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RESUMEN

El presente trabajo, trata sobre el diseno de torres metdlicas paralfneas
aérensde transmisién. Comprende, desde el cdlculo de fuerzas hasta la
revisién de esfuerzos unitarios dltimos de disefio en los elementos de 1la

estructura, lo mismo que el disefio de sus respectivas fundaciones.

En el Capftulo 1 se introducen conceptos acerca del transporte de energla
eléctrica por medio de lfneas aéreas de transmisi6n. Se definen ,breve -

mente, la funci6n de los diversos elementos presentes enla lfnea.

En el Capftulo 2 se aborda la tarea del dimensionamiento de la estructura.
Se parte de una configuraci6n preliminar definida por distancias eléctricas
mfnimas a tener en cuenta. Luego, definiendo las solicitaciones exter -
nas a las que estd expuesta la armadura, se procede a calcular los es -

fuerzos en sus elementos.

El cdlculo de esfuerzos en los elementos de la estructura se obtienen por
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el método de la rigidez.

El diseiio de elementos se hace en base a criterios de esfuerzos Gllimos de

diseno, dados por la AISC (American Institute Steel Construction).

El Capftulo 3 se destina al estudio de las fundaciones en las torres detrans
misién. Se mencionan los principales criterios para el diseflo de zapalas
de cimentaci6én, lo mismo que se desarrolla una secuencia de c4dlculo para

proyectar losas cuadradas, cargadas concéntricamente.

La revisi6n de los cimientos se hace en base a criterios del ACI (Ameri

can Concrele Institute).

En el Capftulo 4 se mencionan costos de [abricaci6n y de montaje para el -
caso de las torres de transmisi6én proyectadas en el cruce de la Quebrada

Honda, en la linea aérea de transmisi6én Siches-Honda-[Parinas.
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CAPITULOD 1

INTRODUCCION

Conceptos Generales

Desde tiempos muy remotos, la humanidad en su bdsqueda por mejorar sus -
condiciones de vida, ha tenido el relo de aprovechar al mdximo los ingen
tes recursos que nos ofrece la naturaleza. En tal sentido el grado de
evoluci6én de un pueblo bien lo puede expresar el nivel de desarrollo de
sus métodos y técnicas para la explotacién de sus recursos y fuentes de

energla.

El ingenio humano pudo transformar una forma de energfa en otra, haciendo
m4s prdctica y ventajosa su utilizacién. Es asf como de fuentes primarias -

de energfa, sean : recursos f6siles, recursos hfdricos o reacciones nuclea -
res, se tiene la energfa eléctrica, tan utilizada en nuestros dfas, dado a
los grandes inventos como la 14dmpara de incandescencia, la televisi6én, el mo-

tor eléctrico, etc., que han contribuido a darle cada vez mayor importancia.

El transporte y distribuci6n de energla eléctrica se realiza a través de



12.

redes eléctricas y el dnico medio con que se cuenta actualmente para

transportar dicha energla son las Ifneas de transmisi6n.

La red eléctrica se compone de tres partes principales : Las centrales

generadoras, las lfneas de transmisi6én y las redes de distribuci6n.

Convencionalmente las centrales generadoras son de dos tipos : térmicas

e hidrdulicas.

La ubicaci6n de las centrales hidrdulicas estd por lo general condiciona-
da al lugar de existencia del salto hidrdulico, m4s no una central térmi
ca cuya ubicaci6n es mds flexible. Esta puede estar cerca al lugar de
explotaci6én del recurso {6sil, cerca al centro de consumo o en medio

de les dos. Un andlisis econ6mico donde rivalizan el costo de transpor
te del recurso, sea : Carb6n, gas o petr6leo, y el costo de la lfnea
de transmisi6n, determina la ubicaci6n final de la central térmica gene

radora.

Se ha podido establecer que para el caso del carb6n es mds conveniente
la proximidad de la central generadora al centro de explotaci6én del re -
curso, caso contrario para el gas o petr6leo, donde es mds conve -
niente que el centro de generaci6n se encuentre mds pr6ximo al centro
de consumo. Se explica este hecho debido a que el oleoducto abarata el

transporte de energfa convirtiéndose en un serio competidor de la lfnea
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de transmisidn eléctrica.

Para el caso de las centrales térmicas nucleares, la ubicaci6én del reac
tor nuclear o centro de generacién, por razones obvias de seguridad |,
siempre debe estar alejado del centro de consumo, por lo que hace ine
vitable la presencia de lfneas de transmisién eléctirica. Asl pues, vt
mos la gran importancia y vigencia que cobra la Ifnea de transmisi6n,in
dependientemente de tratarse de centrales generadoras térmicas, hidrdu
licas o nucleares. M4xime teniendo en cuenta el gran potencial hidriu

lico como de recursos f6siles con que cuenta nuestro pafs.

De acuerdo al voltaje que transportan estas lfneas, se clasifican en re-
des de alta y baja tensi6n. Las redes de alta tensi6n transportanla e-
nergfa en alto vollaje, generalmente a través de considerables distan -
cias. Se inician en la central generadora. Cerca a ella, en la sub-
estacién, recibe una transformacién primaria que eleva considerablemen
te la tensi6én de servicio y asf es transportada la energfa hasta el centro

de consumo, donde recibe una segunda transformacién para ser distri -

buida en baja tensi6n.

Llamamos energfa de baja tensi6n a la que se ubica por debajo de 1
K. V. por encima de este valor la consideramos energfa de alta tensién.
Las lfnheas eléctricas aéreas de alla tensi6n se clasifican en la forma si

guiente : (Ref.])
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Tensién de Servicio U

Categorfa
( KV )
1° U > 66
2° 30 < U < 66
30 1<u <30
Tabla 1 Tensiones de servicio.

