fuerza sobre cada conector.

Se verifica que la costanera no falle en rotura por cono de falla o aplastamiento de hor-
migon, a partir de la formula de Hawkins, de la ecuacion 6.27, y en la direccién del borde
libre, se corrobora que no se genere este tipo de falla por falta de distancia a partir de la
ecuacion 6.28.

pxVn=Vnc=/flexd/?*(8,5% Lexd+150) [f'c=kgf/cm?] (6.27)
¢p*xVn=Vnc=35+xm"?x+/flc [fc=kgf/cm?] (6.28)

e Le: Longitud de empotramiento.

e m: Distancia conector del borde.

Y se corrobora en la ecuacion 6.29 si sera requerido armadura de confinamiento en el
perno.

Fy

2,75 %4/ f'c

m > d x (6.29)

Si m es menor al valor calculado en la ecuacién 6.29, se requerira armadura de confina-
miento, que se calcula a partir de la ecuacién 6.30.

Aons = Fc/(0,9 4, 2[tonf Jem?]) (6.30)
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6.4. Ménsula

6.4.1. Determinacion geometria

Se verifica en primera instancia, que se cumplan las condiciones de diseno del punto
16.5.1.1 de la ACI 318-19, para el diseno a partir del método planteado en la seccion 16.5 de
dicho manual, que son las siguientes.

e av/d <1

o Nuc<Vu

Se toma el disenio de la figura 6.11 para la confecciéon de la ménsula

s

— n— DA,f
[} —_— -y
*n,m-iru—-- C——
20.5d | —Plano de
% - 5’ cortante
d

/ ‘

Puntal de compresion —

Figura 6.11: Geometria ménsula

Para el diseno de la altura de borde la mensula (d), a partir de lo especificado en el punto
16.5.2.4 de la ACI 318-19, debe ser tal que se cumpla que los valores de las ecuaciones 6.31,
6.32 y 6.33, sean mayores a Vu/¢

V1=0,2%f'cxbwxd [f'c= MPa] (6.31)
V2= (3,340,08% f'c)sbwsd [f'c= MPa (6.32)
V3 =11 bw * d * [MPad] (6.33)

El area de apoyo minima de la ménsula se determina de la ecuacion 6.34 de la resistencia
efectiva, a partir de lo senalado en el segmento (e) del punto 21.2.1 de la ACI 318-19, se
considera un factor de seguridad ¢ de 0,75.

Vu<¢x(0,75* f'cx A) (6.34)
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6.4.2. Diseno armadura

Para el diseno de la armadura principal (Asc) y los estribos (Av), que se muestran en la
figura 6.12, a partir de lo senalado en el punto 16.5.5 de la ACI 318.19, Asc debe superior al
mayor de los valores de las ecuaciones 6.35, 6.36 y 6.37.

Ascl = Af + An (6.35)
Asc2 = Avf 4+ An (6.36)
Asc3 = (f'c/fy) * (bw * d) (6.37)

Platina de |"—"'

apoyo —,
\, 1\;“ \—Ag, (refuerzo principal)

| /|
_

Ny
4_
r\Ba rra de ancl la]eﬂ
| I »
\J\a
\1 | -Ap, (estribos cerrados)

Figura 6.12: Diagrama ménsula con armadura

Af corresponde al refuerzo por flexion requerido, y se calcula de la ecuacién 6.38.

Af = Mu/(é % fy+jd) = (Vu * % + Nucx (h—d)) /(6% fy*j*d) (6.38)

"av’ se toma como la mitad de la longitud de ’a’ de la figura 6.11 y Nuc corresponde a la
fuerza axial mayorada producida por la carga sismica, que se calcula a partir de la ecuacion
6.39, siendo Cmax coeficiente sismico méaximo calculado en la ecuacion 3.10.

Nuc = Cmazx xVux*1,2 (6.39)

'j” corresponde a la eficiencia esperada de la armadura, y para efectos de diseno, se utilizara
el mismo de la memoria de calculo en la cual se basa este trabajo, del 90 %. An corresponde
al refuerzo requerido por tensién directa y se calcula de la ecuacién 6.40.

An = Nuc/(¢ * fy) (6.40)
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Avf es el refuerzo de friccién por cortante requerido, que se calcula de la ecuacién 6.41, y
corresponde al coeficiente de friccion, que es igual a 1,4 y se obtiene de la tabla 22.9.4.2 de
la ACI 318-19.

Avf =Vu/(p* fy=u) (6.41)

Para el refuerzo por cortante horizontal (Ah), de la figura 6.12, a partir de lo senalado
en en el punto 16.5.5.2 de la ACI 318-19, se calcula el minimo requerido de la ecuacién 6.42,
una vez ya definido Asc.

Ah = 0,5 (Asc — An) (6.42)
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6.5. Vigas

6.5.1. Esfuerzos internos

El calculo manual de los esfuerzos internos en la viga se hace a partir de los diagramas

de las figuras 6.13, 6.14, 6.15, 6.17

ReV. . .. Y
!
Ve . - et q(-z-—:)
L
Mmax (.ﬂ los .'lr"‘os) . . . -F
] i centr ﬂf
(en el ce o) LS 13
L - AL )
gt
Amex (cn ol unlm) . - TE
2
Ax - 1‘1‘;'”—«1’

Figura 6.13: Viga bi-empotrada con carga distribuida uniforme
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Figura 6.14: Viga empotrada - rotulada con carga distribuida uniforme
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Figura 6.15: Viga bi-rotulada con carga distribuida uniforme
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Figura 6.16: Esfuerzos internos en vigas bi-empotradas para cargas puntuales céntricas.
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Figura 6.17: Esfuerzos internos en vigas bi-rotuladas para cargas puntuales céntricas.

6.5.2. Diseno armadura pasiva

La armadura pasiva se disena para resistir los momentos negativos en los extremos em-
potrados de las vigas, y como antes de hormigonar los nudos rigidos, se realiza el montaje
de las costaneras de techo, el momento generado por este y el peso propio de la viga, no sera
parte de este diseno, dado que dicha carga la toma la armadura activa.

De las ecuaciones 6.20 y 6.21, se calcula y disena, la armadura pasiva de la viga, mas lo
senalado en el punto 9.6.1 de la ACI 318-19, la armadura minima debe ser superior a lo
calculado en la ecuacion 6.43.

0,25 x v/ flexbwxd 1,4 bwx*d
fy " fy

fsmin = max(

) [f'c = M Pa (6.43)

La barras longitudinales en los extremos que se disenan para resistir los momentos nega-
tivos en la viga, el empotramiento tendra una extension de 4 [m], que corresponde a la misma
extension utilizada en obra y se mantendra dicho diseno en todas las vigas que se disenaran
para este trabajo de titulo.
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Figura 6.18: Extension empotramiento armadura longitudinal pasiva vigas

Tal como se explico en la seccién de las columnas, las vigas que forman parte del portico
especial, al ser conexiones al nivel de techo, no requiere cumplir con la condicién columna
fuerte - viga débil.

6.5.3. Diseno armadura activa

La armadura activa se disena con excentricidad constante, tal como se muestra en la
figura 6.19.

Figura 6.19: Viga con cables preesforzados con excentricidad constante

Calculo esfuerzos a compresion y tension en fibras mas externas en las distintas
etapas del pretensado

Para efectos de disenio, a partir de la informacién entregada en la memoria de calculo
"PROYECTO REPOSICION INFRAESTRUCTURA MANTENIMIENTO MINA RAJO
COTA 4000 ETAPA 2 DIVISION ANDINA”, se considera un 10% de perdida de fuerza
de pretensado instantdnea y un 20 % diferidas en el tiempo, y se utilizan las propiedades
mecanicas y el recubrimiento minimo del cable de pretensado de las tablas 3.12.

e Etapa ”0”: Tensiones en vacid, se realiza el anélisis a una distancia X = 1[m]| del extremo
de la viga, considerando solamente el peso propio de la viga a una distancia X = 1 [m],
y se considera solamente la perdida de pretensado instantaneas.

e Etapa 1: Al momento de cortar los cables del pretensado, se disena para la carga muerta
total, y al igual que en la etapa 707, se considera solamente la perdida de pretensado
instantaneas.

e Etapa 2: Se disena para la carga muerta total para un tiempo infinito, por lo que se
considera la fuerza de pretensado efectiva.
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e Etapa 3: Considerando la existencia de una sobrecarga del 100 %, manteniendo el mismo
criterio utilizado en la etapa 2 para las cargas muertas.

Las tensiones generadas en la fibra superior y inferior de la viga en las distintas etapas se
calculan a partir de las ecuaciones 6.44 y 6.45.

T excl M
fsup = T * (1-— = )+ ST (6.44)
) T excl M

Verificacion limites tensionales

Los limites de estados tensionales de compresion y traccion en la viga, depende de la
etapa en la que se encuentre, la ubicacion en la viga y del tiempo transcurrido, que se definen
en la seccion 24.5 de la ACI 318-19. Para la etapa 0 y 1, se calcula a partir de la ecuaciones
de las figuras 6.20 y 6.21

Ubicacion Limite del esfuerzo a compresiin

En los extremos de miembros

simplemente apoyados 0.70f

En otras ubicaciones 0.60 /5

Figura 6.20: Limite para esfuerzos a compresion en el concreto después de la aplicacion del
preetensado (tabla 24.5.3.1 ACI 318-19)

" Limite del esfuerzo a traccién en el
Ubicacidn
cancreto
En los extremas de miembros e
simplemente apoyados 0.5y fei
En otras ubicaciones 0.25,/7,

Figura 6.21: Limite para esfuerzos a traccion en el concreto después de la aplicacion del
preetensado (tabla 24.5.3.2 ACT 318-19)

El limite de tensiéon a compresiéon en la viga preesfozada cuando ya ha alcanzado su
resistencia maxima a los 28 dias, se calcula a partir de las ecuaciones de la figura 6.22
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Limite del esfuerzo a compresion en el
Condicién de earga it
Preesfuerzo mas CArgas 0.45 "
permanentes en ¢l tiempo
Preesfuerzo mis todas las 0.60
cargas

Figura 6.22: Limite para esfuerzos a compresion en el concreto bajo las cargas de servicios
(tabla 24.5.4.1 ACI 318-19)

Se disena la armadura activa, en base a la la tracciéon maxima que alcanza la viga (ft)
dentro del rango de transicion, entre fisurado y no fisurado, que se calcula a partir de la
ecuaciéon 6.46, que se obtiene de la tabla 24.5.2.1 de la ACI 318-19.

0,62%+\/flc < ft <+/fc (6.46)

A partir de lo anteriormente expuesto, en las tablas 6.4 y 6.5, se muestran los limites
tensionales en la fibra superior e inferior en la extension de la viga y en las distintas etapas
del pretensado.

Tabla 6.4: Limites de esfuerzos tensionales después de aplicacién pretensado (f’ci = 350
kgf/cm”2)

Limite esfuerzo compresién concreto en extremos 245,00 | [kgf/cm”2]
Limite esfuerzo compresién concreto en otras ubicaciones | 210,00 | [kgf/cm 2]
Limite esfuerzo tracciéon concreto en extremos 29,28 | [kgf/cm”2]
Limite esfuerzo traccién concreto en otras ubicaciones 14,64 | [kgf/cm"2]

Tabla 6.5: Limites de esfuerzos tensionales para tiempo infinito (f’c = 550 kgf/cm”2)

Limite esfuerzo compresién para cargas permanentes | 247,50 | [kgf/cm"2]
Limite esfuerzo compresién mas todas las cargas 330,00 | [kegf/cm"2]
Limite esfuerzo traccién concreto (clase T) 73,42 | [kgf/cm"2]

Calculo momento nominal a flexién

La resistencia nominal a flexién (Mn) de la viga con la armadura activa y pasiva, se
calcula a partir de la ecuacion 6.47, y para dicho calculo, se considera solamente la armadura
activa que se encuentra en la zona de la viga a traccién

gb*Mn:gb*(Ap*fsu*(dp—g)—l—As*fy*(d—g)) (6.47)
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e fsu: tensién que alcanza los cables preesfozados cuando la viga alcanza su resistencia
nominal a flexién, y se calcula a partir de la ecuacion 6.48.

U
fsu:fpu*(1—0,6>l<p>|<J;I/9 ) (6.48)
c
e El valor de ’'a’ se calcula a partir del equilibrio de la fuerza equivalente a compresion
en la viga su fibra extrema tiene una solicitacién equivalente a f’c y la fuerza del
pretensado.

_ Apx* fps+ Asx fy

4
0,85 % flexb (6.49)

e El factor de 51 depende de la resistencia maxima del hormigén (f’c) y se calcula a
partir de las ecuaciones de la figura 6.23

£ .MPa B E
172 f1<328 0.85 (a)
W [ <55 u_ss—w ()
s 065 ©

Figura 6.23: Factor 51, que se calcula a partir de la tabla 22.2.2.4.3 de la ACI 318-19

Para definir el factor de reduccion de resistencia del momento nominal de viga, se debe
verificar si este falla por compresion, traccién o una transicion entre ambos. En la figura
6.24, se muestran criterios equivalentes para clasificar el comportamiento esperado en la viga
a partir de lo establecido en en punto 21.2 de la ACI 318-19.

f «# = 075 + (g - 0.002)(50)

D7 rmmm===
s “ ¢ = 065+ {£,-0 002) (250/3)
Cantrolado por] Ctos _ | Controlade
COmMEresian  — Transicion JLpor lension
£, = 0,002 £,= 0,005
A " A
- C.800 d 0375

Interpolacion encid,: Espiral g = 0.75+0.18[(1/eid,) - (S/3]]
Otras ¢ = 0.65+0.25[{1/cid,)- (5/3)]

Figura 6.24: Factor de reduccién del momento nominal de la viga si el mecanismo de falla es
controlado por la compresion, traccién o transicion
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Calculo de momento de ruptura

Para vigas con armadura activa, a partir de lo senalado del punto 9.6.1 de la ACI 318-19,
la cantidad total de armadura debe ser tal que se resista 1,2 veces la carga de fisuracién (fr)
de la viga, en la ecuacion 6.50, que se define en el punto 19.2.3 de este mismo cédigo, y se
calcula a partir de la ecuacién.

fr=1,9%%+/f'c |[fc=kgf/em? (6.50)
El momento de ruptura se calcula a partir de la ecuacién 6.51

T % S2
Mecer = (T xe) + i

+ fr* 52 (6.51)

Verificacion deflexion maximas

La deflexién maxima que pueden experimentar las vigas se define en la tabla 24.2.2 de
la ACIT 318-19, como todas las vigas soportan o estan ligados a elementos estructurales, mas
no ser susceptibles a sufrir dafio debido a grandes deformaciones, el limite de deflexion se
establece como

Deflexién méaxima = L/240

Los cables preesforzados, al tener excentricidad constante, la deflexién que generan, se
calcula a partir de la ecuacién 6.52

1 TxexlL?

Para una fase temprana de la viga (etapa 1), se considera el modulo de elasticidad de
f’ci, para tiempo infinito (etapa 2 y 3) se considera el modulo de elasticidad de f’c. En la
etapa 1y 2, al no estar los NNRR hormigonados todavia, la deflexiéon producto de las cargas
longitudinales se calcula a partir de la ecuacién 6.53, y en el caso de las cargas puntuales, a
partir de la ecuacion 6.54.

5%qx* L*
A= —F .
384+« Fx1 (6.53)
PxL?
= — .54
48 « B x 1 (6.54)

Para el 100 % de sobrecarga, los NNRR ya estan hormigonados, por lo que se calcula a
partir de la ecuacion 6.55 para las cargas longitudinales y en el caso de las cargas puntuales,
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a partir de la ecuacién 6.56. Para las vigas rotulado - empotrado con cargas longitudinales,
la deflexion maxima se calcula de la ecuacién 6.57.

B q * LA
384 Ex 1 (6.55)

PxL?
C192%x Ex 1 (6.56)

B q * L*
A= 185 % E % [ (6.57)

6.5.4. Diseno armadura transversal con armadura pasiva y activa

A partir de los esfuerzos internos calculados manualmente, se disena la armadura de corte
de la viga para secciones espaciadas por un metro de distancia.

Espaciamiento armadura transversal en zona confinada y no confinada

La geometria de la zona confinada en la viga se define en el punto 18.4.2.4 de la ACI
318-19. Se confina en ambos extremos de la viga para una extensién igual a dos veces la
altura total de la viga, en lo que respecta su posicionamiento en la zona confinada, el primer
estribo se coloca a 50 [cm] de distancia de la cara del miembro de apoyo y el espaciamiento
maximo no puede exceder minimo de las siguientes expresiones.

e sl =4d/4

o 52 = 8 % dbjongitudinal
o 53 = 16 * dbesirivos

e s4 = 20 [cm]

Para la zona no confinada, el espaciamiento maximo permitido se calcula a partir de la
solicitud maxima de corte en relaciéon a la resistencia al corte del concreto, que se muestra
en la figura 6.25, tal que no supere los 20 [cm] de distancia

Calculo resistencia al corte del concreto para vigas no preesforzadas

La resistencia al corte al concreto se define en el punto 22.5.5 de la ACI 318-19, y se
calcula a partir de la ecuacién 6.58

Ve=0,1Tx+/flcxbw=*d [f'c= MPa] (6.58)
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5 maximo, mm
v, Viga no preesforzada Viga preesforzada
requerido A lo largo Através | Alolargo | A través
de la del de la del
longitud ancho longitud ancho
. El df2 d /4 Ihf2
- U.BBJEIJ“.J menor
de: 600 mm
F El d/4 df2 38 3h/4
> 0.334) [, b, d| menor
de: 300 mm

Figura 6.25: Espaciamiento minimo armadura transversal en zona no confinada de la viga

(tabla 9.7.6.2.2 ACI 318-19)

Colocar esitribos de confinamento en:
(/4

: 8d; fong.
"2-1(1‘., esiribo

% 20 [cm]

8=

50 mn

confinamiento

Figura 6.26: Condiciones de disefio posicionamiento estribos viga

Calculo resistencia al corte del concreto para vigas preesforzadas

La resistencia a corte que aporta el concreto (Vc), se calcula segin la relacién de la

ecuacién 6.59, si se cumple, Ve se calcula a partir de las ecuaciones de la figura 6.27.

Apeq > 0,4 % (Aps x fsu+ As x fy)

. Ve -
V.d )
[[}_[IS}_J_,-’:+f.L_H%]h“d (15121 (a)
El menor de — . !
(@), (b) y (c): (0,051 +4.8)b,d (b)
0420 £/ b, (©

Figura 6.27: Método aproximado para calcular Ve (tabla 22.5.6.2 ACI 318-19)

(6.59)

Y, segtn lo establecido en el punto 22.5.6.2, Vc no puede ser menor al valor de la ecuacién

6.60
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Ve>0,17Tx+/flexbwxd [f'c= MPa] (6.60)

En el caso alterno de la ecuacién 6.59, Vc se calcula a partir del menor valor entre la
resistencia a la flexién-cortante (Vi) o a la cortante en alma (Vew), este primero se define
en el punto 22.5.6.3.1 de la ACI 318-19 y se calcula a partir de la ecuacién 6.61 y este no
puede ser menor al valor de la ecuacién 6.62, en caso de predominancia del pretensado, se
mantiene el valor calculado de la ecuaciéon 6.60.

Vux Mct

Vi =A%0,05%+/f'c*xbwxdp + 7 [f'c = M Pa (6.61)
Ve>Ax0,14%/flexbwxd [f'c= MPa] (6.62)

Vu y Mu corresponden a los esfuerzos internos en la seccién en la cual se esta disenando
y Mct es el momento de fisuracién, que se calcula a partir de la ecuacién 6.63.

Mct = é «(0,5%\/f'c+ fpe)  [f'c= MPad] (6.63)

La resistencia a cortante en el alma (Vew), se calcula a partir de la ecuacion 6.64, de-
finida en el punto 22.5.6.3.2 de la ACI 318-19, este valor solamente se considerara para las
secciones doble T de las vigas, en donde puede ser el valor de resistencia al corte del concreto
predominante.

Vew = (0,29%+/f'c+0,3% fpc) xbwxdp+Vp [f'c= MPd (6.64)

dp corresponde a la altura 1util de la armadura activa y fpc es el esfuerzo a compresion
en el centroide de la viga para el preetensado efectivo resistiendo todas las cargas externas
aplicadas. Para este caso, el Ve de diseno no puede ser inferior al valor de la ecuacion 6.62.

Y para ambos casos, por lo definido en el punto 22.5.5.1.1 de la ACI 318-19, V¢ no puede
ser mayor al valor calculado en la ecuacion 6.65.

0,42%\/flexbwsd [f'c= MPa (6.65)

Diseno armadura transversal

Para el calculo de Vs, se contempla un factor de seguridad.

$=0,75
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Ya armadura requerida por unidad de metro, se calcula a partir de la ecuacion 6.66

Av Vs

S :fy*d

(6.66)

Ademas, la armadura en la viga, no puede ser menor a lo definido en la figura 6.28.

Tipo de viga A, i [
No preesforzadas 0.062 \."E "'i
y El fe g (a)
preesforzadas con k-
b O MY 0r
e : 0352 ®)
0.4{ Ay fpu + A1, ) ds: o
T b
0.062,/ 7. Do
Preesforzad T | @
regeiorsacas con El ——
. El mayor de:
> ! 0352w
; _ _ menaor Sy (d)
0.4( Aps fpu + 4.1 ) —— .
de: Apsf pu [E (€)
B0 Sd \ by,

Figura 6.28: Armadura minima de corte, a partir de la condicién de la inecuacién 6.59 (tabla
9.6.3.4 ACI 318-19)

Y el valor maximo de Vs no puede ser superior a 4 veces la armadura a corte esperada
del concreto.

