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Prologo

La finalidad de este libro es servir de apoyo a los estudiantes que cursan la asignatura
Construcciones Agroindustriales del Grado en Ingenieria Agricola u otras asignaturas afines.

El enfoque de esta publicacién es principalmente didactico, lo cual se manifiesta en la secuencia
de ejercicios planteados y también en algunas simplificaciones adoptadas. A pesar de ello, se ha
intentado mantener un equilibrio entre la finalidad docente del libro y el cumplimiento de las
exigencias que establece la normativa actual de cara a los proyectos reales de estructuras.

Los 31 ejercicios planteados han sido seleccionados para facilitar el aprendizaje del estudiante y
se han resuelto paso a paso con explicaciones detalladas. Ademads, se han afiadido notas que
proporcionan aclaraciones adicionales, aspectos mdas avanzados y explicaciones sobre las
simplificaciones adoptadas, dejando la puerta abierta a que el estudiante amplie y busque
informacién en la bibliografia recomendada.

Ellibro se estructura en tres Bloques. El Bloque 1 cubre la determinacién de acciones y los calculos
de combinaciones de acciones. El Bloque 2 se centra en las estructuras de acero, particularmente
en el caso de porticos de nudos rigidos. Y, por ultimo, el Bloque 3 trata el dimensionamiento y
calculo de las zapatas de cimentacion.

Algunos ejercicios se acompafian de croquis para ilustrar el problema planteado o alguno de los
pasos necesarios para su resolucién. De manera consciente y deliberada, dichos croquis se han
realizado a mano alzada, y no mediante un programa de CAD, para transmitir al estudiante de
ingenierfa la importancia y la conveniencia de dibujar cuando aborde la resolucién de un
problema; este habito sera siempre ttil a la hora de afrontar trabajos profesionales ya como
ingeniero.

En general, se han utilizado unidades del Sistema Internacional, pero en algunos ejercicios se
emplea el “kg” (entendido como kilogramo-fuerza o kilopondio), muy habitual en los pasos
iniciales de calculo de acciones en edificacion a partir de catdlogos y normativa previa.

Este libro de problemas cubre un nivel basico de la materia objeto de estudio, por lo que quedan
fuera de su dmbito diversos aspectos de interés (particularidades de las barras de celosias, calculo
de estructuras de arriostramiento, calculo de uniones entre barras, etc.), que podran incluirse en
publicaciones posteriores de nivel mas avanzado.

Finalmente, se proporcionan algunos consejos para los estudiantes que usen este libro:

— Utiliza este libro conjuntamente con la informacidn tedrica proporcionada en las clases de
la asignatura.
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Entiende como se plantea y resuelve cada tipo de problema, nunca estudies de memoria
su resolucién.

Consulta la bibliografia recomendada si quieres verificar informacién, ampliar
conocimientos o descubrir aspectos mas avanzados.

Dibuja, haz croquis, reflexiona, consulta los apuntes de teoria, plantea la resolucién y
calcula usando tu calculadora.

Revisa siempre tus calculos para detectar posibles errores.



BLOQUE 1

ACCIONES Y COMBINACION
DE ACCIONES






EJERCICIO 1.1

Determinacion de las acciones que actiian sobre una nave

La nave tiene unas dimensiones en planta de 16 m x 20 m, una altura de pilar de 4 m y una altura
a cumbrera de 6 m. Esta situada en las proximidades de la ciudad de Logrofio, situada en una zona
rural accidentada con algunos obstaculos. La cubierta es simétrica a dos aguas y el material de
cerramiento son paneles sindwich que pesan 12 kg/m2. La estructura estara formada por poérticos
de acero de nudos rigidos de 16 m de luz y la cubierta contara con correas de cubierta sobre las
que se apoyara el correspondiente cerramiento. Las fachadas estaran cerradas mediante paneles
prefabricados de hormigén, que se apoyaran en las vigas de atado de la cimentacién. Determinar
todas las acciones que actdan sobre el edificio segtin la norma CTE DB SE-AE excepto la carga de
viento, que podra determinarse de manera simplificada siguiendo el método de la NTE-ECV.

Los distintos tipos de cargas que actian sobre el edificio son:

1) Cargas permanentes (CP):
Peso de cubierta = 12 kg/m?2 = 0,12 kN/m2.

Se estima el peso propio de las correas de cubierta en 10 kg/m2 = 0,10 kN/m2.

Se estima el peso propio de toda la estructura metdlica de la nave, incluyendo los porticos y
también las correas, en 30 kg/m?2 = 0,30 kN/mz.

NOTA 1: Para calcular cualquier estructura es necesario hacer una primera estimacion de su peso
propio. El peso propio es una accién a considerar siempre. Sin embargo, como la estructura no ha
sido todavia dimensionada no se conoce todavia su peso exacto. Posteriormente, una vez realizado
el predimensionamiento de los elementos estructurales, sera necesario comprobar que el peso de
la estructura no supera el valor del peso propio estimado inicialmente. Si el valor fuera superior,
seria necesario recalcular la estructura. Igualmente, si el peso de la estructura ya dimensionada
fuera significativamente inferior al inicialmente considerado, podria recalcularse.

NOTA 2: En el caso de que la nave estuviera situada en una zona con carga de nieve elevada, la
estimacidon del peso total de la estructura podria ser 35-40 kg/m2 en vez de 30 kg/mZ2. [gualmente,
sila cubierta fuera mas pesada (tablero con teja o pizarra, forjado, etc.) la estimacién de 30 kg/m?
seria insuficiente. El valor de 30 kg/m?2 es adecuado, en general, para naves con cerramientos
ligeros de cubierta e incluye el peso de las correas de cubierta y también de correas laterales.

NOTA 3: La estimacion del peso propio de los elementos estructurales y el posterior proceso
iterativo de calculo no son necesarios si se emplea software avanzado de calculo de estructuras
(ejemplo: Cype), ya que en este tipo de aplicaciones informaticas normalmente no hay que
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introducir el peso de los elementos estructurales. La propia aplicacién informatica calcula el peso
de las barras de la estructura y lo incorpora en los calculos de comprobacidon que realiza para
determinar si los perfiles seleccionados cumplen o no.

2) Sobrecarga de uso (SU):

Segun la Tabla 3.1 del CTE DB SE-AE, la categoria de uso que corresponde a la cubierta de una
nave agricola es G “Cubiertas accesibles unicamente para conservacién”. Al tener una inclinacion
inferior a 409, se encuadraria en la subcategoria G1 y, dentro de ésta, en “Cubiertas ligeras sobre
correas (sin forjado)”. Por tanto, la SU vale 0,40 kKN /mz2.

NOTA 4: En realidad, el valor de sobrecarga de uso en cubiertas accesibles inicamente para
conservacion indicado en la Tabla 3.1 del CTE DB SE-AE se refiere a la proyeccién horizontal de la
superficie de la cubierta. Ello implica que sobre una cubierta inclinada la carga sera ligeramente
inferior, ya que se repartira en una superficie mayor. Dado que en este caso la pendiente de la
cubierta no es muy elevada (142), se opta por no corregir el valor, quedando del lado de la
seguridad. Se recomienda consultar el Ejercicio 1.11.

En caso de realizar el calculo exacto, la SU sobre los faldones de cubierta alcanzaria el valor de: SU
= 0,40 KN/m?2 - cos 142 = 0,388 kN/m?

3) Nieve (N)

Segun el mapa de la Figura E.2 del CTE DB SE-AE, Logroiio estd dentro de la zona climatica de
invierno 2. Para dicha zona 2 y considerando una altitud de 400 m sobre el nivel del mar, la Tabla
E.3 proporciona un valor caracteristico de carga de nieve sobre terreno horizontal de 0,60 kN/m?2.

Dado que los dos faldones de cubierta de la nave limitan inferiormente con una cornisa (el alero)
y que no va a haber impedimento al deslizamiento de la nieve, el coeficiente de forma px toma el
valor de 1 para ambos faldones (inclinacién menor o igual que 3092).

Por tanto, la carga de nieve serd N = 1- 0,60 = 0,60 kN /mz.

NOTA 5: En realidad, la carga de nieve que proporciona la norma es sobre terreno horizontal. Ello
implica que sobre una cubierta inclinada la carga sera ligeramente inferior, ya que se repartira en
una superficie mayor. Sin embargo, ya que en este caso la pendiente de la cubierta no es muy
elevada (149), se opta por no corregir el valor dado, quedando del lado de la seguridad. Para mas
detalle, ver Ejercicio 1.11.

En caso de realizar el calculo exacto, la carga de nieve sobre los faldones de cubierta alcanzaria el
valor de: N = 0,60 kN/m?2 - cos 142 = 0,582 kN/m?

4) Carga de viento (V):

La zona edlica de Logrofio segiin la NTE-ECV es la zona Y.

La carga de viento sobre la fachada sera:

10
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q = 74 kg/m?2 (para zona Y, exposicién normal y 6 m de altura total sobre el suelo)
presidn en la fachada de barlovento: p=2/3-q=2/3-74 = 49,3 kg/m? = 0,49 kN/mz2.
succién en la fachada de sotavento: s=1/3-q=1/3-74 = 24,7 kg/m?2 = 0,25 kN/m2.

La carga de viento sobre la cubierta se obtendra para zona edlica Y, situaciéon normal, altura de 6
m, edificacion cerrada por muros con <33% de huecos (se ha supuesto que la nave tendra una
puerta de 20 m2 en una de sus fachadas longitudinales) e inclinacién de 142 en ambos faldones de
cubierta. Dado que el pértico de la nave es simétrico basta con considerar que el viento sopla
desde uno de los lados del pértico, pero, si esto no fuera asi (faldones de cubierta asimétricos),
seria necesario considerar las dos direcciones posibles del viento sobre el pértico, ya que cada
una daria lugar a cargas diferentes.

Hipétesis A:
Fald6n de barlovento (m):

Tanto la altura de la nave como la inclinaciéon de la cubierta se encuentran entre dos de los
valores que proporciona la tabla, por lo que se podria interpolar entre los 4 valores
proporcionados.

3m | 9m
10° 0 0
202 | +13 | +16

Al interpolar segun la altura de la nave (6 m), se obtendria un valor de m = 0 para 102y un
valor de m = +14,5 para 202 A continuacién se haria una segunda interpolacion segtn el
angulo de inclinacién del faldon de cubierta, obteniéndose un valor de m = +5,8 kg/m?2 para
14°. Alternativamente, se podria tomar el valor mas desfavorable, quedando asi del lado de
la seguridad (+16 kg/m2).

Faldon de sotavento (n):

3m|9m
-13 | -16

Se interpola, obteniendo un valor de n = -14,5 kg/mz2. Alternativamente, se podria tomar el
valor mas desfavorable, quedando asi del lado de la seguridad (-16 kg/m?2).

Hipétesis B:
Fald6n de barlovento (m):

De manera similar a la hip6tesis A, se obtienen 4 valores sobre los que se puede aplicar una
doble interpolacién.

3m|9m
10¢ | -38 | -47
202 | -26 | -31

Se obtendria un valor de m = -36,9 kg/mz2.

11
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3m

9m

-51

-63

Interpolando, se obtiene un valor de n =-57,0 kg/m?.

Las cargas de viento en fachadas y en cubierta actiian simultineamente. Por tanto, habra 2
hipétesis distintas de viento, ya que en cubierta existen dos vientos distintos, A y B. Las cargas de

viento sobre el conjunto del edificio seran (en kg/m?2):

Fachadas

Cubierta

p (barlovento)

s (sotavento)

hipétesis A

hipétesis B

m (barlovento)

n (sotavento)

m (barlovento)

n (sotavento)

+0,49

-0,25

+5,8

-14,5

-36,9

-57,0

En la tabla, el signo (-) indica viento de succién y el signo (+) indica viento de presién. En todos
los casos, la carga de viento es perpendicular a la superficie sobre la que actta.

12
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EJERCICIO 1.2

Determinacion de las acciones sobre el portico central de una
nave

A partir de los resultados del Ejercicio 1.1, calcular las cargas que acttian sobre uno de los porticos
centrales de la nave sabiendo que la separacion entre porticos es de 5 m.

A continuacidn se calculan las cargas que actian sobre un pértico, teniendo en cuenta que cada
portico central asumird una anchura de carga de 5 m y que las cargas seran lineales
uniformemente repartidas a lo largo de la longitud de cada barra (se expresaran en kN/m):

1) Cargas permanentes (CP): Los porticos deben soportar el peso del cerramiento (0,12 kN/m?) y
el peso de toda la estructura (0,30 kN/m2), incluyendo las correas de cubierta y los propios
porticos. Por tanto, la carga total sera:

CP = (0,12 + 0,30) kN/m2 - 5 m = 2,1 kN/m.

NOTA 6: La carga permanente sobre el portico podria repartirse, de una manera mas exacta, entre
el peso que deben asumir los dinteles (peso de la cubierta, correas y los propios dinteles) y el peso
que deben asumir los pilares (peso de los pilares y, en su caso, peso de las correas laterales y del
cerramiento de fachada que descargue su peso en dichas correas). De manera simplificada se
asume aqui que todas las cargas permanentes que actian sobre el portico estan aplicadas sobre
los dinteles, lo cual queda del lado de la seguridad.

2) Sobrecarga de uso (SU):

SU = 0,40 kN/m2- 5 m = 2,0 kN/m.

3) Nieve (N)
N=0,60 kN/ m2-5m=3,0 kN/m.

4) Viento (V)

Hipétesis A:
presion sobre pilar izquierdo: p = 0,49 kN/m? -5 m = 2,45 kN/m.
succién sobre el pilar derecho: s = 0,25 kKN/m2 -5 m = 1,25 kN/m.
presion sobre el dintel izquierdo: m = 0,06 kN/m? -5 m = 0,30 kN/m.

succién sobre el dintel derecho: n=0,15 kN/m2-5m = 0,75 kN/m.

13
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Hipétesis B:
presion sobre pilar izquierdo p = 0,49 kN/m? -5 m = 2,45 kN/m.
succién sobre el pilar derecho s = 0,25 kKN/m2-5m = 1,25 KN/m.
succién sobre el dintel izquierdo m = 0,37 kN/m2 -5 m = 1,85 kN/m.

succion sobre el dintel derechon =0,57 kN/m2 -5 m = 2,85 kN/m.

Las cargas se combinaran segun lo indicado en la norma CTE DB SE, generando asi varias
combinaciones (o situaciones o hip6tesis) de calculo, para las cuales se dimensionaran los
distintos elementos estructurales.

NOTA 7: La normativa vigente para la determinacién de acciones en edificacién es el Cédigo
Técnico de la Edificacion (CTE DB SE-AE). Dicha normativa obliga a un estudio detallado de la
accion del viento sobre naves y considera mas hipotesis posibles que las recomendadas en la NTE-
ECV. En concreto, CTE DB SE-AE considera la posibilidad de que el viento acttie sobre uno de los
porticos hastiales de fachada, dando lugar a succiones en las dos fachadas longitudinales de la
nave y, en consecuencia, generando succiones en los dos pilares de cualquiera de los poérticos
centrales (seria equivalente a la hipotesis B aqui considerada pero situando la carga p como una
carga de succion). Es importante, por tanto, tener en cuenta que hay diferencias notables entre la
NTE-ECV y el CTE DB SE-AE respecto a las cargas de viento en naves (ver Ejercicios 1.5 y 1.6).

14
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EJERCICIO 1.3

Determinacion de las acciones sobre las correas de cubierta de
una nave

A partir de los resultados del Ejercicio 1.1, calcular las cargas que actiian sobre una correa de
cubierta de dicha nave, sabiendo que la separacion entre correas es de 1,5 m en el plano del faldén
de cubierta. Ademas, descomponer las cargas en los dos ejes principales de la correa.

A continuacion se calculan las cargas que actiian sobre una correa, teniendo en cuenta que cada
una de ellas asumira una anchura de carga de 1,5 m y que las cargas seran lineales uniformemente
repartidas a lo largo de la longitud de la barra (se expresaran en kN/m):

1) Cargas permanentes (CP)

La correa tiene que soportar el peso del cerramiento (0,12 KN/m?2) y su propio peso (0,10 kN/m?2).
Por tanto, la carga total sera:

CP=(0,12 + 0,10) kN/m?- 1,5 m = 0,33 kN/m.

2) Sobrecarga de uso (SU):

SU = 0,40 kN/m2 - 1,5 m = 0,60 kN/m.

3) Nieve (N)
N=0,60 kN/ m2-1,5m=0,90 kN/m.

4] Viento (V)

Entre todas las posibles cargas (hipotesis A o hipétesis B, faldon de barlovento “m” o faldon de
sotavento “n”), se seleccionan las cargas mas desfavorables, tanto a presién como a succion:

V (presion) = 0,06 kN/m2- 1,5 m = 0,09 kN/m.
V (succién) = 0,57 kN/m2- 1,5 m = 0,86 kN/m

A continuacidn, se descomponen todas las cargas en los dos ejes (y, z) de la correa, teniendo en
cuenta que las cargas de tipo gravitatorio (CP, N y SU) tienen una componente en el eje y de la
correa y otra componente en el eje z de la correa. Por el contrario, las cargas de viento, tanto de
presion como de succidn, son perpendiculares al faldéon de cubierta y, en consecuencia, estan
alineadas con el eje z de la correa y no tienen componente en el eje y.

15
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La descomposicion de las cargas en los dos ejes de la correa se hace de la siguiente forma (siendo
a la pendiente del faldén de cubierta):

Carga e, = Carga total - cos

Carga ¢ey = Carga total - sen a

Las cargas ya descompuestas son las siguientes:

Accion Cargatotal | EjeZ EjeY
(kN/m) | (kN/m) | (kN/m)
CP 0,33 0,32 0,08
SU 0,60 0,58 0,15
N 0,90 0,87 0,22
V (presidn) 0,09 0,09 -
V (succidn) 0,86 0,86 -
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EJERCICIO 1.4

Determinacion de las combinaciones de acciones para las
correas de cubierta de una nave

A partir de los resultados del Ejercicio 1.3, calcular la combinacién de acciones mas desfavorable
para el calculo de los Estados Limite Ultimos de las correas de cubierta de la nave.

A continuacién se muestra la expresion general de las combinaciones de acciones para los Estados
Limite Ultimos en situaciones permanentes o transitorias (segiin CTE DB SE):

ZVG'G+ Yo" Q1 +ZVQ'LIJ0,L"Q1'

Siendo G las cargas permanentes multiplicadas por su coeficiente parcial de seguridad yg (ver
coeficientes de mayoracién en la Tabla 4.1 del CTE DB SE), Qi una carga variable considerada
como principal multiplicada por su coeficiente parcial de seguridad yq y Qi el resto de cargas
variables tomadas con su valor de calculo de combinacion (W,; es el coeficiente de combinacion
“0” para cada una de las cargas variables i, segin la Tabla 4.2 del CTE DB SE).

La expresion anterior indica que en el calculo de una estructura hay que estudiar varias
combinaciones de acciones: en cada una de ellas se tomara una accién variable de entre las
distintas posibles como accién variable principal Qi. Estas combinaciones de acciones representan
las diversas situaciones persistentes o transitorias a las que se enfrentard la estructura de manera
habitual a lo largo de su vida ftil. Los Estados Limite Ultimos (ELU) son aquellos estados que
pueden producir el fallo estructural o colapso del edificio.

Por tanto, mediante la expresion anterior se desarrollan a continuacién las combinaciones de
acciones para el caso de estudio. En primer lugar se calculan las combinaciones de acciones para
las cargas que actian en el eje z de la correa (se utilizara la notacién q,*, donde z indica carga en
el eje zy el asterisco indica que son cargas mayoradas):

1) Con N como carga variable principal y actuando el viento A (de presion)
q-¥=1,35-CP+ 1,50 - N+ [(1,50 - 0,60 - Vpresisn) + (1,50 - 0 - SU)] =
=1,35-0,32+1,50-0,87 +[(1,50-0,60-0,09) + (1,50-0-0,58)] =1,82 kN/m

2) Con N como carga variable principal y actuando el viento B (succion)

Al ser el viento de succidn, reduce la carga que actiia en el sentido positivo del eje z de la correa.
Por tanto, el valor final de la carga seria inferior que para la combinacién 1, y no es necesario
calcularla.
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3) Con SU como carga variable principal y actuando el viento A (de presién)
q:*=1,35-CP+1,50-SU +[(1,50 - 0,60 - Vpresisn) + (1,50 - 0,50 - N)] =
=1,35-0,32+1,50-0,58 +[(1,50-0,60-0,09) + (1,50-0,50-0,87)] = 2,04 kN/m

4) Con SU como carga variable principal y actuando el viento B (succién)

Al ser el viento de succion, el valor final de la carga seria inferior que para la combinacién 3. No es
necesario calcularla.

5) Con Vpresisn cOmo carga variable principal
q:*=1,35-CP + 1,50 * Vpresion + [(1,50 - 0 - SU) + (1,50 - 0,50 - N)] =
=1,35-0,32+1,50-0,09 +[(1,50-0-0,58) +(1,50-0,50-0,87)] = 1,22 kN/m

6) Con Vuccisn cOmMo carga variable principal

Si la carga variable principal es de succion, esta combinacién de acciones estudia la situacién en
la que la nave es succionada y pueden aparecer tracciones en los elementos estructurales. Por
tanto, el resto de cargas permanentes y variables tienen un efecto favorable, ya que se oponen a
dicha succién. Como consecuencia, se aplicaran los coeficientes de seguridad correspondientes a
cargas permanentes y variables con efecto favorable para todas las cargas excepto el viento (Tabla
4.1 del CTE DB SE):

q:*=0,80 - CP - 1,50 - Viuccion + [(0-0-SU) + (0-0,50-N)] = 0,80 - CP - 1,50 * Visuccion =
=0,80-0,32-1,50-0,86 = -1,03 kN/m

Para determinar la combinacién mas desfavorable, se comparan los valores de carga obtenidos
(en valor absoluto), ya que todas ellas son cargas aplicadas en el eje z de la correa y todas ellas
produciran momentos flectores y cortantes en la barra. La combinacién con una carga mas alta es
la 3, con un valor de q,* = 2,04 KN/m.

Para dicha combinacion 3, se calcula ahora la carga para el eje y de la correa:
qy*=1,35-CP+1,50-SU+ [(1,50- 0,60 - Vpresion) + (1,50 - 0,50 - N)] =
=1,35-0,08+1,50-0,15+[(1,50-0,60-0) +(1,50-0,50-0,22)] = 0,50 KN/m

NOTA 8: En este ejercicio hemos simplificado el nimero de combinaciones de acciones a estudiar,
ya que se ha considerado que actian siempre todas las acciones y que todas ellas son
desfavorables (excepto en la combinacién 6). Sin embargo, aplicando de forma estricta la
expresion general de combinacién de acciones para situaciones permanentes o transitorias, se
obtendria un nimero mayor de combinaciones, ya que no es necesario que en todas las
combinaciones participen simultaneamente todas las acciones (bien porque no estan actuando o
bien porque se considera que tendrian un efecto favorable). Normalmente las combinaciones aqui
planteadas son suficientes para el calculo de correas y de porticos simples, pero para estructuras
mas complejas es conveniente desarrollar y estudiar todas las posibles combinaciones de cargas
(ver Ejercicio 1.7).
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EJERCICIO 1.5

Determinacion de las cargas de viento sobre los cerramientos
de una nave segin el CTE DB SE-AE

Calcular los valores de carga de viento en los distintos elementos de cerramiento de la nave del
Ejercicio 1.1 y para las distintas hipdtesis que considera la normativa.