1.1.1 Planteamiento del Problema

En nuestro caso y con la finalidad de poder afrontar la demanda de
energlfa que solicitan 4reas de producci6n petrolfferas ( 15 Km. al
norte de la ciudad de Talara, en el departamento de Piura ), se
contempla la puesta en funcionamiento de las subeslaciones Siches,
Honda y Parifias ( 5 MVA, 13.2/3.3 KV ). Para ello es nece -
sario el tendido de una lfnea derea de transmisién que transporte en
una terna : 13.2 KV, 3¢ , 60 Hz, la energlfa proveniente de la
planta térmica Malacas, a lo largo de aproximadamente 6 Km. de
trayecto. Se proyecta el empleo de postes de madera a lo largo
de casi la totalidad de la lfnea, excepto en el cruce de la quebra
da Honda, donde se hace necesario el uso de estructuras mds ro
bustas. Se precisa entonces el dimensionamiento, suministro e

instalacién de dos torres meltdlicas.

El cable a utilizarse es de robre NO 2AWG suministrado fiutegra -
mente por el propietario de la obra ( Petrol’erd ), lo mismo que

la totalidad de los postes de madera.
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1.1.2 Alcances y Limitaciones

Pado que todo lo concerniente a la puesta en funcionamiento de las
subestaciones propiamente dichas, compete a terceros, nuestra ta
rea se centra en el tendido de la lfnea aérea de transmisién, que
une las subestaciones de Siches, Honda y Parinas, en un trayec-
to de aproximadamente 6 Km. de terreno agreste y donde se ob-

serva el paso de una quebrada de 400 mt. de ancho.

Pebido a que el proyecto de suministro e instalaci6én de postes de

madera y conductor los proporciona el propietario, nos compete
proyectar lo referente a las dos torres metdlicas, donde el tra -

bajo consiste en :

1. Disefio de la estructura metdlica por el método de la rigidez ,
con la consecuente obtenci6n de los respectivos planos de fabri

cacion.

2. Diseiio de las zapatas de cimentaci6tn y planos de construccién.

1.2 Breve Reseiia Hist6rica

El desarrollo de las redes de corriente allerna empez6 en los Estados U
nidos en 1885, cuando George Weslinghouse compr6 las patentes ame
ricanas que proteglfan el sistema de transporte de corriente alterna, de
sarrollado por L. Gaulard y J.D. Gibbs de Parfs. William Stanley ,

un antiguo socio de Westinghouse probaba transformadores en su tallerde
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Greal Barrington, Massachusset. Allf en el invierno de 1885-86 ins
talé Stanley la primera red experimenial de corriente alterna que alimen

taba 150 14mparas de la ciudad.

La primera lfnea de transporte de corriente alterna en los Estados Uni
dos se puso en funcionamiento en 1890, para llevar energfa eléctrica
generada en una central hidroeléctrica desde Willanette Falle, hasta Por

tland, Oregén, distantes una de la otra 20 kil6émetros.

Las primeras lfneas de transporte fueron monofdsicas y la energfa se con
sumfa generalmente s6lo en alumbrado, incluso los primeros motores

fueron monofdsicos, pero el 16 de mayo de 1888, Nicola Tesla,
present6 una memoria en la que describfa los motores bifdsicos de in -
duccib6n y los siicronos. Las ventajas de los motores polifdsicos se pu
sieron de manifiesto inmediatamente y en la Columbian Exposition de Chi-
cago de 1893 se mostré al pdblico una red de corriente alterna trifd-
sica. A partir de entonces, la transmisi6én de energla eléctrica espe -
cialmente trifdsica, fué sustituyendo gradualmente a los sistemas de co

rriente continua,

En enero de 1894, hablun en los Eslados Unidos, cinco centrales ge -
neradoras polifdsicas, de las cuales una era bif4sica y las restantes tri
fdsicas. El transporte de enerpfa eléctrica en los Estados Unidos  se

hace actualmente s6lo por corriente alterna,  Unc de los motivos de la
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rdpida aceptacién de los sistemas de corriente alterna fué la existencia

del transformador que hace posible el transporte de energla eléctrica a
una tensi6én m4s alta que la de generacibn o utilizaci6n. Una mayor ten
si6n de transporte supone menos corriente en la lfnhea, para la transmi-
si6bn de determinada potencia, y esto sugiere un conductor de menor sec
cibn que l6gicamente serd mds barato. Ademds de que a menor corrien

te, existen menos pérdidas en la lfnea.

El generador de corriente alterna es mucho méds sencillo que el de con-
tinua lo cual supone una ventaja mds de los sistemas de corriente alter-
na. Durante casi 10 anos, ha estado funcionando una lfnea de trans
misién de corriente continua de 27 kilémetros de Schenectady y Mecha
nicville en Nueva York, dej6 de funcionar en 1945 cuando se hizo evi
dente que no proporcionarfa ya ninguna ensefnanza ni experiencia sobre el
funcionamiento. En el sistema de transporte de corriente continua, los
generadores de corriente alterna suministran corriente alterna que escon
vertida en corriente continua por un transformador y rectificador elec -
trénico. Un convertidor electr6nico transforma, al final de la lfhea |,

la corriente continua en alterna, pudiendo reducir la tensi6én por medio

de un transformador.

Estudios econ6micos han demostrado que el transporte aéreo de corrien
te continua no es actualmmente econ6émico para distancias menores a 1, 000

Km.. En Europa, donde las lfneas de transmisi6n tiene longitudes nuy
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grandes existe transporte de energla en corriente continua.

Desde los primeros transportes de corriente alterna en los Estados Uni
dos la tensi6én de funcionamiento se ha ido incrementando con rapidez. kEn
1890 la lfnea Willanette - Portland funcionaba a 3.3 KV, en 1907 fun
cionaba, ya, wuna lfhea de 100 KV. la tensi6n creci6 a 150 KV en
1913, a 220 KV en 1923, a 244 KV en 1926 y a 287 KV en la
Ifhea de Hoover Dan aLos Angeles que entr6 en servicio en 1936. En
1953 la American Electric Power Company puso en funcionamiento la
primera linea de su red de 345 KV, La red se proyecté inicialmen -
te para 300/315 KV, pero antes de aplicar tensi6n a la primera lfnea,
se decidi6 que era posible el funcionamiento a 330 KV. Este valor se

corrigi6 posteriormente a 345 KV.