6.5.5. Calculo a cortante para viga de portico especial
Espaciamiento

En la zona confinada, el espaciamiento maximo se define en el punto 18.6.4.4 de la ACI
318-19, siendo igual al minimo de las siguientes expresiones.

e sl=d/4
e 52 =15 [cm]

e s3 =0 dblongitudinal

Diseno armadura transversal viga de poértico especial

El corte de diseno de la viga se disena para eventos sismico, y partir de lo senalado en el
punto 18.6.5 de la ACI 318-19, se calcula a partir de la ecuacion 6.67
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Colocar estribos de confinamiento en:

d/a
s<=|15 [cm]
6*db (longitudinal)

s
s <df2 0 mas

=
b

zonas de

confinamiento

Figura 6.29: Condiciones de disefio posicionamiento estribos viga de pértico especial

_ Mprl+ Mpr2 n wu * (n

1%
¢ In 2

(6.67)

Mpr se calcula a partir de la ecuacion 6.20, para la maxima resistencia a flexién esperada
de la viga en el rango plastico (fy = 1,25fy) y considerando un factor de reduccién de resis-
tencia ¢ = 1, ademas, todas las vigas con condicién de poértico especial, son de techo, por lo
que Mprl sera igual a Mpr2 para el diseno, y se considera para el calculo de Ve, el mayor
valor entre la armadura inferior y superior de la viga,

<y =(1.2+028pg)D +1.0L + 028

, Y Morz
,iri(‘ 4 l' pra
1 VeE

Figura 6.30: Diagrama cargas de disenio para corte en viga de portico especial

Para efectos de diseno, a partir del supuesto senialado en el punto 18.6.5 de la ACI 318-19,
se considera Vc = 0, tal que se cumpla una de las dos siguientes condiciones.

e Esfuerzo interno de corte del modelo matematico mayorado > 50 % de Ve

e Que la fuerza axial en la viga es menor al 5% de su capacidad maxima de resistencia
a la compresion.

Por la condicién de portico especial, y lo definido en el punto 21.2.4 de la ACI 318-19, se
considera un factor de seguridad.

»=0,6

En la zona confinada, a partir de lo establecido en el punto 18.6.3.1 de la ACI 318-19, la
cuantia maxima de la armadura longitudinal, no puede ser superior al 2,5 % del drea total de
la viga. Al momento de realizar el diseno, se debe cumple el mismo criterio de espaciamiento
maximo de las barras longitudinales restringidas por ganchos suplementarios o estribos de
confinamiento, definido en el punto 5.7.2 de la ACI 318-19 de 35 [cm] de distancia como
maximo
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6.6. Conexiones

Al momento de realizar el disenio de la conexién columna - viga, se reconocen las reacciones
de las figuras 6.31 y 6.32.

Tz Ca
l Veor
o=y
L e NS T Cz
e
Vi=T1+C2.Veni
e —
Ci— =i il T -y
| T
Veor
Cs T+

Figura 6.31: Diagrama de fuerzas de corte horizontal en nudos

Tz Cs3

e —

Vviga
-

C g |

Figura 6.32: Diagrama de fuerzas de corte horizontal en nudos

En el diseno de nudos rigidos, se pueden identificar 3 tipos posibles segin la cantidad
total de vigas que conecta, y que se detalla en la figura 6.33.

= w - e ¥
- Ty - @ 'hx e -@%-Mx
s L L
a) Interior I») Exterior ¢) Esquinero

Figura 6.33: Tipos de nudos segin cantidad de vigas adyacentes

Para efectos de diseno, se tratara todos los nudos de la estructura como si esquineros
fueran, al ser el caso més conservador. Para el corte horizontal de la columna (Vcol), del
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diagrama de la figura 6.31, se calcula de la ecuacién 6.69. El momento (M) se calcula a partir
de la resistencia a flexién maxima de la viga adyacente en el rango plastico (1,25*fy), y se
calcula de la ecuacion 6.68.

1,25 % As x fy
1,7 flexb

M =1,25%As* fyx* (d— ) (6.68)

Veol = M/Hlibrefcolumna (669)

Y la fuerza de adherencia de la armadura longitudinal en el rango plastico, se calcula de
la ecuacion 6.70.

T1 = 17 25 x fy * Aslongitudinal (67())

Finalmente, de la ecuacion 6.71 se calcula el corte de diseno en el nudo.

Vji=T1-Vcol (6.71)

Continuando con el criterio de diseno de nudo esquinero, la resistencia al cortante hori-
zontal en el nudo (Vn) se calcula de la ecuacién 6.72, considerando un factor de seguridad ¢
= 0,85.

Vn=3,2%\/flexAj [f'c=kgf/em?] (6.72)

Siendo Aj el area efectiva de la seccién transversal dentro del nudo. En caso de cumplirse
que el cociente de la altura de viga sea menor a la altura de la columna, no habra problemas
de corte vertical. Para el control de adherencia, a partir de lo propuesto por la ACI 318-19,
se tienen los tienen las siguientes condiciones de diseno

e Se calcula las fuerzas longitudinales en la cara de la viga considerando que actiian en el
rango plastico (1,25*fy) (18.8.2.3), con un factor de reduccién de resistencia ¢ = 0,85
(21.2.4.4)

e Para barras de grado 420, se debe cumplir con el criterio de la figura 6.34 (18.8.2.3)

e El refuerzo longitudinal de una viga que termine en una columna, deberd prolongarse
hasta la cara mas distante del nicleo confinado de la columna y anclarse en traccion.

(18.8.5.4 ACI 318-19).

A partir de lo especificado en el 'manual de diseno de naves industriales prefabricadas’,
el criterio de confinamiento de nudo, se utiliza el mismo definido para el confinamiento de
pértico especial de columna, ademas El refuerzo longitudinal de la viga debe extenderse hasta
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p— he > 20* @ viga
Refuerzao de . !
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Figura 6.34: Limite de diametro armaduras longitudinales en nudos

la armadura longitudinal de la cara mas distante del nudo, y este valor debe ser mayor al
calculado en la ecuacion 6.73

Ldhyeq = [y * buiga) (17,25 \/f'c)  [f'c = MPa) (6.73)
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Capitulo 7

Desarrollo y resultados

7.1. Fundaciones

En la tabla 7.1, se detallan las caracteristicas del suelo y del material de construccién

Tabla 7.1: Caracteristicas materiales de construcciéon y suelo.

Densidad relleno 1,8 | [ton/m"3]
Densidad hormigén | 2,5 | [ton/m"3]
fy 4200 | [kg/cm"2]
f'c 300 | [kg/cm"2]
Tadm (sismico) 28 Tonf/m?2
phi 24 ]

7.1.1. Fundaciones aisladas

Las fundaciones aisladas se disenan a partir de las estructuras marcadas en las figura 7.1
y 7.3, para las cuales, se utiliza la combinacion cargas ASD.

0,6*D + Sy + 0,3*Sx

0,6*D + Vx

Se tienen las reacciones en la cota cero de las figuras 7.2 y 7.4.
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Figura 7.1: Fundacién sismica aislada de diseno

Figura 7.2: Reacciones en cota 0 en la fundacién aislada sismica de diseno, fuerzas (izq) y
momento (der)
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Figura 7.3: Fundacién de viento

Figura 7.4: Reacciones en cota 0 en la fundacién aislada vientos de diseno, fuerzas (izq) y
momento (der)
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Para las fundaciones aisladas, se propone una geometria cuadrada, que se detallan en
la tabla 7.2, y que, mas los resultados del modelo matematico de las figuras 7.2 y 7.4, se
construyen las tablas de reacciones de diseno para las fundaciones en las tabla 7.3 y 7.4

Tabla 7.2: Geometria fundacion aislada sismica y de viento (figura 6.4)

Fundacién | Sismica | Viento | unidad
hi 1,85 1,85 [m]
h2 1 1 [m]
Ht 2,85 2,85 [m]
L1 1 1,35 [m]
L2 0,6 0,6 [m]
L3 1,3 1,3 [m]
L’ 2,5 2,5 [m]
L 4.5 5,2 [m)]

Tabla 7.3: Reacciones en cota 0 fundacion aislada sismica y de viento

Fundacién | Sismica | Viento | unidad
Fz 74,27 31,97 | [Tonf]
Mx 182,87 | 0,81 [Tonf*m]
My 49,98 241,52 | [Tonf*m]
Qx 5,65 23,89 | [Tonf]
Qy 18,03 0,16 [Tontf]
Q* 18,89 23,89 | [Tonf]
M* 189,58 | 241,52 | [Tonf*m]

Tabla 7.4: Reacciones en la base de las zapatas aisladas sismicas y de viento

Fundacién Sismica | Viento | unidad
Peso zapata 79,5 96,5 [tonf]

Peso relleno 46,6 69,2 [tonf]

Peso zapata + relleno | 126,15 | 165,74 | [tonf]

Nsf 200,4 197,7 | [tonf]

Msf 234,3 309,6 | [tonf*m)]

S 1,17 1,57 [m)]

Smax 2,75 2,45 [kgf/cm"2]

Se verifica que Smax es menor que la tensién sismica admisible de 2,8 [kg f/cm?], definido
en la tabla 3.7, y a partir de la geometria de fundacién de la tabla 7.2 y las reacciones en la
base de la zapata de la tabla 7.4, se corrobora el cumplimiento del analisis de estabilidad de
suelo en la tabla 7.5.
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Tabla 7.5: Andlisis estabilidad suelo

Fundacién | Sismica | Viento | [-]
Fsv 1,93 1,66 | Cumple
Fsd 3,04 2,37 Cumple

Para la verificacién de la resistencia al punzonamiento y el diseno de la armadura de la
losa de fundacion y caliz, se considera las dimensiones de la tabla 7.6 en las figuras 7.5 y 7.6.

T

b2 |hp
l b

Figura 7.5: Geometria pilar zapata y caliz

——— p1—

| zona critica de punzonamiento

i hp i hp+d
IR L

d/2 v

bw para accién de viga (zona critica de corte)

Figura 7.6: zona critica punzonamiento y bw para ancho andlisis de viga
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Tabla 7.6: Geometria fundacién para calculo tensiones y armadura

Fundacién Sismica | Viento | unidad
ancho pilar (bp) 1,2 0,8 [m)]
largo pilar (hp) 1,2 1,2 [m]
Longitud caliz 1 (b1) 2,5 2 [m)]
Longitud caliz 2 (b2) 2,5 2,5 [m)]
Recubrimiento especifico losa de fundacién (contra-suelo) | 7,5 7,5 [cm]
Altura efectiva losa fundacién (d) 92,5 92,5 [cm]
bw 150 520 | [om)]

En la tabla 7.7 se verifica que las zapatas aisladas no fallen por punzonamiento.

Tabla 7.7: Verificacion resistencia punzonamiento zapata en zona critica

Tabla 7.8: Diseno armadura a flexiéon inferior de la losa de fundacién

Fundacién | Sismica | Viento | unidad
bo 850 770 [cm]
Be 2 2 [m]

phi 0,75 0,75 ]
phi*Vn | 1083 981 [tonf]
Vu 432 573 [tonf]

Mu (sismo) = 235,0 [tonf*m)]

Mu (viento) = 331,4 [tonf*m]

Fundacién Sismica | Viento | unidad
Altura efectiva losa fundacién (d) | 92,5 92,5 [cm]

Ru 67,06 | 82,76 | [tonf/m 2]
p minimo requerida 0,0016 | 0,0020 | [-]

db longitudinal 1,8 1,8 [cm]
Espaciamiento requerido 15,12 13,74 [cm]
Espaciamiento méaximo 20 20 [cm]
Espaciamiento de diseno 15 10 [cm]
Cuantia 0,0018 | 0,0027 | [-]
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Para el calculo del momento iltimo de la losa de fundacién, se considera una mayoracion
A’ de 1,4 para el caso sismico y una mayoracion de 1,3 para el caso de viento en la ecuaciéon
6.15, para el diseno de la armadura inferior a flexion en la tabla 7.8

Para el diseno de la armadura a flexién superior, se disena considerando el recubrimiento
especifico de 'expuesto a la intemperie o en contacto con el suelo’ de la tabla 6.1, ademas se
verifica que la cuantia total sea mayor al 0,18 %.




Tabla 7.9: Diseno armadura a flexién superior de la fundacién sismica aislada

Fundaciéon Sismica | Viento | unidad
Altura efectiva losa fundacién (d) | 95 95 [cm]
db longitudinal 1,2 1,2 [cm]
Espaciamiento méaximo 20 20 [cm]
Espaciamiento de diseno 20 20 [cm]
Cuantia 0,0006 | 0,0006 | []
Cuantia total (inf + sup) 0,0024 | 0,0033 | [-]

En la tabla 7.10, se indica la geometria de diseno del cdliz y a partir de la tabla 7.3,
més de las ecuaciones 6.2, 6.1 y 6.19, se calcula el momento ultimo en la base del céliz de la
fundacién, en la tabla 7.11

Tabla 7.10: Geometria caliz

Altura caliz 1,85 | [m]
Largo caliz 2,5 | [m]
Recubrimiento especifico | 7,9 | [cm]
Espesor caliz 0,6 | [m]
Area caliz 4,56 | [m"2]
Area efectiva caliz 3,80 | [m"2]

Tabla 7.11: Momento ultimo en la base del caliz de las zapatas aisladas

Fundacién Sismica | Viento | unidad
Q* 18,9 23,9 [tonf]

M* 189.6 2415 | [tonf*m]
phi 1,4 1,3 -]

Mu (mayorado) | 314,3 | 371,4 | [tonf*m]

En la tabla 7.12, se calcula la armadura a flexion requerida en el cdliz, y para efectos del
diseno, se considera el mismo didmetro y espaciamiento de las barras longitudinales en todas
sus caras
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Tabla 7.12: Diseno armadura flexién céliz

Fundacion Sismica | Viento | unidad
Mu (mayorado) 314,34 | 371,43 | [tonf*m]
Ru 471 49,2 [tonf*m)]
Cuantia requerida 0,0011 | 0,0012 | [-]
Cuantia minima por cara 0,002 0,002 | []

Area minima 91,2 91,2 [cm]

db longitudinal 2,2 22 [cm]
Cantidad horquillas (2 barras) | 13 13 [unid]
Area por cara 98,8 98,8 [cm]
Cuantia por cara 0,0022 | [-]

Y en las tablas 7.13 y 7.14, se detalla el diseno de los estribos en la zona critica del caliz
y fuera de esta

Tabla 7.13: Diseno estribos de confinamiento en zona critica del céliz de fundacion

Fundacién Sismica | Viento | unidad
Recubrimiento especifico | 5 5 [cm]
lo 30 30 [cm]
Cuantia 0,00643 | 0,00643 | [
Armadura requerida 11,57 11,57 [cm " 2]
Db estribo 1,8 1,8 [cm]
Area barra 2,54 2,54 [cm)]
Cantidad 3 3 [unid]
Area armadura 15,27 15,27 [em 2]
Espaciamiento 1 13,2 13,2 [cm]
Espaciamiento 2 15 15 [cm]
Espaciamiento de diseno | 12 12 [em]

Tabla 7.14: Diseno estribos en zona no critica del céliz

Fundacién Sismica | Viento | unidad
Recubrimiento especifico | 5 5 [cm]
db estribo 1,8 1,8 [cm]
Espaciamiento 1 17,6 13,2 [cm]
Espaciamiento 2 20 15 [cm]
Espaciamiento de diseno | 15 12 [cm]
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En las figuras 7.7 y 7.8 se muestran los disenos finales de las fundaciones aisladas
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Figura 7.7: Diseno fundacién sismica aislada
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Figura 7.8: Diseno fundacién de viento
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7.1.2. Fundacion combinada

La fundacién combinada sismica se disena en base a la marcada en la figura 7.9. para la
cual, se utiliza la combinacién cargas ASD.

0,6*D + Sy + 0,3*Sx

Se tiene la reaccién en la cota cero de la figura 7.10

Figura 7.9: Fundacién sismica combinada de diseno

T

5.254

Figura 7.10: Reacciones en cota 0 en la fundacion combinada sismica de diseno, cortantes
(arriba) y momento mas presién (abajo)

Para la fundaciéon combinada, se propone la geometria, que se detalla en la tabla 7.15, y
que, mas los resultados del modelo matematico de la figuras 7.16, se construyen las tablas de
reacciones de diseno para la fundacion en las tabla 7.16 y 7.17
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Tabla 7.15: Geometria fundacién combinada

Tabla 7.16: Reacciones en cota 0 en la base del pilar interior y exterior de la fundacion

bl [ 1,85 | [m]
h2 1 [m]
Ht |2,85 | [m]
L1 1 [m]
L2 0,6 | [m
L3 |13 | |m
L’ 2,5 | [m]
Lsep | 0,5 | [m]
L 7.5 | [m]
B 4,5 | [m]

combinada

Fundacién | Interior | Exterior | unidad
Fz 62,78 32,91 [Tonf]
Mx 147,68 | 169,91 | [Tonf*m]
My 51,93 51,61 [Tonf*m]
Qx 4,99 5,25 [Tonf]
Qy 14,92 20,95 [Tonf]
Q* 15,74 21,60 [Tonf]
M* 156,55 | 177,58 [Tonf*m]|

Peso zapata 45,3 | [tonf]

Peso relleno 50,9 | [tonf]

Peso zapata + relleno 96,2 | [tonf]

Nsf 300,6 | [tonf]
Centroide zapata (eje x) | 3,8 [m]
Centroide carga (eje x) | 3,5 [m]

M (excentricidad carga) | 62,7 | [tonf*m]
Msf 482,6 | [tonf*m)]

e 1,6 [m]

Smax 1,2 [kgf/cm"2]

Se verifica que Smax es menor que la tensién sismica admisible igual a 2,8 [kgf /cm2],
definida en la tabla 3.7, y a partir de la geometria de la fundacion combinada en la tabla
7.15 y las reacciones en la base de la zapata en la tabla 7.17, se verifica el cumplimiento del

analisis de estabilidad de suelo en la tabla 7.18.

Tabla 7.18: Andlisis de estabilidad suelo fundacién combinada

Fsv

2,34

Cumple

Fsd

5,48

Cumple
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Para la verificacion de la resistencia al punzonamiento en la tabla 7.20 y el diseno de la
armadura de la losa de fundacion combinada en la tabla 7.21, se considera las dimensiones
en la tabla 7.19 de las figuras 7.5 y 7.6, y al ser una zapata combinada, en la ecuacion 6.12,
se considera solamente la mitad del area B*L. Para el diseno de la armadura de flexién de la
losa de fundacién, se considera una mayoracién ’A’ de 1,4 para el calculo de Mu, a partir de

la ecuacion 6.15, resultado del cual se disena la armadura a flexiéon superior e inferior en la
tabla 7.21

Tabla 7.19: Geometria pilar, cdliz y zona punzonamiento en losa de fundacién

ancho pilar (bp) 1,2 | [m]
largo pilar (hp) 1,2 | [m]
Longitud caliz 1 (b1) 2,5 | [m]
Longitud caliz 2 (b2) 2,5 | [m]
Recubrimiento losa especifico fundacién (contra-suelo) | 7,5 | [cm]
Altura efectiva losa fundacion (d) 92,5 | [cm]
bw 450 | [cm)]

Tabla 7.20: Verificacién resistencia punzonamiento losa de fundacién

bo 850 [cm]
Be 2 [m]

¢ 0775 H
¢*Vn | 1082,7 | [tonf]
Vu 151,6 | [tonf]

Mu (positivo) = 91,7 [tonf*m)]

Mu (negativo) = 195,7 [tonf*m]

Tabla 7.21: Diseno armadura flexién inferior y superior losa de fundacion

Fundacion inferior | superior | unidad
Altura efectiva losa fundacién (d) | 92,5 95 [cm]

Ru 61,30 | 26,46 | [tonf/m 2]
p minima requerida 0,00148 | 0,00063 | [-]

db longitudinal 1,8 1,4 [cm]
Espaciamiento de disefio 15 20 [cm)]
Cuantia de diseno 0,00153 | 0,00065 | [-]

En la tabla 7.22; se indica la geometria del cdliz y a partir de la tabla 7.16 y de las
ecuaciones 6.2, 6.1 y 6.19 se calcula el momento ultimo en la base del caliz de ambos pilares.
Para efectos del diseno de la armadura se usara el caso mas desfavorable de la tabla 7.23
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Tabla 7.22: Geometria caliz de la fundacién combinada

Altura caliz 1,85 | [m)]
Largo caliz 2,5 | [m]
Recubrimiento especifico | 5 [cm]
Espesor caliz 0,6 | [m]
Area caliz 4,56 | [m"2]
Area efectiva caliz 4,07 | [m"2

Tabla 7.23: Momento ultimo en la base del caliz de las zapatas combinadas

Fundacion Interior | Exterior | unidad
Q* 15,7 21,6 [tonf]
M* 156,6 177,6 [tonf*m]
phi 1,4 1,4 ]

Mu (mayorado) | 259,9 304,6 [tonf*m]

Se observa en la tabla 7.23 caso més desfavorable se da en el pilar exterior, por lo que se
disena a partir de este la armadura del caliz en la tabla 7.24.

Tabla 7.24: Diseno armadura a flexion céliz zapata combinada

Mu (mayorado) 304,56 [tonf*m]
Ru 129,0154 | [tonf*m]
Cuantia requerida 0,0010 -]
Cuantia minima por cara 0,0020 -]

db longitudinal 2,2 [cm]
Cantidad horquillas (2 barras) | 15 [unid]
Area por cara 98,8 [cm]
Cuantia por cara 0,0022 -]

Para el diseno de los estribos en la zona confinada y no confinada del céliz, se utiliza la
misma armadura definida en las tablas 7.13 y 7.14

Figura 7.11: Diseno fundacién sismica combinada
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7.2. Columna

Se disena para la columna con las dimensiones geométricas de la figura 7.12.

1200.0

I T

1200.0

z

Figura 7.12: Geometria columna

Para su diseno como poértico especial, se considera la siguiente combinacién de carga

1,2*PP -1,4*Sv 4 1,4*(Sy + 0,3*Sx) + Scp

Para la sobrecarga de piso se considera la carga con impacto horizontal del 20 % en la
direccion Y. Se disena para la columna de la figura 7.13 con los esfuerzos interiores de la
figura 7.25

Figura 7.13: Columna de diseno
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Figura 7.14: Diagrama fuerza y momento en columna

Tabla 7.25: Esfuerzo internos de diseno en columna como portico especial

Pu | 151,58 | [tonf]

Mu | 403,88 | [tonf*m)]

Diseno armadura longitudinal

Del esfuerzo interno de flexién maximo de la tabla 7.25, se disenia la armadura longitudinal
de la columna en la tabla 7.26 y en la tabla 7.27 se calcula su momento nominal, a partir de

la armadura prevista que actuara como viga.