La accion de viento segtn el CTE DB SE-AE se calcula como:

V=qp-CeCp

La presion dindmica del viento (qp) se determina en el mapa de la Figura D.1 del CTE DB SE-AE.
Logrono esta situada dentro de la zona B del mapa, por lo que le corresponde un valor de qp =
0,45 kN/mz.

El coeficiente de exposicion (ce) se puede estimar a partir de la Tabla 3.4 del CTE DB SE-AE. En
este caso, podria tomarse un “grado de aspereza del terreno” de III, que se corresponde con zona
rural accidentada o llana con algunos obstdculos aislados, como drboles o construcciones pequenias.
La altura H es la medida respecto a la rasante media de la fachada a barlovento: quedando del lado
de la seguridad, se tomara un valor H para las fachadas laterales correspondiente a la altura de
pilar (H = 4 m) y un valor H para la cubierta y para las fachadas hastiales correspondiente a la
altura a cumbrera (H = 6). Por tanto, para grado Il y altura H = 6 m, c. = 2,0, y para grado Il y altura
H=4m,c.=1,73.

El coeficiente edlico o de presidn (c;) sera distinto para cada plano de cubierta o fachada y variara
seguln la direccion del viento. Sus valores para una construccion tipo nave se pueden obtener del
Anejo D.3 del CTE DB SE-AE. En concreto, se utilizara la Tabla D.3 para las fachadas y la Tabla D.6
para cubiertas a dos aguas. El area de influencia (A4) sera el menor valor entre los dos siguientes:
superficie de cerramiento que transmite carga de viento al elemento estructural que se va a
calcular y superficie de la zona (A, B, C...) a la que la norma asigna un valor de coeficiente de
presidn. En general, la superficie de cerramiento que transmite carga de viento al elemento
estructural sera > 10 m2 para los pilares y dinteles de los pérticos y también para correas
continuas de cubierta o fachada que tengan 2 o mas vanos.

NOTA 9: Para elementos con area de influencia A entre 1 m2 y 10 m?, el coeficiente de presion se
puede obtener de la siguiente forma: cpa = cp,1 + (Cp,10 - Cp,1) - 10g10 A.

Donde cp 4 es el coeficiente de presion para el area 4, cp1 €l coeficiente para 1 m? y cp 10 €l coeficiente
para 10 m2.
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1) Coeficiente edlico en fachadas

La norma CTE DB SE-AE define en la Tabla D.3 cinco zonas diferentes. La zona D es la que
corresponde a la fachada sobre la que sopla el viento (barlovento), mientras que la zona E es la
fachada opuesta a la direccion del viento (sotavento). Las zonas A, B y C aparecen en las dos
fachadas que son paralelas a la direccién del viento.

Eb

e=min (b,2h)

NOTA 10: La norma establece que al menos se estudiara el efecto del viento en dos direcciones
ortogonales entre si (viento lateral y viento frontal) y, para cada direccion, se consideraran los 2
sentidos. En este caso, al ser la estructura simétrica, basta con calcular uno de los sentidos para
cada direccion, aunque el viento podria soplar en cualquiera de las 4 direcciones principales. Esta
simplificacidon se debera tener en cuenta a la hora de seleccionar las cargas mas desfavorables
para el calculo y para dimensionar de manera simétrica el sistema estructural del edificio.

1.1. Viento soplando sobre la fachada longitudinal de la nave (viento lateral)

Se calculan las longitudes que corresponden a las zonas A, By C:

d=16m
b=20m
h=6m

e = minimo (b, 2h) = minimo (20 m, 12m) =12 m
A=e/10=12m
B=e-A=12-1,2=10,8m
C=d-e=16-12=4m

El area A para cada zona sera (de manera simplificada se asume que la altura de las zonas A, By C
en la fachada hastial es de 5 m, aunque en realidad serd un valor variable entre 4 m y 6 m):

D=E=20-4=80m2(>10 m?)
A=12-5=6m?(x5m?)
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B=10,8-5=54m?(> 10 m?)
C=4-5=20m?2(>10 m?)

Se calcula larelacién h/d =6/16 = 0,375

Con los valores de A antes calculados y h/d = 0,375 se entra en la tabla para obtener los
coeficientes edlicos en las 5 zonas definidas (A, B, C, D y E), teniendo en cuenta que se puede
interpolar cuando sea necesario:

A B C D E
-1,3|-08|-051|075|-04

La carga de viento en cada una de las 5 zonas se calculard multiplicando la presién dinamica del
viento, el coeficiente de exposicidn y el coeficiente e6lico (V = gy - e * ¢p). Los resultados en kN/m?2
son:

A B C D E
-1,17 | -0,72 | -0,45 | 0,58 | -0,31

El signo negativo (-) indica que la accién del viento es de succidn, mientras que el signo positivo
(+) indica que la accién del viento es de presion sobre el plano en el que actda.

NOTA 11: Si e 2 d, no existe la zona C en ninguna de las dos fachadas paralelas a la direccién del
viento. En ese caso sdlo habria zonas A, B, D y E.

1.2. Viento soplando sobre la fachada hastial de la nave (viento frontal)

Se calculan de nuevo las longitudes que corresponden a las zonas A, By C:

d=20m
b=16m
h=6m

e = minimo (b, 2h) = minimo (16 m, 12 m) =12 m
A=e/10=12m
B=e-A=12-1,2=10,8m
C=d-e=20-12=8m

El 4rea A de cada zona sera:
D=E=16-5=80m2 (> 10 m?)

A=12-4=48m?(~5m?)
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B=10,8-4=43,2m?(> 10 m?)
C=8-4=32m2(>10 m?)

Se calcula larelacion h/d =6/20 = 0,3

Con los valores de A antes calculados y h/d = 0,3 se entra en la tabla para obtener los coeficientes
edlicos en las 5 zonas definidas (A, B, C, D y E), teniendo en cuenta que se puede interpolar cuando
sea necesario:

A B C D E
-1,31-081|-05|07|-03

La carga de viento en cada una de las 5 zonas se calculard multiplicando la presién dinamica del
viento, el coeficiente de exposicidn y el coeficiente e6lico (V = gy - e * ¢p). Los resultados en kN/m?2
son:

A B C D E
-1,01 | -0,62 | -0,39 | 0,63 | -0,27

2) Coeficiente edlico en faldones de cubierta

Para cubiertas a dos aguas, la Tabla D.6 diferencia las dos direcciones principales del viento
(viento lateral y viento frontal) y establece una serie de zonas diferenciadas en ambos faldones.

(- } ri' _|'_1.__
e/f10 , .e/10 old old
T —F
eld |F e10[F G |[F | G
S |
e : | )|
[ G HEgW | b
' £ Ll \
0]
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NOTA 12: Los croquis que se representan arriba proceden de la norma CTE DB SE-AE. Sin
embargo, dado que dicha norma se basa en el Eurocédigo de acciones de viento en estructuras
(UNE-EN 1991-1-4), se han detectado errores comparando los mismos croquis entre ambas
normas. En el croquis de la derecha la secuencia de zonas en la parte mas proxima a la fachada de
barlovento deberia ser F-G-G-F, en vez de F-G-F-G (es decir, la zona de cumbrera, en ambos
faldones, deberia ser G). Ademas, la distancia e/2 deberia medir la distancia entre la esquina del
edificio y el final de la zona H, no la longitud de la zona H.
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Sirvan estos comentarios de aviso a los estudiantes: en las normas puede haber errores y también
aspectos de dificil interpretacién que obliguen a consultar otras metodologias de célculo,
manuales, etc. Corresponde al ingeniero calculista ser critico con los requisitos de la norma, saber
interpretarlos y tomar las decisiones adecuadas.

2.1. Viento soplando sobre la fachada longitudinal de la nave (viento lateral)

Se calculan las longitudes de cada zona:

b=20m
d=16m
h=6m

e = minimo (b, 2h) = minimo (20 m, 12 m) =12 m
F=e/4=3m(ye/10=1,2m)
G=b-2F=20-2-3=14m(ye/10=1,2m)
H=20m (y8-12=6,8m)

J=20m (ye/10=1,2m)
[=20m (y8-1,2=6,8m)

El area A de cada zona sera:
F=3-1,2=3,6 m2 (entre 10 m2y 1 m2)
G=14-1,2=16,8m2 (> 10 m2)
H=20-6,8=136 m2(> 10 m2)
J]=20-1,2=24m2(>10 m2)
[=20-6,8=136 m? (> 10 m?2)

Con los valores de A antes calculados y una pendiente de 14° se entra en la Tabla D.6.a para
direcciéon del viento entre -45° y 452 Para la zona F se interpola utilizando la expresién
logaritmica vista anteriormente en la primera nota de este Ejercicio:

F G H I |
vientoa | -1,39 | -0,8 | -0,3 | -0,4 | -1,0
vientob | 0,2 0,2 | 0,2 0 0

La carga de viento en cada una de las 5 zonas se calculara multiplicando la presién dindmica del
viento, el coeficiente de exposicidn y el coeficiente edlico (V =qp - Ce - ¢p). Los resultados en kN/m?
son:
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F G H I ]
vientoa | -1,25 | -0,72 | -0,27 | -0,36 | -0,9
vientob | 0,18 | 0,18 | 0,18 0 0

2.2.- Viento soplando sobre la fachada hastial de la nave (viento frontal)

Se calculan las longitudes de cada zona:

b=16m
d=20m
h=6m

e = minimo (b, 2h) = minimo (16 m, 12 m) =12 m
F=e/4=3m(ye/10=1,2m)
G=b/2-F=8-3=5m(ye/10=1,2m)
H=8m (ye/2=6m)
[=8m(yd-H-G=20-6-1,2=12,8m)

El 4rea A de cada zona sera:
F=3-1,2=3,6 m?(entre 10 m?y 1 m?)
G=5-1,2=6m? (entre 10 m?y 1 m?)
H=8-6=48 m?(> 10 m?)
[=8-12,8=102,4 m2 (> 10 m?)

Con los valores de A antes calculados y una pendiente de 142 se entra en la Tabla D.6.b para
direccion del viento entre 452 y 1352 Para las zonas F y G se interpolara utilizando la expresién
logaritmica vista anteriormente:

F G H I
-1,61 | -1,46 | -0,6 | -0,5

La carga de viento en cada una de las 5 zonas se calculard multiplicando la presién dinamica del
viento, el coeficiente de exposicidn y el coeficiente e6lico (V = gy - e - ¢p). Los resultados en kN/m?2
son:

-1,45 | -1,31 | -0,54 | -0,45
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EJERCICIO 1.6

Determinacion de las cargas de viento calculadas segiin el CTE
DB SE-AE sobre un portico tipo

Calcular los valores de la accion de viento para las distintas hipdtesis a considerar en las cuatro
barras del pértico tipo de una nave a partir de los resultados obtenidos en el Ejercicio 1.5. La
separacidén entre pdrticos es 5 m.

Como se vio en el Ejercicio 1.5, el CTE DB SE-AE define distintas zonas en cada plano del
cerramiento de una nave y en cada una de ellas la accién del viento alcanza distinto valor numérico
y/o distinto sentido de aplicacidn (succién o presion).

El objetivo de definir un “pdrtico tipo” es el siguiente: partiendo de aquellos valores de cargas que
sean representativos y queden de lado de la seguridad, permite calcular un dnico poértico que sea
valido para todos los pdrticos centrales que formen parte de una nave, excluyendo los porticos
hastiales.

De manera general, si todos los porticos centrales estan situados a la misma distancia entre si, el
portico nimero 2 y el penutltimo serdn los mas desfavorables, ya que reciben parte de las cargas
de viento que actdan sobre las fachadas hastiales a través del correspondiente entramado de
arriostramiento. Los porticos hastiales requieren un estudio diferenciado ya que, ademas de las
cargas contenidas en su plano, también reciben cargas en el plano perpendicular.

El viento actiia simultaneamente en las fachadas y en la cubierta. El viento en fachada sera el que
produzca cargas sobre los pilares, mientras que el viento en cubierta lo producira sobre los
dinteles. Por tanto, a partir de lo visto en el Ejercicio 1.5, se definen 3 hipédtesis de viento diferentes
sobre el pértico tipo:

— Viento lateral con viento “a” en cubierta.
— Viento lateral con viento “b” en cubierta.

— Viento frontal sobre el hastial.

1) Viento lateral con viento “a” en cubierta

Los pilares se encuentran en la zona D (a barlovento) y en la zona E (a sotavento) de las fachadas.
Los dinteles de cubierta se sitian en zona G-F y H (a barlovento) y en zona ] e I (a sotavento). La
accion del viento en kN/m? se puede transformar en cargas lineales sobre las barras del portico
multiplicindolos por la separacion entre porticos:

carga superficial (kN/m?) | 0,58 | -0,31 | -1,25 | -0,72 | -0,27 | -0,36 | -0,9
cargalineal (kN/m) | 2,9 | -1,55 | -6,25| -3,6 | -1,35 | -1,8 | -4,5
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En el pértico n? 2, la parte del dintel de barlovento mas préxima al pilar recibe cargas de zona G
pero también le corresponde asumir una pequeiia parte de zona F:
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Se calcula el valor para la zona G-F en funcién de la longitud de cada una:

GFmedio = (-1,25 kN/m?- 0,5 m) + (-0,72 kN/m? - 4,5 m) = -3,87 kN/m

Las cargas lineales sobre el pértico serian (en kN/m):

f
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En esta situacidn el viento sobre los pilares sera idéntico al de la hip6tesis 1) pero cambia el viento
que actta sobre los dinteles de cubierta. Los valores seran:

2) Viento lateral con viento “b” en cubierta

D E F G H
carga superficial (kN/m?2) 0,58 -0,31 0,18 0,18 0,18 0
carga lineal (kN/m) 2,9 -1,55 0,9 0,9 0,9 0
Las cargas lineales sobre el pdrtico serian:
09
e
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3) Viento frontal sobre el hastial

En esta situacion el viento de las fachadas que afecta a los pilares de los porticos se corresponde
con las zonas A, B y C. El 22 pértico estara situado en la zona B o en la zona C, pero se selecciona
la B por ser mas desfavorable (valor mas elevado de succion del viento). La zona A tiene una
longitud de 1,2 m Gnicamente y por tanto descarga enteramente en el portico hastial.

Las zonas de cubierta que descargan en los dinteles del 22 pértico son la H o la I. Se descarta la
zona I por tener valores de succion inferiores a la zona H. Las zonas F y G estan aplicadas en una
longitud muy reducida de 1,2 m y son asumidas completamente por el portico hastial. La siguiente
tabla resume los valores:

carga superficial (kN/m2) | -0,62 | -0,54
carga lineal (kN/m) | -3,10 | -2,70

Las cargas lineales sobre el pértico serfan:
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NOTA 13: Como puede observarse, las hipdtesis de viento sobre el portico tipo de una nave
difieren significativamente entre la norma CTE DB SE-AE y la NTE-ECV. Dado que la normativa
vigente en la actualidad es el Cédigo Técnico de la Edificacion, debe usarse el CTE DB SE-AE para
calcular la acciones en naves. La Norma Tecnoldgica NTE-ECV so6lo deberia usarse para
predimensionamientos o comprobaciones rapidas.
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EJERCICIO 1.7

Determinacion de las combinaciones de acciones para el
portico tipo de una nave segin el CTE DB SE-AE

Partiendo de la nave planteada en el Ejercicio 1.1 y de las cargas permanentes, sobrecargas de uso
y cargas de nieve determinadas en el Ejercicio 1.2 y de las cargas de viento determinadas en el
Ejercicio 1.6, plantear las distintas combinaciones de acciones a estudiar para los Estados Limite
Ultimos en situaciones persistentes o transitorias, indicando sus correspondientes coeficientes de
combinacién y de mayoracion. Indicar también las combinaciones de acciones para el estudio de
la flecha en los dinteles de cubierta (Estados Limite de Servicio).

La expresién general de las combinaciones de acciones para los Estados Limite Ultimos en
situaciones permanentes o transitorias (segun CTE DB SE) ya fue utilizada en el Ejercicio 1.4 y es
la siguiente:

ZYG'G‘*‘ VQ'Ql‘*‘ZVQ'lPo,i'Qi

Los coeficientes de combinacion Wy toman el valor de 0 para sobrecargas de uso por
mantenimiento, 0,50 para nieve si la altitud es inferior a 1.000 m, y 0,60 para el viento (segun la
Tabla 4.2 del CTE DB SE).

A continuacion, se expresan las distintas combinaciones de acciones, indicando para cada acciéon
el valor de los coeficientes que modifican el valor caracteristico de la carga. Las 4 primeras
combinaciones tienen como carga variable principal la sobrecarga de uso. Las combinaciones 59,
62, 72 y 89 tienen como carga variable principal la nieve (en este caso concreto no seria necesario
calcularlas, ya que son mas desfavorables las 4 primeras por presentar un valor superior de la
suma de SU y N con sus correspondientes coeficientes, siendo el resto de cargas iguales). En el
caso del viento como carga variable principal, se plantean 3 combinaciones (92, 102 y 119) en las
que las cargas gravitatorias tienen un efecto desfavorable y otras 3 combinaciones (122, 132y 149)
en las que se estudia la succién del viento y se toman las cargas gravitatorias como favorables (con
Y = 0,8y yq = 0). Los coeficientes de mayoracion de cargas se obtienen de la Tabla 4.1 del CTE DB
SE:

Combinaciéon | CP SuU N Viateral, a Viateral, b Virontal
121 135| 1,50 | 1,50-0,50
221135| 1,50 | 1,50-0,50 | 1,50-0,60
3¢1135| 1,50 | 1,50-0,50 1,50 0,60
41135 | 1,50 | 1,50-0,50 1,50-0,60
521135 |150-0 1,50
62| 1,35 | 150-0 1,50 1,50-0,60
721 1,35 | 1,50-0 1,50 1,50 0,60
82135 |150-0 1,50 1,50-0,60
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9¢11,35|150-0 | 150-0,50 1,50
102 | 1,35 | 1,50-0 | 1,50- 0,50 1,50
112 1,35 | 1,50-0 | 1,50- 0,50 1,50
122 10,80 | 0-0 0-0,50 1,50
1321080 | 0-0 0-0,50 1,50
141080 | 0-0 0-0,50 1,50

Se puede observar como la sobrecarga de uso (para cubiertas ligeras accesibles s6lo para
mantenimiento) se anula en todas aquellas combinaciones en las que no sea la carga variable
principal.

Los Estados Limite de Servicio (ELS) son aquellos requisitos relativos a deformaciones,
vibraciones y apariencia de la obra. La expresion general de combinacién de acciones segin la
norma CTE DB SE para estudiar la deformacién de los pérticos es la siguiente:

D6+ 0+ ) W0

Puede observarse que la expresion anterior es analoga a la utilizada para los ELU. Se diferencia de
aquella en que no se utilizan coeficientes de mayoracién, lo cual significa que las cargas se usan
con su valor caracteristico (o segtn lo establecido en la tabla 12.2 de la EAE: y = 1 para todas las
cargas excepto para las cargas variables de efecto favorable, que toman y = 0). A continuacién, se
expresan las distintas combinaciones de acciones que se generan a partir de la expresion general
para el pdrtico que se estad estudiando, indicando para cada una de ellas las acciones que
intervienen y los coeficientes que modifican el valor caracteristico de cada carga:

Combinacion | CP SU N Vlateral, a Vlateral, b Virontal

12| 1 1 1-0,50
2290 1 1 1-0,50| 1-0,60
321 1 1 1-0,50 1-0,60
4° 1 1 1 1-0,50 1-0,60
5¢1 1 [1-0 1
62| 1 |1-0 1 1-0,60
721 1 (1-0 1 1-0,60
8| 1 |1-0 1 1-0,60
9¢( 1 |{1-0|1-0,50 1

102 1 [1-0|1-0,50 1

11¢ | 1 [1-0|1-0,50 1

1221 1 |0-0]0-0,50 1

132 1 [0-0]|0-0,50 1

1421 1 [0-0|0-0,50 1
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NOTA 14: Cada una de las 142 combinaciones planteadas para ELU y ELS se compone de distintas
cargas (en kN/m). Unas se aplican en el pilar izquierdo, otras en el pilar derecho, otras en el dintel
izquierdo y otras, por ultimo, en el dintel derecho. Cada carga tiene su médulo, direccién y sentido.
El conjunto de cargas aplicadas en las cuatro barras del pértico y que formen parte de una misma
combinacion de acciones actian simultaneamente en el tiempo.

NOTA 15: De manera simplificada, Unicamente para predimensionamientos rapidos de
estructuras, se puede reducir el nimero total de combinaciones a estudiar. Las hipétesis de carga
de viento pueden reducirse a dos situaciones principales si tenemos en cuenta sus efectos sobre
el pértico: viento intentando hundir el edificio (con presiones en los dinteles) y viento intentando
abrir el edificio y levantar la cubierta (con succiones en los dinteles). Para este ejercicio, la primera
situacion se corresponderia con la hipotesis de viento lateral con viento “b” en cubierta (Viateral,b),
mientras que la segunda situacidn seria la hipétesis de viento frontal sobre el hastial (Vontal), que
a priori parece mas desfavorable que Visera, . Ademas, se puede suponer que aquellas
combinaciones de acciones en las que soélo interviene una accion variable son menos
desfavorables que aquellas en las que participan dos acciones, y aquellas en las que participan dos
son menos desfavorables que las que cuentan con tres acciones; por el contrario, en el caso de
Viontal COMO carga variable principal, considerando que su efecto es de succion sobre el edificio,
puede suponerse mas desfavorable aquella combinacién en la que haya menos cargas de tipo
gravitatorio. En definitiva, teniendo en cuenta todo lo anterior, podriamos reducir el nimero de
combinaciones a estudiar a las siguientes: 32, 42, 72, 82, 102 y 14°.

Para el calculo definitivo de una estructura, ya sea un dimensionamiento o una comprobacion, es
esencial calcular todas y cada una de las combinaciones de acciones de la tabla (o aquellas que se
generen para cada caso concreto a partir de la expresidn general de combinacién de acciones del
CTE DB SE). El motivo es que cabe la posibilidad de que alguna de las combinaciones consideradas
a priori como menos desfavorable dé lugar a un esfuerzo (o deformacién) que sea el limitante para
una determinada comprobacién de Estado Limite en una pieza concreta de la estructura o en una
de sus uniones.

NOTA 16: La expresion aqui utilizada para los ELS es la denominada “combinacién poco probable
o caracteristica” y se aplica al estudio de la integridad de los elementos constructivos del edificio
(cubiertas, cerramientos, tabiques...) mediante la limitacién de las flechas de vigas y el desplome
de pilares que puedan ocasionar efectos irreversibles. En aquellos edificios donde sea relevante,
se estudiaran las vibraciones mediante la “combinacidn frecuente” para asegurar el confort de los
usuarios y el correcto funcionamiento de equipos. Ademas, la correcta apariencia de la obra ante
las cargas de larga duracién se asegurard mediante el estudio de la “combinacién casi
permanente”. Estos tres grupos de combinaciones y las correspondientes limitaciones de flecha y
desplome se pueden encontrar en el CTE DB SE.