La primera lfnea de 400 KV empez6 a funcionar en Europa, en Sue-
cia, en 1952, El éxito de esta lfnea influy6 cn la decisi6n, porpar
te de las naciones europeas, excepto la Uni6n Soviética, de adoptar el
nivel 380/400 KV, pero el sobredimensionamiento de sus lfheas permi-

ti6 elevar la tensi6én a 500 KV en 1959.

En agosto de 1964 Ilidro Quebee's del Canadd inici6 la construcci6nde

la primera lfmea de transmisi6én de 735 KV.
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Elementos de la Linea de Transmisi6n

Los clementos de la lfhea de transmisién de uso frecuente son :

A)
B)
C)
D)

E)

A)

El Conductor

El Cable de Tierra

El Aislador

La Estructura

Los Accesorios

El Conductor

Es el elemento a través del cual se transmite la energla eléctrica

de las centrales generadoras a los centros de consumo.

Los conductores com@nmente usados para lfneas de transmisién -
son de : Solo aluminio ( ASC ), Aluminio - Acero ( ACSR ), Al
drey, Aldrey - Acero, Cobre, Bronce y Copperweld, cuyasca

racterfsticas y usos se delinen como sigue :

Aluminio .- En clima suave, lfhneas de secundaria importan -

cia, tramos cortes entre torres. Hasta ahora rara vez se usé

en alta tensidn.

Aluminio - Acero .- Alma en trenza de acero galvanizado, cu

bierta por trenza de aluminio. Conductores mecdnicamente més

fuertes, tratados con grasas interiormente que evitan corrosién.
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Usados en zonas cercanas al mar, zonas tropicales y aquellas

expuestas a humos industriales.

Aldrey .- Conductores menos blandos que los de alumninio o alu
minio - acero, y mds resistentes a la corrosi6n, mds fdcilesde
montar debido a que son mds homogéneos, con usos similares a

los conductores aluminio-acero.

Aldrey - Acero .- Conductores mecdnicamente mds fuertes que

los de aldrey, tratados con grasas interiormente que evitan la

corrosi6i y con usos similares a los conductores aluminio-acero.

Cobre. - Conductores mecdnicamente muy fuertes y que resisten
mejor la corrosibn, ideales para emplearlos en zonas cercanasal

mar y de alta salinidad.

Bronce .- Mecédnicamente mds fuerte que el cobre y de alta re

sistencia a la corrosi6n.

Copperweld .- Mecdnicamente mds fuerte que el bronce, alma de

acero sobre la que estd fuertemente adherida una costira de cobre.

Los conductores de aluminio, aluminio-acero, aldrev, aldrey -

acero, o de copperweld, convienen mds que el cobre en lfmeas
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de tensi6n eléctrica elevada, porque con su empleo se reducen
o se anulan las pérdidas por efecto corona, con un costo sus -
tancialmente menor que usando cobre, esta propiedad es espe -
cialmente apreciada cuando hay tensiones muy grandes, porque
en este caso, el empleo del cobre llevarfa a un costo prohibiti

vo.

A paridad de conduclibilidad eléctrica cuestan menos : el alumi-
nio, el aluminio - acero, y el aldrey que el cobre, bronce o

el copperweld.

El acero raras veces es usado como conductor, a pesar de ser
mecdnicamente muy fuerte, porque tiene baja conductibilidad e-
léctrica y da lugar a fuerte reactancia inductiva ( crea fuerte cal
da de tensi6én ). Se emplea colocdndolo a una cierta distanciaso
bre los conductores, para defender a éstos fltimos de los rayos
¥y para mejorar la conductibilidad hacia tierra de la estructura.la
eleccién del material del conductor se hace en base a considera
ciones mecdnicas, c6mo de pérdidas en la linea. El conductor
debe ser capaz de soportar la tensi6én de montaje y las variacio
nes que puedan ocasionar en ésta los cambios de temperatura o
sobrecargas, sin sobrepasar en ningGn caso su lfmite eldstico,
lo mismo que originar las menores pérdidas posgibles por caflda

de tensién o efecto corona.



B)
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22.

El Cable de Tierra

O cable de Guarda, tiene por funcién proteger a los conductores
de la acci6n de los rayos con el fin de dar continuidad al servi -
cio y que este sufra las menores interrupciones posibles, los ca
bles de tierra, van por encima de los conductores en las partes
superiores de la estructura y se ponen a tierra en cada uno delos

apoyos de la lfnea.

La elecci6n del ndmero de cables por lfnea y lageccibn delas mis
mas, dependen de la posibilidad de caidas de rayos en la zona

que atrviesa la lfnea.

En lo mecé4nico el cable de tierra, al igual que el conductor, de_
be ser capaz de soportar la tensién de montaje y las variaciones
que puedan ser ocasionadas por cambios de temperatura o sobre -

cargas,

El Aislador
Es el elemento de la lfnea cuya principal funcién es no dejar pa-

sar la corriente del conduclor al soporte. Son fabricados de
porcelana o de vidrio. En las lfneas de alta tensi6n, los ais-
ladores de porcelana son los m4s utilizados. Cuando las tensio-
nes son poco elevadas el espesor de la porcelana es suficiente pa

ra evitar la perforaci6n del aislador; pero a altas tensiones no
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es conveniente emplear grandes espesores porque con ellos es
diffcil conseguir una coccion regular y enlonces faltarfa homo
geneidad a la masa. Es por esto que para altas tensiones se
enmplean piezas aislanles de espesor reducido superpuestas, for
mando una cadena, con lo que se aleja el peligro que se pro-
duzcan defectos cn el interior de los mismos. [gualmente, si
el ndimero de aisladores en la cadena no es el conveniente, la

proximidad del conductor al soporte, puede producir una des -

carga disrruptiva a través del aire.