Tabla 7.26: Armadura longitudinal total columna

Recubrimiento barra longitudinal | 6,1 [cm]
Altura util (d) 1,146 | [m)]
Didmetro barra longitudinal 3,6 [cm]
Cantidad barras 28 [unid]

Cantidad barras longitudinales | 10 [unid]

As prevista como viga 101,79 | [em"2]

c 10,04 [cm]

Mn 467,53 | [tonf*m]
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¢*Mn = 0,9*Mn = 420,77

Resultando en un factor de utilizacién (FU) del 96 %. En la tabla 7.28, se comprueba que
se cumplan los limites de armadura longitudinal en la columna.

Tabla 7.28: Corroboracién limites armadura longitudinal columna

As min (1% Ag) | 144,00 | [cm"2]
As max (6% Ag) | 864,00 | [cm"2]
As total 285,01 | [cm " 2]

Diseno armadura transversal

Se calcula en la tabla 7.29 el corte esperado para la resistencia a flexién maximo en la
columna a partir de la ecuacion 6.22

Tabla 7.29: Calculo corte nominal requerido en columna

Lu 21 [m]
Sobre-resistencia | 1,25 | [-

Mpr superior 5844 | [tonf*m]
Mpr inferior 584,4 | [tonf*m]
Ve 55,7 | [tonf]
phi corte 0,6 ]

Vn 92,8 | [tonf]

El aporte de resistencia del concreto (Vc) se considera 0, al cumplirse la condicién.

0,05*%Ag*f’c = 288 [tonf] > Pu = 151,58 [tonf]

En la tabla 7.30, se calcula la armadura a corte minimo en la zona confinada que requiere
la columna por unidad de metro a partir del minimo de las ecuaciones 6.23 y 6.24
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Tabla 7.30: Armadura de corte requerido en zona confinada de la columna

Area bruta concreto pilar | 14400 | [cm"2]
Recubrimiento especifico | 3 [cm)]

be 1,09 | [m]

Area zona confinada 12996 | [cm"2]
Cuantia (a) 0,00309 | [-]
Cuantia (b) 0,00857 | [-]
Cuantia final 0,00857 | [-]

Av/s requerido 93,60 [cm”2/m]

De la armadura de corte requerida, se disena en la figura 7.15 la geometria basal de la
columna en la zona confinada y no confinada

{ R34 Rw R
81 £ 1= j-
- T 0O
En
ag

Estribo 2 Estribo 1

Estribo 3

8+

Figura 7.15: Geometria basal columna portico especial

De la geometria de la figura 7.15, se disena los estribos y su posicionamiento en las tabla
7.31 7.32. Como criterio conservador, al calcular el area tutil total de los estribos, no se
considera el aporte del estribo mas interno.

Tabla 7.31: Didmetro estribos columna en zona confinada

diametro estribo 1 | 1,6 | [cm
diametro estribo 2 | 1,6 | [cm
diametro estribo 3 | 1,2 | [cm

—

—

—
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Tabla 7.32: Diseno armadura transversal en la zona confinada en la columna

Ash 12996,0 | [em 2]
hx1 24 4 [cm]

A _rombol 11805,3 | [cm"2]
Aporte 1 90 [ %]

hx2 15,00 [cm]

A _rombo2 9891 [cm”2]
Aporte 2 0,00 [ %]

hx3 29,2 [cm]
espaciamiento | 7,5 [cm)]

Av total util | 102,08 | [cm"2/m]

La extensiéon minima de confinamiento y la verificaciéon del cumplimiento del espaciamien-
to maximo permitido se calculan en las tablas 7.33 y 7.34.

Tabla 7.33: Extension del confinamiento

Lu/6 350 | [cm)]
he 120 | [cm]
Minimo | 45 | [cm]
Lo 350 | [cm)]

Tabla 7.34: Separaciéon longitudinal méxima de los estribos en la zona confinada

6*db | 21,6 | [cm]
b/4 |30 [cm]
SO 11,67 | [cm]
smax | 11,67 | [cm]

Para el diseno de la columna en la zona no confinada, se mantiene la geometria de la
figura 7.15, se disena en la tabla 7.35, el didmetro de los estribos usados en ese tramo y en
la tabla 7.36, el espaciamiento de diseno.

Tabla 7.35: Didmetro estribos columna en zona no confinada

—

diametro estribo 1 | 1,2 | [cm
diametro estribo 2 | 1,2 | [cm
diametro estribo 3 | 1,2 | [cm

—

—

Tabla 7.36: Separacion longitudinal méaxima de los estribos en la zona no confinada

6 * dblongitudinal 19,2 [cm]
b/4 30 | [cm]
smax 15 | [cm]
Espaciamiento méaximo 15 | [cm]
Espaciamiento de diseno | 15 | [cm]
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7.3. Pernos de conexion costanera techo

Se define el corte de diseno en el perno, a partir del maximo calculado de forma manual
y del modelo matemético 3D generado. Para el diseno, se considera la existencia de 4 pernos
por costanera, 2 en cada extremo.

Se calcula en la tabla 7.37 el corte de diseno a partir del calculo manual, y se toma el
caso conservador del coeficiente sismico igual a 1.

Tabla 7.37: Corte de diseno en pernos a partir del coeficiente sismico

L 7,25 | [m]
Ancho tributario | 2 [m]
Peso propio 0,178 | [tonf/m]
Cper 0,24 | [tonf/m]
Cnieve 2,12 | [tonf/m]
Piotal 18,40 | [tonf]
Coef. Sismico 1 ]
Foman 18,40 | [tonf]
N° pernos 4 [unid]
Foerno 4,60 | [tonf]

Se realiza el andlisis en el modelo matematico para la combinacién de Cargas ASD: 1*PP
+ 0,3 Sv + (Sy + 0,3*Sx). En la figura 7.16 se muestran los resultando de esfuerzos internos
a flexién en todas las costaneras de techo, y las seccion remarcada en amarillo corresponde a
la costanera con mayor solicitacion que se muestra en la figura 7.17la costanera con la mayor
solicitacion.

Figura 7.16: Esfuerzos internos flexion costaneras de techo para combinacién de cargas: 1*PP
+ 0,3*Sv + (Sy + 0,3*Sx)
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Figura 7.17: Esfuerzo interno de flexién en costanera de techo

Dada la diferencia de rigidez entre la viga salvapilar y la viga portante, se observa que
se tiene un comportamiento semejante a una viga empotrada-rotulado (figura 6.14), por lo
que se calculara una carga distribuida equivalente (w), que genere el momento maximo en
el extremo empotrado de la costanera, considerando al igual que con el primer analisis, un

coeficiente sismico igual a 1.

Tabla 7.38: Corte de diseno a partir del modelo mateméatico 3D

L 7,25 | [m]

Mu 7,26 | [tonf*m]
W 1,10 | [tonf]
Fopan 8,01 | [tonf]

N° pernos | 4 [unid]
Foerno 2,00 | [tonf]

De las tablas 7.37 y 7.38, se observa que se tiene un corte ultimo de diseio mayor en el
calculado manualmente, por lo que se utilizara para el disenio del perno. En la tabla 7.39 se
presenta el diseno que se utilizara para los pernos, en el que se mantiene la ubicaciéon utilizada

en obra.
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Tabla 7.39: Diseno pernos de conexion costanera techo

Didmetro 22 | [em]

Area 3,8 | [cm"2]
Longitud de empotramiento 12 [cm]
Distancia de borde 18 [cm]
Limite fluencia perno SAE (Fy) 1020 3430 | [kgf/cm"2]
Limite de fluencia Arm. confinamiento (fy) | 4200 | [kgf/cm"2]
Resistencia hormigén viga 500 | [kgf/cm™2]

En la tabla 7.40 se corrobora que el perno no falle por corte puro y que no se genere falla
por aplastamiento de hormigén en la costanera a partir de las ecuaciones 6.26, 6.27 y 6.28.

Tabla 7.40: Comprobaciéon cumplimiento criterios de resistencia

Corte puro
Vu 4,60 | [tonf]
0,5*As*Fy | 6,52 | [tonf]
Determinacion capacidad del hormigén (hawkins)

Vu 4,60 | [tonf]
Vnc 7,81 | [tonf]
Falla por falta de distancia al borde
Vu 4,60 | [tonf]
Vnc 5,98 | [tonf]

Finalmente, se comprueba si se requiere de armadura de confinamiento en el perno a
partir de la ecuacién 6.30

m = 1,8 [cm] < 16,4 [cm]

Aunque por el resultado obtenido, no se requiera armadura, de todas formas, como criterio

conservador, se disenara la cantidad minima de armadura de confinamiento requerido en la
tabla 7.41.

Tabla 7.41: Armadura de confinamiento perno

Fefm*1,4 6,4 ||
A confinamiento | 1,70 | |
Diametro estribo | 1,2 | [cm]
[
[

Cantidad 1
Area total 2,26
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7.4. Ménsula

Se disena la armadura de la ménsula a partir de las cargas en el extremo rotulado de
la viga salvapilar, dado que se espera que para el resto de las vigas, una vez hormigonado
las conexiones, la columna el mayor porcentaje de la carga. Las dimensiones de diseno de la
ménsula, se muestran en la tabla 6.11

Tabla 7.42: Dimensién ménsula, considerando la geometria de la figura 6.11

h |70 | [cm]
d |65 | [cm]
a | 50 | [cm]
b | 120 | [cm]

Y del modelo matematico, se obtiene que la viga con la mayor carga vertical corresponde
a la de la figura 7.18 para la combinacion de cargas, con la solicitud de la figura 7.19.

1,2*PP + 1,6%Sct + 1,0*Scp

Figura 7.18: Ménsula critica

Figura 7.19: Carga de diseno ménsula

En la tabla 7.43 se corrobora que la altura de borde cumpla las condiciones de disenio de
las ecuaciones 6.31, 6.32 y 6.33
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Tabla 7.43: Criterio de diseno altura efectiva (d) ménsula

Vu 120,51 | [tonf]
phi | 075 | [

Vu/¢ | 160,68 | [tonf]
V1 | 624,00 | [tonf]
V2 | 501,85 | [tonf]
V3 840,84 | [tonf]

Se calcula en las tablas 7.44, 7.45 y 7.46 el refuerzo por flexion, refuerzo por friccion y el
refuerzo por cortante horizontal

Tabla 7.44: Refuerzo necesario por flexién en ménsula

Cmax | 0,21 -]

Nuc | 24,95 | [tonf]
Mu 32,37 | [tonf*m]
phi | 085 | [

J 0,9 -]

Af | 15,02 | [cm 2]

Tabla 7.45: Refuerzo necesario por friccion en ménsula

u 174 [_]
phi | 0,85 | []
Avf | 24,11 | [cm"2]

Tabla 7.46: Refuerzo necesario por cortante horizontal en ménsula

phi | 0,85 | [
Nuc | 24,95 | [tonf]
An | 6,99 | [cm"2]

Se corrobora que la ménsula cumpla las condiciones geométricas y de cargas requeridas
para utilizar el método de diseno propuesto por la ACI 318-19

Nuc/Vu = 0,207 > 1 (CUMPLE)
av/d = 0,385 > 1 (CUMPLE)

Corroborado de lo exigido por la ACI 318-19, calcula la armadura principal (Asc) minima
a partir del maximo de las ecuaciones 6.35, 6.36 y 6.37 en la tabla 7.47. Se disenia en la tabla
7.48 la armadura principal de disefio (Asc) de la ménsula.
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Tabla 7.47: Armadura principal (Asc) minimo de disefio

Af + An 22,01 | [em"2]
Avf*2/3 + An 23,06 | [cm"2]
0,04*(f’c/fy)*(bw*d) | 29,71 | [cm"2]
Armadura minima 10,02 | [em"2]
Asc 29,71 | [cm"2]

Tabla 7.48: Diseno armadura principal (Asc) ménsula

bw 120 | [cm]
recubrimiento especifio 4 | [cm]
Diametro barra 2,8 | [cm]
Area barra 8,04 | [em"2]
Cantidad barras 5 | [unid]
Asc diseno 30,79 | [cm™2]

Definido la armadura principal, se disena la a partir de la ecuacién 6.42, el refuerzo para
cortante horizontal (Ah) en la tabla 7.49

Tabla 7.49: Diseno armadura de refuerzo para cortante horizontal (Ah) de la ménsula

Asc 29,71 | [em"2]
An 6,99 | [cm"2]
Ah 11,36 | [cm”2]
Diametro barra | 2,1 [cm]
Area 3,46 | [cm"2]
Cantidad 4 [unid]
Area total 13,85 | [cm"2]
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7.5. Viga portantes

En el extremo de la viga portante hasta una extensién de 4 [m] de dicho punto, se tiene
el diseno rectangular de la figura 7.20, en el resto de su largo, se tiene el diseno doble T de
la misma figura.

5000 ) 500.0

1

1

t
140.0

=1
=1
n

734.1

150.0

1350.0
1350.0

4— —

— : 600.0 l : l

i
Pl

Figura 7.20: Diseno rectangular de la viga portante

El diseno se hace a partir de la viga de la figura 7.21 del modelo matematico

Figura 7.21: Viga portante critica
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Y en la tabla 7.50, se definen las cargas lineales de diseno para el calculo manual de los
esfuerzos internos en la viga, se considera un ancho tributario de 6,75 [m] para las cargas
externas.

Tabla 7.50: Cargas lineales de diseno viga portante

Ancho tributario 6,75 | |
Peso propio 1,01 | |
Cubierta + equipos | 0,81 | [tonf/m
[
[

Peso TCVs lineal 0,60
Carga nieve lineal | 7,14

Diseno armadura longitudinal pasiva

Para el diseno del caso estatico, se utilizara la metodologia de la memoria de calculo
original, que se calcula en la tabla 7.51. El momento derivado de las cargas cubierta mas
equipo, se obtiene de la diferencia de momentos de la carga permanente total del modelo
matematico, que se muestra en la figura 7.22, con el calculado manualmente del peso propio
y costaneras de techo, considerando la viga con una inclinacion de 0°, a partir de la ecuacion
de la figura 6.13, y el esfuerzo interno a flexién por las cargas de uso, se calcula bajo las
mismas condiciones de estas ultimas cargas.

Figura 7.22: Esfuerzos internos de flexion a partir de las cargas permanentes totales de disefio
en la viga portante
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Tabla 7.51: Esfuerzos internos de flexién del caso estdtico en extremos de la viga portante
para el disenio de la armadura pasiva

Mper (modelo) -127,85 | [tonf*m]
Mtev -24,23 [tonf*m]
Mpp -40,74 [tonf*m]
Mper’ -62,88 [tonf*m]
Msc (extremos) -288,04 | [tonf*m]
Mu (1,2*Md + 1,6*MI) | -536,32 | [tonf*m]

Para el diseno sismico, en el andlisis se pondera la carga sismica con un 100 % de carga
en el eje y més un 30% en el eje x en las direcciones globales del modelo, y se obtienen los
resultados de las figuras 7.23 y 7.24

Figura 7.23: Esfuerzos internos de flexiéon (My) en viga portante

Figura 7.24: Esfuerzos internos de flexion (Mx) en viga portante

Y del cual se calcula el momento a flexion ultimo para el caso dindmico en la tabla 7.52
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Tabla 7.52: Esfuerzos internos de flexion del caso sismico en extremos de la viga para el diseno
de la armadura pasiva

Mper’ -62,88 [tonf*m]
My -123,155 | [tonf*m]
Mx -22,605 | [tonf*m]
Mu (1,62*Md + 1,4*My + 0,42*Mx) | -283,8 | [tonf*m]

Al compararse los resultados de las tablas 7.51 y 7.52, se disena la armadura pasiva para
el caso estatico en la tabla 7.53.

Tabla 7.53: Momento nominal de diseno armadura pasiva viga portante (caso estético)

Didmetro armadura negativa | 3,6 [cm]
Cantidad 12 [unid]
Altura 1til (d) 1,27 | [cm]

Mn negativo 602,3 | [tonf*m]

¢*Mn = 0,9%602,3 [tonf*m| = 542,07 [tonf*m]

Con un factor de utilizacion (FU) del 99 %. A partir de la ecuacién 6.43 se disena pasiva
inferior en la tabla 7.54,

Tabla 7.54: Diseno armadura longitudinal pasiva minima inferior de viga portante

Diametro 3,6 [cm]
Area barra 10,18 | [em"2]
Cantidad 4 [unid]
Area total 40,72 | [cm™2]
Armadura minima | 35,40 | [cm"2]

De los diagrama de momento de las figuras 7.22, 7.23 y 7.24, se considera despreciable el
momento negativo en la viga en la seccién doble T, y se disena la armadura minima superior
e inferior para dicha secciéon en la tabla 7.55.

Tabla 7.55: Disenio armadura seccién doble T viga portante

Diametro barra 1 | 2,2 [cm]
Cantidad barra 1 | 2 [unid]
Diametro barra 1 | 1,8 [cm]
Cantidad barra 1 | 4 [unid]
Area total 17,78 | [cm"2]
Armadura minima | 17,70 | [cm"2]
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Diseno armadura longitudinal activa

Para el diseno de la armadura activa para la seccién doble T de la figura 7.20 en la viga
portante, se propone utilizar cables ¢ = 0,6 [pulg] con una fuerza de pretensado inicial (fp) =
14,25 [tonf/cm?], con la distribucién de la tabla 7.56 y la viga con las propiedades geométricas
de diseno de la tabla 7.57.

Tabla 7.56: Distribucién y cantidad total de cables pretensados ¢ = 0,6 [pulg] en la viga
portante

Yi [em] | Nei
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Tabla 7.57: Propiedades geométricas viga portante

Seccién Seccién doble T | Seccién rectangular
Area viga [cm"2] 4050 8100

Inercia viga [cm"4] 9243302,78 12301875

Ysup = cl [cm] 73,4 67,5

Y inf = ¢2 [em] 61,6 67,5

S1 =1Ic/cl [em"3] 125913 182250

S2 = Ic/c2 [cm 3] 150078 182250

Ycg [cm] 39,4 39,4

Excentricidad pretensado e: Yinf - Yeg [em] | 22,2 28,1

Radio de giro r: Raiz (Ig/Ac) [cm] 478 39,0

En las tabla 7.58 y 7.59, se definen las solicitaciones de disefio de la viga portante para
el esfuerzo interno a flexién positivo y los resultados del andlisis de tensiéon en las fibras
superiores e inferiores de la viga, que se presentan en la tabla 7.60. Para el calculo del momento
positivo, se sigue la metodologia utilizada en la memoria de calculo en la cual se basa este
trabajo, en el que, como criterio conservador, se toma el momento generado por las cargas
muertas antes de hormigonar los nudos rigidos de la viga en todas las etapas del pretensado,
debido a que, para el calculo manual de los esfuerzos internos, se hizo considerando que la
viga no tiene angulo de inclinacion, cuando este si lo tiene.
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Tabla 7.58: Momentos positivos a partir de las cargas en la viga portante

Momento de peso propio (X=1 [m]) | 10,61 | [tonf*m]
Momento de peso propio (X=11 [m]) | 61,10 | [tonf*m]
Momento de cargas muertas 85,53 | [tonf*m]
Momento de cargas vivas 144,02 | [tonf*m]

Momento de peso propio (X=1 [m]) | 10,61 | [tonf*m]
Momento de peso propio 61,11 | [tonf*m]
Momento de cargas muertas 136,46 | [tonf*m]
Momento de cargas vivas 290,48 | [tonf*m]

Tabla 7.60: Tensiones en fibra superior e inferior en todas las etapas de diseno en la viga
portante

Etapa 0: | Tension en fibra superior | -18,4 | [kgf/cm”2
Tensién en fibra inferior | 213,5 | [kgf/cm™2
Etapa 1: | Tensién en fibra superior | 76,5 kgf/cm”2

[ ]
e
Tensién en fibra inferior | 115,2 | [kgf/cm™2]
[ ]
[ )
[ ]
[ ]

Etapa 2: | Tension en fibra superior | 138,1 | [kgf/cm”2
Tensién en fibra inferior | 23,7 | [kgf/cm™2
Etapa 3: | Tension en fibra superior | 252,4 | [kgf/cm”2
Tensién en fibra inferior | -72,3 | [kgf/cm™2

Y se verifica que la viga portante cumple con las tensiones maximas admisibles de las
tablas 6.4 y 6.5. Para la verificacién de la resistencia nominal a flexién de la viga, se calcula
Mu, utilizando las mismas solicitaciones de la etapa 3 de diseno en la viga.

Mu = 1,2*Md + 1,6*MI1 = 406,18 [tonf*m]

Se corrobora en la tabla 7.61, que la armadura longitudinal fluya, para utilizar el factor
de minoracién ¢ = 0,9, a partir del criterio de la figura 6.24,
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Tabla 7.61: Verificacion fluencia armadura para esfuerzo interior a flexién positivo en viga
portante

fsu 17846.,9 [kgf/cm"2]
Area cable 1,4 [cm”2]
N cables 16 [unid]
Armadura activa inferior (Ap) | 22,4 [cm”2]
Ycg 7,50 [cm]
Altura util pretensado (d’) 127,5 [cm]
Armadura pasiva inferior (As) | 17,8 [cm]
Altura util armadura pasiva (d) | 129,6 [cm]

a 16,9 [cm]
Betal 0,65 -]

c 26,0 [cm]
c/d 0,2 -]
Cmax <0,375*d Acero fluye | [-]

Corroborado la fluencia de la armadura, se calcula el momento nominal a partir de la
ecuacion 6.47.

¢*Mn = 0,9%566,4[tonf*m| = 509,7 [tonf*m]

Con un factor de utilizacién del FU = 80 %. Se verifica en la tabla 7.62, que el momento
de ruptura de la viga no sea un mecanismo de falla, a partir de las ecuaciones 6.50 y 6.51.