30



EDIFICACION AGROINDUSTRIAL CON ACERO: EJERCICIOS PRACTICOS

EJERCICIO 1.8

Determinacion de la carga de viento interior en una nave que
presenta grandes huecos segun el CTE DB SE-AE

Suponer que la nave del Ejercicio 1 tiene dos huecos de grandes dimensiones en sus fachadas. Uno
de los huecos sera una puerta situada en una de las fachadas hastiales y tendra unas dimensiones
de 3,5 m de altura y 5,0 m de longitud. El otro hueco sera una puerta en una de las fachas
longitudinales de la nave y tendra las mismas dimensiones que la primera. Se pide calcular los
coeficientes de presion interior del viento para las distintas situaciones que podrian presentarse.

La accién de viento en el interior de una nave diafana con grandes huecos se determina segun lo
indicado en el apartado 3.3.5 del CTE DB SE-AE. A continuacién se diferencian las distintas
situaciones que podrian presentarse:

1) Viento lateral

Se calcula la esbeltez como el cociente entre la altura total del edificio y la anchura del mismo en
la direccién paralela al viento: esbeltez=6 m / 16 m = 0,375.

Pueden darse dos situaciones principales en funcién de si la puerta lateral esta a barlovento o a
sotavento:

1.a. Puerta lateral a barlovento

El viento incide sobre la fachada con puerta lateral y produce presion sobre ella y succiones en las
otras 3 fachadas de la nave (ver Ejercicio 1.5):

Area de huecos en zona de succion 17,5

- = 0,5
Area total de huecos de la nave 35
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Para un valor de 0,5 y esbeltez < 1, la Tabla 3.6 proporciona un valor de coeficiente de presién
interior de ¢, = 0,1

Sin embargo, podria suceder que la puerta situada en el hastial estuviera cerrada. En ese caso
cambiaria la relacion entre areas:

Area de huecos en zona de succion 0 0

Area total de huecos de lanave 17,5 -

Para un valor de 0 y esbeltez < 1, la Tabla 3.6 proporciona un valor de coeficiente de presion
interior de ¢, = 0,7.

Se deduce que es mas desfavorable este segundo caso (puerta lateral abierta y puerta hastial
cerrada), ya que el coeficiente c, es mas alto.

1.b. Puerta lateral a sotavento

El viento incide en la fachada lateral opuesta a la puerta y produce presion sobre ella y succién en
las otras 3 fachadas de la nave (ver Ejercicio 1.5):

Area de huecos en zona de succion 35

- =—=1
Area total de huecos de la nave 35

Para un valor de 1 y esbeltez < 1, la Tabla 3.6 proporciona un valor de coeficiente de presién
interior de cp = -0,5.

En este caso, si la puerta del hastial estuviera cerrada, la relacién de areas seria igualmente 1
(17,5/17,5), por lo que no cambiaria el coeficiente cp.

2) Viento frontal

Se calcula la esbeltez como el cociente entre la altura total del edificio y la anchura del mismo en
la direccién paralela al viento: esbeltez=6 m / 20 m = 0,3.

Pueden darse dos situaciones principales en funcién de si la puerta esta a barlovento o a
sotavento.

2.a. Puerta frontal a barlovento

El viento incide sobre la fachada de la puerta del hastial y produce presion sobre ella y succiones
en las otras 3 fachadas de la nave (ver Ejercicio 1.5):

Area de huecos en zona de succion 17,5

- = 0,5
Area total de huecos de la nave 35

Para un valor de 0,5 y esbeltez < 1, la Tabla 3.6 proporciona un valor de coeficiente de presiéon

interior de ¢, = 0,1.

De la misma manera que antes, se estudia la posibilidad de que la puerta lateral estuviera cerrada.
En ese caso la relacion entre areas seria:

Area de huecos en zona de succion 0 0

Area total de huecos de la nave 17,5 -
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Para un valor de 0 y esbeltez < 1, la Tabla 3.6 proporciona un valor de coeficiente de presién
interior de ¢, = 0,7.

Se deduce que es mas desfavorable que la puerta lateral esté cerrada cuando la puerta de la
fachada hastial esta abierta y el viento sopla sobre ella.

2.b. Puerta frontal a sotavento

El viento incide en la fachada hastial opuesta a la puerta y produce presion sobre ella y succién en
las otras 3 fachadas de la nave (ver Ejercicio 1.5):

Area de huecos en zona de succion 35

Area total de huecos de la nave 35

Para un valor de 1 y esbeltez < 1, la Tabla 3.6 proporciona un valor de coeficiente de presiéon
interior de ¢p = -0,5.

Si la puerta lateral estuviera cerrada, la relacién de areas seria igualmente 1 (17,5/17,5), por lo
que no cambiaria el coeficiente c,.

Resumen de los resultados:

Tanto cuando el viento es lateral como cuando es frontal sobre el hastial, el efecto del viento
interior puede ser de presion sobre las superficies interiores de la nave (cp = 0,7, el viento tiende
a abrir la nave y a levantarla) o de succién sobre el interior (c, = -0,5, el viento tiende a hundir la
nave). El viento interior actiia perpendicularmente a la cara interior de todos los cerramientos
laterales y de cubierta de la nave de manera simultdnea y con el mismo valor numérico.

La carga de viento interior se calculara como (ver Ejercicio 1.5):
Vopresién interior = b * Ce * Cp= 0,45 -2 - 0,7 = 0,63 kN/m? (hacia el exterior de la nave)

Vsuccién interior = Qb * Ce - = 0,45 - 2 - 0,5 = 0,45 kN/m? (hacia el centro de la nave)

Estas cargas de viento actuaran simultdneamente con las de viento exterior y, por tanto, las cargas
se podran sumar o restar en dinteles y pilares segtin su sentido para calcular la carga de viento
total (viento exterior + viento interior). En principio, para aquellas combinaciones de acciones en
las que se esté analizando el hundimiento del edificio se considerara el viento interior de succién
(0,45 kN/m?2 hacia el interior), mientras que para las combinaciones de acciones donde se analice
la succidn del viento sobre el edifico se considerara el viento interior de presion (0,63 kN/m2hacia
el exterior).
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EJERCICIO 1.9

Determinacion de las cargas de viento en una marquesina a un
agua segun el CTE DB SE-AE

Se trata de una marquesina (ver croquis) para el aparcamiento de coches en una industria
agroalimentaria situada en un poligono industrial de Valladolid capital. No tiene ningln
cerramiento lateral, s6lo cerramiento de cubierta. Se pide calcular la accién del viento sobre la
cubierta para las distintas hipotesis a considerar.

La accién de viento segtin el CTE DB SE-AE se calcula como:

V=qp-Ce'Cp

gv = 0,42 kN/m? (zona A en el mapa D.1 del CTE DB SE-AE)

ce=1,31 (para Grado IV y H = 3,35 m, segtin la Tabla 3.4 del CTE DB SE-AE; se ha tomado la altura
maxima de la cubierta y se ha interpolado entre los valores paraH=3 my H =6 m)

cp = los valores se obtienen en la Tabla D.10 del CTE DB SE-AE y se recogen en la tabla siguiente
para las tres hipdtesis de calculo consideradas y las tres zonas que se definen en el faldon de
cubierta (A, B y C): marquesina sin vehiculos en la que el viento puede pasar sin oposicién (factor
de obstruccién ¢ = 0) produciendo succiéon; marquesina con todas las plazas de aparcamiento
ocupadas con los vehiculos impidiendo el paso del viento (factor de obstrucciéon ¢ = 1)
produciendo succion; e hipdtesis de viento de presion (con factor de obstruccién ¢ entre 0y 1).

A B C
succion =0 | -1,1 | -1,7 | -1,8

succibn =1 | -1,6 | -2,2 | -2,5

presion0<¢e<1| 08 | 2,1 | 1,3

Las cargas de viento en kN/m? seran:

succion =0 | -0,61 | -0,94 | -0,99
succibn =1 | -0,88 | -1,21 | -1,38
presion0<@<1| 0,44 | 1,16 | 0,72
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En aquellas situaciones de calculo en las que el viento de succién tenga un efecto desfavorable
sobre la estructura, la hipotesis a considerar sera ¢ = 1, dado que presenta valores mas elevados
de succién que ¢ = 0. Por tanto, en este caso concreto, las hipétesis a considerar en el calculo
serian inicamente dos, una con presiones y otra con succiones.

NOTA 17: Segun las notas aclaratorias de la Tabla D.10 del CTE DB SE-AE, los coeficientes edlicos
proporcionados tienen en cuenta los efectos del viento actuando sobre ambas superficies, la
superior y la inferior. Un valor negativo del coeficiente indica que la accién del viento tiende a
levantar la marquesina, y un valor positivo lo contrario.

NOTA 18: Aunque el CTE DB SE-AE no lo indica explicitamente para marquesinas, el Eurocédigo
de acciones de viento (UNE-EN 1991-1-4) requiere también considerar las cargas de friccién que
se producen cuando el viento sopla en direccidon paralela a la cubierta, es decir, en direccion
perpendicular al pértico (angulo 902 o 2702), ademas de la situacién de cargas de succiéon o de
presidon (angulo 02 o 1809). Las cargas de fricciéon o tangenciales se pueden estimar segun lo
indicado en el apartado 3.3.2 del CTE DB SE-AE o segun los apartados 7.1, 7.3 y 7.5 del Eurocédigo.
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EJERCICIO 1.10

Determinacion de los coeficientes edlicos en una marquesina a
dos aguas segun el CTE DB SE-AE

Se trata de una construccién abierta, sin cerramientos laterales, que serd utilizada para el
almacenamiento de heno en una explotacién ganadera. Tendra unas dimensiones de 14 m x 35 m
en planta, una altura a alero de 8 m y la cubierta a dos aguas con una inclinacién de 102. El pértico
tipo se muestra en el croquis. Se pide calcular los coeficientes edlicos sobre la cubierta para las

distintas hip6tesis a considerar.

Bm

b—— dlm —

Los coeficientes e6licos o de presion se pueden obtener en la Tabla D.11 del CTE DB SE-AE para
las tres hipotesis principales de calculo: viento de succidn con paso libre del viento por estar el
henil vacio (factor de obstruccién ¢ = 0); viento de succién con paso del viento impedido por estar
el henil lleno en toda su altura en alguna zona (factor de obstruccion ¢ = 1); y viento de presion.

A B C D

succibn =0 | -0,7 | -1,5|-1,4 | -1,4
succionp=1|-13|-20|-1,8 | -1,8
presion0<¢@<11| 0,7 | 1,8 | 1,4 | 0,4

En aquellas situaciones de calculo en las que el viento de succidn tenga un efecto desfavorable, la

hipdtesis a considerar sera ¢ = 1, ya que presenta valores mas elevados.

Ademas, el CTE DB SE-AE establece que se considere también la situacién en la que el viento actia

Unicamente sobre uno de los dos faldones.
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EJERCICIO 1.11

Determinacion de la sobrecarga de uso y de la carga de nieve
sobre un faldon de cubierta inclinado

Para la nave del Ejercicio 1, calcular la sobrecarga de uso y la carga de nieve realmente aplicadas
sobre los dinteles segtin el CTE DB SE-AE y comparar dichos valores con los correspondientes a
una inclinacién de los faldones de cubierta de 30°.

El CTE DB SE-AE proporciona el valor caracteristico de carga de nieve sobre terreno horizontal.
Por tanto, dicha carga de nieve (gnor) se tendra que distribuir sobre los dos faldones de cubierta
(q14, carga sobre faldon inclinado a 149), cuya superficie es mayor que la correspondiente a la
proyeccion horizontal.

A continuacion, se realizan los célculos considerando carga por unidad de superficie, y tomando
una longitud de 1 m en la direccién perpendicular al pértico:

Qhor* Lhor- 1 m=qu4-Lia-1m
0,60kN/m2-8m-1m=qus-(8m/cos14%)-1m
Despejando, se obtiene:
gi4 = 0,60 kN/ m2 - cos 142 = 0,582 kN/ m2
Y la carga lineal sobre el dintel sera:
N=0,582kN/ m?-5m=2,911kN/m.
Por el contrario, si el faldon de cubierta tuviera una inclinacién de 302 la carga de nieve seria:
g30 = 0,60 kN/ m2 - cos 302 =0,520 kN/ m2
N=0,520kN/ m2-5m = 2,60 kN/m.

NOTA 19: Para cubiertas con inclinacién > 302 el coeficiente de forma pi toma valores < 1y, por
tanto, disminuye el valor de la carga de nieve sobre proyeccion horizontal segtin el CTE DB SE-AE.

En el caso de la sobrecarga de uso, el CTE proporciona el valor caracteristico de sobrecarga de uso
en relaciéon a la proyeccion horizontal de la cubierta (ver nota 4 de la Tabla 3.1 del CTE DB SE-AE).
Por tanto, sera necesario realizar la misma correccion antes aplicada a la carga de nieve.

Para una cubierta a dos aguas con inclinacién 142:
q30 = 0,40 kN/ m2 - cos 142 = 0,388 KN/ m?
Y la carga lineal sobre el dintel sera:

SU=0,388kN/ m?-5m=1,941 kN/m.
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Sin embargo, cuando la inclinacién es de 302 los valores seran:
gzo = 0,40 kN/ m2 - cos 302 = 0,346 KN/ m2
SU=0,346 kN/ m2-5m=1,732 kN/m.

Como se puede observar, las cargas aplicadas en el dintel a partir de valores proporcionados por
la norma sobre proyeccion horizontal se reducen a medida que aumenta la inclinacién de los
faldones de cubierta. Mientras que la reduccién es pequefia para 142 y puede obviarse esta
correccion en predimensionamientos de cubiertas con pendientes ligeras, para 302 la diferencia
es muy significativa y debe considerarse siempre. En cualquier caso, realizar esta correccion es
siempre conveniente, ya que el calculista de estructuras debe cumplir los requisitos normativos y
al mismo tiempo proponer una solucién éptima y lo mas econémica posible.
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EJERCICIO 1.12

Determinacion de la carga de nieve en porticos adosados

Se pide calcular la carga de nieve sobre una cubierta en diente de sierra (ver croquis). Los faldones
tienen pendientes de 602 y de 302. La nave esta situada en las proximidades de la ciudad de
Palencia (altitud: 749 m s.n.m).

El valor caracteristico de la carga de nieve se determina utilizando la Figura E.2 y la Tabla E.3 del
CTE DB SE-AE:

— Zona climatica de invierno = 3
— Altitud = 749 m (se interpola entre 700 my 800 m)

— Sobrecarga de nieve sobre terreno horizontal = 0,45 kN/m?

Para determinar el coeficiente de forma pi se estudia la inclinacién y situacion de cada uno de los
faldones de cubierta (segin lo indicado en el apartado 3.5.3 del CTE DB SE-AE):

— Caso I: faldones que limitan inferiormente con una limatesa o cornisa y no presentan
impedimento para el deslizamiento de la nieve (faldones 1y 8).

— Caso II: faldones que limitan inferiormente con una limahoya que presenta inclinacién en
sentido contrario (faldones 2, 3,4, 5, 6 y 7).

Para el Caso I se procede de la siguiente forma:
— Faldén 1: presenta una inclinaciéon de 602, si o« = 602 > px =0

— Faldon 8: presenta una inclinacion de 302, si a <302 > pux =1

Para el Caso II es necesario calcular la semisuma de las inclinaciones de los dos faldones que
confluyen en la misma limahoya, es decir,el 2y 3,el4y 5,yel 6y 7:

te = (302 + 609) / 2 = 452 - sila semisuma es > 309, p = 2 para los dos faldones
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Por tanto, los faldones 2, 3,4, 5, 6 y 7 tienen todos el mismo coeficiente: py = 2.

Finalmente, la sobrecarga de nieve se calcula como:
Nfadon1 = 0,45 kN/m2 - 0 = 0 kN/m2.
Ntaidsn 2,3,45,67 = 0,45 KN/m2 - 2 = 0,90 kKN /m?2
Ntadons = 0,45 kN/m2 - 1 = 0,45 kKN /m?
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EJERCICIO 1.13

Determinacion de las cargas en la entreplanta de una nave

En el proyecto de una nave agroindustrial situada en el término municipal de Ledn se dispone la
realizacion de una entreplanta con el objeto de alojar diversos espacios de uso administrativo.
Dicha entreplanta tiene unas dimensiones de 30 m x 9 my se define a una altura de 4,5 m mediante
un forjado unidireccional de viguetas metalicas con entrevigado a base de bovedillas ceramicas y
capa de compresion de hormigén de 5 cm (grueso total del forjado = 23 cm, viguetas de dos vanos
separadas 80 cm con luces de 4,50 m). Encima se dispondra un solado de baldosas ceramicas con
espesor total 3 cm. La tabiqueria interior estard constituida por panderetes (ladrillo hueco
sencillo de 45 mm de espesor) revestido con enfoscado de mortero de cemento de 2 cm por cada
cara. La superficie total (en alzado) de la tabiqueria interior es de 237,6 m2. Se pide calcular todas
las cargas a considerar para el calculo de dicha entreplanta.

Las cargas se determinan segtn el CTE DB SE-AE:

1) Cargas permanentes (CP):

Forjado unidireccional con luces <5 m y grueso total < 0,28 m (tabla C.5) = 3 kN/m?
Baldosas con espesor 3 cm incluyendo material de agarre (tabla C.3) = 0,50 kN/m?

El peso de la tabiqueria interior requiere previamente el calculo de su peso por metro cuadrado
de alzado. Segun el apartado 2.1 del CTE DB SE-AE, para los tabiques ordinarios cuyo peso no sea
superior a 1,2 kN/m? y que tengan una distribucién en planta sensiblemente homogénea, el peso
propio podra asimilarse a una carga uniformemente distribuida calculada como el peso por metro
cuadrado de alzado multiplicado por la razén entre la superficie de tabiqueria y la superficie de la
planta considerada (para tabiqueria mas pesada el CTE da otras indicaciones):

Ladrillo hueco sencillo de 45 mm de espesor (tabla C.4) = 0,60 kKN/m?2
Enfoscado de cemento (tabla C.4) = 0,20 kN/m2 - 2 caras = 0,40 kN/m?
Total = 1,00 kN/m?2

Como el peso por metro cuadrado de alzado es inferior a 1,2 kN/m?, la carga permanente se puede
calcular como:

Superficie de la planta=30m -9 m = 270 m?
Superficie de tabiqueria en alzado = 237,6 m2

Peso de la tabiqueria = 1,00 kN/m2- (237,6 m2 / 270 m?) = 0,88 kKN /m?

Total de cargas permanentes incluyendo el peso propio del forjado y sus viguetas = 3 kN/m2 +
0,50 KN/m2 + 0,88 KN/m2 = 4,28 KN /m?
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2) Sobrecargas de uso (SU):

Segtn la Tabla 3.1 del CTE DB SE-AE, la categoria de uso que corresponde al forjado de una
entreplanta de uso administrativo es la B (zonas administrativas) = 2 kN/m2.

Resumen:

En el interior de la nave se puede considerar que no hay acciones de viento ni de nieve, por lo que
las cargas para el calculo de la entreplanta seran CP = 4,28 kN/m? y SU = 2 kN/mz2.
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EJERCICIO 1.14

Comparacion entre sobrecarga uniforme y sobrecarga puntual

La norma CTE DB SE-AE establece que los efectos de la sobrecarga de uso pueden simularse
mediante una carga distribuida uniformemente, mientras que para comprobaciones locales de
capacidad portante (punzonamiento) deberia considerarse una carga concentrada actuando en
cualquier punto. Para una correa de cubierta de 5 m de longitud de un solo vano dispuesta
horizontalmente (cubierta plana sin inclinacién), determinar la separacién entre correas que hace
que el efecto de la carga distribuida sea igual al de la carga puntual desde el punto de vista del
dimensionamiento de la pieza a flexion. La cubierta es accesible s6lo para mantenimiento y es
pesada (> 100 kg/m?2).

La Tabla 3.1 del CTE DB SE-AE establece que para uso G “Cubiertas accesibles tinicamente para
mantenimiento” y para inclinacién inferior a 202 y no siendo una cubierta ligera la sobrecarga de
uso a considerar es 1 KN/m2 o 2 kN.

Para una viga de 1 vano con carga lineal g, el momento flector maximo se produce en el centro del
vano y alcanza el valor de:

Mmax=1/8-q - L2

Para una viga de 1 vano con carga puntual P en el centro del vano, el momento flector maximo se
alcanza en ese punto y su valor es de:

Mumax = 1/4 - P+ L

El efecto de los dos tipos de carga desde el punto de vista del calculo a resistencia de la pieza a
flexion (sin tener en cuenta posibles efectos locales por cargas concentradas) sera el mismo
cuando el momento maximo se iguale:

1/8-(q’-s)-L2=1/4-P-L
siendo s la separacidén entre correas y q’la carga distribuida uniformemente

1/8-(1kN/m2-s)-(5m)2=1/4-2kKN-5m > s=0,80m

En consecuencia, para una separacion entre correas = 0,80 m la carga distribuida uniformemente
es mas desfavorable que la carga puntual desde el punto de vista del calculo de la correa a flexion.
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EJERCICIO 2.1

Comprobacion de una pieza a traccion

Determinar el maximo axil de traccién que es capaz de soportar la barra de una celosia constituida
por 2 angulares (2 L 100 x 65 x 10) de acero S235]R. En sus extremos la barra se une a las chapas
que constituyen los correspondientes nudos de la celosia mediante 3 tornillos de didmetro 12 mm
dispuestos en una Unica fila (ver croquis).

£5
% J
Aco

2L dcoyes.do

Segtn la Instruccién EAE, la resistencia a traccién de una pieza con agujeros para tornillos sera el
menor valor de entre los calculados por las dos formulas siguientes:

A - f,
Npjpa = —=
pLRd Ymo
09 -4 .
Nu,Rd — ynet fu
M2

Siendo A el area de la seccion transversal de la barra, Ane: €l area de la seccion transversal
descontando los agujeros para tornillos, f; la tensién de limite elastico del acero, f, la tensién de
rotura del acero y ymo y Ymz los coeficientes de seguridad establecidos en la tabla 15.3 de la EAE (o
en el apartado 2.3.3 del CTE DB SE-A).

El 4rea de la seccién transversal de una barra 2 L 100 x 65 x 10 sera:

A=(156-102mm2) -2 =3120 mm?

El area de la seccion transversal en la seccion mas desfavorable serd menor, ya que hay que
descontar el agujero de 1 tornillo en cada uno de los dos perfiles L:

Anet =3120 mm2 - 2 - (13 - 10) mm?2 = 2860 mm?2
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El agujero para un tornillo se calcula de esta forma: el diAmetro estandar de los agujeros sera igual
al del vastago del tornillo mas 1 mm de holgura para tornillos de 12 y 14 mm de didametros (segiin
EAE, apartado 58.3); el area a descontar de la seccién se calculara como el didmetro del agujero
por la anchura del perfil.

La EAE establece que el limite elastico y la resistencia maxima a traccién se tomen de la norma
UNE EN correspondiente en funcién del tipo y grado del acero y de su espesor (de manera
simplificada, cuando se cumplan las garantias adicionales establecidas en su Art. 84, la EAE
propone la tabla 27.1.d para los intervalos t < 40 y 40 < t < 80, lo cual conduce a que los perfiles
habitualmente utilizados en la practica no tengan reduccion en su limite elastico). A lo largo de
todo el libro, se utilizardn los valores de la norma UNE EN 10025-2 (Productos laminados en
caliente de acero no aleado para estructuras), que se muestran también de manera resumida en
la tabla 4.1 del CTE DB SE-A. Para la barra de este ejercicio se seleccionan los valores espesor t <
16 mm y acero S235]R: f, =235 N/mm? y f, = 360 N/mm?2.