Por otro lado, el polvo, la humedad, Jas sustancias contami
nantes del medio o las sales depositadas en la superficie del
aislador, facilitan la conductibilidad superficial y producen pér

didas importantes en la lInea.

Los fabricantes de aisladores dan ciertas recomendaciones so-
bre el tipo y nfimero de aisladores para un voltaje delermina -
do de trabajo, indicando para cada uno de ellos la tensi6n de

descarga en seco y bajo lluvia, asf como la resistencia mecd

nica del aislador. Enningdn caso las caracterfsticas electro -
mecédnicas de la cadena deben ser inferiores a la requerida en

la tabla de datos técnicos dados por el fabricante.
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La Estructura

Es el elemento de la lfnea que sirve de apoyo a los otros ele
mentos y suelen estar construidos por estructuras metdlicas ,
aunque también las hay de madera, de fibra de vidrio y de
concreto armado. En lfneas de transmisién con tensiones de
servicio inferiores a 66 KV. se emplea la madera por su
poca conductibilidad, f4cil transporte e izado y menor costo.
Pero a mayores tensiones las consideraciones electromecédnicas

limitan su uso.

La eslructura de concreto presenta la ventaja de que su dura-
cién es ilimitada; pero en cambio su costo de fabricaci6n es
mds alto y su transporle al lugar de su izamiento mds caro |,
cuando el trazo de la lfnea es accidentado, que por lo general
es asf, el transporte se complica y encarece, llegdndose, in
cluso, a construirse caminos de acceso para llevar las estruc
turas hasta el lugar de emplazamiento, o en su defecto los ma
teriales necesarios para la fabricacién de los mismos cerca al

lugar de izamiento. En ambos casos el costo de fabricaci6n

es alto.

A ello se debe la conveniencia del uso de estructuras metdlicas
en lineas de alta tensi6én y con trazo topogrdfico accidentado,da

do que su costo de fabricacibn y transporte son méds bajos. Asf,
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garantizando exigencias electromecdnicas mifnimas que se re

quieren, no ofrece mds desvenlaja que su peri6dico repintado.

Por la funci6n que pueda desempefiar a lo largo de la lfnea, te

nemos las siguientes clases de estructuras :

i)

if)

iii)

iv)

Estructuras de alineamiento .- que sirven de apoyo a los

conductores en tramos rectos. ( Fig. 1 ).

Estructuras de dngulo .- que sirven de apoyo a los con -
ductores con cambios de direccién, se ubican en los vér-

tices de los dngulos que forman los alineamientos. (Fig.l).

Estructura de Anclaje .- que proporcionan puntos firmes a

la lthea. ( Fig. 1 ).

Estructuras especiales .- aquellas distintas a las menciona

das anteriormente,

Como recomendacién debemos tener en cuenta reducir al mdxi-

mo las estructuras empleadas en la lfnea, admitiéndose adop-

tar solo las de alineamiento y anclaje.
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Estructura de
Alinea mienfo

Estrvclura de
Angulo

I; Estructura de

Ancloje

nNix

Fig. 1 Clases de soporte

E) Los Accesorios

También llamada ferreterfa eléctrica, son todos aquellos ele

mentos secundarios que se emplean para la sujeci6n de los ele

mentos antes mencionados : conductor, aislador y estructura,

enire sf.
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CAPITWLD 2

DIMENSIONAMIENTO DE LA ESTRUCTURA

Definici6n de Pardmetros del Diselio

La estructura debe estar en condiciones de soportar cierto tipo de
cargas dentro de un rango de seguridad, a lo largo de su vida dtil,
sin que los elementos o la estructura en general sufra danos por

efeclo de las cargas consideradas en el disetio. Los tipos de car -
gas usados en el andlisis de los elementos que conforman la estruc-

tura pueden clasificarse en cargas normales y anormales,

2.1.1 Cargas Normales

Corresponden a las condiciones de trabajo diario de la estruc

tura,

Las cargas normales a considerar para el cdlculo de una to-

rre de transmisién son las siguientes :
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Cargas debido a la Estructura

2,1.1.1.1 Peso Propio de la Estructlura

Toma en cuenta el peso de todos los ele

mentos que conforman la estructura.

2,1,1.1.2 Presi6n del Viento sobre la Estructura

Actuando sobre la estructura en la direc -

ci6n mds desfavorable.

Cargas debido a los Conductores y Cables de Tierra
Para conductores y cables de tierra se calculaen fun
ci6n del tipo de estructura, sea de alineamiento o

dngulo, actuando sobre los puntos de amarre en tres

direcciones : Longitudinal, transversal y vertical.

2.1.1.2.1 Cargas Longitudinales ( Te )
Se calcula en base al E.D.S. enlas con
diciones de carga media anual, tanto pa-

ra los conductores como para los cables

de tierra.

El Every Day Stress ( E.D.S. ) o Es
fuerzo Medio de Todos los Dras, varfa de

acuerdo al tipo de conductor y serd calcu
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lado para las condiciones de temperatura
media y sin viento, registradas en el lu
gar de emplazamiento de la lfhea de trans

misioén.

Dalos usados de temperatura media son :

Para lfneasde Cosla : 259C. ( Ref.2)

Para lfneasde Sierra : 15%¢C. ( Ref. 3)

En esta condicién el factor de seguridad ,
es decir la relacién entre la carga de ro_
tura y la tension edia del conductor o

cable de tierra no serd inferior a :

Para las lfneas de Costa

Conductor : 4
Cable de Tierra : 2.5 ( Ref.2)

Para las lfneas de Sierra

Conductor : 5

Cable de 'lierra : 6 ( Ret. 3)

Cargas ‘I'rasnversales

Originadas por electo de dngulo de desvia

ci6n en la Ilfnea y por efecto del viento so
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bre el conductor o cable de tierra.

a)

Efecto de Angulo de Desviacibn ( Fy )

El dngulo de desviacién ( X ) se toma con res
pecto a la trayectoria de la lfnea de transmisi6n.
Las crucelas, generalmente, se disponen per -
pendicularesala lfnea bisectriz del d4ngulo de des

viacién ( X ), como lo muestra la figura 2.