Tabla 7.62: Verificacién momento de ruptura viga portante

fr 455 | [kgf/cm"2]
Mecr 250,3 | [tonf*m]
Mer*1,2 | 300,3 | [tonf*m]
phi * Mn | 509,7 | [tonf*m]

Finalmente, se corrobora el cumplimiento de la deflexién méaxima de ﬁ

y que se calcula a partir de las ecuaciones 6.52, 6.53 y 6.55 en la tabla 7.63

igual a 9,16 [cm],

Tabla 7.63: Deformacién viga portante en las etapas de pretensado 1,2 y 3

Etapa 1: | Deformacién por pretensado inicial | -2,1 | [cm]
Deformacién por peso propio 1,2 | [em]
Deformacién etapa 1 acumulado | -0,9 | [cm]

Etapa 2: | Deformacién por carga muerta 1,4 | [cm]
Deformacién etapa 2 acumulado | 0,5 | [cm]

Etapa 3: | Deformacion por carga viva 28 | [cm]
Deformacién etapa 3 acumulado | 3,3 | [cm]
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Diseno armadura transversal

Se disena la armadura transversal en base a las propiedades geométricas de las secciones
de la viga que se definié anteriormente en la tabla 7.57. En la tabla 7.64, se definen los
esfuerzos internos de diseno de corte y flexion en la luz de la viga portante.

Tabla 7.64: Esfuerzos internos corte y flexion en viga portante

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6 7
Vd [tond] 2421 | 21,79 | 19,37 | 16,95 | 14,52 | 12,10 | 9,68
V1 [tonf] 71,42 1 64,27 | 57,13 | 49,99 | 42,85 | 35,71 | 28,57

Vu (mayorado) | 143,31 | 128,98 | 114,65 | 100,32 | 85,99 | 71,66 | 57,33
Md [tonf*m] 25,42 | 4842 | 68,99 | 87,15 | 102,88 | 116,20 | 127,09
M1 [tonf*m] 74,99 | 142,83 | 203,53 | 257,09 | 303,51 | 342,79 | 374,93

Para el diseno de la armadura transversal confinada, se define su extension en cada ex-
tremo de la viga.

lo =300 [em] > 2 % Hypqy = 270 [cm]

Se corrobora que la cuantia total de la viga portante, sea inferior al 2,5% del drea bruta
de la seccion.

As/Ag = 162,86[cm?]/8100[cm?] = 2% < 2,5 %

Por su condicién de portico especial de la viga portante, el corte de diseno se calcula en
la tabla 7.65 a partir de la ecuacién 6.67 y la figura 6.30

Tabla 7.65: Calculo corte de diseno en zona confinada de viga portante

Armadura longitudinal superior | 122,15 | [cm"2]
Mpr 773,17 | [tonf*m]
wd 2,38 [tonf/m]
WS 6,94 [tonf/m]
wu 4,25 [tonf/m]
Ve 117,04 | [tonf]

Como el valor del 50 % de Ve en la tabla 7.65 es inferior al valor de Vu las seccionadas
con diseno de confinamiento de la tabla 7.64, se considera el valor de Ve = 0 [tonf].

Vn > Ve/¢p = 117,04 [tonf]/0,6 = 195,06 [tonf]

Se calcula de la ecuacion 6.66, la armadura transvesal minima requerida en la zona con-
finada y su espaciamiento maximo permitido, en la tabla 7.66.
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Para el diseno de la armadura a corte en el caso estatico de la viga portante, se verifica
la metodologia que se utilizara para el calculo de Ve a partir de la ecuacion 6.59 y su valor

Tabla 7.66: Condiciones de diseno armadura pértico especial viga portante

Espaciamiento 1 33 [cm]
Espaciamiento 2 15 [cm]
Espaciamiento 3 21,6 | [cm)]
Espaciamiento méaximo 15 [cm]
Av confinamiento necesario | 35,18 | [cm”2/m]

minimo de disenio en la tabla 7.67.

Tabla 7.67: Verificacién criterio para calculo de Ve en viga portante

Armadura cortante minimo | Rectangular Doble T

Aps * fpu [kef] 438900 478800

As*fy [kef] 684013 149364
0,4*(Aps*fpu+As*fy) [kef] | 439165 235306

Aps * fse [kgf] 307230 307230

Ve minimo 0,14%\/(f'e)*bw*d | 0,17%\/(f'c)*bw*d

Dado que Aps*fse < a 0,4*(Aps*fpu+As*fy) en la seccién rectangular, se disenara la
armadura transversal utilizando el método de Vci y Vew. Se calcula la armadura transversal

minima de la secciéon rectangular y doble T de la viga en la tabla 7.68 a partir de la figura
6.28.

Tabla 7.68: Armadura transversal minima para la secciéon rectangular y doble T de la viga

puntal

Se calcula en la tabla 7.69 la resistencia a flexién-cortante (Vci) en las secciones de la

Seccion Rectangular | Doble T
Av/s (1) 6,50 1,63
Av/s (2) 4,90 1,23
Mayor de (1) y (2) | 6,50 1,63

viga portante y en la tabla 7.70 la resistencia a la cortante en el alma (Vew).
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Tabla 7.69: Resistencia a flexién-cortante (Vci) a lo largo de la viga portante

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6 7 8 9

Vau (1,25Vd + 1,6VI) [tonf] 1433 | 1290 | 1147 | 100,3 | 86,0 | 71,7 | 57.3 | 43.0 | 28.7

Mu (1,2*Md + 1,6*Ml) [tonf*m] | 150,5 | 286,6 | 408,4 | 515,9 | 609,1 | 687,9 | 752,4 | 802,6 | 838,4
Mer [tonf*m] 136,0 | 136,0 | 136,0 | 136,0 | 168,9 | 168,9 | 168,9 | 168,9 | 168.9
Altura util preetensado (dp) [cm] | 108,0 | 108,0 | 108,0 | 108,0 | 108,0 | 108,0 | 108,0 | 108,0 | 108,0
Altura util estribos (d) [cm] 132,0 | 132,0 | 132,0 | 132,0 | 132,0 | 132,0 | 132,0 | 132,0 | 132,0
Vi [tonf] 1533 | 850 |62.0 |502 | 298 | 235 |188 | 160 | 117

Vei minimo [tonf] 81,4 81,4 | 81,4 |81,4 |24,7 |24,7 |24,7 |24,7 | 24,7

Vei méximo [tonf] 190,3 | 190,3 | 190,3 | 190,3 | 47,6 | 47,6 | 47,6 |476 | 47,6

Vci resultante [tonf] 153,3 | 85,0 | 81,4 | 81,4 | 29,8 | 24,7 | 24,7 | 24,7 | 24,7

Tabla 7.70: Resistencia del concreto a la cortante del alma (Vew) en la viga portante

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6 7 8 9
tensién en la fibra superior para 100% SC [kgf/em™2] [-9 |-9 [-9 |-9 |22 [22 |22 [22 |22
tensién en la fibra inferior para 100 % SC [kgf/cm™2] | 85 |85 |85 |85 | 121 | 121|121 | 121 | 121
fpe [kgf/em 2] 42 |42 |42 (42 |72 |72 |72 |72 |72
Vcew [tonf] 220 | 220 | 220 | 220 | 69 |69 |69 |69 |69

De la resistencia del concreto a la cortante, se calcula la armadura transversal minima de
disenio de la viga para el caso estatico en la tabla 7.71, considerando la cantidad armadura
minima definida en la tabla 7.68 y un factor de seguridad ¢ = 0,75.

Tabla 7.71: Armadura transversal minima de diseno para caso estatico en viga portante

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6 7 8 9
Ve [ton] 153,34 | 85,00 | 81,40 | 81,40 | 24,71 | 24,71 | 24,71 | 24,71 | 24,71
Vu [tonf] 143,31 | 128,98 | 114,65 | 100,32 | 85,99 | 71,66 | 57,33 | 42,99 | 28,66
Vs [tonf] 37,75 | 86,98 | 71,46 | 52,35 | 89,94 | 70,83 | 51,72 | 32,61 | 13,50
Av/ Srequeridolcm®/m] | 6,81 15,69 | 12,89 | 9,44 16,22 | 12,78 | 9,33 | 5,88 | 2,44
(A0/8)mimmolcm®/m] | 6,81 | 15,69 | 12,80 | 9,44 | 16,22 | 12,78 | 9,33 | 5,88 | 2,44

Se corrobora a partir de los resultados de la tabla 7.66 y 7.71, que el disenio de la armadura
transversal en la zona confinada de la viga portante, predomina la condicién de pértico
especial. En la tabla 7.72 se detalla el diseno de la armadura transversal en la extension de
la viga. Las figuras 7.25 y 7.26 corresponden al diseno final en la secciéon rectangular y de la
seccién doble T y el estribo interior de esta primera figura, se considera solamente en la zona
confinada de la viga.
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Tabla 7.72: Diseno armadura transversal viga portante

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6 7 8 9
Didmetro barra transversal [cm~2] | 1,2 1,2 1,2 1,2 1,2 1,2 1,2 1 0,8
Numero barras [unid] 4 4 4 2 2 2 2 2
Espaciamiento [cm)] 10 10 10 12 12 15 20 20 20
(A0/3) aisenolcm®/m] 45,24 | 45,24 | 45,24 | 18,85 | 18,85 | 15,08 | 11,31 | 7,85 | 5,03
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Figura 7.25: Viga portante seccién rectangular
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7.6. Viga salvapilar

La geometria de la viga salvapilar, es la misma que la portante, definida en la figura 7.20.
Se hace el disenio a partir de la viga de la figura 7.27 del modelo matematico.

Figura 7.27: Viga salvapilar critica

Y en la tabla 7.73, se definen las cargas lineales de diseno para el calculo manual de los
esfuerzos internos en la viga, y se considera un ancho tributario de 7,5 [m] para las cargas
externas.

Tabla 7.73: Cargas lineales de diseno viga salvapilar

Peso propio 1,01 | | ]
Cubierta + equipos | 0,90 | [tonf/m]
[ ]
[ ]

Peso TCVs lineal 0,67
Carga nieve lineal | 7,94

7.6.1. Diseno armadura longitudinal pasiva

Para el diseno del caso estatico, se utilizara la misma metodologia de la memoria de calculo
original, en el que se calcula a partir del esfuerzo a flexion maximo del modelo matematico,
y del cual, se tiene a partir del modelo de confeccion propia, el diagrama de la figura , para
la combinacion de cargas.

1,2%Md + 1,6*Ml
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Figura 7.28: Esfuerzos internos a flexién de la viga salvapilar

A este valor se le descuenta el momento a flexién de peso propio y costaneras de techo,
que se calcula a partir del diagrama de la figura 6.13, y se calcula el momento ultimo de
diseno para la armadura longitudinal pasiva en la tabla 7.74

Tabla 7.74: Esfuerzos internos de flexion del caso estatico en extremos de la viga salvapilar
para el diseno de la armadura pasiva

Mu (modelo) -762,19 | [tonf*m]
Mpp -56,88 | [tonf*m]
Mtev -37,50 | [tonf*m]
Mu’ (Mu - 1,2%(Mpp+Mtcev)) | -648,93 | [tonf*m]

Del resultado en la tabla 7.74, se disena la armadura pasiva en la tabla 7.75.

Tabla 7.75: Momento nominal de diseno armadura pasiva viga salvapilar

Didmetro armadura negativa | 3,6 [cm]
Cantidad 15 [unid]
Altura 1til (d) 1,25 [m]

Mn negativo 725,39 | [tonf*m]

¢*Mn = 0,9 * 725,39[tonf*m] = 652,85 [tonf*m]

Para el diseno de la armadura longitudinal pasiva inferior minima, al tener la misma
geometria que la viga portante, se utiliza la armadura detallada en la tabla 7.54, y al igual
que con esta, observando la figura 7.28, en el que no se tiene momento negativo en la seccién
doble T de la viga, se utiliza la armadura superior e inferior que se detalla en la tabla 7.55
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7.6.2. Diseno armadura longitudinal activa

Para el diseno de la armadura activa para la seccion doble T de la figura 7.20 de la viga,
se propone utilizar cables ¢ = 0,6 [pulg] con una fuerza de pretensado inicial (fp) = 14,25
[tonf/cm?], con la distribucién de la tabla 7.76 y las propiedades geométricas de la viga,
definidas en la tabla 7.77.

Tabla 7.76: Distribucién y cantidad total de cables pretensados ¢ = 0,6 [pulg] en la viga
salvapilar

Yi [em] | Nei
127
122
40
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20
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Tabla 7.77: Propiedades geométricas viga salvapilar

Seccién Seccién doble T | Seccién rectangular
Area viga [cm"2] 4050 8100

Inercia viga [cm"4] 9243302,78 12301875

Ysup = cl [cm] 73,4 67,5

Y inf = ¢2 [em] 61,6 67,5

S1 =1Ic/cl [em"3] 125913 182250

S2 = 1c/c2 [em 3] 150078 182250

Ycg [cm] 33,5 33,5

Excentricidad pretensado e: Yinf - Yeg [em] | 28,1 34,0

Radio de giro r: Raiz (Ig/Ac) [cm] 478 39,0

En la tabla 7.78 y 7.79, se definen los solicitaciones de diseno de la viga portante para el
esfuerzo interno a flexién positivo en la tabla 7.80, y bajo la misma premisa utilizada en la
viga portante, se mantiene para el diseno, los momentos derivados de las cargas permanentes
para la condicion de viga bi-rotulado, y las cargas de uso para la viga con el nudo rigido
hormigonado, como criterio conservador al calcular los esfuerzos internos de flexién para un
caso sin inclinaciéon cuando la viga si la tiene.
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Tabla 7.78: Momentos positivos a partir de las cargas en la viga salvapilar

Momento de peso propio (X=1 [m]) | 10,23 | [tonf*m]
Momento de peso propio 56,88 | [tonf*m]
Momento de cargas muertas 71,66 | [tonf*m]
Momento de cargas vivas 250,76 | [tonf*m]

Momento etapa 0 | 10,23 | [tonf*m]
Momento etapa 1 | 56,88 | [tonf*m]
Momento etapa 2 | 128,54 | [tonf*m]
Momento etapa 3 | 379,29 | [tonf*m]

Tabla 7.80: Tensiones en fibra superior e inferior en todas las etapas de diseno en la viga
salvapilar

Etapa 0: | Tensién en fibra superior | -28,5 | [kgf/cm”2
Tensién en fibra inferior | 161,0 | [kgf/cm™2
Etapa 1: | Tensién en fibra superior | 57,9 | [kgf/cm”2

[ ]
atfon
Tensién en fibra inferior | 196,0 | [kgf/cm™2]
[ ]
[ ]
[ ]
[ ]

Etapa 2: | Tensién en fibra superior | 112,0 | [kgf/cm”2
Tensién en fibra inferior | 96,3 | [kgf/cm"2
Etapa 3: | Tensién en fibra superior | 311,1 | [kgf/cm”2
Tensién en fibra inferior | -70,8 | [kgf/cm "2

Y se verifica que la viga portante cumple con las tensiones méaximas admisibles de las
tablas 6.4 y 6.5. Para la verificacién de la resistencia nominal a flexién de la viga, se calcula
Mu utilizando las mismas solicitaciones de la etapa 3 de diseno en la viga.

Mu = 1,2*Md + 1,6*MI = 555,5 [tonf*m]

Se corrobora en la tabla 7.81, que la armadura longitudinal fluya, para utilizar el factor
de minoracién ¢ = 0,9, a partir del criterio de la figura 6.24,
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Tabla 7.81: Verificacion fluencia armadura para esfuerzo interior a flexién positivo en viga
salvapilar

fsu 17223,9 [kgf/cm"2]
Area cable 1,4 [cm”2]
N cables 24 [unid]
Armadura activa inferior (Ap) | 33,6 [cm”2]
Ycg 10,8 [cm]
Altura util pretensado (d’) 124,2 [cm]
Armadura pasiva inferior (As) | 17,78 [cm 2]
Altura util armadura pasiva (d) | 125 [cm]

a 23,29 [cm]
Betal 0,65 -]

¢ 35,84 [cm]
c/d 0,29 -]
Cmax <0,375*d Acero fluye | [-]

Corroborado la fluencia de la armadura, se calcula el momento nominal a partir de la
ecuacion 6.47.

¢*Mn = 0,9*732,6[tonf*m| = 662,1 [tonf*m]

Con un factor de utilizacién del FU = 41 %. Se verifica en la tabla 7.82, que el momento
de ruptura de la viga no sea un mecanismo de falla, a partir de las ecuaciones 6.50 y 6.51.

Tabla 7.82: Verificacién momento de ruptura viga salvapilar

fr 1550 ]
Mer 319,07 | |
Mer*1,2 | 382,88 | [tonf*m]
phi * Mn | 683,31 | |

Finalmente, se corrobora el cumplimiento de la deflexién méaxima de ﬁ

y que se calcula a partir de las ecuaciones 6.52, 6.53 y 6.57 en la tabla 7.83

igual a 8,83 [cm],

Tabla 7.83: Deformacién viga salvapilar en las etapas de pretensado 1,2 y 3

Etapa 1: | Deformacién por pretensado inicial | -3,0 | [cm]
Deformacién por peso propio 0,8 | [cm]
Deformaciéon etapa 1 acumulado | -2,2 | [cm]

Etapa 2: | Deformacién por carga muerta 1,0 | [em]
Deformacion etapa 2 acumulado | -1,2 | [cm]

Etapa 3: | Deformacion por carga viva 2,0 | [cm]
Deformacién etapa 3 acumulado | 0,8 | [cm]
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7.6.3. Diseno armadura transversal

Se disena la armadura transversal en base a las propiedades geométricas de las secciones
de la viga que se definié anteriormente en la tabla 7.77. En la tabla 7.84, se definen los
esfuerzos internos de diseno de corte y flexion en la luz de la viga portante.

Tabla 7.84: Esfuerzos internos corte y flexién en viga salvapilar

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6

Vd [tonf] 17,93 15,35 | 12,77 | 10,19 | 7,61 5,03
VI [tonf] 55.15 | 4721 | 39,28 |31,34 | 2341 | 1547
Vu (1,2%Vd +1,6%V1) | 109,75 | 93,96 | 78,17 | 62,38 | 46,59 | 30,79
Md [tonf*m] 19,22 35,86 | 49,92 |61,40 | 70,31 | 76,63
M1 [tonf*m)] 99,12 110,30 | 153,54 | 188,85 | 216,23 | 235,67

Para el diseno de la armadura transversal de la viga salvapilar, dado que en caso de falla,
se afecta la respuesta sismica de la estructura completa, se disena con la condicién de portico
especial. Para el diseno de la armadura transversal confinada, se define su extensién en cada
extremo de la viga.

lo =300 [em] > 2 % Hypy = 270 [cm]

Se corrobora que la cuantia total de la viga portante, sea inferior al 2,5% del area bruta
de la seccion.

As/Ag = 193, 40[cm?)/8100[cm?] = 2.4 % < 2,5%

Por la condicién de pértico especial de la viga salvapilar, el corte de diseno se calcula en
la tabla 7.85 a partir de la ecuacién 6.67 y la figura 6.30.

Tabla 7.85: Calculo corte de diseno en zona confinada de viga portante

Armadura longitudinal superior | 152,68 | [cm 2]
Mpr 943,55 | [tonf*m)]
wd 2,54 [tonf/m]
WS 7,72 [tonf/m]
wu 4,59 [tonf/m]
Ve 137,64 | [tonf]

Como el valor del 50 % de Ve en la tabla 7.65 es inferior al valor de Vu las seccionadas
con disenio de confinamiento de la tabla 7.64, se considera el valor de Ve = 0 [tonf].

Vn > Ve/¢ = 117,04 [tonf]/0,6 = 195,06 [tonf]
A partir de la ecuacion 6.66 y las condiciones de espaciamiento de confinamiento, se
calcula en la tabla 7.86 el espaciamiento maximo y la armadura transversal requerida en la

zona confinada de la viga
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Tabla 7.86: Condiciones de diseno armadura portico especial en viga salvapilar

Espaciamiento 1 33 [cm]
Espaciamiento 2 15 [cm]
Espaciamiento 3 21,6 | [cm]
Espaciamiento méaximo 15 [cm]
Av confinamiento necesario | 41,38 | [cm”2/m]

Para el diseno de la armadura a corte para el caso estatico en la viga salvapilar, se
verifica la metodologia que se utilizara para el calculo de Vc a partir de la ecuacién 6.59 y el
Ve minimo de diseno en la tabla 7.87.

Tabla 7.87: Verificacién criterio para calculo de Ve en viga salvapilar

Armadura cortante minimo | Seccién rectangular | Seccién Doble T

Aps * fpu [kgf] 824600 824600
Asfy [kef] 812265 170475
0,4*(Aps*fpu+As*fy) [kef] | 654746 398030
Aps * fse [kgf] 432915 432915

0,14%,/(f'c)*bw*d | 0,17*,/(f'c)*bw*d

Ve minimo

Dado que Aps*fse < a 0,4*(Aps*fpu+As*fy) en la seccién rectangular, se disenara la
armadura transversal utilizando el método de Vciy Vew. Se calcula la armadura transversal
minima de la seccién rectangular y doble T de la viga en la tabla 7.88 a partir de la figura
6.28.