Ahora ya se puede calcular la resistencia de la pieza:

A-fy — 3120 mm? - 235 N/mm2 =698,3-103 N

N. =
pLRA =y o 1,05
09 A . - 0,9 - 2860 mm? - 360 N/
Nyra = net ' Ju _ mm= _ 741,3-103 N

Ym2 1,25

La resistencia a tracciéon de la barra es 698,3 - 103 N.

NOTA: Si el c.d.g. del perfil no coincidiera con la linea de tornillos, el axil estaria aplicado con una
cierta excentricidad que daria lugar a un momento flector respecto al eje de la barra. Esta situacion
es habitual, ya que en este perfil L. hay muy poco espacio entre el ala del perfil y el c.d.g., por lo que
los tornillos se tienen que desplazar y no coinciden con el eje de la barra. Por otro lado, si esta
barra estuviera constituida por un unico perfil L, se utilizarian coeficientes diferentes a 0,90 para
calcular Nyrq (Ver apartado 58.5.2 de la EAE).
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EJERCICIO 2.2

Comprobacion de una barra a compresion simple sin pandeo

Una columna constituida por un perfil HEA-180 de acero S235]JR debe soportar un axil de
compresion de 640 kN (carga ya mayorada y que incluye el peso propio del perfil). Comprobar si
el perfil cumple a resistencia considerando que no puede producirse pandeo en ninguno de los
dos ejes del perfil.

El primer paso es establecer la Clase del perfil, ya que de ésta depende la férmula a utilizar para
comprobar la resistencia a compresion. Segun la tabla 1 del Anexo, para acero S235, perfil HEA-
180 y una solicitacién de compresidn, el perfil se considerara de Clase 1.

La comprobacién a compresién segun la Instruccion EAE para perfiles de Clase 1, 2 6 3 es la

siguiente:

A-fy

Ngg < Npjpa = ——
Ymo

Siendo Ngq el valor de calculo de esfuerzo axil de compresidn, Ny rdla resistencia de calculo de la
seccién a compresion, A el drea de la seccion transversal del perfil, f; la tension de limite elastico
del acero (ver tabla 4.1 del CTE DB SE-A) y ymo el coeficiente de seguridad establecido en el
apartado 2.3.3 del CTE DB SE-A (o en la tabla 15.3 de la EAE).

Sustituyendo los valores en la ecuacién, queda:
4530 mm? - 235 N/
mm
1,05
640 kN < 1013,9-103 N = 10139 kN CUMPLE

640 kN

IA
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EJERCICIO 2.3

Dimensionamiento de una barra sometida a flexion

Se pide dimensionar una viga simplemente apoyada de 12 m de luz sometida a una carga uniforme
ya mayorada de 5,18 kN/m (carga sin mayorar = 3,52 kN/m). Utilizar perfiles de la serie IPE y
acero S275]R. Considerar una limitacién para la flecha maxima admisible de L/300. El ala superior
de la viga estd arriostrada de manera continua, por lo que no es necesario realizar la
comprobacién de pandeo lateral.

En el caso de vigas a flexion, especialmente si son de un tnico vano, es habitual que sea mas
desfavorable la comprobacién a deformaciéon (ELS) que las comprobaciones a resistencia (ELU).
Las comprobaciones de ELS se realizan con las cargas sin mayorar. Por tanto, se empezara
dimensionando la viga para que su flecha sea inferior a la permitida:

g2
5qL<L

flecha = o= < /300

Siendo L la distancia entre apoyos, q la carga lineal uniforme, E el médulo de elasticidad del acero,
que es una constante del material, e I la inercia del perfil en el eje al que corresponden los
momentos flectores producidos por las cargas (podria ser el eje z o el eje y). Dependiendo de como
se disponga el perfil, el eje del momento flector y de la correspondiente inercia [ serd uno u otro.
Si no hay ninguna restriccion, lo mas eficiente sera colocar el perfil IPE de forma que el momento
flector esté actuando en su eje fuerte, el eje y. Por tanto, consideramos la inercia Iy y procedemos
a despejarla de la ecuacién anterior para asi poder dimensionar el perfil que cumpla dicha

condicion:
5-q-L* 300
ly 2 ————F—
384-E-L
N 4
5-3,52——-(12.000 mm)*- 300
mm

> N > 11314 - 10* mm*
384 -210.000 / 2+ 12.000 mm
mm

Iy

Seleccionamos el primer perfil de la serie IPE que tenga una inercia en el eje y superior a la
calculada: perfil IPE-330, cuya inercia es Iy = 11.770 - 10* mm*.

Para poder dimensionar la viga a resistencia (ELU), es necesario obtener las solicitaciones a las
que esta sometida la pieza. Las comprobaciones de ELU se realizan con cargas mayoradas. A
continuacion, se representan las leyes de momentos flectores y de cortantes para una viga
simplemente apoyada sometida a una carga lineal uniforme:
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El momento flector maximo aparece en el punto medio del vano de la viga y tiene el siguiente
valor:

q- L 518 12

= 93,24 kN -m

El cortante maximo aparece en las secciones de los apoyos y tiene el siguiente valor:

qg-L 51812
Vinax = 7= 5 = 31,08 kN

A continuacidn, se verifica dicho perfil a flexién. En primer lugar, es necesario conocer la Clase del
perfil para asi poder seleccionar la condicién a cumplir segin la EAE. Segtin la tabla 1 del Anexo,
un perfil IPE-330 de acero S275JR sometido a flexion es de Clase 1. La Instruccion EAE establece
la siguiente comprobacion a flexion para perfiles de Clase 1 6 2:

Woiy  y
Mgg < Mepg =————

Ymo

Siendo Wy el modulo resistente plastico del perfil en su eje y, f, 1a tension de limite elastico del
acero y ymo €l coeficiente de seguridad establecido en el apartado 2.3.3 del CTE DB SE-A (o en la
tabla 15.3 de la EAE). La tension de limite elastico es fy = 275 N/mm?, ya que el perfil IPE-330 tiene
un espesor de 7,5 mm en el alma y de 11,5 mm en las alas (ver Tabla 4.1 del CTE DB SE-A).

Sustituimos en la férmula:
804 - 103 mm3 - 275N/
mm
1,05
93,24 kN-m < 210,6 kN-m CUMPLE

2
=210,6-10° N-mm = 210,6 kN - m

Mc,Rd =

Falta asegurar que el perfil cumple la comprobacién de cortante, que, para dimensionamiento
plastico en ausencia de torsidn, es la siguiente:

_ Av,z ' (fy/\/g)

Vea < Vepa =
Ymo
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Siendo Ay, el drea resistente a cortante, que se calcula segtin las férmulas del apartado 34.5 de la
Instruccién EAE o se puede encontrar en los catdlogos comerciales de perfiles.

30,8-102mm2(275 N/, /\/3)
Vera = Tos mm = 465,7 - 103N

31,08 kN < 465,7 kN CUMPLE

Ademas, como el cortante al que esta solicitada la viga no alcanza el 50% de la resistencia de la
pieza a cortante, no es necesario comprobar la interacciéon simultanea de momento y cortante,
segun lo establecido en la Instruccién EAE.

NOTA: El calculo completo de esta viga deberia incluir la comprobacién de abolladura del alma a
cortante y la comprobacion de resistencia a cargas concentradas (reaccion en el apoyo). Consultar
la Instruccién EAE o el documento CTE DB SE-A.
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EJERCICIO 2.4

Dimensionamiento de una correa de cubierta

A partir de los resultados del Ejercicio 1.4, dimensionar la correa de cubierta de la nave utilizando
la serie IPE y acero S275]JR considerando tanto el calculo a resistencia como el calculo a
deformacidn. Las correas se configurardn como vigas de 2 vanos separadas entre si 1,5 m en el
plano del faldén y con una separacion entre poérticos de 5 m.

Para una viga de 2 vanos el momento flector maximo se produce justo en el apoyo intermedio que,
en valor absoluto, es (ver Tabla 2 del Anexo):

My = 0,125 - g* - L2

La flecha maxima toma el valor de (ver Tabla 2 del Anexo):

q-L*

flechas, = 2,48 - ]

En la formula anterior es imprescindible que la carga g se introduzca en (kN/m), la longitud L en
(m) y la inercia I en (cm*), obteniéndose la flecha en (mm). La carga g* indica cargas mayoradas y
la carga q indica cargas sin mayorar.

Dado que la correa esta cargada en ambos ejes, presentara también momentos flectores, cortantes
y flechas en los dos ejes. El cortante no representa un esfuerzo limitante para este tipo de piezas,
por lo que el dimensionamiento o comprobacion del perfil se realiza inicamente a partir de la
resistencia a flexién y de la deformacion.

La seleccion del perfil se puede realizar mediante tanteos, probando distintos perfiles. Se
comienza tanteando un IPE-120. En primer lugar, se comprobara la pieza a resistencia a flexidn.
Para ello, hay que tener en cuenta que las cargas aplicadas en el eje z de la correa producen
momentos flectores alrededor del eje y, y viceversa:

Mpsxy = 0,125+ q; - L* = 0,125 2,04 - 5% = 6,38 kN'm

My, = 0,125 qy, - L?> =0,125-0,50 - 52 = 1,56 kN'm
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A continuacidn, se verifica la comprobacién a flexién. Segin la Tabla 1 del Anexo, un perfil IPE-
120 de acero S275]R sometido a flexidn es de Clase 1. La tensién de limite elastico es f; = 275
N/mm?, ya que el perfil IPE-120 tiene un espesor de 4,4 mm en el alma y de 6,3 mm en las alas
(ver Tabla 4.1 del CTE DB SE-A).

La comprobacién de la Instruccidon EAE para piezas a flexion en los dos ejes y perfiles de Clase 1 6
2 es la siguiente:

M M
Ed)y Ed,z <1
Mpl,Rd,y Mpl,Rd,z
Sustituyendo, queda:
M M
Ed)y Ed,z < 1
Woiy " fy  Wpiz " fy
Ymo Ymo
6,38 - 10° N - mm N 1,56 - 10 N - mm <1
60,7 - 103 mm3 - 275 N/mm? = 13,6 - 103 mm3 - 275 N/mm? —
1,05 1,05
0,401+0,438=0,84<1 - cumple

Para el calculo del Estado Limite de Servicio (flecha) es importante tener en cuenta que las cargas
se deben combinar sin mayorarse, es decir, que todos los coeficientes de ponderacién de las
acciones, tanto permanentes como variables, valen 1,00 (en vez de 1,35 o 1,50). Por tanto,
recalculamos la combinacién de acciones mas desfavorable determinada en el Ejercicio 1.4, pero
esta vez con las cargas sin mayorar:

qz= 1,00 - CP + 1,00 - SU + [(1,00 - 0,60 * Vpresion) + (1,00 - 0,50 - N)] =

=1,00- 0,32 + 1,00 - 0,58 + [(1,00 - 0,60 - 0,09) + (1,00 - 0,50 - 0,87)] = 1,39 KN/m
qy=1,00 - CP + 1,00 - SU + [(1,00 - 0,60 * Vpresion) + (1,00 - 0,50 - N)] =

=1,00- 0,08 + 1,00 - 0,15 + [(1,00 - 0,60 - 0) + (1,00 - 0,50 - 0,22)] = 0,34 KN/m

Parala comprobacioén a flecha, se considera que para estructuras de cubierta se puede adoptar un
limite de flecha de L/300 (siendo L la distancia entre dos apoyos consecutivos de la correa, es
decir, la distancia entre pdrticos). En primer lugar, se calculara la flecha que se produce en el eje
z, que depende de la carga aplicada en dicho eje z, y de la inercia I del perfil seleccionado:

q, - L* L
flechapsy , = 2,48 - L < 300
Sustituyendo queda:
q, - L* 1,39 kN/m- (5 m)*
flechaysy , = 2,48 I = 2,48 - 318 ot = 6,78 mm
6,78 < L —5000—1667
AETIS 300 = 300 0™
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Hacemos lo mismo para el otro eje de la correa:

loch _ 248 qy-L4_248 0,34kN/m-(5m)4< L
flechamaxy = 2, "~ 27,7 cm* =300

flechansy,y = 19,03 mm « 16,67 mm - No cumple

Dado que la flecha en el eje y no cumple, subimos a un perfil superior, el IPE-140 y recalculamos
la flecha:

lochaygy , = 2,48 2L 549 O34 KN/m St o,
f eCNAmsxy = 4 I, = 4, 449 cm* = y/xmm
11,74 mm < 16,67 mm - Cumple
Calculamos la flecha en z para el perfil IPE-140:
q, L* 1,39 kN/m - (5 m)*
flechaysy , = 2,48 - I = 2,48 Tal om? = 3,98 mm < 16,67 mm

Calculamos la flecha total como una composicién de vectores en ambos ejes:

flechaiotqr = \/flechaf, + flecha? = +/11,74% + 3,982 = 12,40 mm < 16,67 mm

- Cumple

En consecuencia, el perfil IPE-140 cumple las limitaciones de flecha en ambos ejes e incluso
también la flecha total compuesta. Dado que el perfil IPE-120 cumplia a resistencia, el perfil IPE-
140 también cumplira, pero con mayor holgura. La verificacion a resistencia del nuevo perfil seria:

6,38 - 10° N - mm 4 1,56 - 10 N - mm <1
88,3103 mm3-275 N/mm?2 = 19,3-103 mm3-275 N/mm? —
1,05 1,05
0,276 + 0,309 =0,59 <1 - cumple

Por tanto, el perfil seleccionado para la correa es un IPE-140 (S275JR) de 2 vanos.

NOTA: En sentido estricto, la comprobacion de flecha que se debe realizar para la correa es doble.
Por un lado, una comprobacidén de flecha asociada a la integridad de elementos constructivos (en
este caso los paneles de cubierta) frente a acciones de corta duracién y considerando inicamente
las deformaciones que se producen después de la puesta en obra de la cubierta, lo cual implica
que para este ejercicio no seria necesario contar con ninguna carga permanente; se trataria de la
flecha activa producida por las cargas variables. Y por otro lado, una comprobacién de flecha
asociada a la apariencia de la obra respecto a la combinacién de cargas cuasi-permanentes, que
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normalmente se reduce a considerar todas las cargas permanentes y ninguna mas. Para mas
informacion se recomienda acudir al apartado 4.3.3.1 del CTE DB SE.

En relacién con la comprobacion de integridad, pueden darse situaciones de proyecto en las que
si haya cargas permanentes aplicadas posteriormente a la puesta en obra del elemento de estudio.
Por ejemplo, para el caso de los paneles de cubierta, podria haber falsos techos u otros elementos
que cuelguen de las correas, paneles solares sobre la cubierta, etc. En estos casos si seria necesario
considerar dichas cargas permanentes para la comprobacion de flecha.

La resolucion planteada en este ejercicio supone, por tanto, una simplificacién que queda del lado
de la seguridad (ya que la limitacion de flecha para ambas comprobaciones en el caso de cubiertas
ligeras de naves es L/300 y aqui se han considerado todas las cargas permanentes junto con el
resto de cargas variables).
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EJERCICIO 2.5

Dimensionamiento de una correa de cubierta con tirantillas

Repetir el ejercicio anterior suponiendo que se disponen tirantillas en las correas. Habra una
tirantilla en el punto central de cada vano de las correas.

Las tirantillas o tirantes son redondos o pletinas de acero que se disponen en el plano débil del
perfil de la correa (plano xy) y van atando todas las correas de un mismo faldén con el objeto de
absorber las componentes de carga g,. Andlogamente habra tirantillas uniendo todas las correas
del otro faldon. De esta manera, la suma de todas las fuerzas g, finalmente se transmite a la
cumbrera de la cercha o del pértico y se equilibra en su componente horizontal con la procedente
del otro faldén (siempre que sea simétrico), quedando inicamente una componente vertical que
se transmite directamente al portico. Las tirantillas se pueden modelizar como un apoyo adicional,
sélo presente en el plano xy y situado en el centro de cada vano de la correa.

El modelo resistente de la correa sigue siendo una viga de 2 vanos cuando se consideran las cargas
alineadas con el eje z de la seccién, pero pasa a ser una viga de 4 vanos de 2,5 m cada uno de ellos
para las cargas alineadas con el eje y de la seccion (= viga con 3 apoyos en los pdrticos y 2 apoyos
en tirantillas). Se calculan los momentos flectores para cada eje (ver Tabla 2 del Anexo):

Mpsxy = 0,125 5 - L* = 0,125 - 2,04 - 5% = 6,38 kN'm

Mpsx, = 0,072+ @ - L* = 0,072 - 0,50 - (5/2)2 = 0,225 kN'm

Se realiza la comprobacién a resistencia para un perfil IPE-120:

MEd,y MEd,z <1
Woiy - fy Woiz fy B
Ymo Ymo
6,38 -+ 10° N - mm N 0,225-10° N - mm <1
60,7 - 103 mm3 - 275 N/mm?2 = 13,6 - 103 mm3 - 275 N/mm? —
1,05 1,05
0,401+ 0,063 =0,464<1 - cumple

Se puede observar que, al disponer tirantillas, el perfil cumple con mucha mas holgura debido a
que el agotamiento de su resistencia a flexidn alrededor del eje z se ha reducido drasticamente
(de 0,438 a 0,063).

A continuacién, se comprueba la deformacion de la correa. Las tirantillas sujetan la viga como si
fueran apoyos adicionales en el centro de cada vano (sélo para el eje y). Por tanto, se puede
despreciar la flecha en el eje y que se produce en el punto de maxima flecha en el eje z. La férmula
se obtiene de la Tabla 2 del Anexo:
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q, - L* 1,39 kN/m - (5 m)*
flechaysy , = 2,48 - I = 2,48 318 ot = 6,78 mm
6,78 PR 5000—1667
JEMMS 300 T 300 0/ M

La correa IPE-120 cumple la limitacion de flecha en el eje zy también la flecha total (se asume que
la componente y es despreciable debido a las tirantillas). De hecho, se puede comprobar que la
flecha maxima en el eje y, que tendra lugar en un punto distinto a la flecha maxima en z, se reduce
considerablemente; se realiza el calculo teniendo en cuenta que es una viga de 4 vanos, cada uno
de 2,5 m:

qy - L* 10,34 kN/m- (2,5 m)*

flechamsy, = 3,01 2 = 3,01 277 em?

= 1,44 mm

Dado que el perfil presenta un aprovechamiento bastante reducido, se tantea la posibilidad de
utilizar un perfil IPE-100:

6,38 - 10 N - mm 4 0,225-10° N - mm <1
39,4-103mm3-275 N/mm?2 = 9,2-103 mm3-275 N/mm?2 —
1,05 1,05
0,618+ 0,093 =0,711<1 - cumple
Y la flecha seria:
q, - L* 1,39 kN/m - (5 m)*
flechaysy , = 2,48 I = 2,48 - 171 et = 12,6 mm
12,6 mm < 16,67 mm - cumple

Por tanto, en el caso de disponer una tirantilla por vano, se seleccionaria un perfil IPE-100 de
acero S275 JR para correas de 2 vanos.

58



EDIFICACION AGROINDUSTRIAL CON ACERO: EJERCICIOS PRACTICOS

EJERCICIO 2.6

Dimensionamiento de una correa lateral de fachada

Para la nave y las cargas contempladas en el Ejercicio 1.1, considerar que en vez de cerramientos
laterales a base de paneles prefabricados de hormigén se van a emplear paneles metalicos tipo
sandwich colgados de las correspondientes correas laterales. Se pide dimensionar dichas correas
empleando acero S275]R y perfiles de la serie IPE. Las correas se dispondran como vigas de dos
vanos con una separacion entre ellas de 1,20 m. Los paneles sandwich de fachada pesan 12 kg/m?.
Adoptar un limite de flecha maxima de L/250.

Las correas de fachada, a diferencia de las correas laterales, no tienen que soportar carga de nieve
ni tampoco sobrecarga de uso. Las Unicas cargas que estan aplicadas sobre ellas son: peso propio
(se puede estimar en 10 kg/m?2), peso del panel sindwich de fachada y viento sobre la fachada,
que puede ser de succién o de presiéon. En el siguiente croquis se indica la disposiciéon de una
correa lateral IPE unida al correspondiente pilar, asi como las cargas aplicadas sobre la correa:

Y cr
I

~~— PilARL

1) Cargas permanentes (CP):

CP=(0,10 + 0,12) kN/m?- 1,2 m = 0,264 kN/m.

2) Viento (V):
V (presién) = 0,49 kN/m2- 1,2 m = 0,588 kN/m.
V (succion) = 0,25 kN/m2- 1,2 m = 0,300 kN/m

En este caso, el viento mas desfavorable es el de presion.

La combinacién de acciones para ELU, en este caso, se limita a considerar la actuacién simultanea
de CP y V, ambas con efecto desfavorable. Sin embargo, estas dos cargas actian en ejes distintos
de la correa: el viento actda en el eje z y la carga permanente en el eje y. Por tanto:

qz* = 1,50 " Vpresién = 1,50 " 0,588 = 0,882 kN/m
qy*=1,35-CP=1,35-0,264=0,356 kN/m
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Los momentos flectores producidos por las cargas seran igual a (ver Tabla 2 del Anexo):

Mpszy = 0,125 q; - L* = 0,125+ 0,882 - 52 = 2,76 kN -m

Mz, = 0,125 g5 - L2 = 0,125+ 0,356 - 52 = 1,11 kN -m

Por otro lado, para la comprobacién de ELS (flecha) las cargas se combinaran sin mayorar:
qz = 1,00 " Vpresi(’)n = 0,588 kN/m

qy=1,00- CP = 0,264 kN/m

Tanteamos con un perfil IPE-100 (tensién de limite elastico f, = 275 N/mm?2y perfil de Clase 1):

M M
Ed,y + Ed,z < 1

Wpl,y ) fy Wpl,z ) fy

Ymo Ymo

2,76 -10° N -mm N 1,11-10° N - mm -1
39,4103 mm3-275 N/mm?2 = 9,2-103 mm3 275 N/mm?2 —
1,05 1,05

0,267+ 0,461 =0,728 <1 - cumple

Se considera que la deformacién maxima admisible es L/250 = 20 mm. La flecha para el perfil IPE-
100 como viga de 2 vanos sera (ver Tabla 2 del Anexo):

q, L* 0,588 kN/m - (5 m)*
=2

, = 5,3mm < 20
I, 171 cm* = et mm

flechays, , = 2,48 -

qy - L* 0,264 kN /m - (5 m)*
2 =248- = 25,7 20
I, 15,9 cm? mm % 20 mm

flechamsy,y = 2,48 -

Aunque el perfil IPE-100 cumple a resistencia no cumple a deformacién. Por tanto, tanteamos con
el perfil IPE-120:

q, L* 0,588 kN/m - (5 m)*
=2

flechays, , = 2,48 - ] , 318 ot =29mm < 20mm

. 0,264 kN/m - (5m)*
flechamsy, = 2,48 - 2 = 2,48 277 e

flecha;prq = \/flechaf, + flecha? = /14,82 + 2,92 = 15,1 mm < 20 mm

El perfil IPE-120 si cumple a deformacion. A resistencia también cumple, ya que el perfil inferior
de la serie ya cumplia.