Te

Fig. 2 Corgos tronsversoles en uno Estructuro
I.a fuerza de empuje sobre la torre de parte de

un conductor intacto es :

I'y =2 ,Te »8en —g-— ( 2.]
donde
Ky : Empuje sobre la estiructura ( Kg)
To : Componente horizontal de tiro
en el conductor ( Kgy
K :  Angulo de desviacién en un pun-

to de la trayectoria de la lfnea (gradog
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Efecto de Viento sobre el Conductor (F2 )

Se define como la fuerza que ejerce la presifn

del viento sobre el drea proyectada del conductor
a cable de tierra a lo largo de su vano medio. Se
aplica en los extremos de las crucetas, donde

van amarrados los conductores.

Se define como vano medio a la semisuma de los

vanos reales adyacentes a una estructura. (Fig.3)

VLS —VJ‘;—VZ— (2.2 )
donde :
Vim Vano medio
ViV, : Vanos reales adyacentes a la estruc_

tura.

La f6rmula que expresa el efecto del vienlo so -

bre el conductor es :

Fo = Py x (@ x Vip + Acad) x send(23)

donde :
1-’2 : Carga debido a viento ( Kg)
p1lr : Presi6én del viento sobre el

conduclor (Kg/ m2 )
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¢ :  Didmetro del conductor (m)
Vn ¢  Vano medio (m)
Acad : Area cadena suspensi6n (m*)
8 : Angulo desviaci6n del viento res-

pecto a la lfnea de transmisién (grados)

,L{a;a de Transmision Esfruclura
e \l

e
W
Vienfo
Fig. 3 Vonos reales cdyocentes

La presi6n de viento a considerarse, ser4 la de
mayor valor, registrada a temperatura mfhima,
en el lugar de trayecto de la Ifthea de transmi -

sién Estos valores responden a caracterfsticas
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Presi6n de
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2.1.1.2.3
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de clima y geogralla locales.

Existen datos de presi6n de viento a tem-
peratura mfthima para diferentes zonas de
la Costa y Sierra del Perd. Datos em-
pleados con [recuencia para el diseno de
Ifheas de {ransmisi6n se dan a continua -

ci6n :

Costa Sierra

vienlo Kg 40 35
m? (Ref.2,3)

Dctos de presion de viento.

Cargas Verlicales

Se consideran las siguientes :

a) I’eso del conductor o cable de tierraen cl
vano gravante.

b) Peso de 1a cadena de aisladores

c) Sobrecarga por hielo

d) Sobrecarga por montaje de conductor

Aplicadas en los extremos de las crucetas
donde se amarran los conductores. La

expresi6bn que define a las cargas vertica-
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les es la siguiente :

Fy = We .Vg + Wead + Wh + Wm (2.4)

donde :
Fq : Carga vertical (Kg)
we : Peso unitlario del conduc-

tor (Kg/m)
Vg : Vano gravante (m)
Wcad : Peso de cadena de aisla-

dores ( Kg)
Wh Sobrecarga por hielo ( Kg)
Wm : Sobrecarga por montaje ( Kg)

Se define como vano gravante a la distan-
cia horizontal que existe entre )os puntos
més bajos en los vanos adyacentes de -la

estructura en estudia ( Fig. 4 ).

Con frecuencia se tiene :

Vg=(1lab6) x Vm

Tomando valores cercanos a la unidad en
los casos de lfheas con desnivel cero; y
valores cercanos a seis, cuando se tiene

desniveles considerables,
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Estructura

e —— ]
T _ )
Linea de Tronsmisidn
\"x.‘
N

Va

Fig. 4 Veo grovante

2,1.2 Cargas Anormales

Este tipo de cargas es originado por la ruptura de un conduc
tor o por un efecto sfsmico. Para el caso de estructuras -
metdlicas, un efecto sfsmico no es factor determinante para

su disefio, dado que este tipo de estructuras poseen la pro_

piedad de ser muy elésticas.

[
En todo caso, mayor importancia tendrfa el efecto de rotura
de un conductor, por las averfas o delormaciones permanen_
tes que pudiera ocasionar en la estructura, sobre todo enlas

partes mds altas donde se genera mayor torque. De modo
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que si una estructura trabaja satlisfactoriamente para el caso
de una rotura de conductor, estard en mejor condicién para
p

hacerlo en el caso de un efecto stfsmico.

Las cargas que origina una rolura de conductor son las que

se muestran en la figura 5.

| Cable rofo
: "
Fa

F5

Fig. 5 Tensiones por roturo de un conductor

Fo - To.sen —— (2.5)

F’ - To-COS-—p;H (2.9

HHabr4 tantas hip6tesis por rotura como ndmero de conducto -

res exista en la lfmea.

Factor de Seguridad ( I'.S. )
Constituye el margen de holgura que se le da al cdlculo de
esfuerzos en cada elemento de la estructura, previendo po

sibles anormalidades u otros efectos no considerados, tanto
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para el estado normal como anormal de cargas.

Se define por la siguiente expresi6n :

fd = fa « F.S. (2.7)
donde :
fd : Esfuerzo de diseno
fa : Esfuerzo actuante
F.S. Faclor de Seguridad

Tlipos y Configuraci6n propuesta

De acuerdo a la silueta mostrada por la estructura, existen tres ti

pos de ellas, a saber :

a)

b)

Tipo Tridngulo .- Con frecuencia utilizadas en lfeas de un

solo circuito y por lo general en terrenos poco accidentados,
muy aparalosa en sus formas, transporta tensiones muy al-

tas a través de grandes distancias. (I'ig. 649).