Tabla 7.88: Armadura transversal minima para la secciéon rectangular y doble T de la viga
salvapilar

Se calcula en la tabla 7.89 la resistencia a flexién-cortante (Vci) en las secciones de la

Seccién Rectangular | Doble T
Av/s (1) 6,50 1,63
Av/s (2) 4,90 1,23
Mayor de (1) y (2) | 6,50 1,63

viga salvapilar y en la tabla 7.90 la resistencia a la cortante en el alma (Vew).
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Tabla 7.89: Resistencia a flexién-cortante (Vci) a lo largo de la viga salvapilar

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6

Vu (1,2*Vd + 1,6%V1) [tonf] 109,75 | 93,96 | 78,17 | 62,38 | 46,59 | 30,79

Mu (1,2*Md + 1,6*MI) [tonf*m] | 117,65 | 219,51 | 305,58 | 375,85 | 430,33 | 469,02
Mer [tonf*m] 161,16 | 161,16 | 161,16 | 161,16 | 210,34 | 210,34
Altura util preetensado (dp) [cm] | 108,00 | 108,00 | 108,00 | 108,00 | 108,00 | 108,00
Altura util estribos (d) [cm] 132,00 | 132,00 | 132,00 | 132,00 | 132,00 | 132,00
Vei [tonf] 174,14 | 92,77 | 65,02 | 50,563 | 28,72 | 19,76

Vel minimo [ton] 8140 | 81,40 | 81,40 | 81,40 | 24,71 | 2471

Vei maximo [tonf] 232,58 | 232,58 | 232,58 | 232,58 | 58,15 | 58,15

Vci resultante [tonf] 174,14 | 92,77 | 81,40 | 81,40 | 28,72 | 24,71

Tabla 7.90: Resistencia del concreto a la cortante del alma (Vew) en la viga salvapilar

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6
tension en la fibra superior para 100 % SC [kgf/cm"2] | -27 | -27 | -27 |-27 |10 | 10
tension en la fibra inferior para 100 % SC [kgf/cm"2] | 130 | 130 | 130 | 130 | 182 | 182
fpc [kgf/cm”2] 59 159 |59 |59 |96 |96
Vcw [tonf] 252 | 252 | 252 | 252 | 81 | &1

De la resistencia del concreto al corte, se calcula la armadura transversal minima de diseno
de la viga para el caso estatico en la tabla 7.91, considerando la cantidad armadura minima
definido en la tabla 7.88 y un factor de seguridad ¢ = 0,75.

Tabla 7.91: Armadura transversal minima de disefio en viga salvapilar

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6

Ve [tont] 174,14 | 92,77 | 81,40 | 81,40 | 28,72 | 24,71
Vu [tonf] 109,75 | 93,96 | 78,17 | 62,38 | 46,59 | 30,79
Vs [tonf] 6438 | 1,19 | 22,82 | 1,77 | 33,40 | 16,35
A0/ Srequeriolem®/m] | -11,61 | 0,21 | 4,12 | 0,32 | 6,02 | 2,95
(A0/)minimolom?/m] | 6,50 | 6,50 | 6,50 | 6,50 | 1,63 | 1,63

Se corrobora a partir de los resultados de la tabla 7.86 y 7.71, que el disenio de la armadura
transversal en la zona confinada de la viga salvapilar, predomina la condiciéon de pértico
especial. En la tabla 7.92 se detalla el disenio de la armadura transversal en la extension de la
viga. Las figuras 7.29 y 7.30 corresponden al diseno en la seccién rectangular y la seccion doble
T de la viga salvapilar, y el estribo interior de esta primera figura, se considera solamente en

zona confinada.
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Tabla 7.92: Diseno armadura transversal viga salvapilar

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6
Diametro barra transversal [cm”2] | 1,2 1,2 1,2 1,2 1 0,8
Numero barras [unid] 4 4 4 2 2
Espaciamiento [cm] 10 10 10 20 20 20
(A0/5) gisenolcm?/m] 45,24 | 45,24 | 45,24 | 11,31 | 7,85 | 5,03
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Figura 7.29: Viga salvapilar seccién rectangular
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7.7. Viga Delta - marco rigido

Para el diseno de las vigas delta, se considera las secciones de la figura 7.31 en sus extremos,
con una extension total de 6,2 [m].

600.0 . 600.0 .
1 1

+— +—
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Figura 7.31: Secciones extremas viga delta

El diseno se hace a partir de la viga de la figura 7.35 del modelo matematico.

Figura 7.32: Viga delta - marco rigido critica

Y en la tabla 7.93, se definen las cargas de diseno de la viga delta que forma parte del
marco rigido
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Tabla 7.93: Cargas de diseno viga delta - marco rigido

Ancho tributario 6,75 | [

Peso propio 1,82 | |

Peso TCVs lineal | 0,58 | [tonf/m
[
[

Cubierta + equipos | 0,78
Carga nieve lineal | 6,90

7.7.1. Diseno armadura longitudinal

Para el disenio de la armadura superior, se utiliza el momento negativo ultimo maximo
de los casos analizados en el modelo matemaético, resultado que se muestra en la figura 7.33,
y se obtuvo de la combinacion de cargas.

1,2*Md + 1.6*Msc + 1,0*Msp = -510,101 [tonf*m]

Figura 7.33: Momento ultimo de diseno viga delta - marco rigido

A partir del cual, disena la armadura longitudinal en la tabla 7.94, en el que, para el
calculo de la altura de viga para el diseno, se sigue el procedimiento del "manual de diseno de
naves industriales prefabricadas” en el que se ponderan los valores de las secciones en ambos
extremos, y dado los esfuerzos internos a flexiéon de la viga en la figura 7.33, se mantendra
este diseno en toda su extension.
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Tabla 7.94: Diseno armadura pasiva superior viga delta - marco rigido

Didmetro barra 3,6 [cm]
Cantidad 12 [unid]
As negativo 111,97 | [cm"2]
Altura total de diseno (H) 144,5 [cm]
Altura til (d) 136,45 | [cm]
Extension zona comprimida viga | 18,29 [cm]
Mn negativo 592,61 | [tonf*m]

¢*Mn = 533,35 [tonf*m]

El momento positivo de disenio se calcula para el caso bi-rotulado con carga uniforme de
la figura 6.14, a partir de las cargas de la tabla 7.93, en la tabla 7.95, considerando la misma
combinacion de cargas utilizada para el diseno de la armadura superior.

Tabla 7.95: Esfuerzo internos a flexion en la viga delta - marco rigido en la seccién X = 3,05
[m] para condicién bi-rotulado

Mpp | 10,75 | [tonf*m]
Mtev | 2,98 | [tonf*m]
Mper | 4,02 | [tonf*m]
Msc | 11,81 | [tonf*m]
Mu | 40,20 | [tonf*m]

A partir del cual se disena la armadura inferior de la viga en la tabla 7.96, y en la que
también, de la ecuacion 6.43, se corrobora el cumplimiento de la armadura inferior minima.

Tabla 7.96: Disenio armadura inferior viga delta del marco rigido

Didmetro 3,6 [cm]
Area barra 10,18 | [em"2]
Cantidad 4 [unid]
Area total 40,72 | [em"2]
Armadura minima 37,89 | [cm”2]
Altura 1til (d) 134,40 | [cm]
Extension zona comprimida viga | 6,10 [cm]
Mn 224,62 | [tonf*m]

¢*Mn = 0,9%224,62 [tonf*m| = 202,16 [tonf*m]

7.7.2. Diseno armadura transversal

Dada la altura media de la viga, y considerando su extension, se disena para la condicion
de poértico especial a lo largo de la viga delta. Se corrobora que la cuantia longitudinal total
sea inferior al 2,5 % del drea bruta media de la viga delta.
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As/Ag = 152,68[cm?]/8700[cm?| = 1,76 % < 2,5 %

A partir de la ecuacién 6.66 y las condiciones de espaciamiento de confinamiento en la
figura 6.29, se define en la tabla 7.97, el espaciamiento méaximo entre estribos y la armadura
minima de diseno.

Tabla 7.97: Espaciamiento maximo de diseno y armadura transversal minima por metro de
diseno

Espaciamiento 1 | 35,13 | [cm]
Espaciamiento 2 | 15 cm]
Espaciamiento 3 | 21,6 | [cm]

[

[

|
Espaciamiento | 15 [cm)]

[

[

Avs/s min (1) 6,5 cm”2/m]
Avs/s min (2) 4,90 | [cm"2/m]
Avs/s min 6,5 | [cm”2/m]

El corte de diseno se calcula en la tabla 7.98, y se disena la armadura transversal de la
viga en la tabla 7.99 a partir de la ecuacion 6.67 y la figura 6.30

Tabla 7.98: Calculo corte de disenio en zona confinada con condiciéon de pértico especial en
viga delta - portante

Armadura longitudinal superior | 111,97 | [cm"2]
Mpr 764,30 | [tonf*m)]
wd 3,58 [tonf/m]
wl 7,14 [tonf/m]
wu 5,72 [tonf/m]|
Ve 260,66 | [tonf]

Vn > Ve/¢ = 260,66[tonf]/0,6 = 401,01 [tonf]

Tabla 7.99: Diseno armadura transversal en la extension de la viga delta - portante

Didmetro estribo 1,6 [cm]

Area barra 2,01 [cm 2]
Altura efectiva (d) 142 [cm]
Espaciamiento de disefio | 10 [cm]

Av/s de diseno 80,42 | [cm"2/m]
Vs 474,59 | [tonf]
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Se presenta en la figura 7.34 el diseno de la viga delta en su altura media
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Figura 7.34: Diseno viga delta - portante en su altura media

105



7.8. Viga Delta - salvapilar

Se mantiene la mismas dimensiones de las secciones en los extremos de la viga de la figura
7.31 y la extension de 6,2 [m]. El disetio se hace a partir de la viga de la figura 7.35 del modelo
matematico.

Figura 7.35: Viga delta - salvapilar critica

Y en la tabla 7.100, se definen las cargas de diseno de la viga delta que forma parte del
marco rigido

Tabla 7.100: Cargas de diseno viga delta - salvapilar

Ancho tributario 7.5 [m)]

Peso propio 2,17 | [tonf/m]
Peso TCVs lineal | 0,67 | [tonf/m)]
Cubierta + equipos | 0,90 | [tonf/m]
Carga nieve lineal | 25,00 | [tonf/m)]

7.8.1. Diseno armadura longitudinal

se disena para el momento tltimo maximo obtenido del modelo matematico, que se mues-
tra en la figura 7.36, a partir de la combinacion de cargas.

1,2*Md + 1.6*Msc + 1,0*Msp = -731,18 [tonf*m]
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Figura 7.36: Momento ultimo de diseno viga delta - salvapilar

Para el disenio de la viga delta que conecta con la viga salvapilar, se toman las mismas
consideraciones de disenio de la armadura superior de la viga delta que forma parte del marco
rigido. En la tabla 7.101 se disena la armadura longitudinal superior

Tabla 7.101: Diseno armadura pasiva superior viga delta - salvapilar

Diametro barra 3,6 [cmm]
Cantidad 16 [cm 2]
As negativo 162,86 | [unid]
Altura total de disenio (H) 1,40 [cm”2]
Altura util (d) 1,35 [cm]
Extensién zona comprimida viga | 24,39 [cm]

Mn negativo 841,39 | [tonf*m]

¢*Mn = 757,25 [tonf*m]

El momento positivo de diseno se calcula para el caso bi-rotulado con carga uniforme de
la figura 6.14, a partir de las cargas de la tabla 7.100, en la tabla 7.102, considerando la
misma combinacion de cargas utilizado para el diseno de la armadura superior.

Tabla 7.102: Esfuerzo internos a flexion en la viga delta - marco rigido en la seccién X = 3,05
[m] para condicién bi-rotulado

Mpp | 10,75 | [tonf*m]
Mtev | 3,31 | [tonf*m]
Mper | 4,47 | [tonf*m]
Msc | 13,12 | [tonf*m]
Mu | 43,23 | [tonf*m]

A partir del resultado del esfuerzo interno a flexion ultimo positivo, se utiliza la misma
armadura inferior de la viga delta definida en la tabla 7.96.
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7.8.2. Diseno armadura transversal

Bajo la misma condicion de diseno utilizado para la viga salvapilar, se disena la viga delta
- salvapilar con la condicién de pértico especial. Se corrobora que la cuantia longitudinal total

sea inferior al 2,5 % del area bruta media de la viga delta.

As/Ag = 203,57[cm?]/8670[cm?]

Para el diseno de los estribos, se utilizan las mismas condiciones geométricas de la tabla
7.99. El corte de diseno se calcula en la tabla 7.103, y se disena la armadura transversal de

=232% < 25%

la viga en la tabla 7.104 a partir de la ecuacién 6.67 y la figura 6.30

Tabla 7.103: Calculo corte de diseno en zona confinada con condicién de portico especial en

viga delta - salvapilar

Armadura longitudinal superior | 111,97 | [cm"2]
Mpr 1070,99 | [tonf*m]
wd 3,74 [tonf/m]
wl 7,935 [tonf/m|
wu 6,07 [tonf/m|
Ve 359,11 | [tonf]

Vn > Ve/¢ = 260,66[tonf]/0,6 = 552,48 [tonf]

Tabla 7.104: Diseno armadura transversal de viga delta - salvapilar

Didmetro estribo 1,6 [cm]

Area barra 2,01 [cm 2]
Altura efectiva (d) 142 [cm]
Espaciamiento de disenio | 8 [cm]

Av/s de diseno 100,53 | [cm”2/m)]
Vs 593,23 | [tonf]
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Se presenta en la figura 7.37 el diseno de la viga delta en su altura media
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Figura 7.37: Diseno viga delta - salvapilar en su altura media
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7.9. Viga puntal V110

Para el diseno de la viga puntal se toma como base la geometria de la figura 7.38, que se
mantiene en toda su extension de 12,96 [m].
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Figura 7.38: Geometria viga puntal V110

El diseno se hace a partir de la viga de la figura 7.39 del modelo matemaético.

Figura 7.39: Viga puntal V110 critica

Para el calculo de las cargas de diseno, se calcula de forma manual las cargas permanentes
derivadas de las costaneras y el peso de la viga salvapilar en su extremo rotulado, que actian
al centro de la viga V110, en la tabla 7.105, a partir de las cargas lineales de la tabla 7.73.
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Tabla 7.105: Cargas verticales puntuales de la viga salvapilar y costaneras de techo

Cargas verticales en apoyos | salvapilar [tonf] | Costaneras [tonf]
R1 (rotulado) 8,1 5,3
R2 (empotrado) 13,4 8,8

Las cargas de cubierta mas equipos y las cargas de nieve que actiian al centro de la viga,
se obtienen del modelo matematico, a partir de los esfuerzos internos de corte, de las figuras

7.40 v 7.41.

Figura 7.40: Esfuerzo de corte por cargas permanentes de cubierta y equipos en viga puntal
V110

Figura 7.41: Esfuerzo de corte por sobrecarga de nieve en viga puntal V110

Y en la tabla 7.106, se detallan todas las cargas previamente definidas.

Tabla 7.106: Cargas de disefio viga puntal V110

Peso propio 1,57 | [tonf/m]
Peso TCVs + viga salvapilar V135 | 13,4 | [tonf]
Cubierta + equipos 6,8 | [tonf]
Carga nieve lineal 59,6 | [tonf]
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7.9.1. Diseno armadura longitudinal pasiva

Para el anédlisis, se calcula el momento de flexién del peso propio para el caso caso uniforme
bi-empotrado de la figura 6.13 y el resto de las cargas puntales para viga bi-empotrada, a
partir de la figura 6.16. Para el caso estatico, del modelo matematico se obtiene el esfuerzo
interno de flexion para el diseno, en la figura 7.42

Figura 7.42: Esfuerzos internos de flexion del modelo matemético en la viga puntal V110
para las cargas permanentes

Y a partir del cual se calcula el momento a flexién ultimo del caso estatico en la tabla

7.107.

Tabla 7.107: Esfuerzos internos de flexién de diseno en viga puntal V110 para el caso estatico

Mper (modelo) -65,8 [tonf*m]
Mpp -21,9 [tonf*m]
Mtcv + viga salvapilar -21,6 [tonf*m]
Mper’ -26,7 | [tonf*m]
Msc (extremos) -96,5 [tonf*m]
Mu (1,2*Md + 1,6*Ml) | -186,5 | [tonf*m]

Para el diseno sismico, en el anélisis dindmico, se pondera la carga con un 100 % de carga
en el eje x mas un 30% en el eje Y, de donde, se obtienen los resultados de las figuras 7.43
y 7.44
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Figura 7.43: Esfuerzos internos de flexién sismico Mx en viga puntal V110

Figura 7.44: Esfuerzos internos de flexion sismico My en viga puntal V110

Y a partir del cual se calcula el momento a flexién ultimo para el caso dindmico en la
tabla 7.108.

Tabla 7.108: Esfuerzos internos de flexion de diseno en viga puntal V110 para el caso dinamico

Mper’ -26,7 | [tonf*m]
My -15,9 | [tonf*m]
Mx -39,6 | [tonf*m]
Mu (1,62*Md + 1,4*Mx + 0,42*My) | -105,2 | [tonf*m]

Al compararse los resultados de las tablas 7.107 y 7.108, se disena la armadura pasiva
para el caso estatico, en la tabla 7.109.

Tabla 7.109: Diseno armadura pasiva superior viga puntal V110 en extremos empotrados

Didmetro armadura negativa 3,6 [cm]
Cantidad 6 [unid]
As negativo 61,07 | [cm"2]
Altura 1til (d) 1,03 [cm]
Extensién zona comprimida viga (c) | 9,63 [cm]

Mn negativo 251,60 | [tonf*m)]
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¢*Mn = 0,9%251,60 [tonf*m] = 226,55 [tonf*m]

Para la armadura pasiva inferior, se realiza su diseno, tal que cumpla con la cuantia
minima de diseno, que se calcula de la ecuacion 6.43, y se define en la tabla 7.110.

Tabla 7.110: Armadura pasiva inferior viga puntal V110

Diametro 3,2 | [cm]
Area barra 8,04 | [cm"2]
Cantidad 4 [unid]
Area total 32,2 | [em"2]
Armadura minima | 27,4 | [cm"2]

7.9.2. Diseno armadura longitudinal activa

Para el disenio de la armadura activa, se propone utilizar cables ¢ = 0,6 [pulg], con una
tensién de pretensado inicial (fp) = 14,25 [tonf/cm?], y en las tablas 7.111 y 7.112, se define
la distribucion de cables de cables en la viga, y se muestran las propiedades geométricas de
diseno de esta ultima.

Tabla 7.111: Distribucién y cantidad total de cables pretensados ¢ = 0,6 [pulg] en la viga
puntal V110

i | Yi[em] | Nei
31115 4
2|10 6
115 6
Ntc = |16

Tabla 7.112: Propiedades geométricas viga puntal V110

Area viga 6270 [cm " 2]
Inercia viga 6322250 | [cm 4]
Ysup = cl 55 [cm]
Y inf = ¢2 55 [cm]
ST = Ic/cl 114950 | [cm 3]
S2 = Ic/c2 114950 | [cm 3]
Ycg 31,9 [cm]
Excentricidad pretensado e: Yinf - Yeg | 23,1 [cm]
Radio de giro r: Raiz (Ig/Ac) 31,8 [cm]

En la tabla 7.113 se detallan los esfuerzos internos de flexion positivo en la viga V110
para la condicion bi-rotulado y bi-empotrado, y a partir de estos valores, se define en la tabla
7.114 los momentos positivos de diseno en las diferentes etapas del pretensado. Finalmente
en la tabla 7.115 se calculan las tensiones en la fibra superior e inferior de la viga en todas
las etapas del pretensado.
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Tabla 7.113: Momentos positivos a partir de las cargas en la viga puntal V110

Momento en viga para condicién rotulado - rotulado
Momento de peso propio (X=1 [m]) | 9,37 | [tonf*m]

Momento de peso propio 32,91 | [tonf*m]

Momento de cargas muertas 75,07 | [tonf*m]

Momento en viga para condicién empotrado - empotrado
Momento de peso propio 10,97 | [tonf*m]

Momento de cargas muertas 37,54 | [tonf*m]

Momento de cargas vivas 96,51 | [tonf*m]

Tabla 7.114: Momentos positivos en viga portante en las etapas del puntal V110

Momento etapa 0 | 9,4 [tonf*m]
Momento etapa 1 | 32,3 | [tonf*m)]
Momento etapa 2 | 98,1 | [tonf*m)]
Momento etapa 3 | 140,1 | [tonf*m)]

Tabla 7.115: Tensiones en fibra superior e inferior en todas las etapas de dise no en la viga
puntal V110

Etapa 0: | Tensién en fibra superior | -17,36 | [kgf/cm”2
Tensién en fibra inferior | 131,90 | [kgf/cm™2
Etapa 1: | Tension en fibra superior | 3,12 kegf/cm ™2
Tensién en fibra inferior | 111,43 | [kgf/cm™2

[ }
[ ]
e
Etapa 2: | Tensién en fibra superior | 74,09 | [kgf/cm"2]
[ ]
[ }
[ ]

Tensién en fibra inferior | 15,00 | [kgf/cm™2
Etapa 3: | Tensién en fibra superior | 106,31 | [kgf/cm”2
Tensién en fibra inferior | -17,22 | [kgf/cm™2

Donde se verifica que la viga puntal V110 cumple con las tensiones méximas admisibles
de las tablas 6.4 y 6.5. Para la verificacion de la resistencia nominal a flexién de la viga, se
calcula Mu utilizando las mismas solicitaciones de la etapa 3 de diseno en la viga.

Mu = 1,2*Md + 1,6*MI1 = 206,7 [tonf*m]

Se corrobora en la tabla 7.116, que la armadura longitudinal fluya, para utilizar el factor
de minoracién ¢ = 0,9, a partir del criterio de la figura 6.24.
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Tabla 7.116: Verificacién fluencia armadura para esfuerzo interior a flexién positivo en viga
puntal V110

fsu 17867.,6 [kgf/cm"2]
Area cable 14 [em”2]
N cables 12 [unid]
Armadura activa inferior (Ap) | 16,8 [em”2]
Ycg 6,38 [cm]
Altura util pretensado (d”) 102,5 [cm]
Armadura pasiva inferior (As) | 32,2 [cm 2]
Altura util armadura pasiva (d) | 103 [cm]

a 16,3 [cm]
Betal 0,65 -]

c 25,13 [cm]
c/d 0,25 -]
Cmax <0,375*d Acero fluye | [-]

Verificado la fluencia de la armadura de la viga puntal V110 en la tabla 7.116, se calcula
su momento nominal a partir de la ecuacién 6.47.

¢*Mn = 0,9%411,23 [tonf*m]| = 370,1 [tonf*m]

Teniendo un factor de utilizacién Fu = 56 %. Se verifica que el momento de ruptura de
la viga no sea un mecanismo de falla, a partir de las ecuaciones 6.50 y 6.51 ,en la tabla 7.117.