=14,8mm < 20 mm

El perfil seleccionado para la correa es un IPE-120 (S275]R) de 2 vanos.
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NOTA: Silos paneles de fachada no fueran colgados, sino total o parcialmente apoyados en su base
(sobre la viga riostra de cimentacion, etc.), ello limitaria las cargas y deformaciones que se
producirian en el plano débil de las correas laterales.
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EJERCICIO 2.7

Cdlculo del peso de las correas por unidad de superficie

Para las correas de cubierta y las correas laterales dimensionadas en los Ejercicios 2.4 y 2.6,
determinar la carga por unidad de superficie que supone el peso propio de las correas.

a) Correa de cubierta
Las correas de cubierta son perfiles IPE-140 dispuestos a una separaciéon de 1,50 m.
El peso de un perfil IPE-140 segin catalogo es 12,9 kg/m.
Por tanto, el peso por unidad de superficie del faldon de cubierta sera:
12,9 kg/m / 1,50 m = 8,6 kg/m?

Dado que el dimensionamiento de la correa en el Ejercicio 2.4 se realizé considerando un peso
propio de la correa de 10 kg/m2, no seria necesario realizar ninguna comprobacién adicional.

b) Correas de fachada

Las correas de fachada son perfiles IPE-120 dispuestos a una separaciéon de 1,20 m.
El peso de un perfil IPE-120 seguin catalogo es 10,4 kg/m.

Por tanto, el peso por unidad de superficie de fachada sera:

10,4 kg/m / 1,20 m = 8,7 kg/m?

Dado que el dimensionamiento de la correa en el Ejercicio 2.6 se realizé considerando un peso
propio de la correa de 10 kg/m?, no seria necesario realizar ninguna comprobacién adicional.
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EJERCICIO 2.8

Porcentaje de aprovechamiento de un perfil

Para las correas de cubierta dimensionadas en el Ejercicio 2.4, determinar el porcentaje de
aprovechamiento, tanto a resistencia como a deformacion.

El porcentaje de aprovechamiento nos indica el margen que todavia tiene ese perfil para cumplir
las exigencias de resistencia o de deformacion.

Las correas fueron dimensionadas como IPE-140. Su resistencia a flexiéon (que no se calcul6 en el
Ejercicio 2.4, ya que el perfil IPE-120 ya cumplia) es:

M M
Ed,y + Ed,z < 1
Woiy " fy  Wpiz " fy
Ymo Ymo
6,38 - 10° N - mm N 1,56 -10° N - mm <1
88,3-103 mm3-275 N/mm?2 = 19,3-103 mm3 - 275 N/mm? —
1,05 1,05

0,28+ 0,31 = 0,59 <1 - aprovechamiento del 59%

Por tanto, la comprobacion a flexién de la Instruccidn EAE nos indica que el perfil todavia tiene un
margen del 41% de su resistencia sin utilizar.

En cuanto a deformacidn, en el Ejercicio 2.4 se calcul6 que la flecha total era 12,40 mm mientras
que la flecha maxima admisible era 16,67 mm. Por tanto, el porcentaje de aprovechamiento a
deformacién es:

12,40 / 16,67 = 0,74 -> aprovechamiento del 74%
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EJERCICIO 2.9

Determinacion de los coeficientes de pandeo en un portico a
dos aguas

Se precisa calcular los coeficientes de pandeo para los pilares y dinteles de un pértico de acero de
nudos rigidos biempotrado. Los pilares son perfiles HEB-360 de 7,50 m de longitud y los dinteles
son [PE-360. Todas las barras se colocan situando su eje z en el plano del pértico.

El pértico tiene 40 m de luz y los faldones de cubierta son simétricos a dos aguas y presentan una
inclinacién del 10%. El acero es S-275. En las fachadas hay correas laterales situadas cada 2,50 m
y en la cubierta las correas se disponen a una distancia de 1,52 m en el plano del faldén. Considerar
que el pértico es traslacional en su plano.

12) Pandeo en el plano del pértico (pandeo en el plano zx de las barras)

1.a. Coeficiente de pandeo del pilar en el plano del pértico

Se utiliza el método del Anejo 5 de la Instruccion EAE para soportes de edificios (o
alternativamente el apartado 6.3.2.5 del CTE DB SE-A), conjuntamente con las indicaciones para
naves industriales que se pueden encontrar en los libros de Estructuras de Acero de “Argiielles”. A
continuacion, se muestra el esquema general y formulas de los coeficientes de distribucion del
modelo de calculo:

Na
/;'"_J_H Kin ,_,‘A:// v
- ), — ,r_h - o

( kc =+ k-M + !(41

@ M, = Ke
](u j ]KC + ]'(1,: + kz_*;_
't! ,-/r KFilq,- = IfL
'
k digded = B, j:.-'fi_

Dado que este método es para pilares de pdrticos ortogonales, es preciso realizar previamente
una correccidn sustituyendo el dintel a dos aguas por una viga horizontal de inercia inferior a la
real, tal y como se muestra en el siguiente croquis (fuente: Estructuras de acero, vol. 2: Uniones y
sistemas estructurales, de Argiielles Alvarez et al., 2007):
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A
-
*\
H
v
—
- 3 =

E ?r;coﬂ,:-t

Si el pilar esta empotrado en la cimentacidn, el valor de 1z es 0 (si fuera articulado, el valor seria
1). En el nudo superior, el coeficiente de distribuciéon n: toma el siguiente valor a partir de las
rigideces K de las barras que confluyen en dicho nudo (se multiplica por 1,5 la rigidez del dintel,

consultar el libro Estructuras de acero, vol. 2: Uniones y sistemas estructurales, de Argiielles Alvarez
etal., 2007):

Kc Iy,pilar/Lpilar

B K.+ K1 +Kq2 - (0:75 ) Iy,dintel)
Iy,pilar/Lpilar +0+15- Ldintel/cos a

M1

43.190 - 10* mm*/7,50 m

M=
0,75-16.270 - 10* mm*
104 mm* =
(43.190 - 10* mm*/7,50 m) + 1,5 40 m/cos 5,7°

Pasando todas las unidades a cm, se obtiene:

43.190 cm*/750 cm

n =
0,75-16.270 cm*
4 -
(43.190 cm*/750 cm) + 1.5 - 2556 7e0s 5,79

= 0,927

Con los valores de 11 y 12, se obtiene el coeficiente § de pandeo mediante la figura A5.2.b de la
Instruccion EAE para pérticos traslacionales (o la figura 6.3.2.5-2 del CTE DB SE-A): 8, = 1,82.

NOTA: La normativa, tanto la EAE (tabla A5.2.c) como el CTE DB SE-A (tabla 6.5), consideran una
reduccion en los coeficientes de rigidez K de las vigas si estdn sometidas a esfuerzos de
compresion.

1.b. Coeficiente de pandeo del dintel en el plano del portico

No existe ningin método de calculo en la normativa actual que sea especifico para dinteles. Se
utilizarg, por tanto, el procedimiento propuesto en el libro Edificacién agroindustrial: Estructuras
metdlicas de Garcimartin, adaptado para que puedan utilizarse los dbacos de determinacion de 8
de la normativa actual (el método original se puede consultar en: J. Ortiz Herrera (1980), Nota
relativa a la determinacién de «longitudes de pandeo» en los pdrticos metalicos a dos aguas,
Informes de la Construccion 32(324), 23-33):

Para el nudo de la clave del dintel, el coeficiente 11 adoptara el valor de 0 (siempre que el nudo
sea rigido).
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Para el nudo de unién del dintel con el pilar, el coeficiente 1 se calculara de la siguiente forma (si
el portico fuera biarticulado, los dos coeficientes 0,48 se sustituirian por 0,25):

048 - Iy,pilar
- 1— ' Lpilar

2 = Iy pilar Iy dintel
0,48 - == + -

Lpilar Lsemidintel

Hay que resaltar que en la formula anterior Lgemidgineet hace referencia al semidintel, no al dintel
completo, y que la inercia del dintel no se corrige, a diferencia del método empleado para calcular
el pandeo del pilar. Sustituyendo, se obtiene:

43.190 cm*
ny,=1- 0,48 750 cm
2 04g.43:190cm* 16270 cm*
’ 750 cm 2000 cm/cos 5,7°

=1-093=0,07

Con los valores de 11 y 12, se obtiene el coeficiente 8 de pandeo mediante la figura A5.2.b de la
Instruccién EAE para pérticos traslacionales (o la figura 6.3.2.5-2 del CTE DB SE-A): 8, = 1,02.

29) Pandeo en el plano perpendicular al pdrtico (pandeo en el plano yx)

Para el pandeo en el plano perpendicular al pértico (pandeo en el plano yx), se puede considerar
que la estructura es intraslacional (si esta correctamente configurada) gracias a la presencia de
entramados laterales y de cubierta.

2.a. Coeficiente de pandeo del pilar en el plano perpendicular al portico

Para el pandeo en el plano perpendicular al pdrtico, el pilar puede considerarse como una barra
articulada-articulada o como una barra empotrada-articulada, dependiendo del tipo de unién con
la cimentacién. Sin embargo, en el caso de que haya correas laterales unidas al pilar, puede
estimarse que la longitud de pandeo es la distancia entre correas. Por tanto, se deduce que:

L, =L-B
B, = Lcr,z/L =2,50m/7,50 m = 0,33

En estas formulas L es la longitud total de la barra real y L., es la longitud de pandeo alrededor
del eje z, que se calcula aplicando a la longitud de la barra el coeficiente de pandeo S..

2.b. Coeficiente de pandeo del dintel en el plano perpendicular al pértico

Para el dintel se puede considerar que la longitud de pandeo es la distancia entre correas de
cubierta. Por tanto:

Lo,  152m
L 20m/cos5,7°

B, = = 0,076
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NOTA: A modo de comparacidn, los coeficientes f§ obtenidos utilizando el software CYPE 3D para
este portico son los siguientes: 8, = 0,333 y 8, = 1,339 para el pilar, y .= 0,076 y 5, = 1,069 para
el dintel. Como puede observarse, el método utilizado en este ejercicio para calcular el pandeo del
pilar en el plano de pértico es mas conservador, mientras que para el dintel se obtiene un valor
muy similar. En cuanto al pandeo en el plano perpendicular al pértico, esta aplicacion informatica
también considera por defecto que las correas, tanto laterales como de cubierta, actian como
puntos de arriostramiento frente al pandeo. Sin embargo, algunos autores recomiendan que sélo
se consideren como arriostramientos aquellas correas que estén fijas a un sistema de
arriostramiento contra el viento transversal o nicleo de rigidez, es decir, aquellas correas que
pasen por los puntos donde las cruces o tirantes contraviento se unen a los respectivos dinteles o
pilares.
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EJERCICIO 2.10

Comprobacion de un pilar frente a los estados limite ultimos

Se pide comprobar el pilar izquierdo del portico descrito en el Ejercicio 2.9 para los distintos
estados limite ultimos. Las solicitaciones para una determinada combinacion de acciones
mayoradas, calculadas previamente mediante una aplicacidn informatica, son las siguientes:

423
oy

%_ N (kn)

423

J
43’3

Ademas, se considera que las correas de fachada estan situadas en el exterior del pilar cada 2,50
m, mientras que el ala interior del pilar no presenta ningun tipo de arriostramiento (no se colocan
tornapuntas).

A continuacion, se desarrollan, de manera secuencial, todas las comprobaciones correspondientes
alos ELU del pilar:

12) Clase de perfil

El perfil HEB-360 de acero S-275 es de Clase 1 tanto a compresién como a flexion (ver tabla 1 del
Anexo).

22) Resistencia de limite eldstico

La tension de limite elastico es f, = 265 N/mm?, ya que el perfil HEB-360 de acero S275 tiene un
espesor de 12,5 mm en el alma y de 22,5 mm en las alas segtin catalogo (ver Tabla 4.1 del CTE DB
SE-A).

32) Comprobacion de la seccién a axil

La comprobacioén a axil segtn la Instruccién EAE para perfiles de Clase 1, 2 6 3 es la siguiente:

A - f,
Ngg < Npipa = =
Ymo

180,6 - 10> mm? - 265 N/mm?

128 kN <
- 1,05

128 kN < 4.558 kN — cumple
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42) Comprobacién de la seccién a flexion
La Instruccion EAE establece la siguiente comprobacién a flexion para perfiles de Clase 1 6 2:

Wy " Iy
Mgg < Mg =———

Ymo
2683-103 mm3-265N/
mm
1,05
446,2 kN -m < 677,1 kN -m - cumple

446,2 kN m <

52) Comprobacién de la seccién a cortante

La instruccion EAE, para dimensionamiento plastico en ausencia de torsion, establece la siguiente
comprobacién a cortante:

Ay, - 3
Vea < Vipg = 222 y(fy/\/ )
Mo

. 102 2 N
60,6 - 102 mm?(265 N/, /V/3)
1,05
160,4 kN < 884 kN — cumple

160,4 <

62) Comprobacién de la seccién a interaccion de flexion y cortante

Dado que el cortante de calculo (Vg = 160,4 kN) no supera al 50% de la resistencia de calculo de
la seccion a cortante (Verqs = 0,50 - 884 kN), no es necesario realizar ninguna comprobacion.

79) Comprobacion de la seccion a interaccién de flexion y axil

Para secciones de clase 1 6 2 puede utilizarse la siguiente expresién conservadora (en este caso
sélo intervienen los dos primeros términos de la formula, ya que M,gq = 0):

Ngg Mypa Mygqg
Npa Mypa Mygq

<1

128 kN 4 446,2 kN - m
4558 kN~ 677,1 kN -m

= 0,028 + 0,659 = 0,687 <1 — cumple

82) Comprobacién de la seccién a inestabilidad por pandeo

Es necesario estudiar el pandeo en los dos planos (plano del pértico y plano perpendicular al
portico). Se comienza determinando el valor de la esbeltez A en cada uno de los ejes, a partir de la
longitud de pandeo S calculada en el Ejercicio 2.9, la longitud real de la pieza y el radio de giro i de
la seccion:
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En el plano del pértico:

_By-L 182-750- 103mm

Saemm 083

Ay ;
y

En el plano perpendicular al pértico:

_B.-L _2500mm _

A, =334

i,  749mm

A partir de la esbeltez de Euler (Ag), se calcula la esbeltez corregida para cada eje:

o |E_ [210000 N/mm2
EST g T 265 Nfmm2 O

_ A, 883

1, =-2=—"=0,999 ~ 1,00
YT 2z 884

_ 1, 334

1, ="2=""-=0,378~0,38
27 A 884

A continuacién, se selecciona la curva de pandeo que es de aplicacion en este caso, para cada uno
de los dos ejes, en funcion de la geometria de la seccidn y del tipo de acero. Para ello se utiliza la
tabla 35.1.2.b de la Instruccién EAE (o la tabla 6.2 del CTE DB SE-A):

—> Perfil laminado en |, relacién h/b = 360/300 = 1,2, espesor del ala tf= 22,5 mm, acero S275,
ejey:curvab
- Perfil laminado en I, relaciéon h/b = 360/300 = 1,2, espesor del ala tr= 22,5 mm, acero S275,

eje z:curvac

Utilizando las curvas de pandeo de la figura 35.1.2 de la EAE o de la figura 6.3 del CTE DB SE-A (o
alternativamente utilizando los valores mas exactos recogidos en las tablas del Anejo 4 de la EAE)
y los correspondientes valores de esbeltez corregida, se calcula el coeficiente de reduccién por

pandeo:
- Para el eje y, usando la curva b y para, = 0,999 se obtiene x, = 0,60

—> Para el eje z, usando la curva c y paraA; = 0,38 se obtiene x, = 0,91

Ahora ya se puede realizar la comprobacién a pandeo de la barra. De los dos valores de x se elegira
el mas bajo, ya que ése sera el valor limitante que conducird a una resistencia a pandeo mas
reducida. La comprobacién a pandeo segin la EAE para perfiles de Clase 1, 2 6 3 es la siguiente:

X A-f
Ngg < Nppa = Y
Ym1
0,60 -180,6 - 102 mm? - 265 N/mm2
128 kN <

1,05
128 kN < 2.734,8 kN — cumple
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92) Comprobacion de la seccidn a inestabilidad por pandeo lateral

El primer paso para realizar esta comprobacion es el calculo del momento flector critico eldstico
de pandeo lateral (M.). Se sigue el método simplificado propuesto por la Instruccién EAE en los
comentarios de su apartado 35.2.2:

m2E I, Ly , 176l
12 I,  m2EI

Mg, = Cy

El coeficiente C; depende de la ley de momentos flectores que haya entre dos puntos que tengan
coaccionado su desplazamiento lateral y se calcula como C; = 1/(k;)? donde k. se puede
determinar en la tabla 35.2.2.1.b de 1a EAE (o la tabla 6.7 del CTE DB SE-A, cuyo uso se recomienda
para el caso de barras con variacion lineal del momento flector). Por su parte, L es la distancia
entre puntos que tengan impedido el movimiento lateral (puntos arriostrados transversalmente).
El resto de pardmetros tinicamente dependen del perfil seleccionado y de las caracteristicas del
material y pueden obtenerse del catdlogo correspondiente.

Datos del material (acero S275) y del perfil empleado (HEB-360):
E =210.000 N/mm?
G =80.000 N/mm?2
[,=43.190 -10* mm*
[w=2.883 - 109 mm6
It =292,5- 104 mm#*

Zona A del pilar (con momentos positivos, parte inferior del pilar):

L =2,50 m < la zona comprimida es el ala exterior del perfil (se considera que las correas
arriostran frente a pandeo lateral, por lo que se toma la distancia entre correas)

C1 = 1,32 < segun la tabla 6.7 del CTE DB SE-A, valor obtenido para el primer tramo del
pilar, entre la base del pilar y la primera correa lateral, con un valor aproximado de ¥ =
+1/2 (para el segundo tramo, entre la 12 correa y la 22 correa, ¥ = 0 y tomaria un valor de
C1 = 1,88; se opta por elegir el valor de C; que quede del lado de la seguridad: el valor mas
reducido, ya que conduce a un valor mas pequefio de M.y a un valor mas alto de la esbeltez
Aut)

Zona B del pilar (con momentos negativos, parte superior del pilar):

L = 3,00 m € la zona comprimida es el ala interior del perfil (se considera toda la longitud
de la zona, ya que no se disponen tornapuntas para rigidizar el ala interior)

Ci1 = 1,56 € segun la tabla 6.7 del CTE DB SE-A, valor obtenido para el tramo entre la 22
correa y el hombro, con un valor aproximado de W = +1/4 (el valor real de W estaria
comprendido entre +1/4 y 0, ya que el momento flector varia entre -368 y -61 KN'm, pero
se opta por no interpolar y se toma directamente el valor que queda de lado de la seguridad)
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Introduciendo los datos en la formula anterior, se determina el momento critico:
M:=1,72 - 101° N-mm (zona A del pilar)
M.=1,80-101° N-mm (zona B del pilar)

Ahoraya se puede calcular la esbeltez para pandeo lateral de la barra (con W,= W, para secciones
de clase 1y 2):

. 103 3. N
. _ W fy _ [2683-10°mm 265N/ o 020
LT, zona A Mcr 1’72 . 1010 N -mm ]
. 103 3. N
. _ W, - f, _ 2683 - 103 mm3 - 265 /mmz — 018
LT, zona b M., 1,80 - 1010 N - mm ’

Ahora se determina el coeficiente de reducciéon por pandeo lateral. Para ello se utilizara la curva
de pandeo a (segun la tabla 35.2.2.b de la EAE o la tabla 6.6 del CTE DB SE-A, para secciones de
perfiles laminados en doble T y una relacién h/b = 360/300 = 1,2). La curva de pandeo esta
disponible en la figura 35.1.2 de la EAE o en la figura 6.3 del CTE DB SE-A (o alternativamente en
el Anejo 4 de la EAE para obtener valores mas exactos). Para los valores de A.r antes calculados,

se obtiene:

xur = 1 = no hay reduccion de la resistencia a flexion debido al pandeo lateral (de hecho,
lanorma CTE en su apartado 6.3.3.2 establece que para perfiles laminados con A < 0,4 se
podra tomar directamente x.r = 1).

En este caso, por tanto, la resistencia a pandeo lateral coincide con la resistencia de la pieza a
flexion, que ya se ha comprobado que cumple en el paso 4¢:

XLT* Wpl,y ' fy
Mgg € Mppg = —————
Ym1

1-2683-103 mm3-265N/
mm
1,05
446,2 kN -m < 677,1 kN -m - cumple

446,2 kN -m <

109) Comprobacion de la seccidn a inestabilidad por compresion y flexion

Se opta por seguir la férmula de interaccién simplificada que propone la EAE en los comentarios
del apartado 35.3, considerando que en este caso no hay flector en z y por tanto se anula el tercer
término de la expresion:

N C M C M
Ed + my . y,Ed + m,z . z,Ed <1
Nora 1 _Nea Xur Wpry *fy 1 _Nea Wpiz " fy

cr,y Ym1 Nerz Ym1
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Se toman los siguientes valores, la mayoria de ellos ya utilizados o calculados en los pasos
anteriores:

Neq = 128 kN (valor de calculo del esfuerzo axil de compresion)

Myea = 446,2 kKN-m (valor de calculo del momento flector maximo en la barra actuando
alrededor del eje y)

Nbra = 2.734,8 kN (minimo de la resistencia a pandeo, calculado en el paso 89)

[Oxur* Wiy - £)/Ym1] = Mpra = 677,1 KN'm (resistencia a flexion con pandeo lateral, calculado
en el paso 99)

Nery = 4.804 kN (esfuerzo axil critico elastico para pandeo de pieza comprimida alrededor
del eje y, se calcula a continuacion para los datos del apartado 82)

o n?El, m?-210.000 N/mm? - 43.190 - 10* mm*
YL, (1,82 7,50 - 103mm)?

= 4.804- 103N
Cmy = 1 (coeficiente de momento equivalente uniforme en el eje y para tener en cuenta la

distribucién de flectores a lo largo de la barra, para pilares de porticos traslacionales debe
tomarse 1, segun la EAE)

Introduciendo los valores en la formula se obtiene:

128 kN 4 1 446,2 kN -m <
2.734,8 kN 1— 128 kN  677,1kN-m —
4.804 kN

0,047 + 1,027-0,659 = 0,724 <1 - cumple

Resultado final: el perfil cumple todas las comprobaciones de ELU
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EJERCICIO 2.11

Comprobacion de un dintel frente a los estados limite tltimos

Se pide comprobar el dintel izquierdo del portico descrito en el Ejercicio 2.9 paralos estados limite
de inestabilidad por compresidn y por flexion. Las solicitaciones que aparecen en la barra para
una determinada combinaciéon de acciones mayoradas, calculadas previamente mediante una
aplicacion informatica, son las siguientes:

El dintel lleva 13 correas dispuestas a 1,52 m de separacidn sobre su ala superior. El ala interior
se arriostra mediante la colocacion de tornapuntas cada 3 correas (1,52 m x 3 espacios = 4,56 m).