Tipo Pino .- Empleadas en lfneas de uno o dos circuitos, es
ta estructura es muy versdtil para ser empleada en terrenos
llanos o accidentados. Transporta energfa a tensi6n alta y

su silueta no es tan elaborada. ( [ig.Gh ),
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c) Tipo Bandera .- Este tipo de estructura se emplea en lfneas

de solo circuito y do prelerencia en lerrenos accidentados,
su utilizaci6n es muy difundida en nuestro medio dado a lo ac

cidentado de nuestra geograifa. ( Iig.6c ).

Para el caso nuestro, teniendo en cuenta consideraciones de tipo e-
léctrico y de geogralla, se propone una configuraci6n tipo bandera.

( Fig. 7).

Exigencias de Tipo Eléctrico para el discno de la Estruclura. C4l-

culo Mecdnico del Conductor

Lgs consideraciones de distancias eléctricas y el cdlculo mecdnico -

del conductor nos dan la configuracién preliminar de la estructura.

Las distancias mImimas enlre conducltores, como la distancia mfni -
ma enlre el piso y el punto mds bajo del conduclor a lo iargo de (o
do el vano, estdn normalizados por el Cé6digo Nacional de Electri-
cidad. El cdlculo mecdnico del conductor expresa el comportamien
to del conductor sometido a diferentes hip6tesis de cdlculo. Su and
lisis se fundamenta en el principio de la catenaria y su ejercicio se

inicia con dalos caracterfsticos, propios del conductor.
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2.3.1. Cdlculo Mecdnico del Conductor

2.3.1.1 LEcuaciones de Calenaria

T
]
i
e [ : H —1,— Y
v
- X
Fig. 8 Tension en un conductor
T = T (2.8)
F.S.
T=Y«R (2.9)
X
Y = v cosh (2.10)
v
X
Z = v senh (2.11)
v
H4
f =Y -v = .M ( 2.12 )
8 H
H=v «. R (2.13 )
donde :
T : Tensi6én en el extremo ''B"
Ty, Tensi6n dltima o tensi6én dc rotura conductor

F.S. : Factor de Seguridad
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Carga resultante sobre el conductor por me

tro lineal debido a cargas verticales y hori -

zontales.

Constante de la Catenaria

Longitud de la Catenaria

Flecha del conduclor

Tensi6n en el punto de flecha médxima

Condiciones de Cambio de Estado

)

Efecto que produce el Cambio de Temperatura

El cambio de temperatura produce variaciones en

la longitud del conductor, expresado por la si-

guiente relaci6n :

donde :

a7

at

a7 = KiZ «x At ( 2.14)

Variaci6n en la longitud de la Cate-
naria (m )

Coeficiente dilatacién lineal

del conductor (1/90)
Longitud de la Catenaria (m )
Variaci6én de temperatura (OC )
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Efecto que produce el Cambic de Carga

El aumento o disminuci6én de las sobrecargas no
permanentes que actdan en el conductor, produ-
cen alargamientos o acortamientos sobre el mis-

mo que se expresan por la siguiente relaci6n :

AZ = —B  (X.V+Y.Z) (2.15)
2et L E
donde :
a :  Secci6n transversal del conduclor (mm?®)
E :  Mé6dulo de elasticidad (Kg/mnf)

2.3.1.3 Hip6tesis de Cdlculo

Son las condiciones de clima a las que se ve someti

do el conductor y las que gobiernan su diseno.

Se conlemplan tres hip6tesis para el cdlculo mecdni -

co de un conductor :

i)

iif)

Esfuerzo diario a temperatura media, sin vien-

to, comdnmente llamado Every Day Estress (E.

D.S. ).

Esfuerzo a temperatura mdxima, sin viento

Esfuerzo médximo a condiciones de temperatura
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minima considerando presi6n del viento.

2.3.1.4 Aplicaci6n

2.3.1.4.1 Caracterfsticas del Conductor

Tipo de material : Cobre

Temple : duro

Ndmero de hilos : 7

Secci6n nominal : 2 AWG

Seccibén real : 33.63 ( mm?®)
Didmetro : 7.42 ( mm)
Peso unitario : 0.303 (Kg/m)
Tiro de rotura : 1,534 ( Kg )

Mé6dulo de elasticidad : 12,660 (Kg/mm®
Coeficiente de dilata-

-5
ci6n lineal : 1.7 x10 (1/°C)

2.3.1.4.2 Hip6tesis de Cdlculo

i) Esfuerzo diario a temperatura media

( E.D.S. ).
Temperatura 25 °c
Viento 0 Km/h

F.S. 4
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ii) Esfuerzo a temperatura mdxima

Temperatura 50 %e
Viento 0 Km/h
F.S. 4

ili) Esfuerzo mdximo a temperatura mfnima

Temperatura 5 ocC
Viento 100 Km/h
F.S. 2 ( Ref.2)

2.3.1.4,3 Cdlculo de Esfucrzos
El cdlculo se refiere al vano central de
420 m., de una terna en alineamiento cu-

yos vanos adyacentes son de 222 m. y

230 m., respectlivamente, desnivel cero.

BN AN PN A DTS Z NN e NN N N A e AN AN e Ay

222 m L 420 m 230m

Fig. 2 Dato de vmos ndyncentes
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Esfuerzo Diario ( E.D.S. )

De (2.8)
T = 12832 _ 383 5 Kg.
1
De ( 2.9)
vy =383:5 _  965.677 m
0.303
De (2.10)
v cosh 210 _ - 1,265.677 m
\%
v =1,247.967
De ( 2.11)
Z = 1,247.967 senh — 210 _
1,247.967
- 210.992 m.
De ( 2.12)
f =Y -v = 1,265.677 - 1,247.967=
= 17.910 m.
De ( 2.13)
H=vsR = 1,247.967 .0.303 =

378.134 Kg.
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Resumiendo :

x = 210 m
Y = 1,265.677 m
T & 383.5 Kg.
n = 378.134 Kg.
2z = 210,992 m
f = 17.710 m
% = 1,247,967 m

ii) ILisfuerzo a 'l'emmperatura m4xima

De ( 2.114)

-5
210.992-[1 + 1.7 » 10 «(50-25 )

N
]

211.082 m.