Tabla 7.117: Verificaciéon momento de ruptura viga puntal V110

fr 45,50 | [kgf/cm"2]
Mecr 144.9 | [tonf*m]
Mer*1,2 | 173,9 | [tonf*m]
phi * Mn | 370,1 | [tonf*m]
Finalmente, se corrobora el cumplimiento de la deflexién maxima de 5% = 5,38 [cm], que

se calcula a partir de las ecuaciones 6.52, 6.53, 6.54 y 6.56 en la tabla 7.118

Tabla 7.118: Deformacion viga puntal V110 en las etapas de pretensado 1,2 y 3

Etapa 1: | Deformacién por pretensado inicial | -0,8 | [cm]
Deformacion por peso propio 0,3 | [cm]
Deformacién etapa 1 acumulado -0,5 | [cm]

Etapa 2: | Deformacién por carga muerta 0,4 | [cm]
Deformacién etapa 2 acumulado -0,1 | [cm]

Etapa 3: | Deformacion por carga viva 0,3 | [cm]
Deformacién etapa 3 acumulado 0,2 | [cm]
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7.9.3. Diseno armadura transversal

Se calculan los esfuerzos internos de la viga en su extensién en la tabla 7.119 a partir de
las cargas de la tabla 7.106.

Tabla 7.119: Esfuerzos internos de corte y flexién por cargas muertas y vivas en viga puntal
V110 y corte ultimo de diseno

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6
Vd [tonf] 187 | 17.1 | 15,5 | 14,0 | 12,4 | 10,8
V1 [tonf] 29,8 129812981298 |298 |298

Vu (mayorado) | 70,0 | 68,2 | 66,3 | 64,4 | 62,5 | 60,6
Md [tonf'm] | 10,4 | 37,3 | 53,6 | 68,3 | 81,5 | 93,1
MI [tonfm] 29,8 [ 59,6 | 89,4 | 119,2 | 148,9 | 178,7

Para el diseno de portico especial de la viga puntal V110, se define la extension de la zona
de confinamiento en la viga.

lo = 300 [em] > 2% Hypar = 220 [cm]

Se corrobora que la cuantia total de la viga puntal V110, sea inferior al 2,5% del area
bruta de la seccion.

As/Ag = 93,42[cm?]/6270[cm?] = 1,49 % < 2,5 %

Y se calcula el corte de disenio en la tabla 7.120 a partir de la ecuacion 6.67 y la figura
6.30

Tabla 7.120: Calculo corte de diseno en zona confinada con condicién de pértico especial en
viga puntal V110

Armadura longitudinal superior | 61,07 | [cm"2]
Mpr 320,6 | [tonf*m]
wd 3,1 [tonf/m]
ws 7,9 [tonf/m]
wu 5,3 [tonf/m]
Ve 84,4 | [tonf]

Como el valor del 50 % de Ve en la tabla 7.120 es inferior al valor de Vu las seccionadas
con disenio de confinamiento de la tabla 7.119, se considera el valor de Ve = 0 [tonf].

Vn > Ve/¢ = (83,91[tonf])/0,6 = 139,89 [tonf]
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A partir de la ecuacién 6.66, se calcula la armadura transversal minima en la zona confi-
nada y su espaciamiento maximo, en la tabla 7.121

Tabla 7.121: Condiciones de diseno armadura portico especial viga puntal V110

Espaciamiento 1 26,8 | [cm]
Espaciamiento 2 15 [cm]
Espaciamiento 3 19.2 | [cm]
Espaciamiento maximo 15 [cm]
Av /s confinamiento necesario | 31,41 | [cm”~2/m]

Para el diseno de la armadura a corte para el caso estatico en la viga portante, se verifica
la metodologia que se utilizara para el calculo de Ve y su minimo a partir de la ecuacion 6.59
en la tabla 7.122.

Tabla 7.122: Verificacién criterio para calculo de Ve en viga puntal V110. Tramo 1 corresponde
los primeros 4 metros de la viga y el tramo 2 corresponde al resto de esta

Armadura cortante minimo | Tramo 1 Tramo 2

Aps * fpu [kgf] 425600 425600

As*fy [kef] 391618 270227
0,4*(Aps*fpu+As*fy) [kef] | 326887 278331

Aps * fse [kgf] 223440 223440

Vc minimo 0,14%* \/Zf’c)*bw*d 0,14%* \/Zf’c)*bw*d

Dado que Aps*fse < 0,4*(Aps*fpu+As*fy), se disenia la armadura transversal utilizando
el método de Vci y Vew. Se calcula la armadura transversal minima de la viga en la tabla
7.123, a partir de la figura 6.28.

Tabla 7.123: Armadura transversal minima en la viga puntal V110

Av/s (1) 6,18 | [cm"2/m]
Av/s (2) 4,66 | [cm”2/m]
Mayor de (1) y (2) | 6,18 | [cm"2/m]

Se calcula en la tabla 7.124 la resistencia a flexién-cortante (Vci) y en la tabla 7.125 la
resistencia a la cortante en el alma (Vew) de la viga puntal V110.
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Tabla 7.124: Resistencia a flexién-cortante (Vci) a lo largo de la viga puntal V110

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6

Vu (1,2*Vd + 1,6%V1) [tonf] 70,05 68,16 | 66,28 | 64,40 | 62,52 | 60,64

Mu (1,2*Md + 1,6°MI) [tonffm] | 70,99 | 140,00 | 207,32 | 272,66 | 336,12 | 397,70
Mer [tonf*m] 83,16 83,16 | 83,16 | 83,16 | 83,16 | 83,16

Altura util preetensado (dp) [cm] | 78,13 78,13 | 78,13 | 78,13 | 78,13 | 78,13

Altura util estribos (d) [cm] 107,00 | 107,00 | 107,00 | 107,00 | 107,00 | 107,00
Vei [tonf] 100,47 | 58,88 | 45,00 | 38,06 | 33,88 | 31,09

Vei minimo [tonf] 62,69 62,69 | 62,69 | 62,69 | 62,69 | 62,69

Vei maximo [tonf] 179,11 | 179,11 | 179,11 | 179,11 | 179,11 | 179,11
Vci resultante [tonf] 100,47 | 62,69 | 62,69 | 62,69 | 62,69 | 62,69

Tabla 7.125: Resistencia del concreto a la cortante del alma (Vew) en viga puntal V110

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6

tension en la fibra superior para 100 % SC [kgf/cm™2] |-9 [-9 |9 |9 |-9 |-9

tension en la fibra inferior para 100 % SC [kgf/cm"2] |81 |81 |81 |81 |81 |81

fpc [kgf/cm 2] 36 |36 |36 |36 |36 |36

Vcw [tonf] 160 | 160 | 160 | 160 | 160 | 160

De la resistencia del concreto a la cortante, se calcula la armadura transversal minima
de diseno de la viga puntal V110 para el caso estatico en la tabla 7.126, considerando la
cantidad armadura minima definida en la tabla 7.123, con un factor de seguridad ¢ = 0,75.

Tabla 7.126: Armadura transversal minima de diseno en viga puntal V110

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6
Ve [tonf] 110,61 | 63,89 | 51,56 | 51,56 | 51,56 | 51,56
Vu [tonf] 71,87 | 69,99 | 68,11 | 66,23 | 64,35 | 62,46
Vs [tonf] -14,78 | 29,43 | 39,25 | 36,75 | 34,24 | 31,73
Av/Spequeriagolcm?/m] | -3,29 | 6,55 | 8,73 | 8,18 | 7,62 | 7,06
(AV/ ) minimolom?/m] | 6,18 | 6,55 | 8,73 | 8,18 | 7,62 | 7,06

Se corrobora a partir de los resultados de la tabla 7.121 y 7.126, que el diseno de la
armadura transversal en la zona confinada de la viga puntal V110, predomina la condicién
de portico especial. En la tabla 7.127 se define el diseno de la armadura transversal transversal
en la extension de la viga y en las figuras 7.45 y 7.46, se detalla el diseno de la viga en sus
dos tramos.

Tabla 7.127: Diseno armadura transversal viga puntal V110

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6
Diametro barra transversal [cm] | 1,2 1,2 1,2 1,2 1,2 1,2
Numero barras [unid] 4 4 4 2 2 2
Espaciamiento [cm] 12 12 12 20 20 20
(A0/3) dgiserolem?/m] 37,70 | 37,70 | 37,70 | 11,31 | 11,31 | 11,31
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7.10. Viga puntal V120

Para el diseno de la viga puntal se toma como base la geometria de la figura 7.47, que se
mantiene en toda su extensiéon de 12,96 [m], la cual se define en los planos de construccién.de
la obra.
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Figura 7.47: Geometria viga puntal V120

El diseno se hace a partir de la viga de la figura 7.48 del modelo matematico.

Figura 7.48: Viga puntal V120 critica

Para el calculo del momento ultimo de diseno del caso estatico, se mantiene el criterio
utilizado en la viga portante V110, para las cargas de las costaneras de techo, la viga salvapilar
V135, y ahora incluyendo el peso de la viga delta, que se detallan en la tabla 7.128
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Tabla 7.128: Cargas verticales puntuales de la viga salvapilar, delta y costaneras de techo

Cargas vertical en viga puntal V120 | Peso en apoyo [tonf]
Viga salvapilar 13,4

Viga delta 8,8

Costanera 8,5

Las cargas de cubierta mas equipos y las cargas de nieve que actiian al centro de la viga,
se obtienen del modelo matematico, a partir de los esfuerzos internos de corte, de las figuras

7.49 v 7.50.

Figura 7.49: Esfuerzo de corte por cargas permanentes de cubierta y equipos en viga puntal
V120

Figura 7.50: Esfuerzo de corte por sobrecarga de nieve en viga puntal V120

Y en la tabla 7.129, se detallan todas las cargas previamente definidas.

Tabla 7.129: Cargas de diseno viga puntal V120

Peso propio 1,71 | [tonf/m]
Peso TCVs + viga salvapilar V135 + viga Delta | 30,7 | [tonf]
Cubierta + equipos 13,1 | [tonf]
Sobrecarga nieve 115,3 | [tonf]
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7.10.1. Diseno armadura longitudinal pasiva

Para el diseno estatico, se utiliza la metodologia de la viga portante. Se calcula el momento
de flexion del peso propio, para el caso de carga uniforme bi-empotrado de la figura 6.13 y
el resto de las cargas puntales para la viga bi-empotrada, a partir de la figura 6.16. Para
analisis del caso estatico, del modelo mateméatico se obtiene el esfuerzo interno de flexién de
las cargas permanentes, en la figura 7.51.

Figura 7.51: Esfuerzos internos de flexion del modelo matematico en la viga puntal V120
para las cargas permanentes

Y a partir del cual se calcula el momento a flexién ultimo para el caso estatico en la tabla
7.130. Al igual que con la viga portante, el momento derivado de las cargas de cubierta mas
equipo, se obtiene de la diferencia del modelo matematico con la diferencia del momento de
la viga salvapilar, delta y costaneras de techo calculado manualmente

Tabla 7.130: Esfuerzos internos de flexion de diseno en viga puntal V120 para el caso estatico

Mper (modelo) -106,9 [tonf*m]
Mpp -23.9 [tonf*m]
Mtev 4+ M salvapilar + M delta | -73,8 [tonf*m]
Mper’ -11,1 [tonf*m|
Msc (extremos) -183,04 | [tonf*m]
Mu (1,2*Md + 1,6*MI) -312,15 | [tonf*m]

Para el diseno sismico, en el anélisis dinamico, se pondera la carga con un 100 % de carga
en el eje x mds un 30 % en el eje Y, del que se obtienen los resultados de las figuras 7.52 y
7.53
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Figura 7.52: Esfuerzos internos de flexién sismico Mx en viga puntal V120

Figura 7.53: Esfuerzos internos de flexién sismico My en viga puntal V120

Y a partir del cual se calcula el momento a flexién ultimo para el caso dindmico en la
tabla 7.131.

Tabla 7.131: Esfuerzos internos de flexion de diseno en viga puntal V120 para el caso dinamico

Mper’ -28,52 [tonf*m]|
My -58,89 [tonf*m)]
Mx -14,70 [tonf*m]
Mu (1,62*Md + 1,4*(My + 0,3*Mx) | -134,82 | [tonf*m]

Al compararse los resultados de las tablas 7.130 y 7.131, se disena la armadura pasiva
para el caso estatico en la tabla 7.132.

Tabla 7.132: Diseno armadura pasiva superior viga puntal V120 en extremos empotrados

Diametro armadura negativa 3,6 [cm]
Cantidad 8 [unid]
Area total armadura superior (As neg) | 101,79 | [cm"2]
Altura util (d) 1,11 [m]
Extension zona comprimida viga (c) 16,04 [cm]

Mn negativo 359,0 | [tonf*m)]
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¢*Mn = 0,9*359,0 [tonf*m]| = 323,0 [tonf*m)]

Con un factor de utilizaciéon (FU) del 97 %. Para la armadura pasiva inferior, se realiza su
diseno, tal que cumpla con la cuantia minima requerida, que se calcula de la ecuacion 6.43,
y se define en la tabla 7.133.

Tabla 7.133: Armadura pasiva inferior viga puntal V120

Diametro 3,2 [cm]
Area barra 8,04 | [cm"2]
Cantidad 4 [unid]
Area total 32,17 | [em"2]
Armadura minima | 29,89 | [cm"2]

7.10.2. Diseno armadura longitudinal activa

Para el disefio de la armadura activa, se propone utilizar cables ¢ = 0,6 [pulg], con una
tensién de pretensado inicial (fp) = 14,25 [tonf/cm?], y en las tablas 7.134 y 7.135, se define
la distribucion de cables de cables en la viga, y se muestran las propiedades geométricas de
diseno de esta ultima.

Tabla 7.134: Distribucién y cantidad total de cables pretensados ¢ = 0,6 [pulg] en la viga
puntal V120

Yi [em] | Nei
115
110
15
10
D
Ntc = |27

= ro| wof | ot =
| | | w| w

Tabla 7.135: Propiedades geométricas viga puntal V120

Area viga 6840 [cm 2]
Inercia viga 8208000 | [cm"4]
Ysup = cl 60 [cm]
Y inf = ¢2 60 [cm]
ST = Ic/cl 136800 | [cm 3]
S2 = Ic/c2 136800 | [crm 3]
Ycg 32,8 [cm]
Excentricidad pretensado e: Yinf - Yeg | 27,2 [cm]
Radio de giro r: Raiz (Ig/Ac) 34,6 [cm]

En la tabla 7.136 se detallan los esfuerzos internos de flexion positivo en la viga V110
para la condicién bi-rotulado y bi-empotrado, y a partir de estos valores, se define en la tabla
7.137 los momentos positivos de diseno en las diferentes etapas del pretensado
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Tabla 7.136: Momentos a flexién positivos para disefio armadura activa viga puntal V120

Momento en viga para condicién rotulado - rotulado
Momento de peso propio (X=1 [m]) | 10,2 | [tonf*m]
Momento de peso propio 35,9 | [tonf*m]
Momento de cargas muertas 141,2 | [tonf*m]
Momento en viga para condicién rotulado - empotrado
Momento de peso propio 12,0 | [kgf*cm]
Momento de cargas muertas 70,6 | [tonf*m]
Momento de cargas vivas 186,8 | [tonf*m]

Tabla 7.137: Momentos positivos en viga portante en las etapas del puntal V120

Momento etapa 0 | 10,2 | | m|
Momento etapa 1 | 35,9 | [tonf*m)]
Momento etapa 2 | 177,1 | [tonf*m]
Momento etapa 3 | 269,4 | [tonf*m)]

Finalmente en la tabla 7.138 se calculan las tensiones en la fibra superior e inferior de la
viga en todas las etapas del pretensado.

Tabla 7.138: Tensiones en fibra superior e inferior en todas las etapas de dise no en la viga
puntal V120

2*Etapa 0: | Tensién en fibra superior | -25,34 | [kgf/cm”2
Tensién en fibra inferior | 172,34 | [kgf/cm ™2
Etapa 1: Tension en fibra superior | -6,57 kgf/cm”2
Tensién en fibra inferior | 153,57 | [kgf/cm”2

[ ]
[ )
Kt
Etapa 2: Tensién en fibra superior | 122,58 | [kgf/cm"2]
[ )
[ ]
[ ]

Tension en fibra inferior | -8,24 kegf/cm”™2
Etapa 3: Tensién en fibra superior | 177,95 | [kgf/cm”2
Tensién en fibra inferior | -63,62 | [kgf/cm”2

Donde se verifica que la viga portante cumple con las tensiones maximas admisibles de las
tablas 6.4 y 6.5. Para la verificacién de la resistencia nominal a flexién de la viga, se calcula
Mu utilizando las mismas solicitaciones de la etapa 3 de diseno en la viga.

Mu = 1,2*Md + 1,6*MI1 = 398,0 [tonf*m]

Se corrobora en la tabla 7.139, que la armadura longitudinal fluya, para utilizar el factor
de minoracién ¢ = 0,9, a partir del criterio de la figura 6.24.
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Tabla 7.139: Verificacién fluencia armadura para esfuerzo interior a flexién positivo en viga
puntal V120

fsu 17153,4 [kgf/cm"2]
Area cable 1,4 [cm”2]
N cables 21 [unid]
Armadura activa inferior (Ap) | 29,4 [cm”2]
Ycg 10 [cm]
Altura util pretensado (d’) 110 [cm]
Armadura pasiva inferior (As) | 32,17 [cm 2]
Altura util armadura pasiva (d) | 111,4 [cm]

a 24,0 [cm]
Betal 0,65 -]

c 36,92 [cm]
c/d 0,33 -]
Cmax <0,375*d Acero fluye | [-]

Corroborado la fluencia de la armadura de la viga puntal V120 en la tabla 7.139, se calcula
el momento nominal de la viga a partir de la ecuacion 6.47.

¢*Mn = 0,9%628,47 [tonf*m]| = 565,6 [tonf*m]

Con una factor de utilizacién Fu = 70 %. Se verifica que el momento de ruptura de la
viga no sea un mecanismo de falla, a partir de las ecuaciones 6.50 y 6.51 jen la tabla 7.140.

Tabla 7.140: Verificaciéon momento de ruptura viga puntal V110

fr 45,5 [kgf/cm"2]
Mecr 240,3 | [tonf*m]
Mer*1,2 | 288,35 | [tonf*m]
phi * Mn | 565,6 | [tonf*m]
Finalmente, se corrobora el cumplimiento de la deflexién maxima de 5% = 5,38 [cm], que

se calcula a partir de las ecuaciones 6.52, 6.54 y 6.56 en la tabla 7.141

Tabla 7.141: Deformaciéon viga puntal V120 en las etapas de pretensado 1,2 y 3

Etapa 1: | Deformacién por pretensado inicial | -1,2 | [cm]
Deformacion por peso propio 0,3 | [cm]
Deformacién etapa 1 acumulado -0,9 | [cm]

Etapa 2: | Deformacién por carga muerta 0,7 | [cm]
Deformacién etapa 2 acumulado -0,9 | [cm]

Etapa 3: | Deformacion por carga viva 0,5 | [cm]
Deformacién etapa 3 acumulado 0,2 | [cm]
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7.10.3. Diseno armadura transversal

Se calculan los esfuerzos internos de la viga en su extensién en la tabla 7.142 a partir de
las cargas de la tabla 7.129.

Tabla 7.142: Esfuerzos internos de corte y flexién por cargas muertas y vivas en viga puntal
V120 y corte ultimo de diseno

Seccién [m)] 1 2 3 4 5 6
Vd [tonf] 31,17 | 2046 | 27,75 | 26,04 | 24,33 | 22,62
VI [tonf] 57,65 | 57,65 | 57,65 | 57,65 | 57,65 | 57,65

Vu (mayorado) | 129,64 | 127,59 | 125,54 | 123,48 | 121,43 | 119,38
Md [tonf*m] 32,02 | 62,33 |90,94 | 117,83 | 143,01 | 166,48
M1 [tonf*m] 57,65 | 115,30 | 172,95 | 230,60 | 288,25 | 345,90

Para el diseno la armadura transversal en la zona confinada, se establece su extension.
lo = 300 [em] > 2% Hypey = 240 [cm]

Se corrobora que la cuantia total de la viga puntal V120, sea inferior al 2,5 % del 4rea
bruta de la seccion.

As/Ag = 113,6[cm?]/6840[cm?] = 1,66 % < 2,5 %

En el diseno sismico de la viga puntal en la zona confinada, el corte de diseno se calcula
en la tabla 7.143 a partir de la ecuacién 6.67 y la figura 6.30

Tabla 7.143: Calculo corte de diseno en zona confinada con condicién de portico especial en
viga puntal V120

Armadura longitudinal superior | 81,43 | [cm"2]
Mpr 461,6 | [tonf*m]
wd 3,26 | [tonf/m)]
WS 7,86 | [tonf/m)]
wu 5,49 | [tonf/m)]
Ve 106,8 | [tonf]

Como el valor del 50 % de Ve en la tabla 7.120 es inferior al valor de Vu las seccionadas
con diseno de confinamiento de la tabla 7.119, se considera el valor de Ve = 0 [tonf].

Vn > Ve/¢ = 106,8[tonf]/0,6 = 178,0 [tonf]

En la tabla 7.144,de la ecuacién 6.66, se calcula la armadura transversal minima requerida
en la zona confinada y se establece el espaciamiento maximo de diseno.
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Tabla 7.144: Condiciones de disefio armadura pértico especial viga puntal V120

Espaciamiento 1 29 [cm]
Espaciamiento 2 15 [cm]
Espaciamiento 3 19,2 [cm]
Espaciamiento maximo 15 [cm]
Av/s confinamiento necesario | 36,53 | [cm”~2/m)]

Para el diseno de la armadura a corte para el caso estatico en la viga puntal V120, se
verifica la metodologia que se utilizara para el calculo de Vc y su minimo, a partir de la
ecuacion 6.59, en la tabla 7.145.

Tabla 7.145: Verificacion criterio para calculo de Ve en viga puntal V120

Armadura cortante minimo | Tramo 1 Tramo 2

Aps * fpu [kgf] 538650 538650

As*fy [kef] 477120 270227
0,4*(Aps*fpu+As*fy) [kgf] | 414288 323551

Aps * fse [kgf] 377055 377055

Ve minimo 0,14*,/(f'c)*bw*d | 0,17*,/(f'c)*bw*d

Dado que Aps*fse < a 0,4*(Aps*fpu+As*fy), se disenara la armadura transversal utili-
zando el método de Vci y Vew. Se calcula la armadura transversal minima de la viga en la
tabla 7.146, a partir de la figura 6.28.