A continuacidn, se desarrollan, de manera secuencial, las comprobaciones correspondientes a los
ELU de Inestabilidad del dintel:

12) Clase de perfil

El perfil IPE-360 de acero S-275 es de Clase 1 a flexion y de Clase 3 a compresién (ver tabla 1 del
Anexo).

22) Resistencia de limite eldstico

La tensidn de limite elastico es f, = 275 N/mm?, ya que el perfil IPE-360 de acero S275 tiene un
espesor de 8,0 mm en el alma y de 12,7 mm en las alas segin catalogo (ver Tabla 4.1 del CTE DB
SE-A).

NOTA: Los pasos 32 al 72 desarrollados en el Ejercicio 2.10 no se piden en este ejercicio. En su
caso, se realizarian de manera analoga a lo ya descrito.

82) Comprobacioén de la seccién a inestabilidad por pandeo

Es necesario estudiar el pandeo en los dos planos (plano del pértico y plano perpendicular al
portico). Se comienza determinando el valor de la esbeltez A en cada uno de los ejes, a partir de la
longitud de pandeo S calculada en el Ejercicio 2.9, la longitud real de la pieza y el radio de giro i de
la seccion:
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En el plano del pértico:

_ By-L 1,02-(20m/cos5,7°) - 103mm

Ay 150 mm

= 136,6

Ly

En el plano perpendicular al pértico:

_ B L 1520mm _

A, = 40,1

i,  37,9mm

A partir de la esbeltez de Euler (Ag), se calcula la esbeltez corregida para cada eje:

o |E_ [210000 N/mm2
EST g T T 275 Nfmme

_ /13,_136,6_157
Yl 868
_ _,12_40,1_046
Z7 ) 868

A continuacion, se selecciona la curva de pandeo que es de aplicacion en este caso, para cada uno
de los dos ejes, en funcion de la geometria de la seccién y del tipo de acero. Para ello se utiliza la
tabla 35.1.2.b de la Instrucciéon EAE (o la tabla 6.2 del CTE DB SE-A):

- Perfil laminado en |, relaciéon h/b =360/170 = 2,1, espesor del ala ty= 12,7 mm, acero S275,
ejey:curvaa

- Perfil laminado en |, relaciéon h/b =360/170 = 2,1, espesor del ala tr= 12,7 mm, acero S275,
eje z: curva b

Utilizando las curvas de pandeo de la figura 35.1.2 de la EAE o de la figura 6.3 del CTE DB SE-A (o
alternativamente utilizando los valores mas exactos recogidos en las tablas del Anejo 4 de la EAE)
y los correspondientes valores de esbeltez corregida, se calcula el coeficiente de reduccién por
pandeo:

- Para el eje y, usando la curva ay paraA, = 1,57 se obtiene xy = 0,35
- Para el eje z, usando la curva b y para; = 0,46 se obtiene x, = 0,90

Ahora ya se puede realizar la comprobacién a pandeo de la barra. De los dos valores de x se elegira
el mas bajo, ya que ése sera el valor limitante que conducird a una resistencia a pandeo mas
reducida. La comprobacién a pandeo segtn la EAE para perfiles de Clase 1, 2 6 3 es la siguiente:

X A f
Ngg < Npgra = z
Ym1
0,35 - 72,7 -10%> mm? - 275 N/mm?

97,9 kN <
’ - 1,05

97,9 kN < 666,4 kN — cumple
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92) Comprobacion de la seccidn a inestabilidad por pandeo lateral

En primer lugar, se calcula el momento flector critico eldstico de pandeo lateral (M.-) siguiendo el
método simplificado de la Instruccién EAE, apartado 35.2.2:

n?E I, <1W L2GI, >

12 1,

Mer =Gy I, " mlEl

El coeficiente C; depende de la ley de momentos flectores que haya entre dos puntos que tengan
coaccionado su desplazamiento lateral y se calcula como C; = 1/(k;)? donde k. se puede
determinar en la tabla 35.2.2.1.b de l1a EAE (o la tabla 6.7 del CTE DB SE-A, cuyo uso se recomienda
para el caso de barras con variacion lineal del momento flector). Por su parte, L es la distancia
entre puntos que tengan impedido el movimiento lateral (puntos arriostrados transversalmente).
El resto de pardmetros tinicamente dependen del perfil seleccionado y de las caracteristicas del
material y pueden obtenerse del catdlogo correspondiente.

Datos del material (acero S275) y del perfil empleado (IPE-360):
E =210.000 N/mm?
G =80.000 N/mm?2
[,=1.043 -10* mm*
Iw=314-10° mm®

I =37,3-104 mm#*

Zona A del dintel (con momentos negativos, uniéon con el hombro del pilar):

L =4,56 m < la zona comprimida es el ala interior del perfil (se considera toda la longitud
entre puntos de arriostramiento transversal del ala inferior, es decir, la distancia entre
tornapuntas)

C1 = 1,32 € segun la tabla 6.7 del CTE DB SE-A, valor obtenido para el primer tramo del
dintel, entre el nudo de unidn con el pilar y la primera tornapunta, con un valor de ¥ = +1/2
(el valor seria idéntico para el tramo entre la 12 y la 22 tornapunta)

Zona B del dintel (con momentos positivos, parte central y clave del semidintel):

L =1,52 m < la zona comprimida es el ala exterior del perfil (se considera que las correas
arriostran frente a pandeo lateral, por lo que se toma la distancia entre correas)

C; =1 € en este caso el momento flector maximo se produce en una zona con poca variacion
de la ley de flectores entre puntos de arriostramiento (las correas); para mayor seguridad
se opta por elegir el valor de C; mas reducido, ya que conduce a un valor méas pequefio de
M,y a un valor mas alto de la esbeltez Air: C1 para ¥ = +1 (momento flector constante)

Introduciendo los datos en la formula anterior, se determinar el momento critico:

M. = 3,33 108 N'mm (zona A del dintel)
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M. = 25,95 - 108 N-mm (zona B del dintel)

Ahora ya se puede calcular la esbeltez para pandeo lateral de la barra (con W,= W, para secciones
de clase 3):

. 103 3. N
. _ (W fy _ [004-10° mm 275N/ 2 086
LT, zona A M., 3,33 - 108 N -mm ’
.103 3. N
. _ W, - f, _ 904 - 103 mm3 - 275 /mm2 031
LT, zona b M., 25,95 - 108 N - mm ’

Ahora se determina el coeficiente de reduccién por pandeo lateral mediante la curva de pandeo b
(segun la tabla 35.2.2.b de la EAE o la tabla 6.6 del CTE DB SE-A, para secciones de perfiles
laminados en doble Ty unarelacién h/b =360/170 = 2,1). Para los valores de At antes calculados,
se obtiene:

xur = 0,69 (en la zona A) - valor mas desfavorable
xur = 0,96 (en la zona B)

Se realiza la comprobacidn para pandeo lateral en la zona A, tomando W,= W, para secciones de
clase 3:

XLT Wel,y ' fy
Mpg < Mppg = —————
Ym1

. . 103 3, N
0,69-904 -10° mm>° - 275 /mmz
1,05

279,2kN -m <

2792 kN -m <« 163,4 kN - m — no cumple
Y para la zona B quedaria:
0,96 - 904 - 103 mm3 - 275N/
mm
1,05
77,4 kN -m < 227,3kN-m - cumple

77,4 kN -m <

102) Comprobacién de la seccién a inestabilidad por compresién y flexion

Se aplica la férmula de interaccién simplificada de la EAE:

NEd + Cm,y . My,Ed Cm,z . Mz,Ed <1
Npra 1 _ Nea xur Wiy * fy 1 _Nea Wpiz " fy ™
cry Ym1 crz Ym1

Se toman los siguientes valores, la mayoria de ellos ya utilizados o calculados en los pasos
anteriores:

Nea=97,9 kN
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Myea = 279,2 KN'm

MzEd = 0 kN'm

Npra = 647,4 kN (calculado en el paso 89)

[Oxur s Whly - £5)/Ymi] = Mbra = 163,4 kN-m (calculado en el paso 92)

Nery = 772,5 kN (esfuerzo axil critico elastico para pandeo de pieza comprimida alrededor
del eje y)

_m?El, mw?-210.000 N/mm?-16.270 - 10* mm*
YL, (1,04 - 20,09 - 103 mm)?2

=772,5+-103N
Cmy = 1 (coeficiente de momento equivalente uniforme en el eje y para tener en cuenta la

distribucién de flectores a lo largo de la barra, para pilares de pérticos traslacionales debe
tomarse 1, segun la EAE)

Introduciendo los valores en la formula se obtiene:

97,9 kN 4 1 279,2 kN -m <
647,4 kN 1— 979 kN 163,4kN-m ™~
772,5 kN

0,15+ 1,149-1,709 = 2,11 « 1 — no cumple

Resultado final: El perfil no cumple a pandeo lateral ni a inestabilidad por compresion y flexién
simultaneas. Ello es debido a una insuficiente resistencia a flexién respecto al momento flector
maximo, que se produce en el nudo de unidon con el pilar.

NOTA: Puede deducirse a partir de los resultados del paso 102 que el problema no esta en la
resistencia a pandeo por compresion (12 término de la expresién), sino en la insuficiente
resistencia a flexion y a pandeo lateral (22 término de la expresion). En concreto, el perfil tiene un
modulo resistente a flexion insuficiente (la prueba estd en que, aunque xir = 1, el perfil seguiria
sin cumplir a flexion). Una solucidn habitual en los proyectos de naves de acero es reforzar el nudo
de unién pilar-dintel mediante una cartela de refuerzo para asf intentar mantener el resto de la
barra con un perfil mas reducido; si ello no es suficiente, se aumentara el perfil del dintel o se
cambiard a otra serie con mayor resistencia. También puede aumentarse la resistencia a pandeo
lateral colocando mas tornapuntas, de manera que la longitud de pandeo lateral en esa zona se
reduzca (de 4,56 a 3,04 m si se usan tornapuntas en correas alternas, o hasta 1,52 m si se colocan
tornapuntas en todas las correas); sin embargo, en este caso concreto, colocar mas tornapuntas
no es suficiente y debe seleccionarse un perfil que al menos cumpla la comprobacién de flexion.
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EJERCICIO 2.12

Cdlculo de la placa base y los pernos de anclaje de un pilar
empotrado

El pilar de una nave esta sometido a una carga de viento lateral que produce cortante y momento
flector. Ademas, el pilar soporta el peso que le transmite una celosia apoyada en él. A continuacién
se proporcionan los esfuerzos que aparecen en la base del pilar para las dos situaciones
principales de disefo, calculados a partir de la combinacién de acciones mayoradas:

[) Viento lateral, viento de succioén en cubierta, no hay sobrecargas ni nieve:

Neq = 6 kN (traccion) Vea=42KkN  Mgg =147 KN'm

I) Viento lateral, viento de presién en cubierta, sobrecargas y/o nieve:

Negqa = 173 kN (compresién)  Vegg=42KkN  Mgg =147 kN'm

El pilar es un perfil IPE-400 (S275) y la placa base sera de acero S355. Habra 3 filas de pernos de
acero T4.6. El hormigén de la cimentacién serda HA-25. Las dimensiones de la placa y la disposicion
de las filas de pernos se muestran a continuacién (cotas en mm):

5o 250
L
ss 1 - __._(', &-
L _RF
I
ss[ - T @ o

Se pide dimensionar y comprobar la placa base y sus pernos.

19) Distribucidon de tensiones debajo de la placa:
1.a. Tensiones para la situacion de disefio |

La excentricidad sera: e = Mggq/Ngq = 147/6 = 24,5 m (> a/6 = 100 mm y > 0,375a = 225 mm >
caso 3). En este caso, si suponemos que el momento gira hacia el lado derecho de la placa, la
excentricidad se situara hacia la izquierda; s6lo de esta forma los dos sistemas seran equivalentes:
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N N

La placa estara sometida a cargas de compresion concentradas en una anchura a/4 y habra 2 filas

de pernos trabajando a traccion.

" € "
i
1

N¥ T e Uy —— Loy

N

——
afy

Se plantean las 3 ecuaciones que permiten obtener las 3 incdgnitas (la presion maxima de
compresion debajo de la placa, la traccién en la fila 1 de pernos y la traccién en la fila 2 de pernos):

— Relacion entre las fuerzas de los pernos de la fila 1 y 2, considerando tridngulos
equivalentes cuyo vértice esta situado a una distancia a/8 del borde de la placa:

Z 7, 2 oz
Litly L2 " (250) + (300—%) (300—%)
Zy I
e aae i L= 04747

— Sumatorio de fuerzas verticales igual a cero:

ZFy =0 ; Z+7, =NEd+(0max-%) b

Introducimos longitudes en mm, fuerzas en kN y sustituimos el valor de Z,,
Z1+0474-Z; = 6 + (0jnay - 150) - 290

Y reordenando queda,

1,474 -2, — 6 = (Gpmay - 150) - 290

— Sumatorio de momentos igual a cero, tomados desde el centro de la placa:

ZM=0 i Npare=2y 4y + [(”max'%) 'b]'(%_%)

Introducimos todas las fuerzas en kN y todas las distancias en mm y tenemos,

147 -103 = Z; - 250 + [(Gmqy - 150) - 290] - (300 — 75)
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Sustituimos el valor de [(Omax'150) -290] antes calculado,
147 -10% = Z, - 250 + [1,474 - Z, — 6] - (300 — 75)
Despejamos Z;,

Z, = 2551 kN

Ahora ya podemos calcular Z; y posteriormente Gmax,
Z,=0474-7Z; =1209 kN

1,474-Z, — 6

_ _ .10-3 kN _ N
Omax = 150 290 - 8,51-10 /mmz = 8,51 /mmz

1.b. Tensiones para la situacion de diserio 11

La excentricidad sera: e = Mgq/Ngg = 147/173 = 0,8497 m =850 mm (> a/6 = 100 mm y > 0,375a
=225 mm - caso 3). En este caso, a diferencia de la situacion I, 1a excentricidad se situara hacia
el lado derecho de la placa, ya que el axil es de compresion.

N* ', N°
" X

v M .

| ———— = =

\
|

Repetimos los calculos realizados en 1.a, pero teniendo en cuenta que el axil es de compresion:

Z, = 04747,

ZFzO; Zi+ Zy+ Nga = (o -5)-19
y max 4

Y=o+ teremzits (o) o] G-3

Se obtienen los siguientes valores:
Zl = 185,8 kN
Z,=0474-7Z, = 88,1kN

14742, + 173
Omax = 1507290

= 10,27 - 103 kN /mm? = 10,27 N /mm?

292) Comprobacién a compresion del hormigén de la cimentacién:

La tensién maxima de compresion se produce en la situacion II: omax = 10,27 N/mm?2

fck 2 25 2
g < 7 ; 10,27 N/mm SEN/mm ; 10,27 <16,67 — cumple

)

NOTA: El procedimiento de calculo de omax aqui planteado sirve como predimensionamiento. La
normativa actual plantea que la placa base tiene un area eficaz de contacto, situada alrededor de
las caras del perfil del pilar y de las cartelas que tenga la placa, en la cual se concentran todas las
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tensiones de compresion. Por tanto, habra una parte del area de la placa base que en realidad no
estara trabajando. Ello hace que la tensién de compresion pueda ser mas alta que la aqui calculada,
aunque al mismo tiempo la norma propone un calculo de la resistencia del hormigén que da lugar
a un valor superior al calculado aqui. Para mas detalle, se recomienda consultar el apartado 8.8.1
del CTE DB SE-A.

39) Comprobacion de los pernos a traccion:
La traccion maxima aparece en la fila 1 de pernos para la situacién I: Z; = 255,1 kN

Zy 09 fyAs 2551-10°N _09 - 400 N/mm? - A,
n- Yu ’ n - 1,25

Si se disponen 2 pernos en cada fila (n = 2), el area de 1 perno debera ser:
As 2 442,9 mm? - se eligen tornillos de didmetro 27 (As = 456 mm?)

Por tanto, los anclajes que llevara la placa seran 6T27 (4.6)

42) Comprobacion de la longitud de los pernos:

Primero se calcula la tensién de adherencia para el hormigén HA-25 y luego de determina la
longitud minima del perno para asegurar su adherencia:

Tadh = 0124 V fck = 0124‘\/2_5 = 1,2 N/mmz

400 5 5
0,9 -fu/yM2 As 0,9 -mN/mm 456 mm 201
T (0 1eq,  m-27mm-12 N/mm?2

Los pernos se doblaran en patilla, por lo que la longitud se puede reducir a:

I'=1291-0,7 =904 mm

NOTA: Lalongitud del perno debe ser inferior al canto de la zapata de cimentacién. Ademas, segtin
lo indicado en la EHE-08, deberia haber un margen de 3 veces el didmetro de la barra en el caso
de aplicar la reduccion de x0,7 para doblado en patilla, gancho o gancho en U. Por tanto, el canto
de la zapata y la longitud de los pernos estan relacionados. Si fuera necesario reducir la longitud
de los anclajes, se podrian recalcular los pernos aumentando el niimero de los mismos por fila
(pasandode 2a 3,a4...).

59) Comprobacion de los pernos a cortante:

La situacién de calculo mas desfavorable es la I, ya que en ambas hay el mismo cortante, pero en
lalel axil es de traccion, es decir, no se podra contar con el rozamiento entre la placay el hormigon
(en realidad, segin el modelo de calculo, hay una zona con compresiones de anchura a/4, que
podria asumir el rozamiento necesario).

Se considera que la fila de pernos que estan en la zona de compresion debe ser capaz de asumir el
total del cortante aplicado:
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0,5-f, 4

Ym2

)

0,5-400 N/mm? - 456 mm?
) ; 42kKN < 2-

Vgg <n- (
Fa =T 1,25

42-103 N <1459-103 N

- cumple

No se comprueba la interacciéon cortante+tracciéon, ya que los pernos considerados estan
comprimidos.

62) Comprobacidn de la placa a flexion:

Primero se comprueba la parte de la placa sometida a compresién. En ese caso, la situacién de
calculo mas desfavorable es la II, con una tension omax = 10,27 N/mmz2.

La longitud de la viga en voladizo a estudiar se corresponde con la distancia entre la cara exterior
del ala del pilar y el borde de la placa: (600-400)/2 = 100 mm

El momento flector maximo, que se produce en el empotramiento de la viga, se calculara como M
=1/2- omax L2y la inercia de la seccion de la viga alrededor del eje de flexion seral=1/12-1 - e3

Para cdlculo elastico y aplicando la ecuacién de Navier, se deduce que el espesor sera:

- 3'0"L2_ 3-10,27N/mm2-1002mm2_302
€= fy/VYmo B 355 N/mm? = ohemm
1,05

Sin embargo, segun la Tabla 4.1 del CTE DB SE-A, la tensidn de limite elastico del acero S355 para
espesores entre 16 y 40 mm es de 345 N/mm?. Por tanto, corregimos el calculo teniendo en cuenta

esta consideracion y ahora se obtiene que:

e = 30,6 mm=31lmm

En segundo lugar, se calcula la placa considerando la zona de traccion. En este caso se considerara
una viga de longitud 100 mm y cuya seccién tendra una anchura igual al ala del pilar (b,) y una
altura igual al espesor de la placa (e). Sobre dicha viga no acta una presiéon de compresion, pero
los pernos de la 12 fila aplican una fuerza puntual y generan un momento flector respecto al
empotramiento placa-pilar.

Momento flector en la secciéon del empotramiento de la viga en voladizo, debido a la traccién de
los pernos de anclaje:

M=7;-d=2551kN-(100-50 mm) = 12.755 kKN-mm

Calculamos la tensiéon maxima en la secciéon del empotramiento de la placa, considerando calculo
elastico y utilizando la formula de Navier:
M f;
Optaca = T (/) <=
ﬁ . bO ‘e
12755+ 103 N - mm _ 345 N/mm?
1,05 ’

1 e = 40mm
6-180mm-e2
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Se observa que en este caso es mas exigente la traccion de los pernos, ya que requiere un espesor
de placa més grande. Se utilizaria, por tanto, una placa de espesor 40 mm.

NOTA: Para conseguir que este tipo de placa de anclaje funcione como un empotramiento, es
habitual disponer cartelas de refuerzo. Ademas, las cartelas tienen el efecto de reducir el espesor
necesario de la placa. Para profundizar en estos aspectos, se recomienda consultar el libro Naves
industriales con acero de Alfredo Arnedo y las normas EAE y/o CTE DB SE-A.

NOTA: Si se realiza un calculo plastico de la placa, el espesor disminuiria ya que en la férmula
anterior el 6 seria sustituido por un 4 (y el 3 de la férmula utilizada para la zona de compresidn se
sustituiria por un 2).

79) Comprobacion de las distancias de los tornillos:

Se estima que para los T27 empleados en la placa se realizaran agujeros de didmetro 30 mm.
Seglin la norma EAE, se deben observar las siguientes distancias obligatorias:

— Distancia desde el centro del agujero del tornillo hasta el borde de la placa en la direccién
del esfuerzo a transmitir:

e121,2-do=1,2-30=36mm ye;<125mm Hay 50 mm - cumple

— Distancia desde el centro del agujero del tornillo hasta el borde de la placa en la direccién
perpendicular al esfuerzo a transmitir:

e221,2-do=1,2-30=36mm ye;<125mm Hay 55 mm - cumple

— Distancia entre centros de agujeros contiguos en la direcciéon del esfuerzo a transmitir
(distancia entre la fila Z; y la fila Z,):

p1222-do=2,2-30=66mm ypi1<400mm Hay 250 mm - cumple

— Distancia entre centros de agujeros contiguos en la direccién perpendicular al esfuerzo a
transmitir (distancia entre dos pernos de la misma fila):

p2224-do=2,4-30=72mm yp;<200mm Hay 180 mm -> cumple

— Distancia recomendada entre el eje del taladro a cualquier superficie paralela al mismo (Z:
respecto al ala del pilar):

m=3-d=3-27=81 mm Hay 50 mm - NO cumple

— Distancia recomendada entre el eje del taladro a cualquier superficie paralela al mismo (Z;
respecto al alma del pilar):

m=3-d=3-27 =81 mm Hay 85,7 mm - cumple

Se podria considerar el aumentar la longitud de la placa de anclaje para distanciar mas los tornillos
respecto al borde de la placa y respecto al pilar (no se cumplen las distancias recomendadas por
la EAE, aunque si las distancias obligatorias).
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EJERCICIO 2.13

Cdlculo de la placa base y los pernos de anclaje de un pilar
articulado

Un pilar articulado en su apoyo esta sometido a los siguientes esfuerzos, seleccionados de entre
los mas desfavorables de las distintas combinaciones de acciones para ELU:

1) Ngqa =170 kN (compresién)  Vgg= 145 kN  Mgg = 0 m-kN
1) Neq = 10 kKN (compresion) Vea=18KkN  Mgg=0m-kN

Para que el pilar funcione como articulado en su base, la placa llevara una unica fila de pernos T
4.6 alineada con el eje y del pilar. El hormigdn de la cimentacién serd HA-25. El acero de la base
sera S355. Durante el montaje se dispondra una capa de mortero de cemento y arena debajo de la
placa. Las dimensiones de la placa, el pilar y la disposicién de los pernos se muestran a
continuacion (cotas en mm):

| -
|
| Q
L
T ~
1
| \
'~ visical i A s
N
1 . \
28 Hen-240

Se pide comprobar la placa base y sus pernos.