N
]

De ( 2.11)

vsenh 219 = 211,082
\"2

v =1,195 m

De ( 2.10)

Y = 1,195 cosh 210

1,195

= 1,213.499 m




De ( 2.12)
f =Y -v =1,213.499 - 1,195 =
= 18.499 m
De ( 2.9)
T =YxR =1,213.499Y x 0.303 =
= 367.690 Kg.
De ( 2.13)
H=v «R=1,195 « 0.303 =
= 362,085
De ( 2.8)
F.s, = A 1,534 _
T 367.690
= 4.17> 4 OK.
Resumiendo
X = 210 m
Y = 1,213.499 m
T = 367.690 Kg.
3| = 362.085 Kg.
Z = 211.082 m
t = 18. 499 m
v = 1,195 m
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iii) Esfuerzo Md4ximo

De ( 2.14)
-9
7 = 210.992 [1 + 1.7 « 10.( 5+25 )]

Z = 210.920 m

De ( 2.11)
v senh = —210 = 210.920 m
.
v =1,296 I
De ( 2.10)
Y = 1,296 cosh —210 = 1,313,051 m
1,296

De (2.12)
f =Y-v =1,313.051 - 1,296 =

= 17.051 m

W = 0.303 _BE__ ( peso unitario del con
m

ductor )

Kg
m

( efecto de presi6n

U-I=p,¢

del vienlo )

p = 0.0042 x V Kg_ ( V=100Km/h)
m

40 Kg

m?

]
1]

=2 K&« 0.00742 m = 0.312 B&_
m? m



50.

R =jax30m‘+ (0.312f -
= 0.435 K8 _
m
De (2.9)

T=YxR =1,313.051 y 0.435 =

571.177 Kg.

De ( 2.13)
H=v.R =1,29 « 0,435 -
= 563.960 Kg.
Resumiendo :
X = 210 m
Y = 1,313.051 m
T = 536.177 Kg.

H

563.760 Kg.

Z = 210.920 m
f = 17.05] m
v= 1,296 m

Como hemos podido observar, del c4lculo
de esfuerzo en el conductor para las tres
hip6tesis mencionadas sugiere aproximacio

nes sucesivas hasta la obtencién de la -
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constante '"'v'" de la Catenaria para cada
una de las hip6tesis. De modo que serfa
de gran utilidad el uso de un algoritmo vy

su programacién correspondiente.

2.3.2 Distancias Eléctricas

Son distancias mfinimas de seguridad que deben ohservarse pa
ra garantizar el correcto funcionamiento de la lfnea de transmi
sién, reduciendo, e¢n lo posible, probabilidad de ocasionar
danos en instalaciones vecinas o pérdidas materiales o de vi-

das, cercanas a la lfhea de transmigion.

Estas distancias estdn normalizadas, y en nuestro pafs las

reglamenta el C6digo Nacional de Electricidad.

Cada pafs tiene sus normas de electrificaci6n industrial, pero

en su esplritu y esencia todas guardan cierta similitud,

Entre las distancias mfnimas de seguridad a observarse tene —
mos aquellas entre conductores, entre conductor y nivel del
piso y aquellas entre la lfnea e instalaciones vecinas mds proéxi
mas. Aquella falta de precisi6én del reglamento de electrici -
dad para determinado caso y circunstancias, la resuelve crite

rios de buena ingenierfa, fundadas en experiencias satisfacto-
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rias anteriores.

2.3.2.1 Distancia entre Conductores

2.3.2.1.1 Distancia mihima horizontal entre Conduc

tores (dh )

dh = K ’f-+ L + 1;% (2.1
donde :
dh : Distancia mifnima horizontal ( m)
U : Tensi6n de Servicio (Kv )
f : Flecha médxima (m)
I, : Longitud de la cadena

amarre (m)
K : Factor de correcci6n por

oscilaci6n ( Ref.l)

2.3.2.1.2 Distancia mfnima vertical entre Conduclo-

res ( dv ).
dv = 1.00 + U (2.17 )
150
donde :
dv : Distancia mrfhima vertical (m)

U : Tensi6n de Servicio ( Kv )
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2.3.2.1.3 Distancia Mfnima del Conductor a la Es

tructura ( dmin )

dmin = 0.1 + U (2.18)
150
donde :
dmin : Distancia mfnima a la
Estructura (m)
U : T'ensi6n de servicio ( Kv)

2.3.2.2 Distancia Minima sobre la Superficie del lTerreno

2.3.2.2,1 Del Conductor ( he )

Es la distancia mfhima que debe existir
entre el nivel del piso y el punto m4s
bajo del conductor en el vano considera-
do. Esta distancia en ningGn caso serd

menor a 6.00 m.

he 2 5.3 + U (2.19 )
150
donde
he : Distancia mfhima entre
el conductor y la super
ficie del terreno (m)

U : Tensi6n de servicio ( Kv)
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2,3.2.2,2 De la Cruceta mds baja ( h)

h>hec+ [+ L ( 2.20 )
donde :
h :  Altura de la cruceta
més baja ( m)
he :  Distancia mthima del
conductor al piso ( m)
Flecha mdxima ( m)
L : Longitud de la cadena

de amarre

o~
~

Distancia MIhima enlre Soporles e [nslalacioncs Ve

cinas mds pr6ximas

Debemos guardar distancias prudenciales de seguri-
dad en casos en que necesariamente la lfhea se des
place vecina, sea, a una instalaci6én industrial ,
una lfnea férrea, una carretera o caserfos, donde
pudiera ocasionar perjuicios materiales o de vidas.
Distancias a ser observadas se muestran en la Fig.