Tabla 7.146: Armadura transversal minima en la viga puntal V120

Av/s (1) | 6,18 | [em"2/m]
Av/s (2) | 4,66 | [cm"2/m]
Avpin/s | 6,18 | [cm”2/m]

Se calcula en la tabla 7.147 la resistencia a flexién-cortante (Vci) y en la tabla 7.148 la
resistencia a la cortante en el alma (Vew) de la viga puntal V112.

Tabla 7.147: Resistencia a flexion-cortante (Vci) a lo largo de la viga puntal V120.

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6

Vu (1,25Vd + 1,6%V1) [toni] 120.64 | 127,59 | 125,54 | 123,48 | 121,43 | 119,38
Mu (1,2*Md + 1,6*M]1) [tonf*m] | 130,67 | 259,28 | 385,84 | 510,35 | 632,81 | 753,22
Mer [tonf*m] 125,63 | 125,63 | 125,63 | 125,63 | 125,63 | 125,63
Altura util preetensado (dp) [cm] | 96,00 96,00 | 96,00 | 96,00 | 96,00 | 96,00

Altura util estribos (d) [cm] 116,00 | 116,00 | 116,00 | 116,00 | 116,00 | 116,00
Vei [tonf] 144,73 | 81,91 | 60,96 | 50,48 | 44,19 | 40,00

Vei minimo [tonf] 56,24 56,24 | 56,24 | 56,24 | 68,30 | 68,30

Vei méximo [tonf] 160,69 | 160,69 | 160,69 | 160,69 | 160,69 | 160,69
Vci resultante [tonf] 144,73 | 81,91 | 60,96 | 56,24 | 68,30 | 68,30
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Tabla 7.148: Resistencia del concreto a la cortante del alma (Vew) en viga puntal V120

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6
tension en la fibra superior para 100 % SC [kgf/cm"2] | -20 | -20 | -20 | -20 |-20 |-20
tensién en la fibra inferior para 100 % SC [kgf/cm”2] | 130 | 130 | 130 | 130 | 130 | 130
fpc [kgt/cm 2] 87 |87 |87 |87 |87 | &7
Vcw [tonf] 259 | 259 | 259 | 259 | 259 | 259

De la resistencia del concreto a la cortante, se calcula la armadura transversal minima
de diseno de la viga puntal V120 para el caso estatico en la tabla 7.149, considerando la
cantidad armadura minima definida en la tabla 7.146, con un factor de seguridad ¢ = 0,75.

Tabla 7.149: Armadura de diseno requerida en la viga puntal V120

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6
Ve [tond] 144,73 | 81,91 | 60.96 | 56,24 | 68,30 | 68.30
Vu [tonf] 129,64 | 127,59 | 125,54 | 123,48 | 121,43 | 119,38
Vs [tonf] 28,13 | 88,21 | 106,42 | 108,40 | 93,62 | 90,88
A0/ Srequeriolem®/m] | 5,77 | 18,11 | 21,84 | 22,25 | 19.21 | 18,65
(AV/S) minimofem?/m) | 6,18 | 18,11 | 21,84 | 22,25 | 19,21 | 18,65

Se corrobora a partir de los resultados de la tabla 7.144 y 7.149, que el diseno de la
armadura transversal en la zona confinada de la viga puntal, predomina la condicién de
portico especial. En la tabla 7.150 se define el diseno de la armadura transversal transversal
en la extensiéon de la viga, y en las figuras 7.54 y 7.55, se detalla el diseno de la viga en sus

dos tramos.

Tabla 7.150: Diseno armadura transversal viga puntal V120

Seccién [m] 1 2 3 4 5 6
Diametro barra transversal [cm] | 1,6 1,6 1,6 1,6 1,6 1,6
Numero barras [unid] 4 4 4 2 2 2
Espaciamiento [cm] 15 15 15 15 20 20
(A0/8) diserolcm?/m] 53,62 | 53,62 | 53,62 | 26,81 | 20,11 | 20,11
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7.11. Conexiones

Para el diseno, se toma la conexién de la columna con la viga salvapilar, que de todas las

vigas, es la que tiene la mayor armadura longitudinal pasiva, y que se detallan en la tabla
7.151

Tabla 7.151: Geometria y armadura longitudinal (positiva o negativa) maxima

Estructura Viga | Columna
h [cm] 135 120

b [cm] 60 120
altura util armadura longitudinal (d) [cm] | 125 116

As maximo 152,68 | 109,33

Para el diseno, al estar el nudo rigido de la viga salvapilar en las vigas centrales, se
considera una altura libre (Iu) de la columna igual a.

lu = 21,7 [m]

En la tabla 7.152, se calcula el corte de diseno en el nudo, en el que se calculan corte de
columna y de viga a partir de las ecuaciones 6.68 y 6.69

Tabla 7.152: Calculo corte de diseno en nudo rigido

M (columna) 40,90 | [tonf]
T (viga) 801,58 | [tonf]
Corte en nudo (Vj) | 760,68 | [tonf]

Y a partir de la ecuacion 6.72, se calcula la resistencia al corte en el nudo
Vn = 1080,67 [tonf] > Vj/¢ = 894,92 [tonf]

Se comprueba que no domine para el diseno del nudo el corte vertical, considerando para
el calculo, la proyeccion de la altura de la viga, con una inclinacién del 15 %.

hv*0,85/he = 1,35[m]*0,85/1,2[m] = 0,96 < 1 —> No existe problema de corte vertical

Se procede a comprobar el control de adherencia a partir de la figura 6.34, en la tabla
7.153.

Y finalmente se comprueba el control de longitud de anclaje a partir de la ecuacién 6.73

ldh = 27,2 [em] < 112 [cm] —> Cumple
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Tabla 7.153: Control de adherencia

hc minimo | 72 | [em]
he 120 | [cm]
hv minimo | 72 | [cm]
hv 135 | [cm]

Ahora que se corrobora el cumplimiento de los requisitos geométricos, se calcula en las
tablas 7.154 y 7.155, el espaciamiento vertical minimo entre estribos de la figura 7.6 y el area
minima de estribos dentro del nudo a partir de las ecuaciones 6.23y 6.24.

Tabla 7.154: Calculo espaciamiento vertical maximo entre estribos en nudo

hc/4 30 [cm]
6*phicolumna 21,6 [cm]
hx 24 [cm]
10+(35-h) /3 13,67 | [cm]
Espaciamiento vertical maximo estribos | 13,67 | [cm]

Tabla 7.155: Area minima de estribo en nudo rigido

Ag (Area bruta hormigén) 14400 | [cm"2]
Ach (Area confinada) 12996 | [cm"2]
h’ 114 [cm]
espaciamiento especifico estribos | 7 [cm)]
0,3*(Sh*h™*f’c/fy)*((Ag/Ach)-1) | 3,39 | [cm 2]
0,09*sh*h’™*f’c/fy 9,405 | [cm"2]
Ash minimo 9,405 | [cm"2]

De lo obtenido, se propone el diseno de armadura transversal de la tabla 7.156

Tabla 7.156: Diseno armadura transversal nudo rigido

Didmetro estribo 1 | 1,6 [cm]
Area barra 2,01 | [em"2]
Cantidad barra 1 | 4 [unid]
Didmetro estribo 2 | 1,2 [cm]
Area barra 1,33 | [em"2]
Cantidad barra 2 | 2 [unid]
As 10,30 | [cm"2]
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Capitulo 8

Analisis resultados y conclusiones

8.1. Comparacion resultados sismicos

Durante el desarrollo del modelo matematico, el principal obstaculo fue la masa modal
obtenido de este, desarrollando finalmente el trabajo con 50 modos para una masa modal
igual o superior al 85%, en este andlisis, se comparard los valores obtenidos del andlisis
dindmico en ambos modelos para los primeros 25 modos. En la tabla 8.1 se compara las
masas sismicas de ambos modelos, y se observa una diferencia infima menos al 5%, lo cual,
era el resultado, ya que si bien se utilizan las mismas cargas y las mismas consideraciones
al momento de calcular la masa sismica, para una estructura de esta magnitud, se esperaba
que existieran diferencias, pero que fueran muy reducidas en este aspecto.

Tabla 8.1: Masa sismica de modelos matemaéaticos

Masa sismica Trabajo original | Resultados memoria
Masa modal [tonf] 8380 8704

Corte basal minimo [tonf] | 6285 652,3

Delta [ %] 3,87 %

De la tabla 8.2 se observa que los primeros nueve modos, poseen periodos y aceleraciones
espectrales muy parecidos, y a partir del décimo modo, se empiezan a generar diferencias
de los resultados, en donde no presenta mayor variacién entre dicho modo y el treceavo
generado del modelo matematico de confeccién propia. En la tabla 8.3 se observa que si bien
para los dos primeros modos, ambos anélisis concentran el mayor porcentaje de masa modal,
se tiene en estos, una diferencia no despreciable del 5%, con el cual se podria cumplir con
el 90 % de masa modal, en el modelo confeccionado. Se observa que hasta el séptimo modo,
poseen valores similares en la masa modal, y a partir del octavo modo, se empiezan a generar
diferencias entre ambos analisis.
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Tabla 8.2: Periodos y aceleraciones espectrales modelos matematicos

i /j | Perfodo Trabajo original [seg] | Periodo memoria [seg] | Sa/g Trabajo original | Sa/g memoria
1 (117 115 0,035 0,035
2 1,159 1,125 0,035 0,036
3 | 1,045 1,003 0,039 0,04
4 0,866 0,809 0,047 0,05
5 0,804 0,798 0,051 0,051
6 |0,716 0,697 0,057 0,058
710,702 0,668 0,058 0,050
8 0,639 0,659 0,062 0,06
9 0,631 0,659 0,063 0,06
10 0,495 0,659 0,082 0,06
11| 0,491 0,659 0,083 0,06
12 0,469 0,658 0,087 0,06
13 0,435 0,657 0,093 0,06
14 0,434 0,64 0,093 0,062
15 0,421 0,63 0,096 0,063
16 0,413 0,594 0,098 0,068
17 0,382 0,594 0,106 0,068
18 | 0357 0,563 0,114 0,072
19 10311 0,562 0,131 0,072
20 0,308 0,546 0,132 0,075
21 | 0,292 0,413 0,139 0,098
22 0,282 0,404 0,144 0,1
23 0,276 0,38 0,148 0,107
24 0,253 0,38 0,160 0,107
25 0,174 0,38 0,172 0,107
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Tabla 8.3: Porcentaje de masas modales en el eje x e y

i/j | My memorial [ %] | My trabajo original [ %] | Mx trabajo original [ %] | Mx memoria [ %]
1 85,61 % 79,32 % 0,01 % 0,05 %
2 0,06 % 0,06 % 84,70 % 79,56 %
3 0,15% 0,15% 0,00 % 0,00 %
1 430% 438% 0,00% 0,00%
5 0,02 % 0,02 % 0,00 % 0,00 %
6 0,02 % 0,02 % 0,00 % 0,00 %
7 0,00 % 0,00 % 1,16 % 0,00 %
8 0,48 % 0,00 % 0,35% 0,00 %
9 0,04 % 0,00 % 3,30 % 0,08 %
10 | 0,00% 0,00 % 0,00 % 0,09 %
11 0,05 % 0,00 % 0,00 % 0,00 %
12 10,01% 0,00 % 0,00 % 0,01 %
13 1 0,00% 0,00 % 0,00 % 0,00 %
14 1 0,00% 0,00 % 0,00 % 2,70 %
15 10,19% 0,00 % 0,00 % 0,01 %
16 0,00% 0,00% 0,00% 0,72%
17 10,04% 0,00 % 0,00 % 0,75 %
18 10,93% 0,00 % 0,00 % 0,03 %
19 | 0,00% 0,00 % 2,27% 0,00 %
20 | 0,50% 0,50 % 0,00 % 0,00 %
21 0,00 % 0,00 % 0,00 % 0,00 %
22 10,01% 0,01 % 0,00 % 0,00 %
23 10,01% 0,01 % 0,00 % 0,00 %
24 1 0,00% 0,00 % 0,00 % 0,00 %
25 1 0,00% 0,00 % 0,00 % 0,00 %

En la tabla 8.4, se tienen los cortes basales y la amplificacién minima que requieren para
cumplir con el corte basal minimo, y tal como se esperaba, por los porcentajes de masas
modales de la tabla 8.3, al tener un 85 % aproximadamente en ambas direcciones, se requiere
de una mayor amplificacion en el modelo diseiado para el trabajo de titulo, en comparacién

al modelo matematico original.

Tabla 8.4: Cortes basales sismicos y amplificacién minima requerida

Corte sismico basal Trabajo original | Resultados memoria | Delta [ %)]
Qx basal [tonf] 291,89 251,46 -14 %
Amplificacién minima Qx [-] 2,15 2,59 20 %
Qy basal [tonf] 289,2 243,26 -16%
Amplificacién minima Qy -] 2,17 2,68 23 %
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De la memoria de calculo original, se obtuvieron los desplazamientos relativos en las
columnas para el anélisis dindmico, en las figuras 8.1 y 5.2.

®) Direceion X
() Direcan ¥
Ambas
[ Bjes locales
[ Muestra valar
Tabla Desp. re
®) Semo
®) Colepso
Tabla Estimad
cnla 1

~ CL1R L2x1.2
W C2R.0.8x1.2

TRIICK SHOP « CODELCO ANDINA - REV. 4 (I= 1.0 y Pp=1.800 kg-m2).ECW3

Figura 8.1: Desplazamiento relativo eje X memoria original
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M C1R L1212
Z C2R 0.8x1.2

TRLICK SHOP - CODELCO

0 ¥ Pg=1.800 kg-m2).ECW3

Figura 8.2: Desplazamiento relativo eje Y memoria original

De dichas imagenes, se puede observar que los maximos desplazamientos relativos, ocurren
a alturas parecidas a los resultados de las tablas 5.1 y 5.2 en la secciéon de anélisis sismico
de este trabajo, a partir de esto, se elaboran las tablas 8.5, 8.6, 8.7 y 8.8, para comparar los
resultados obtenidos de ambos trabajos, tomando para ambos el mismo nivel, en donde se
genera el maximo desplazamiento relativo de las columnas.
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Tabla 8.5: Comparacién desplazamientos absolutos eje X columna exterior (H =

17[m])

Trabajo original

Resultados memoria

Desplazamiento rel. [-]

Desplazamiento abs [mm)]

Desplazamiento rel. [-]

Desplazamiento abs [mm]

0,0039

62,4

0,0016

26,5

Tabla 8.6: Comparacién desplazamientos absolutos eje X columna interior (H =

17 ml])

Trabajo original

Resultados memoria

Desplazamiento rel. [-]

Desplazamiento abs [mm)]

Desplazamiento rel. [-]

Desplazamiento abs [mm]|

0,003

51

0,00242

41,1

Tabla 8.7: Comparacién desplazamientos absolutos eje Y columna exterior (H =

16 [ml])

Trabajo original

Resultados memoria

Desplazamiento rel. [-]

Desplazamiento abs [mm)]

Desplazamiento rel. [-]

Desplazamiento abs [mm]|

0,003

48

0,00276

14,2

Tabla 8.8: Comparacién desplazamientos absolutos eje Y columna interior (H =

16[m])

Trabajo original

Resultados memoria

Desplazamiento rel. [-]

Desplazamiento abs [mm]

Desplazamiento rel. [-]

Desplazamiento abs [mm]

0,0042

67,2

0,00299

47,9

En general se observa que en todas las tablas, el desplazamiento relativo maximo es me-
nor en el modelo matematico confeccionado para este trabajo, en comparacion al disenado
para la obra, siendo la diferencia especialmente mayor en la columna interior en la direccion
de X, dicho resultado era esperable, al tener en el modelo de confeccion propia, una menor
masa modal en ambas direcciones. Al observar los desplazamientos relativos, si bien se tienen
diferencias perceptibles entre ambos trabajos, esto se debe a que en general, son desplaza-
mientos de bajas magnitudes, muy por debajo del 0,15[ %] maximo permitido, pudiéndose
observar mejor al comparar los desplazamientos absolutos, teniendo una diferencia maxima
de 3,5 [cm] a una altura de 17 [m] en la columna exterior en el eje X.
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8.2. Analisis estructural

La comparacién de resultados se haran en base a lo desarrollado en el trabajo de titulo y
la informacion de la memoria de calculo ” Proyecto Reposicion Infraestructura Mantenimiento
Mina Rajo Cota 4000 Etapa 2 Divisién Andina” y los planos de diseno facilitados para el
desarrollo del trabajo de titulo.

8.2.1. Fundaciones aisladas

En la tabla 8.9, se realiza la comparacion de la geometria de las fundaciones, y se tienen
diferencias en el volumen bruto de hormigén para ambas fundaciones, pero con diferencias
menores al 20 % del total.

Tabla 8.9: Comparacion geometria fundaciones aisladas

Fundacion geometria zapata | Trabajo original | Fundacion sismica | Fundacion de viento
Altura [m] 1 1 1

Largo |[m] 5 4.5 5,2

Ancho [m] 5 4,5 5,2

Volumen [m"3] 25 20,25 27,04

Delta [ %)] -19% 8%

En la tabla 8.10 se comparan las cargas de diseno, teniendo valores ligeramente menores
para el diseno sismico: en el momento y corte basal mas una mayor carga vertical, esta
diferencia de solicitaciones se debe a las diferencias en los andlisis modales de ambos modelos,
en donde, para el diseno original, si se realizo con una masa modal del 90 %, a diferencia del
actual con un 85 %, este resultado también concuerda con lo obtenido en las tablas 8.5, 8.6,
8.7 y 8.8, en donde se tuvo mayor desplazamientos en este, por lo que se esperaba tener
mayores solicitaciones de corte y momento basal como menor carga axial en las cargas de
diseno de la memoria de calculo en la cual se baso este trabajo, y siguiendo el mismo punto
argumentativo en dicha comparacion, en donde se hizo mencién que las diferencias son de
una baja magnitud, lo que se refleja en los porcentajes de diferencia de la tabla 8.10, siendo
menor al 15 %.

Tabla 8.10: Comparacion cargas de diseno en fundacion sismica

Cargas fundacién sismica | Trabajo original | Memoria | Delta [ %]
FZ [tonf] 58,78 7424 | 26%

Nsf [tonf] 212,62 200,39 -6 %

M* [ton] 213,83 183,63 | -14%

QF [tonf] 91,31 1889 | -11%
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En donde se observo una mayor diferencia, fue en el disenio de la fundacién de vientos,
que se pudo haber generado debido a la aproximacion de valores al momento de ingresar
las cargas de viento en ambos modelos, pero sin generar una importante diferencia en la

geometria de diseno.

Tabla 8.11: Comparacion cargas de diseno en fundacién de vientos

Cargas fundacién viento | Trabajo original | Memoria | Delta [ %]
Fz [tonf] 33,12 31,97 -3%

Nsf [tonf] 188,96 197,71 5%

M* [tonf] 184 241,42 31 %

Q* [tonf] 18,4 23,89 30 %

En lo que respecta a la diferencia de armadura en

las fundaciones, se observa en la

tabla 8.12, que la fundacién aislada sismica, se disena con la misma cantidad de armadura
longitudinal que el de la obra original, lo que se debié principalmente a la semejanza de
solicitaciones entre ambos disenos, como se vio en la tabla 8.10. En donde si se requirio de
una mayor cantidad de armadura, al tener porcentajes de diferencia mayor, del 30 % fue en
fundacion de viento, en donde se mantuvo dicha variacién. Finalmente para la armadura en
el caliz de las fundaciones, para los tres disenos, no existio diferencia.

Tabla 8.12: Comparacién armadura de diseno fundaciones aisladas

Armadura longitudinal zapata

Trabajo original

Resultados sismico

Resultados viento

Area Armadura superior [cm”2] | 68,7 68,7 96,7
Area Armadura superior [cm”2] | 26,0 26,0 26,0
Delta [ %] 0% 30 %

Armadura caliz

Trabajo original

Resultados sismico

Resultados viento

Armadura longitudinal

98,83

98,83

98,83

Delta [ %] 0% 0%
Armadura transversal Trabajo original | Resultados sismico | Resultados viento
Zona confinada [cm"2] 15,27 15,27 15,27
Zona no confinada [cm"2] 20,36 20,36 20,36

Delta [ %] 0% 0%
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8.2.2. Columna marco rigido

En las tablas 8.13, 8.14 y 8.15 se compara la armadura de diseno de la columna de la
memoria de calculo original y del trabajo de titulo, la armadura longitudinal en ambos casos
se disena para cargas sismicas, y si bien no se tienen las cargas de diseno del trabajo original,
se puede concluir que son semejantes al observar que la armadura longitudinal de ambas
columnas en la tabla 8.13, difieren en en un 15 %, por lo que, para esta estructura, al igual
que con la fundacién, las complicaciones en el andlisis dindmico no tuvo grandes efectos en
su diseno. La armadura transversal, al disenarse en base a la armadura longitudinal, y como
se sigue la misma metodologia en ambos casos, se llega a los mismos valores.

Tabla 8.13: Comparacion armadura longitudinal columna portico especial

Columna armadura longitudinal | Trabajo original | Resultados memoria
Diametro barra 1 [cm] 3,6 3,6

Cantidad barra 1 [unid] 12 28

Diametro barra 2 [cm] 3,2 -

Cantidad barra 2 [unid] 16 -

Area total barras [cm”2] 250,8 285,0

Delta [ %] 14%

Tabla 8.14: Comparacién armadura transversal columna portico especial en regién confinada

Columna armadura transversal | Trabajo original | Resultados memoria
Diametro barra 1 [cm] 1,6 1,6

Cantidad barra 1 [unid] 4 4

Diametro barra 2 [cm)] 1,2 1,2

Cantidad barra 2 [unid] 2 2

Espaciamiento [cm] 7.5 7,5

Area total/m [cm”2/m] 1374 1374

Delta [ %] 0%

Tabla 8.15: Comparacién armadura transversal columna pértico especial en region no confi-
nada

Columna armadura transversal | Trabajo original | Resultados memoria

Didmetro barra 1 [cm)] 1,2 1,2
Cantidad barra 1 [unid] 4 4
Didmetro barra 2 [cm] 1,2 1,2

Cantidad barra 2 [unid] 2 2

Espaciamiento [cm] 15 15
Area total/m [cm”2/m] 45,2 45,2
Delta [ %] 0%
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8.2.3. Viga portante

En la tabla 8.16, se observa que los momentos de diseno de ambos trabajos poseen una
diferencia infima, haciendo una énfasis especial en el momento del caso dindmico, en donde
existian mayores posibilidades de diferencia, por el resultado del andlisis modal. En el diseno
de la armadura longitudinal pasiva de los extremos que resisten el momento negativo, en la
tabla 8.17, se obtuvieron los mismos resultados, variando la armadura en la secciéon doble
T como se ve en la tabla 8.18 que se debe a que para el desarrollo de la memoria, se sigui6
todos los limites de diseno armadura impuestas por la ACI 318-19, que resulto en una mayor
cantidad de armadura.