19) Distribucién de tensiones debajo de la placa:

No hay momento flector, por lo que la placa esta sometida inicamente a un axil. La situacién mas
desfavorable seriala I, con Ngq = 170 kN.

La excentricidad sera: e = Mga/Nga =0 (< a/6 = caso 1):

g =

Nia (1 6 e) 170 - 103N

_ _ 2
a-b = 220 mm 440~ LOLN/mm

a

29) Comprobacion a compresion del hormigdn de la cimentacion:

25
o < % ; 1,61 N/mm? SE N/mm? ; 1,61 < 16,67
- cumple
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39) Comprobacion de los pernos a traccion:

En este caso los pernos no trabajan a traccién. Sin embargo, siempre hay que disponer unos
pernos (para asegurar la estabilidad durante el montaje de la estructura y para conseguir, en este
caso, que el pilar esté empotrado en la direcciéon perpendicular al poértico). Un posible criterio para
dimensionar los pernos en esta situacion seria emplear las indicaciones que da la norma EHE-08
respecto a cuantias mecanicas minimas en piezas a compresién y respecto a cuantias geométricas
minimas (asumiendo el criterio para pilares y acero B400S), considerando el area de hormigén
correspondiente a la superficie de la placa de anclaje:

0,1-170-103N

— 2
240 Njmmz /o8 mm

AsroraL 'fy =01-N"; AsroraL =

4
AsroraL Z Tggg " Anormigen = 0,004 (240 - 440) = 422,4 mm?

El criterio mas limitante seria la cuantia geométrica, con un area total de acero para todos los
pernos de As tora. = 422,4 mm?2 - se eligen tornillos de diametro 20 (As = 245 mm2y A torar= 490
mm?2)

Por tanto, los anclajes que llevara la placa seran 2T20 (4.6).

42) Comprobacién de la longitud de los pernos:

Aunque los pernos no estdn sometidos a traccion, se calcula igualmente su longitud de anclaje,
quedando del lado de la seguridad. Primero se calcula la tension de adherencia para el hormigén
HA-25 y luego de determina la longitud minima del perno para asegurar su adherencia:

Taan = 0,24 \[fu = 0,24V25 = 1,2 N/mm?

400
0.9 .fu/yM2 A 0,9 -LTN/*mm2 - 245 mm?

=936 mm

(T @) Toan 20 mm - 1,2 mm?

Los pernos se doblaran en patilla, por lo que la longitud se puede reducir a:

I'!=936-0,7=655mm =66cm

59) Comprobacion de los pernos a cortante:

En este caso la placa estd comprimida, por lo que actiia el rozamiento:

5.1. Rozamiento para la situacién de disefio |

Veozamiento = U * Ngg = 0,2-170 kN = 34 kN
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5.1. Rozamiento para la situacioén de disefio 11
Viozamiento = U * Ngg = 0,2-10 kN = 2 kN

El rozamiento no es suficiente para compensar el cortante al que esta sometida la placa (Vgqa = 145
kN en situacion [ y Vgq = 18 kN en situacion II). Por tanto, los pernos deben trabajar a cortante,
debiendo asumir un valor Fygqigual a:

Fy pq = 145 — 34 = 111 kN en la situacion |

Fygq = 18 — 2 = 16 kN en la situacion 11

Calculamos los pernos a cortante para el valor mas desfavorable: 111 kN.
0,5 fu " As

Ym2

)

0,5-400 N/mm? - 245 mm?
) ; 111kEN<2-

F, oy <n-
v.Ed =T ( 125
111-103N <784 - 103 N

- NO cumple

En este caso la comprobacion a cortante resulta limitante a la hora de dimensionar la seccion de
los pernos. A partir de la ecuacién anterior, deducimos el area minima que debe tener un perno
para soportar el cortante asignado:

As2346,9 mm? - se eligen tornillos de didmetro 24 (As = 353 mm?)

No es necesario recalcular los pernos a traccion, ya que hemos aumentado su area resistente. Si
recalculamos la longitud de anclaje, que pasa a ser:

I'=1123-0,7=786mm =79 cm

Por tanto, a partir de la comprobacién a cortante, los pernos se modifican y pasan a ser T24 con
una longitud de 75 cm: 2T24 x 79 (4.6).

No se comprueba la interaccion cortante+traccion, ya que los pernos estan comprimidos.

62) Comprobacidn de la placa a flexidn:

La placa esta sometida a una presién uniforme de compresién, cuyo valor mas desfavorable
corresponde a la situacion de disefio I: 1,61 N/mm?2

Para seleccionar la longitud de la viga a estudiar se considera la disposicién mas desfavorable
(aquella con mayor longitud), quedando asi del lado de la seguridad, que se corresponde con la
distancia entre el alma del pilar y el borde de la placa en la direccién del eje y del perfil del pilar:
(440-10)/2 = 215 mm

El momento flector maximo, que se produce en el empotramiento de la viga, se calculara como M
=1/2- omax L2 y la inercia de la seccion de la viga alrededor del eje de flexion seral=1/12-1 - e3.
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Para cdlculo elastico y aplicando la ecuacién de Navier, se dimensiona el espesor:

- 3-0-L2_ 3-1,61 N/mm2-2152mm2_261
N 345 N/mm? - cdamm
1,05

En consecuencia, se elegiria una placa de espesor comercial inmediatamente superior a 26,1 mm,
por ejemplo 30 mm (aplicando calculo plastico se obtendria un espesor mas reducido: e = 21,3
mm).

79) Comprobacion de las distancias de los tornillos:

Se estima que para los T24 empleados en la placa se realizardn agujeros de didmetro 26 mm.
Segun la norma EAE, se deben observar las siguientes distancias obligatorias:

— Distancia desde el centro del agujero del tornillo hasta el borde de la placa (en la direccién
perpendicular al esfuerzo a transmitir):

e221,2-do=1,2-26=31,2mm ye;<125mm Hay 50 mm - cumple

— Distancia recomendada entre el eje del taladro a cualquier superficie paralela al mismo
(respecto a la cara interior del ala del pilar):

m=3-d=3-24=72mm Hay 103 mm -> cumple
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ZAPATAS DE CIMENTACION
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EJERCICIO 3.1

Comprobacion de las dimensiones de una zapata de
cimentacion

Como continuacién del Ejercicio 2.12 se pide comprobar las dimensiones de la zapata de
cimentacién para el pilar del pértico en celosia. Las dimensiones de la zapata elegidas en un
predimensionamiento son 3 m en la direccién de los esfuerzos, 2 m en la direccién perpendicular
al podrtico y 1 m de canto. Si fuera necesario, redimensionar la zapata hasta que se alcance la
seguridad necesaria.

El hormigon serda HA-25 y se dispondra adicionalmente una capa de hormigén de limpieza de 10
cm de espesor. El terreno de cimentacién tiene una resistencia de 0,1 MPa, un angulo de
rozamiento interno de 282 y una cohesion despreciable. Se establece el plano de apoyo de la
zapata a 1 m de profundidad.

A continuacidn, se proporcionan los esfuerzos, mayorados y sin mayorar, que aparecen en la base
del pilar para las 2 situaciones principales de disefio:

[) Viento lateral, viento de succion en cubierta, no hay sobrecargas ni nieve:
N* = 6 kN (traccion) V* =42 kN M* = 147 m-kN
N =5,5 kN (traccién) V=28kN M =98 m-kN

I1) Viento lateral, viento de compresién en cubierta, sobrecargas y/o nieve:
N* =173 kN (compresion) V* =42 kN M* =147 m-kN
N =119 kN (compresidn) V=28kN M =98 m-kN

Las dimensiones de la zapata dependen de las comprobaciones de tipo geotécnico (hundimiento,
vuelco y deslizamiento). Para dichas comprobaciones la norma CTE DB-C establece que se
utilizaran los esfuerzos sin mayorar.

El peso de la zapata de hormigén armado sera:

P=(a-b-h)-y=(3m-2m-1m)-2500% = 15000 kg = 150 kN

1) Comprobacién de hundimiento:

Se calcula excentricidad para la situacién I:

_ My M+V-h  98+428-1
" Netw N+P  —=55+150

!

e

=0872m
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Se cumple que € > a/6 (= 0,5 m) = caso 3: hay una distribucién triangular de tensiones de
compresiéon en parte del plano de apoyo de la zapata, mientras que, en el resto, la zapata “se
despega” del terreno.

Para resolver el problema, es necesario imponer las condiciones de equilibrio al sistema. En este
caso, el axil es de traccién y se opone al peso de la zapata (se introducira N con signo (-) en las
férmulas):

— Sumatorio de fuerzas verticales igual a cero:

1
Z@:O P NAP) =5 Opgyd-b

— Sumatorio de momentos igual a cero, tomados desde el extremo derecho del plano de
apoyo de la zapata:

ZM=0 ; (N+P)-(%—e’)=(%-amax-d-b)-g-d)

Resolviendo este sistema de 2 ecuaciones se obtiene:
d=1884m

kN MN
o= 76,7 - = 0,08—2
m m

Comparamos la tensidon de compresion con la tensiéon admisible del terreno:

0,08 MPa < 0,1 MPa - cumple

Ahora se calcula excentricidad para la situacién II:

r MtOtal_M+V.h’_98+28.1
" Netw N+P 1194150

e = 0,468 m

Se cumple que e’ < a/6 (= 0,5 m) > caso 2: distribucidn trapezoidal de tensiones de compresion
ocupando todo el plano de apoyo de la zapata.
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T

'F”m

La tensién maxima de compresidn ejercida sobre el terreno sera:

= ab 3 ) =808 = 0090

3m-2m

N+P 6-¢e 119 + 150 kN 6-0,468 kN MN
- 1+22) = (1+ )

Comparamos la tensidon de compresion con la tensiéon admisible del terreno:
0,09 MPa < 0,1 MPa

- cumple

2) Comprobacién de vuelco:

En esta comprobacion es mas desfavorable la situacidn I, ya que el axil es de traccion:
a 3
Mese = (N +P) 5 = (=55 +150) -5 = 2168 kN - m

Myesest =M +V-h=98+28-1=126kN-m

Mese 2168
Mdesest 126

1,7 2

- NO cumple

Para conseguir la seguridad de la zapata frente al vuelco, es necesario aumentar Meg, lo cual se

“_n

puede conseguir de manera dptima aumentando la dimensién “a”. Se tantea con a = 3,3 m:

P:(a-b-h)-y=(3,3m-2m-1m)-2500% = 16500 kg = 165 kN

a 3,3
Mgse = (N +P) 2= (=5,5 + 165) == 2632 kN -m

Mo 2632
Mdesest 126

=2,09>2

- cumple, por tanto, se seleccionan unas dimensionesde 3,3 mx2mx1m

No es necesario recalcular la comprobaciéon de hundimiento, ya que al aumentar la superficie de
la planta disminuyen las tensiones sobre el terreno. Se demuestra a continuacion:

Mot M +V-h 98+428-1
Nigtw  N+P 119+ 165

= 0,444 m

! —
e modificada —
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N+P/ 6-¢\ 119+165kN; 60444 kN
Imodificada = o\ 1 ¥ =~ | = 35 ( 33 )= oz

3) Comprobacion de deslizamiento:

En esta comprobacion es mas desfavorable la situacién I, ya que el axil de tracciéon disminuye el
rozamiento entre la zapata y el terreno:

Foy = (N +P) - tg(py) + ca(a-b) = (=55 + 165) - tg(2/3 - 28) + 0 = 53,9 kN
Fiesest =V =28 kN

F 53,9
ot T -193>15
Fdesest 28
- cumple

En consecuencia, las dimensiones finales de la zapata seran: 3,3 mx 2,0 mx 1,0 m

NOTA: En este ejercicio, debido a que M y V son iguales en las dos situaciones de disefio
planteadas, resulta facil identificar a priori qué situacién es la mas desfavorable para cada
comprobacidn. Sin embargo, si los tres esfuerzos fueran diferentes, seria necesario verificar cada
una de las situaciones de disefo (= combinacién de acciones) para cada comprobacién, ya que no
se podria identificar a priori la mas desfavorable.
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EJERCICIO 3.2

Calculo de la armadura de una zapata de cimentacion

Se pide armar la zapata dimensionada en el Ejercicio 3.1 (con dimensiones 3,3 mx 2,0 m x 1,0 m),
que se corresponde con la placa de anclaje y el pilar del Ejercicio 2.12.

El hormigoén serd HA-25 y se utilizardn barras corrugadas de acero B400S. Se dispondra
adicionalmente una capa de hormigén de limpieza de 10 cm de espesor. Los recubrimientos
laterales y el recubrimiento inferior seran de 3 cm.

En primer lugar, se clasifica la zapata a partir de sus dimensiones como zapata rigida o como
zapata flexible (articulo 58.2 EHE-08):

vuelo =(3,30-0,40) /2=1,45m < 2 - canto = 2,00 m -> zapata rigida

NOTA: Segun lo indicado en la EHE-08 (art. 58.2.1), el vuelo que hay que utilizar para clasificar la
zapata como rigida o como flexible es el mayor vuelo. En la otra direccién principal el vuelo de la
zapata de este ejercicio seria (2,00 - 0,18) / 2 = 0,91 m, que es inferior al vuelo calculado para la
direcciéon que se corresponde con el plano del portico.

A continuacidn, se desarrollan los calculos para el armado de la zapata segun el modelo de bielas y
tirantes de 1a EHE-08 (articulo 58.2.1). En concreto, se sigue el planteamiento expuesto en el libro
Jiménez Montoya - Hormigon armado para zapatas rigidas con carga excéntrica. Al ser una zapata
rigida, no sera necesario realizar comprobaciones a cortante y a punzonamiento.

Para el calculo estructural de las cimentaciones se emplean los esfuerzos mayorados (procedentes
de combinaciones de acciones en las que las acciones con efecto desfavorable se han mayorado) y
no se considera el peso propio del cimiento.

Ya se demostré en el Ejercicio 3.1 que la situacion de disefio Il es 1a mas desfavorable en cuanto a
las tensiones de compresion que se generan debajo de la zapata. Dado que la traccién que tiene
que asumir la armadura de la zapata depende del valor de dichas compresiones, la situacion II
sera la seleccionada para calcular la armadura:

N* =173 kN (compresidn) V* =42 kN M* =147 m-kN

1) Comprobacién de la armadura a traccidn:

_ My+Vg-h 147kN-m+42kN-1m

" = 1,092
N, 173 kN m
3 e _1,092m 0331
n= a 33m
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_ At4n 1440331
M= A 12y ar12-0331 0™
N, 173
Rig= 5 (1+3m) =—=(1+3-0331) = 1724 kN
T, = 4050y = — 2N G 062 m— 025 0,6m) = 169.8 kN
4= 085d T e%) T 085 (1 —0,03)ym o oc T e RO = A0S

< Ag 'fyd = Us,célculo

Utilizando acero B400S bastaria con una armadura de 5@12 (Uscicuo = 196,7 KN y Ag) caicuto = 5,65
cm?) para soportar la fuerza de traccién Tq, pero es necesario tener en cuenta las cuantias
minimas.

NOTA: Segun lo indicado en la EHE-08, el acero del tirante no debe superar f,4< 400 N/mm?2 (ver
apartados 40.2 y 58.4.1.1 de la EHE). Por tanto, se ha optado por utilizar acero B400S. La armadura
de las zapatas rigidas también se puede calcular a partir del momento que producen las tensiones
del terreno en la seccion de referencia S1 (ver resolucion del Ejercicio 3.4).

NOTA: El modelo de bielas y tirantes aqui aplicado, aunque ampliamente utilizado por ser el que
presenta la norma EHE-08 en su apartado 58.4.1.1, deberia considerarse valido inicamente para
pequefias excentricidades con una distribuciéon de tensiones debajo de la zapata de tipo
trapezoidal. Sin embargo, para excentricidades mayores con distribucion triangular de tensiones
(como aqui sucede en realidad: e” > a/6), el modelo deberia ser modificado para tener en cuenta
dicha situacion: habria una disposicion diferente de las fuerzas, bielas y tirantes, lo cual daria lugar
a que las formulas de calculo para determinar T4 fueran también diferentes.

2) Comprobacién de cuantia mecanica minima:

Se sigue lo indicado en el articulo 42.3.2 de la EHE-08 para armaduras longitudinales
traccionadas:

A~ fyg = 0,04-Ac - fog = 0,04-(2m-1m)- (25/1,5 MPa) = 13333 kN

Se observa que la capacidad mecanica correspondiente a esta cuantia minima (4%) es muy
superior a la necesaria para soportar la traccion debida a los esfuerzos que recibe la zapata:
Us‘cuantfa mec — 1333,3 kN, frente a Us_célculoz 196,7 kN.

El area de acero correspondiente a esta cuantia es:

U . 1333,3 103 N
As cuantia mec = S'Cw}nza T = 400 N/mm? = 3833,2 mm? = 38,33 cm?
y - 7 -

1,15

NOTA: Es habitual que la armadura necesaria por calculo sea muy inferior a las cuantias minimas
exigidas por la normativa, especialmente en el caso de zapatas de naves (edificios ligeros en los
que es habitual que las dimensiones de la cimentacién estén determinadas por las
comprobaciones de deslizamiento y/o vuelco). Para piezas a flexidn simple de seccion rectangular
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con hormigones de resistencia caracteristica inferior a 50 N/mm?, la EHE-08 permite colocar una
armadura minima de traccion calculada como a-Ascacuo, donde el factor a se determina como: o =
1:5 - 12;5 (Us,célculo/Ac'fcd)-

3) Comprobacién de cuantia geométrica minima:

La tabla 42.3.5 de la EHE-08 establece que, para zapatas, la cuantia geométrica minima de la
armadura dispuesta en su cara inferior, en cada direccion, sera la mitad de la exigida para losas
(para acero B400S es: 2 por mil 2 1 por mil).

1

1
As cuantia geom = 1000 A, = 1000 (200 cm - 100 cm) = 20 cm?

La capacidad mecdanica correspondiente a As cuantfa geom S€ra:

400 N/mm?
Us,cuantia geom = As,cuantia geom ’ fyd = 2000 mm? T =695,7 103 N

La comprobacion de cuantia geométrica minima conduce a una capacidad mecanica superior a la
calculada para el esfuerzo de traccion (Uscsicuo = 196,7 kN), pero inferior a la correspondiente a la
cuantia mecanica minima (Uscuantiamec = 1333,3 kN). En consecuencia, se selecciona el criterio mas
restrictivo de los 3 anteriores: la cuantia mecanica minima.

La armadura principal de la zapata consistira en 13@320 de acero B400S (As= 40,82 cm? y Us=
1.420,9 kN).

Se comprueba que la disposicién de las armaduras es la adecuada en cuanto a la separacion entre
barras:
b—2r—@ 200cm—2-3cm—2,0cm

- = =16 tre ei
s ng barrag — 1 13 _ 1 cm entre e]es

Sila separacion entre barras es superior a 10 cm e inferior a 30 cm, se puede considerar adecuada.
En este caso la separacion libre entre dos barras consecutivas serd = 16 cm - 2 cm = 14 cm 2>
cumple

4) Longitud de anclaje:

Longitud basica de anclaje segin la EHE-08 (art. 69.5) se calcula como:

I, =m-0? =12 (20 mm)? = 480 mm

Longitud disponible para el anclaje desde la posicion x;:
Laisponivte = %)y =1 — x; = (3300/, =30 — 962) mm = 658 mm

Ya que hay espacio disponible, la barra se puede anclar en prolongacién recta, sin necesidad de
patilla.
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NOTA: Es interesante observar que cuanto mayor sea el diAmetro de las barras de la armadura,
mayor sera la longitud de anclaje exigida (para @25 la longitud basica de anclaje aumentaria hasta
I, =750 mm).

NOTA: Algunos autores aconsejan anclar siempre las armaduras de las zapatas rigidas mediante
el doblado de su extremo y afladiendo una prolongacidn vertical igual a una longitud de anclaje.

5) Armadura secundaria:

La armadura secundaria se dispone transversalmente a la armadura principal y se sitia encima
de ella. Para zapatas rigidas, se puede dimensionar a partir de las cuantias exigidas por la EHE-08.
De manera conservadora, se considera también la cuantia mecanica, en este caso para un area (a
- h) correspondiente a la secciéon de hormigén en la direccién transversal:

A foy (330 - 100)cm? - (%MPa)
As,cuantia mec. = 0,04+ =0,04- 200 MPa - = 63,25 cm?
v 115

Y la cuantia geométrica sera:

1
As,cuantiageom. => m ' Ac = m ' (330 cm-100 cm) = 33 sz

En consecuencia, se dispondra una armadura que tenga al menos un area de 63,25 cm?. Para
facilitar la ejecucion en obra, siempre que sea posible, se utilizaran barras del mismo diametro
que la armadura principal y con la misma longitud de anclaje. Se seleccionan 21320 (As= 65,94
cm2).

En este caso la separacion entre barras sera de:

_a—2'7‘—®_330cm—2-3cm—26m_161 o ios de b
S = o barras — 1 1—1 = 16,1 cm entre ejes de barras

La separacion libre entre dos barras consecutivas serd = 16,1 - 2 = 14,1 cm = cumple

Resumen de los resultados:

¢ Armadura principal de 13320 ¢/160 mm (B400S) en prolongacion recta

e Armadura secundaria de 21@20 c¢/161 mm (B400S) en prolongacién recta
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EJERCICIO 3.3

Dimensionamiento de una zapata de cimentacion

Como continuacién del Ejercicio 2.13 de la placa de anclaje para un pilar articulado en su apoyo,
se pide dimensionar la correspondiente zapata de cimentacion.

El terreno tiene una resistencia de 0,2 MPa, un angulo de rozamiento interno de 322 y una
cohesion despreciable. Se establece el plano de apoyo de la zapata a 0,80 m de profundidad.

A continuacién, se proporcionan los esfuerzos, mayorados y sin mayorar, que aparecen en la base
del pilar para las 2 situaciones principales de disefio:

) N* =170 kN (compresion) V¥=145kN M*=0m-kN
N =117 kN (compresion) V=97kN M = 0 m'kN

II) N* =10 kN (compresion) V* =18 kN M* = 0 m-kN
N =7 kN (compresion) V=12kN M* =0 m'kN

Las dimensiones de la zapata dependen de las comprobaciones de tipo geotécnico (hundimiento,
vuelco y deslizamiento). Para dichas comprobaciones la norma CTE DB-C establece que se
utilizaran los esfuerzos sin mayorar. Analizando los esfuerzos se puede intuir que, dado que M es
nulo, la comprobaciéon mas limitante probablemente sera el deslizamiento, ya que el cortante es
bastante alto en relacién al axil. Por tanto, se comenzara con dicha comprobacién.

Dado que no hay momento flector, se opta por dimensionar la zapata como cuadrada, es decir, con
a = b. El canto de la zapata se fijaen h = 0,80 m.