Tabla 8.16: Comparacion momentos negativos ultimos de diseno diseno en viga portante

Cargas portantes Trabajo original | Resultados memoria | Delta [ %)]
Mu dindmico [tonf*m] | 248,7 238,03 -4%
Mu estatico [tonf*m] | 527,8 536,32 2%

Tabla 8.17: Comparacion armadura longitudinal en extremos en viga portante

Armadura longitudinal pasiva | Trabajo originales | Resultados memoria | Delta [ %]
Barras arm. Superior 12 ¢ 36 12 ¢ 36 -
Armadura superior [cm"2] 1221 1221 0%
Barras arm. Inferior 4 ¢ 36 4 ¢ 36 -
Armadura inferior [cm"2] 40,7 40,7 0%

Tabla 8.18: Comparacién armadura longitudinal pasiva en seccién doble T en viga portante

Armadura longitudinal pasiva Trabajo original | Resultados memoria | Delta | %)]
Barras arm. Superior/Inferior 401842016 |2¢22+4¢ 18 -
Armadura superior/ Inferior [cm"2] | 14,2 17,8 25%

En el diseno de la armadura activa, se compara en la tabla 8.19 el diseno de este trabajo,
resulto con una menor cantidad, lo que se debe a la diferencia de tensiones finales en las
fibras a traccién entre las vigas de ambos trabajos, teniendo un criterio méas conservador el
disenado originalmente.

Tabla 8.19: Comparacién armadura longitudinal activa en viga portante

Armadura superior activa Trabajo original | Resultados memoria | Delta | %)
Numero cables \phi = 0,6’ 26 22 -18%
Area total 36,4 30,8

T fibra inferior viga etapa 3 [kgf/cm?] | -17,8 -72,3 -

En la tabla 8.20, se observa que en el tramo confinado de las vigas portantes, cantidad
muy semejantes de armadura, siendo la diferencia generada por el criterio de diseno, en
la memoria original, se diseno siguiendo la indicaciéon de la ACI 318-19 de una separacion
méxima entre barras con apoyo lateral méxima de 350 [mm], por lo que se diseno con dos
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estribos cerrados, a diferencia del trabajo original, que se utilizo otro criterio de diseno, por
lo que se uso solo un estribo cerrado en dicha zona. En la zona no confinada, se observa en las
tablas 8.20 y 8.21 cantidades muy similares de armadura transversal, existiendo solamente
diferencia en los tramos de 6 [m] y 7 [m].

Tabla 8.20: Comparacién armadura transversal viga portante (a)

Armadura transversal 1 [m] 2 [m] 3 [m)] 4 [m]
Estribos trabajo original 2¢16@Q10 | 2¢16Q10 | 2¢016Q@10 | 2¢12@10
Area trabajo original [cm"2/m] 40,22 40,22 40,22 22,62
Estribos memoria 4p12Q10 | 4¢912Q10 | 4912Q10 | 2¢12 @12
Area Resultados memoria [cm”™2/m] | 45,24 45,24 45,24 22,62
Delta 12% 12% 12% 0%

Tabla 8.21: Comparacién armadura transversal viga portante (b)

Armadura transversal 5 [m] 6 [m] 7 [m] 8 [m] 9 [m]
Estribos trabajo originales 2¢12Q10 | 2¢12@12 | 2¢12Q15 | 2¢10Q20 | 2¢p8@20
Area trabajo original [cm”2/m)] 22,62 18,84 15,08 7,83 5
Estribos transversales memoria 2012@Q12 | 2¢12@Q15 | 2¢12Q@20 | 2¢10@20 | 2¢p8@20
Ara Resultados memoria [cm”2/m] | 22,62 15,08 11,31 7,83 5

Delta 0% -20 % -25% 0% 0%
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8.2.4. Viga salvapilar

En la viga salvapilar, para el momento ultimo del modelo matematico del caso estatico,
al disenar con las mismas cargas, se esperaba tener resultados semejantes, pero como se ve
en la tabla 8.22, se tienen valores con un 35 %

Tabla 8.22: Comparacién momentos negativos ultimos de modelo matematico viga salvapilar

Mu trabajo original [tonf*m] | Mu resultados memoria [tonf*m] | Delta
563,8 762,2 35 %

Lo que resulta en diferencias de momentos negativo 1iltimos de diseno considerablemente
diferentes, como se ve en la tabla 8.23, muy superior al 2% de diferencia que tuvo la viga
portante en la tabla 8.16.

Tabla 8.23: Comparacion momentos negativos tultimos de diseno viga salvapilar

Mu trabajo original [tonf*m] | Mu resultados memoria [tonf*m] | Delta

450,6 648,9 44 %

En la viga portante y salvapilar, se utilizaron distintas metodologias para el calculo del
momento de sobrecarga de nieve, en donde, para la viga portante, se calcul6é de forma manual
a partir del ancho tributario de la viga, a diferencia de la viga salvapilar, que se obtuvo
directamente del modelo matematico, por lo que se puede aseverar, que en dicho trabajo,
existe alguna diferencia que puede estar relacionado con la rigidez de la estructura al ser el
andlisis modal la principal diferencia entre ambos al no haber podido alcanzar el 90 % para el
modelo de confeccién propia. Esta diferencia de momentos resulta en un mayor requerimiento
de armadura longitudinal en los extremos de la viga disenada para este trabajo, que se observa
en la tabla 8.24.

Tabla 8.24: Comparacién armadura longitudinal en extremos en viga salvapilar

Armadura longitudinal pasiva | Trabajo original | Resultados memoria | Delta [ %]
Barras arm. Superior 10936 15036 -
Armadura superior [cm"2] 101,8 152,68 50 %
Barras arm. Inferior 4936 4936 -
Armadura inferior [cm”2] 40,7 40,7 0%

En la tabla 8.25, se observa que se diseno con cantidades similares de armadura longitu-
dinal activa y con una tensién semejante en la fibra extrema de la viga a traccion en la etapa
3 del pretensado, en donde se puede evidenciar diferencias es en, la distribucion de los cables
en la tabla 8.26, con una menor cantidad maxima de estos en una sola capa horizontal. La
razon se debe a la cantidad de estribos consideradas en la zona confinada de la viga, dado
que, al utilizar dos, se tiene un menor espacio disponible a una misma altura.
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Tabla 8.25: Comparacion armadura longitudinal activa en viga salvapilar

Armadura superior activa Trabajo originales | Resultados memoria | Delta [ %]
Numero cables \phi = 0,6’ 28 30 -

Area total [cm”2] 39,2 42 7%

T fibra inferior viga etapa 3 [kgf/cm?[2| | -57,65 -70,78 -

Tabla 8.26: Comparacién cantidad y posicionamiento cables pretensados viga salvapilar

Cables pretensados | Trabajo original | Resultados memoria
i | Yi[cm] Nci Nci

7| 127 2 3

6 | 122 2 3

4120 0 4

3115 4 4

2110 10 8

115 10 8

A pesar de la diferencia en las armaduras longitudinales de ambas vigas, se tiene en la
tabla 8.27 similares cantidades de armadura transversal por metro, con la misma diferencia
que se tuvo en la viga portante. En la zona no confinada de la viga, se observan diferencias
mé&s importantes, requiriendo de una menor cantidad de armadura que en la memoria de
calculo original, la diferencia se genera en la altura efectiva considerada para el calculo de la
resistencia minima del corte del concreto, para este trabajo se considerd a partir del centro
del estribo, y en cambio, para la confeccién del disenio de obra, se utilizé un criterio mas
conservador, y se calculé a partir de la altura efectiva del centroide de los cables pretensados
requiriendo una mayor cantidad de armadura transversal.

Tabla 8.27: Comparacién armadura transversal viga salvapilar

Armadura transversal 1 [m] 2 [m] 3 [m] 4 [m] 5 [m] 6 [m]
Estribos trabajo originales 2¢16Q10 | 2¢016@10 | 2¢16@10 | 2¢16@Q10 | 2¢12Q@Q10 | 2¢12@10
Area trabajo original [cm2/m] 40,22 40,22 40,22 22,62 22,62 22,62
Estribos memoria 1$12Q10 | 4612Q10 | 4612@10 | 2¢12@20 | 2610Q20 | 248G20
Area Resultados memoria [em”2/m] | 45,24 45,24 45,24 11,31 7,85 5,03
Delta [%] 12% 12% 12% 50% | -65% | -18%
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8.2.5. Viga delta

En la tabla 8.28, se puede observar que el diseno de la viga delta que forma parte del
marco rigido, tiene una solicitaciéon de momento superior la del trabajo original, pero sin ser
esta diferencia un valor excesivo, con un incremento del 26 %, a diferencia del resultado en la
viga delta adyacente a la viga salvapilar, que tuvo un incremento del 80 %. Por la solicitacién
de momento en la viga salvapilar, y al no ser parte del marco rigido, y poder transferir parte
del momento a una columna, se esperaba que la solicitacion de momento estuviera en el rango
de 800 [tonf*m] y 700 [tonf*m], por lo que si bien, se tuvo esta importante diferencia con el
trabajo original, se obtuvo un valor congruente en base a lo obtenido en la viga salvapilar.

Tabla 8.28: Comparacién momentos ultimo de disenio vigas delta

Momento nominal positivo | Solicitacién [tonf*m] | Delta
Viga delta trabajo original | 404 ]
Viga delta - portante 510 26 %
Viga delta - salvapilar 732 81 %

Dicha diferencia de momentos, se refleja en los porcentajes de variacion de armadura
longitudinal y transversal en las tablas 8.29 y 8.30 de las vigas diseniadas con la construida
en obra.

Tabla 8.29: Comparacion armadura longitudinal vigas delta

Armadura longitudinal pasiva | Barras arm. Superior | Area total [ecm”2] | Delta [ %]
Viga delta trabajo origal 8 ¢ 36 81,4 -

Viga delta - portante 11 ¢ 36 112,0 38 %
Viga delta - salvapilar 15 ¢ 36 152,7 88 %

Tabla 8.30: Comparacion armadura transversal vigas delta

Armadura transversal Estribos Armadura transversal [cm”2/m] | Delta [ %)]
Viga delta trabajo origal | 2 ¢ 16 @ 7 | 57,4 -

Viga delta - portante 4416 @10 | 804 40 %
Viga delta - salvapilar 4416 @7 |100,5 75 %
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8.2.6. Viga puntales

Al momento de realizar este trabajo, se cuenta solamente con los planos de diseno de las
vigas puntales V110 y V120, desconociendo las solicitaciones de diseno. De las tablas 8.31
y 8.32, se observa que en el disenio de la armadura longitudinal en los extremos de la viga
para el momento negativo para ambas estructuras, se tienen semejantes cantidades de barras
longitudinales, con una variacién maxima del 20 %, pero a diferencia del disefio realizado
para este trabajo, se considerd otro criterio de diseno, al no utilizar armadura longitudinal
pasiva tanto en la zona inferior de la viga de su extremo, como tampoco armadura minima
en su seccion intermedia, resultando en un menor volumen de armadura longitudinal total
en el diseno original, en comparaciéon al desarrollado en este documento.

Tabla 8.31: Comparacion armadura longitudinal pasiva viga portante V110

Armadura longitudinal pasiva | Trabajo original | Resultados memoria | Delta [ %]
Barras arm. Superior 7 ¢ 36 6 ¢ 36 -
Armadura superior [cm"2] 71,25 61,07 -14%
Barras arm. Inferior/minimo | - 4 ¢ 32 -
Armadura inferior [cm"2] - 32,17 -

Tabla 8.32: Comparacion armadura longitudinal pasiva viga portante V120

Armadura longitudinal pasiva | Trabajo original | Resultados memoria | Delta [ %]
Barras arm. Superior 10 ¢ 36 8 ¢ 36 -
Armadura superior [cm"2] 101,8 61,4 -20 %
Barras arm. Inferior/minimo | 4 ¢ 32 4 ¢ 32 -
Armadura inferior [cm”2] 32,17 32,17 0%

A raiz de esto, en los planos de diseno original, en la zona intermedia de la viga solo se tiene
armadura activa, siendo una posible de que en dichas vigas se requiera de una ligera cantidad
superior de cables pretensados, que a los de confeccion propia como se ve en las tablas 8.33
y 8.34, pero sin ser esta diferencia superior al que se tuvo en la armadura longitudinal pasiva
en la viga puntal V120.

Tabla 8.33: Comparacién armadura longitudinal activa viga portante V110

Armadura superior activa | Trabajo original | Resultados memoria | Delta [ %)]
Numero cables ¢ = 0,6’ 20 16 -
Area total [cm”2] 28 23,5 -20 %

Tabla 8.34: Comparacién armadura longitudinal activa viga portante V120

Armadura superior activa | Trabajo original | Resultados memoria | Delta | %)]
Numero cables ¢ = 0,6’ 28 27 -
Area total [cm”2] 39,2 37,8 -4%
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Al tener una menor de cantidad armadura longitudinal en la zona confinada en compara-
cién a los planos originales que resista el momento ultimo negativo en el diseno confecciona-
dos, se esperaba que se requiriera de una menor cantidad de armadura transversal en dicho
tramo, como se ve en las tablas 8.35 y 8.36, y al igual que como ocurria con el resto de las
vigas, una menor cantidad de armadura transversal en la zona no confinada.

Tabla 8.35: Comparacion armadura transversal portante V110

Armadura transversal 1 [m] 2 [m] 3 [m] 4 [m] 5 [m]
Estribos Trabajo originales 2¢016@8 | 2¢16@Q8 | 2¢16@Q8 | 2¢6@8 2¢16@8
Area trabajo original [cm”2/m] 50,27 50,27 50,27 50,27 50,27
estribos memoria 1612Q12 | 4612@12 | 4612@12 | 2412@20 | 2$12@20
Area resultados memoria [cm”2/m] | 37,70 37,70 37,70 13,27 13,27
Delta [ %)] -25% -25% -25% -74% -4 %
Tabla 8.36: Comparacion armadura transversal portante V120

Armadura transversal 1 [m] 2 [m] 3 [m] 4 [m] 5 [m]
Estribos memoria originales 2¢016@8 | 2¢16@Q8 | 2¢16@8 | 2¢p16@Q8 | 2¢16@8
Area trabajo original [cm”2/m] 50,27 50,27 50,27 50,27 50,27
estribos memoria 4916Q15 | 4916Q15 | 4916Q15 | 2016Q15 | 2016@20
Area resultados memoria [cm”2/m]| | 53,62 53,62 53,62 26,81 20,11
Delta [ %] 7% 7% 7% A7 % -60 %
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8.3.

Conclusiones

Tras la finalizacién del diseno del truck shop a partir de hormigén prefabricado con
nudos rigidos, se tiene como primera conclusién el cumplimiento de los criterios de
construccién establecido por la ACI 319-19, el decreto supremo No.60 y el manual de
diseno para naves industriales, lo cual era el resultado esperado, al ser este trabajo he-
cho en base a uno que, al momento de entregar este trabajo de titulo, ya se encuentra
finalizada su construccion.

Ahora la pregunta que hay que hacerse es, ya corroborado la viabilidad de construccién
con estos materiales, cuales serian las ventajas y desventajas que se tienen si se compara
con este tipo de obra pero construida partir de estructuras metalicas, que es el mate-
rial de construccién que historicamente se utiliza en los truck shop. Algunos posibles
topicos de estudio serfa la comparacién de costos de construccién de naves industriales
con resistencia a cargas semejantes, la comparacion de tiempos de obra, cantidad de
personal necesario, y realizar estas posibles comparaciones para distintas condiciones
de terreno y clima, siendo estos ultimos factores claves al momento de construir en la
mineria, al estar generalmente las minas emplazadas en lugares de dificil acceso.

Durante el transcurso del trabajo de titulo uno de los principales desafios, fue el uso
adecuado del software de modelamiento rfem 6, el cual era un programa con el que
no contaba uso previo antes de iniciar la memoria, por lo que se tuvo que enfrentar
diversos desafios para dominarlo, y justamente una de estas barreras, fue el ser capaz de
discernir si los resultados del analisis estructural entregados eran correctos o incorrectos.

En la actualidad existen diversas herramientas digitales que aceleran y facilitan el
analisis estructural, pero todo carece de importancia si el ingeniero no cuenta con el
conocimiento y la capacidad de aplicarlo en la préactica, ya que si bien, los software son
valiosas herramientas, no pueden remplazar la intuiciéon del ingeniero, y si este no es
capaz de interpretar de forma correcta la informacion entregada por el programa y esta
fuera errénea, por una carga mal ingresada o una conexién mal hecha en el modelo, el
trabajo entregado presentara informacién incorrecta, y en caso de su utilizacién para
la construccion de la obra, existe el riesgo de que falle y comprometa vidas humanas,
adicionalmente al alto costo econémico que esto supondria.

Uno de los principales problemas para el desarrollo del andlisis estructural, fue el no
poder alcanzar el 90 % de la masa modal en el andlisis dindmico del modelo del truck
shop desarrollado con rfem 6, y que es una exigencia de la norma sismica NCh 2369
del 2003. Tal como se explicé previamente al inicio del capitulo de analisis sismico, tras
conversar con el profesor guia, se procedié con el andlisis dindmico con una masa modal
superior al 85 % para un total de 50 modos.

Durante el desarrollo de este capitulo, en el cual se realizo una comparacién de los
resultados del analisis dindmico de este trabajo con el de la memoria de calculo original
en la que este se basé, y en el que si se alcanzé un 90 % de la masa modal, se pudo
observar que para este primero se requirié de una amplificacién del corte basal superior
y se tuvo desplazamientos absolutos inferiores a una misma altura, por lo que se con-
cluye que el resultado entregado para la condicion de diseno utilizada de un 85 % de la
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masa modal con 50 modos, es menos conservador que el disefio con un 90 % de la masa
modal que dicta la norma. Aunque se tuvo menores desplazamientos en los pilares en
el andlisis dindmico, al momento de disenar su armadura, se esperaba tener una menor
cantidad por lo expuesto anteriormente, pero se tuvo mas armadura longitudinal en el
diseno realizado en comparacion al original, lo que se pudo deber a diferentes conside-
raciones al momento de disenar, pero es importante mencionar que esta una diferencia
leve, tal como se ve en la tabla 8.13, y manteniendo la misma cantidad de armadura
de corte.

En Chile, dado la frecuencia de eventos sismicos de considerables magnitudes, las nor-
mas de construccién ponen como obligacién que las construcciones, que, aunque puedan
presentar danos ante eventos de una gran fuerza, tomando como ejemplo el 27F, estas
tienen la obligacion no fallar, por las perdidas humanas que esto puede traer. Actual-
mente, se encuentra ya en desarrollo una nueva version de la norma sismica NCh2369,
que, al momento de entregar este trabajo de titulo, se encuentra en sus iltimas etapas
antes de su publicacién y entrada en vigor para la construccién en Chile. Con esta nueva
norma dentro de la area minera, se busca un marco de diseno sismico de la infraestruc-
tura, que, ante eventuales eventos sismicos de gran magnitud, no se vea comprometido
su funcionalidad, y obligue la paralizacion de operaciones, dada las importantes perdi-
das econdémicas que esto significaria.

Este trabajo de titulo y la memoria de calculo de la cual se tomo referencia para
su desarrollo, se utiliza la norma sismica NCh2369 del ano 2003, y de los resultados
de las tabla 8.5, 8.6, 8.7 y 8.8, se puede observar que los desplazamientos maximos
relativos estan muy por debajo del 0,015 méaximo permitido por la norma, por lo que se
puede aseverar, que, bajo las actuales condiciones de diseno sismico, se cumple con un
amplio margen lo exigido por la norma, pero con el nuevo criterio de diseno, se tendran
condiciones mucho mas exigentes al momento de disenar, por lo que seria un ejercicio
interesante, el comparar los resultados obtenidos con los que se tendria a partir de la
nueva norma sismica de diseno, y si esta construccion cumpliria con lo que dictara la
nueva norma.

El cambio climatico es una situacion global de la que Chile no esta exentd, y que
durante el transcurso del 2024 ha generado diversos danos, teniendo rios atmosféricos
de nivel 5, que histéricamente no habian sucedido en el pais, produciendo velocidades
de vientos considerablemente mayores a lo esperado. Para el diseno estructural a partir
de cargas laterales, al momento de realizar la combinacién de cargas, predominan las
fuerzas sismica, lo cual ocurrié como se esperaba en el diseno del truck shop, pero ante
estos eventos climaticos anormales, que irdn en aumento, tanto en frecuencia como
en intensidad, la norma de presiones de viento NCh432 del ano 2010 requiere de una
actualizacion para la nueva probable normalidad del pais, y que puede condicionar en
mayor medida el diseno de este tipo de estructuras.
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Anexo

Fotos proceso construccion truck shop CODELCO-ANDINA

Figura 8.3: Foto 1 truck shop
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Figura 8.4: Foto 2 truck shop

Figura 8.5: Foto 3 truck shop
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Figura 8.6: Foto 4 truck shop

Figura 8.7: Foto 5 truck shop
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Figura 8.8: Foto 6 truck shop

Figura 8.9: Foto 7 truck shop
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Figura 8.10: Foto 8 truck shop

Figura 8.11: Foto 9 truck shop
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Figura 8.12: Foto 10 truck shop

Figura 8.13: Foto 11 truck shop
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Figura 8.14: Foto 12 truck shop
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