El valor del peso P sera igual a:

P=(-b-h)-y=(a-a-080)m3-25 kN/m3 =a?-20kN

1) Comprobacion de deslizamiento:

Se debera cumplir que:

Fest _ (N+P)-tg(pg) +cq.(a-b) 1
Fdesest V -

,5

Se empieza con la situacién de disefio I, ya que el cortante es mucho mas elevado:

117 4+ a? - 20) kN - tg(%/, - 32
( a ) a(%/5 )21
97 kN

5, a=36m

Para el valor de a =b = 3,6 m, la zapata cumpliria a deslizamiento.
Con el predimensionamiento hecho, se determina el peso de la zapata:

P=(a-b-h)'y=(360-360-080)m3-25 kN/m? = 259,2 kN
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Se comprueba que la zapata también cumple para la situacién II:

7 4+ 259,2) kN - tg(2/, - 32
( ) 9(/3 )=8,721,5
12 kN

- cumple

NOTA: Al ser una zapata cuadrada, se puede utilizar la comprobaciéon de deslizamiento para
obtener el valor minimo que debe tener la dimensién a. Si la zapata fuera rectangular, seria
necesario establecer una relacién entre la dimensién a y la dimensidn b para poder resolver la
ecuacion, ya que de lo contrario habria dos incognitas. Lo mismo aplica si la dimensiéon h no
estuviera fijada desde el principio. La otra opcién es proceder mediante tanteos sucesivos.

2) Comprobacién de vuelco:

Se comienza comprobando la situacion I:
a 3,60
M, = (N + P) 5= (117 + 259,2) = 677,2kN-m

Mdesest=M+V'h=0+97'0,80=77,6kN'm

Mese 6772
Mdesest 77:6

8,7>2

- cumple

Para la situacidn II, se obtiene que:
a 3,60
Mg = (N+P)-E= (7+259,2)-T= 479,2 kN -m

Myesest =M +V-h=0+12-0,80=9,6 kN -m

M 479,2
et — =50>2
Mdesest 9,6

- cumple

3) Comprobacién de hundimiento:

Se calcula la excentricidad para la situacién I:

_ My M+V-h 0497080
" Negtww  N+P 117 +259,2

!

e

=0,21m

Se cumple que €’ < a/6 (= 0,6 m) = caso 2: hay una distribucién trapezoidal de tensiones de
compresién ocupando todo el plano de apoyo de la zapata.
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La tensién maxima de compresién ejercida sobre el terreno sera:

= =392 —= 4—
a-b a 3,60m-3,60m 3,60 39, m?2 0,0 m?2

N+P<1 6-e’> 117 + 259,2 kN( 6-0,21) kN MN
g =
Comparamos la tensidon de compresién con la tensién admisible del terreno:

0,04 MPa < 0,2 MPa

- cumple

Para la situacion I, se tendria:

Miew M+V-h 0+12-0,80
e = = = =0,04m
Neotar  N+P 7 + 259,2

Se cumple que €’ < a/6 (= 0,6 m) = caso 2: hay una distribucién trapezoidal de tensiones de
compresién ocupando todo el plano de apoyo de la zapata.

La tensién maxima de compresion ejercida sobre el terreno sera:

kN MN
=219 — = 0,022—
m m

_N+P< 6-e’> 7+259,2kN< 6-0,04)
a

ST = 360m-360m\ T 360
0,022 MPa < 0,2 MPa

- cumple

En conclusidn, se adoptan las siguientes dimensiones para la zapata: 3,60 m x 3,60 m en plantay
0,80 m de canto.
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EJERCICIO 3.4

Calculo de la armadura de una zapata de cimentacion

Se pide completar el calculo de la zapata del Ejercicio 3.3, dimensionando las correspondientes
armaduras.

Se utilizard hormigdén HA-25 y acero B500S. La zapata se hormigonara directamente contra el
terreno, sin encofrados, y se dispondrda una capa de hormigén de limpieza de 10 cm. Los
recubrimientos nominales serdn de 8 cm en laterales y de 3 cm en el fondo.

En primer lugar, se clasifica la zapata a partir de sus dimensiones como zapata rigida o como
zapata flexible:

vuelo = (3,60-0,24) /2=1,68 m > 2 - canto = 1,60 m -> zapata flexible

A continuacion, se desarrollan los calculos para el armado de una zapata flexible siguiendo el
modelo de la EHE-08 (articulo 58.4.2). En las zapatas flexibles es de aplicacion la teoria general
de flexion, consistiendo el modelo resistente en una viga empotrada-libre cargada con las
tensiones de compresion que se transmiten al terreno. La seccidn del empotramiento Si se define
en un plano paralelo al pilar y situado a la mitad de distancia entre la cara exterior del soporte y
el borde de la placa de anclaje (las dimensiones de la placa se pueden consultar en el Ejercicio
2.13) o, en el caso de pilares de hormigoén, situado en el interior del soporte a una distancia 0,154,
(siendo a, la dimensién del pilar en direcciéon perpendicular a la seccion de empotramiento Si).

En este caso la placa de anclaje sobresale 10 cm a cada lado del pilar en la direccién perpendicular
al portico y 0 cm a cada lado en el plano del pértico. Del lado de la seguridad, se considera el
criterio 0,15a, aplicado a la dimensién del pilar en el plano del pértico, ya que en esa direccion la
placa de anclaje no sobresale del pilar.

Por tanto, la viga que se va a armar a flexiéon queda definida con una longitud de:

360cm — 24 cm
L¢, = ( > ) +(0,15-24cm) =171,6 cm

NOTA: Se pueden definir dos vigas en voladizo, una para cada direccion principal de la zapata; las
dos vigas asi definidas servirdn para dimensionar la armadura longitudinal y la armadura
transversal, respectivamente.

1) Comprobacién de la armadura principal a flexién:

Ya se demostrd en el Ejercicio 3.3 que la situacion de disefio I es 1a mas desfavorable en cuanto a
las tensiones que se generan debajo de la zapata. Por tanto, la situacidon I sera la seleccionada para
calcular la armadura:

N* =170 kN (compresion) V¥=145kN M*=0mkN
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Es necesario recalcular la excentricidad y las tensiones debajo de la zapata descontando su peso
propio (el calculo estructural de la cimentacion debe realizarse siempre sin considerar su peso
propio):

_My+Vy-h O0kN-m+145kN-0,8m
TN a 170 kN

r

=0,682m

Ahorae” >a/6 (= 0,6 m) = caso 3: hay una distribucidn triangular de tensiones aplicada en parte
de la longitud de la zapata.

Se resuelve el modelo resistente (ver croquis) planteando un sistema de dos ecuaciones, a partir
de las condiciones de equilibrio, para asi obtener las dos incdgnitas (la tensién maxima oma y la
longitud d"):

1 , 2N
ZFyZO ; NZ(E'Jmax'd)'b = Jmax:ﬂ

ZM=0 ; N-(%—e”)=

:h- ——— ——

;
[
v
A -
a

Sustituyendo valores se obtiene:

2

2N 2-170kN
Omax = r Ty T 3354 m-3,60m

a 3,60m
d =3 (E _ e") =3 ( — 0,682 m) —3354m

= 28,2 kN /m?

Se calcula la tensién as; que corresponde a la seccion Sy, situadaa 171,6 cm (= Ls;) del extremo de
la zapata donde se aplica la omax. Por triangulos equivalentes se tiene:
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1,716 m

= 282 kN/m?-——"
Os1 = 282kN/m" 20—

= 14,43 kN/m?

Ahora se calcula el momento flector que produce la distribucidon de tensiones, que es de tipo
trapezoidal, en la viga en voladizo respecto a la secciéon en el empotramiento S;. Se puede
descomponer en dos partes: el momento producido por una carga lineal uniforme y el momento
debido a una carga triangular (se recomienda, en caso de duda, consultar un prontuario de vigas
resueltas o un manual de resistencia de materiales):

1 2
Mg, = {50-51 ) Lgl + §le [1/2 Ls1 (Omax — 0'51)]} b ={12,38 + 13,52}kN - 3,60 m
=93,24 kN -m

El canto util d de la seccion de hormigdn serd (suponiendo @320):

2
d=h—-1r—0/2=80cm—-—3cm—=-cm=76cm

2
Capacidad mecanica del hormigén:
25.000 kN /m?
U:.=feqab-d= i :3,60m-0,76 m = 45.600 kN
Momento reducido de la seccidn:
M 93,24 kN -m
M L =2,69-1073

“U.-d 45600kN-0,76m

Cuantia mecanica, segin féormula simplificada del libro Jiménez Montoya - Hormigén armado
(alternativamente se puede utilizar el dbaco general de flexion de dicho libro o cualquier otro
método de dimensionamiento para piezas trabajando a flexion pura):

w=u(l+0,72u) =2,69-1073(1+0,72-2,69-1073) = 2,70-1073
Capacidad mecanica del acero:
Us carcuo = @ U = 2,70 - 1073 - 45.600 kN = 123,1 kN

Utilizando acero B500S bastaria tedricamente con una armadura de 3@12 (As, calcuio = 3,39 cm?2)
pero es necesario tener en cuenta las cuantias minimas, que se comprueban a continuacion.

2) Comprobacién de cuantia mecanica minima:
Se sigue lo indicado en el articulo 42.3.2 de la EHE-08:

As- fya 2 0,04 Ac - foqg = 0,04 (3,60m-0,80m) - (25/; < MPa) = 1,92 MN

La capacidad mecanica de la armadura segun este criterio es Us, cuantia mec = 1920 KN y el area de
acero correspondiente sera:

Us,cuantl'a mec 1,92 - 10° N 2 2
Ag cuantia mec = fra =500 N/mm2 4416 mm~ = 44,2 cm

1,15
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3) Comprobacién de cuantia geométrica minima:

La tabla 42.3.5 de la EHE-08 establece que para zapatas la cuantia geométrica minima de la
armadura dispuesta en su cara inferior, en cada direccidn, sera la mitad de la exigida para losas
(para acero B500S es: 1,8 por mil > 0,9 por mil).

0,9 0,9
As cuantia geom = 1000 A, = 1000 (360 cm - 80 cm) = 25,92 cm?

La capacidad mecanica correspondiente a As cuantfa geom S€ra:

500 N/mm?
Us,cuantia geom — As,cuantia geom 'fyd = 2592 mm? T =1127-103 N

En consecuencia, se selecciona el criterio mas restrictivo de los tres: cuantia mecanica minima,
con Us, cuantiamec = 1920 kKN y As= 44,2 cm2.

Utilizando barras @20, el nimero de redondos sera: 44,2/3,14 = 14,08 =~ 15 barras (As= 47,1 cm?
y Us= 2.049 kN). Se comprueba que la disposicion de las armaduras es la adecuada en cuanto a la
separacion entre barras:
_b-27—@ 360cm—2-8cm—2cm
S e barras —1 15—1

= 24,4 cm entre ejes de barras

Sila separacion entre barras es superior a 10 cm e inferior a 30 cm, se puede considerar adecuada.
En este caso la separacion libre entre dos barras consecutivas sera = 24,4 cm - 2 cm = 22,4 cm >
cumple

4) Longitud de anclaje:

Para verificar el anclaje, se establecen dos criterios en la EHE-08 para zapatas flexibles (art.
58.4.2.1.1), debiendo adoptarse el mas restrictivo:

4.1.- Anclaje desde la seccién de referencia S, situada a un canto ttil d respecto de la seccién Si:

En primer lugar se determina lalongitud basica de anclaje (art. 69.5 de la EHE-08) para armaduras
en posicién I, hormigén HA-25 y acero B500S:

[, =m-0? =15 (20 mm)? = 600 mm

Se calcula el espacio disponible para el anclaje desde la seccién S; hasta el borde de la zapata y
respetando los recubrimientos correspondientes:

ldisponible =(Lsy —d)—r=(1716—-76) —8 = 87,6 cm

Como la longitud de anclaje calculada resulta menor que el espacio disponible, el anclaje se puede
resolver en prolongacidn recta, sin patilla.

4.2.- Anclaje para una traccién T, desde la seccién de referencia S; situada a 0,5-h respecto al final
de la zapata:

(Lg; — 0,25h) (Lg; — 0,25h)
Tq = Ry 510 35h = (O'max -0,5h - b) 510 85h

Sustituyendo, se obtiene:
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T, = (282 kN/m2-0,5-08m-36m) S/ 2m—025-08m) _ o000
a = Mene KM e Rem e m 085-08m

Ahora, se determina la longitud de anclaje minima a partir de la relacién entre Tq y la traccion
maxima que soportan las armaduras que se han elegido:

L L — 00 90,8 10°N 26,6
bneta = Lp - = mm 5 = 26,6 mm
As " fya 4710 mmz - 200 N/mm” 1N1/5mm

El espacio que queda entre la seccidon Sz y el final de la zapata (respetando recubrimientos
laterales) es la longitud disponible:

Laisponipte = 0,5h =7 =10,5-80cm —8cm = 32 cm

Como la longitud de anclaje calculada resulta menor que el espacio disponible, el anclaje se podra
resolver en prolongacion recta, sin patilla. Ambos criterios producen el mismo resultado, por lo
que finalmente el anclaje seleccionado sera en prolongacidn recta en toda la longitud de la zapata,
sin patillas.

NOTA: Si no hubiera espacio suficiente para el anclaje en prolongacién recta (bien segin el
criterio 4.1 o bien segun el 4.2), se adoptaria una de las siguientes soluciones: cuando el espacio
disponible para el anclaje fuera suficiente para alojar el 70% de la longitud de anclaje, se haria
una terminacién en patilla o con barra transversal soldada; cuando el espacio fuera inferior al
70% de la longitud de anclaje, se doblarian las barras en patilla y éstas se prolongarian la longitud
necesaria para completar el anclaje que falta.

5) Armadura secundaria:

Al tratarse de una zapata cuadrada, puede disponerse directamente una armadura secundaria
idéntica a la principal. Si fuera necesario realizar el calculo a flexidn, habria que considerar que en
este ejercicio el vuelo se definiria desde el punto medio entre la cara del pilar metalico y el borde
de la placa, y que el canto util d seria mas pequefio que el utilizado para la armadura principal, ya
que ésta se coloca debajo de la secundaria.

Si la zapata fuera rectangular, se calcularia la armadura secundaria de manera andloga a la
principal: realizando el calculo a flexion de una viga en voladizo en la direccion del lado menor de
la zapata y aplicando las cuantias mecdanicas y geométricas correspondientes a la seccién de
hormigén (a - h).

NOTA: En las zapatas rectangulares flexibles es conveniente que la armadura paralela al lado
menor se disponga concentrando una parte importante de la misma en una banda central de la
planta de la zapata, dejando el resto para las dos bandas extremas (consultar articulo 58.4.2.1.1
de la EHE-08). En zapatas cuadradas, las armaduras se pueden disponer uniformemente.
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6) Comprobacién a cortante:

La comprobacion a cortante para zapatas flexibles se realiza en una seccidon de referencia S,
situada a una distancia igual al canto util d respecto del punto medio entre el soporte metalico y
el borde de la placa de anclaje (o, para otros casos, respecto a la cara del pilar o muro).

En la direccion principal de la zapata, alineada con el plano del pértico, coincide la cara del pilar y
el borde de la placa. Por tanto, la distancia entre el borde de la zapata y la seccién S; se calcula
como:

Ls; =vuelo-d=1,68-0,76=0,92 m

Ahora se calcula el cortante que acttia en la viga en voladizo definida entre el borde de la zapata 'y
la seccion Sz, asumiendo de manera simplificada y del lado de la seguridad que la tensién del
terreno es uniforme y de valor igual a omex = 28,2 kN/m2.

Vi = 0Omax b Lsy =282 kN/m?-3,60m-0,92m = 91,4 kN

El esfuerzo cortante que resiste la seccidon se calcula siguiendo las féormulas del apartado
44.2.3.2.1.2 de 1a EHE-08 para piezas sin armadura de cortante en regiones fisuradas a flexién. La
resistencia a cortante se corresponde con V2, el cortante de agotamiento por traccién en el alma
(en piezas sin armadura de cortante no hace falta comprobar el agotamiento por compresion
oblicua en el alma), que para armaduras sin pretensar y piezas de secciéon constante, se calcula
como:

0,18
£(100pf)*/?

T =
Cc

Vuz =T b . d
Con un valor minimo de:

0,075
Ye

63/2fck1/2

Tminimo =

Calculamos los parametros previos que se necesitan:

(14 |22 ) =1+ |22 ) =151
§= d(enmm) | 760 |
Ay 471cem? _172.10-3
P=b-d”360cm-76em

Determinamos la tension de corte que resiste la zapata:

0,18 1
+1,51-(100-1,72 - 1073 25)3 = 0,295
1,5 mm?

T =

Y comprobamos el valor minimo de t:

0,075
Tminimo = 15 1:513/2251/2 = 0,464

mm?

Ahora ya calculamos la resistencia a cortante V,; correspondiente a la seccion S utilizando el valor

Tminimo-:
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Vo = 0,464 3600 mm - 760 mm = 1269,5 - 103 N

mm?

En consecuencia, la zapata cumple a cortante sobradamente (1269,5 kN > 91,4 kN). La
comprobacién también deberia realizarse en la otra direccién principal de la zapata, pero en este
caso resulta evidente que no es necesaria.

7) Comprobacién a punzonamiento:

Primeramente, se determina el area interior A; de la zapata delimitada por el perimetro de
punzonamiento u, segin lo indicado por la EHE-08 en su articulo 46.2 (ver croquis siguiente):
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e \\
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e

24 e, 2d

Aj=m - Q2d)?*+ci c,+4d ¢, +4d ¢,

A;=m-(2-0,75)%+0,24-0,44+4-0,75-0,24 + 4-0,75- 0,44 = 9,214 m?

A continuacion, se calcula el drea de la zapata que queda fuera del perimetro de punzonamiento:

A,=a-b—A; =3,60-3,60—9,214 = 3,746 m?

p

La carga de punzonamiento sera la resultante de la tension om actuando en el drea Ap:

Fy = Omax " Ap = 282°N/ 53,746 m? = 105,64 kN

La tensién de punzonamiento 7, en la superficie de corte definida por el perimetro de
punzonamiento se calculara distribuyendo la carga F, en la superficie vertical definida por el
perimetro u y el canto util de la zapata d (se ha optado por tomar el valor medio entre el canto 1util
para la armadura principal y el canto util para la armadura transversal):

w=2m(2d) +2¢c; +2c, =2m-(2-0,75) + 20,24 + 2- 0,44 = 10,785 m
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_E, 10564 kN
P d-u 0,75m-10,785m

kN
T = 13,06 —
m

Comparamos la tensién debida al punzonamiento con la tensién de cortante que es capaz de
resistir la zapata (ya calculada en la comprobacién anterior de cortante):

kN N kN
13,06—2 < 0,464 > = 464 — cumple
m mm m

NOTA: Si la zapata no cumpliera a cortante o a punzonamiento, lo aconsejable seria aumentar el
canto. Otra posible solucion, casi siempre antieconémica, es disponer armaduras especificas para
resistir esas tensiones de corte.

Resumen de los resultados:

— Armadura principal de 15@20 c¢/244 mm (B500S) en prolongacion recta

— Armadura secundaria de 15020 c¢/244 mm (B500S) en prolongacion recta
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TABLA 1. Clasificaciéon de secciones transversales

HEM

HEB

HEA

2{2(3|3(3|3|1|1|1(1|1j1 |11 (1|1(1]|1

2{2(3|3(3|3|1|1|1(1|1j1 |11 1|1(1]|1

171|122 (3|3(1|1j1|1j141|1(1|1j1|1|1

11|11 (3|3f1|j1j1|j1j1y1|1f1|1j1|1}1

3/1(|4|1(4|1|2|1(2{1|3|1|1]1|1|1|1]1

3|1(4|1/4|1|2|1|2(1|4|1|1]1|1|1(2]|1

411(4(1(4(1|3}1|3|1|4|1(1|1]|21,3|1

411(4|1|4(1|3|1|4|1|4|1(2|1|3|1|4|1

41141414141 |4|1(3|1]4|1 4|1

IPE

$235|S275|S8355|S235(S275|S355(5235|S275|S355|S235|5275|S355

11117111

111111 1j1jy1|j1j1y1j1y1|1ry1j1rj1|1j11j1f1|1
0 e s s e e e s e e s O s s O O A G B |
111111 1|11 |12y2)1(1|1y1j1j1|1j11|11|1

111111 1|1fy1|12y21(1|1y1j1j1|1j11|11|1

111111 (1|1{2|23/3|1(1|1(1j1j1|1j11|1(1|1

11|11 y1|1(1|1({2|23/3|1(1|1(1|1j1|1j11|11|1

1111|1111 )|2(2(3|3|1|1(1{1|1|1f1j1|1|1|1}1

17112121 (1|1({2|23|3|1(1|1(1|1j1|1|1(1|1(f1]|1

2|{1(2|1(3|1

2/1|2|1(4}12|23|3|3|3|1{1|1|1|1{1 1|1 |1|1|1|1

2{1(3|1(4|1

2|{1(3|1(4|1j1y1|1(1|2(2|1j1 1|1 (1|1f1|1j11|1(1

3/1|4|1(4j1|1|11}{1|2|1|1j1|1|1|1{1 1|1 |1f{1}1|1

3|{1(4|1(4|1j11|1(1|2(1|1j1 1|1 (1|1f1|1}(11|1(1

3|1(4|1(4|1}j1 1|11 |3j1|1j1 1|1 (2|1f1|1}(1|1|1(1

4|11(4|1|4(1|2(1|2|1|4|1 (2|1 1|1 2)1|1|1|1]1|1|1

4|11(4|1|4(1|2(1|2|1(4|1(1|1}|2|13|1|1|1|1|1|1]|1

h(mm) NNM|IN\M|IN\MINM|INNM|N\(M|IN\(M(IN(M|\N\M|N|M|N|M|N|M

80
100
120
140
160
180
200
220
240
260
270
280
300
320
330
340
360
400
450
500
550
600
650
700
800
900

1000
Nota: Para otras secciones no contempladas en la Tabla, consultar los criterios del

articulo 20.3 de la Instruccion EAE (o el apartado 5.2.4 del CTE DB SE-A).
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TABLA 2. Coeficientes para el calculo de correas

Niumero de vanos n

1 2 3 4 5 6 0 mas

Coeficientes | Tirantillas
k1 - 0,125 0,125/ 0,100 | 0,1071 | 0,1052 | 0,1058
k2 0 porvano | 0,125 0,125 | 0,100 | 0,1071 | 0,1052 | 0,1058

1 por vano | 0,125 | 0,072 | 0,077 | 0,077 | 0,077 | 0,077

2 por vano | 0,025 | 0,086 | 0,086 | 0,086 | 0,086 | 0,086

ks - 6,20 | 2,48 | 3,22 | 3,01 3,07 3,05

Nota: el valor de ki para 1 vano y el de kz para 1 vano y O tirantillas se corresponden
con el momento en la seccién intermedia del vano, mientras que el resto de valores de
ki1 y k2 son los momentos en la seccién del segundo apoyo de la correa, siendo éstos
los puntos mas solicitados para cada tipo de correa.

Férmula para calcular el momento maximo en el eje y en una correa de n vanos:

Mmzix,y = kl ’ q; - L2

Férmula para calcular el momento maximo en el eje z en una correa de n vanos:

Mméx,z = k2 ' C[; - L2

Férmula para calcular la flecha maxima en el eje z:

QZ'L4

L

flechapsy, = k3

Férmula para calcular la flecha maxima en el eje y:

. qy i L4
I

flechamsyy = k3

La Tabla 2 esta adaptada del libro Estructuras de acero: Uniones y sistemas estructurales de R.
Argiielles Alvarez, R. Argiielles Bustillo, F. Arriaga Martitegui, ].M. Argiielles Bustillo y J.R. Atienza
Reales, 22 edicion, Ediciones Bellisco, 2007.
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