10 y 11,

Lingo Ferrea Rio o Conal

o Carralara

Fig. 10 Distoncias de seguridad poro correterns
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o Coble do Telecomunic o -
cro0NAs

Tvbaria pora

Gos
>5.0m >2.0m
Fig. 11 Distoncins de seguridad pore tuberins

2.3.2.4 Aplicaci6n

Para la tensi6én de servicio de 13.2 KV. y para
los datos de flecha m4dxima obtenida en el c4lculo -

mecdnico del conductor del punto 2.3.1.4

2.3.2.4.1 Distancia Minima Horizontal entre Con -

ductores ( dh )

dh > 0.6 4[18.5 + 0.5 + 32
150

dh =22.70m & dh = 3.00 m

2.3.2.4,2 Distancia Minima Vertical entre Conduc-

lores ((dv )

dv = 1.00 + o

dv = 1,08 g dv = 1.10 m
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2.3.2.4.3 Distancia Mtnima a la Estructura

De ( 2.18 )
dmin > 0.1 + 13.2
150
dmin = 0,188 & dmin = 0.20 m

2.3.2.4.4 Distancia Mfnima del Conductor a la Su-

perficie del Terreno ( hc )

De ( 2.19 )
he =>5.3 4+ 13.2
150
he > 5,38 o he = 6.00 m

2.3.2.4.5 Distancia Mfnima de la Cruceta m4ds ba-
ja a la Superficie del Terreno ( h)

De ( 2.20 )

h > 6.00 + 18.50 + 0.50 © h=25.00m

Solicitaciones que actdan sobre la Eslruclura. Determinacién de

Cargas
Son las combinaciones de cargas conel prop6sito de determinar los
esfuerzos m4dximos a que estdn sujetos los elementos de la estructu-

ra. En torres de transmisién los estados de carga que se emplean

por lo general son :
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Estado Normal de Cargas

Estructura sometida a efectos de peso propio, peso del conductor,

viento en la estructura y viento en el conductor.

Estado Anormal de Cargas

Estructura sometida, adicionalmente, al efecto de una rotura de
Conductor o cable de tierra. Habrd tantas combinaciones como con

ductores exista.

Los efectos de peso, viento y rotura de conductor para los estados
de carga antes mencionados se ilustran en las figuras 12, 13y 14,

para torres de alineamiento tipo tridngulo, pino y bandera respecti-

vamente,

donde :

Tv = Carga vertical que ejerce el cgable de tierra

Ty = Carga lransversal que ejerce el cable de tierra
Ty, = Carga longitudinal que ejerce el cable de tierra
Cv = Carga vertical que ejerce el conductor

= Carga transversal que ejerce el conductor

CL = Carga longitudinal que ejerce el condvctor

2.4.1 Diagramas de Estado de Carga

Fn las figuras siguientes se ilustran las diferentes combina -

ciones de cargas para torres de transmisi6én en alineamiento

tipo trtdngulo, tipo pino y tipo bandera.



Tv Tv Ty

c L v ICV JCV:- 5-_, Cv

* 44 ‘ PP
Combmnacion | Combinocion 2,3
Esfodo Normol de Cargas Folura de vn Conduc tor

Ty

Tv
LT _J T

i
7T

Comébinocion 4.5 y &
Rofura de vn Condoctor

Fig. 12 Estructura de tipo tritngulo

58



Ty I
Tr T
v — Cv o I7 Ce
5 ] Cr /2
g — C-I <
CV CV (V Cv
Cy c:l
-— : C.r - =
Cv ' v <y (o
Cr < =
L = { =

L
Combinocion 2

Combinecion |
Fotvra de vn Conduc Tor

Estodo Normal de Cargas

&FJ- ‘f‘ﬁ
dv g
&y _J i “r
a5 ] “r/a
PP

Comébinocion  3,4,5,6,7 v &
Kolura o wn  Conduc for

Fig. 13 Estructuratipo pino
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T

Cv

=

T‘l
Cv
Zr
v
r
PV

Combiacion 1
Eslado Normol de Cargas
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Tv

Loy
<

v
<y

P.P.

Combinacion 2
Rolvrae de un Conductor

Ty
T |
v
e
Cv =L
P
W =
[
C—'1.,'"".5
7P
Combinocion 2,41 7%

@olvia de on Conductor

Fig. 14 Estructuros tipo bondero
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2.4.2, Deterniinaci6n de Cargas en la Estructura

El cdlculo de los esfuerzos axiales en cada elemento de la

estructura, lo iniciamos asumiendo ciertos perfiles angula -
res. Conocidas las propiedades de los perfiles, lo mismo -
que el arreglo geométrico, estaremos en condiciones de cal
cular el peso propio y los efectos del viento sobre la misma,
que sumados a las cargas que originan los conduclores, cons
tituirdn todas las solicitaciones externas a las que estd expues

ta la eslructura.

Al final, comprobando que el esfuerzo dec disefio sea ma
yor que el esfuerzo a que estd sometido el material, sabre-
mos que nuestro cdlculo es 6ptimo y que la estructura traba-

jard satisfactoriamente.

Para nuestro caso, los perfiles asumidos, de acuerdo a la

configuracién propuesta (ver Fig.7 ) son los siguientes :

Tipo Ubicaci6n en la Configu- Perfil Peso  Secci6n
racién Propuesia L A36 Kg/m cm
1 Montantes parte inferior 3 x3x1/4" 7.31 9.29

2 Montantes parte superior 21/2x21/2x1/4 6.11 7.68

3 Diagonales parte inferior 2 x2x3/16" 3.64 4.61
4 Diagonales parte superior 11/2x11/2 x3/16" 2.67 3.40

Tobla 3 Caracteristicas de ccda elemento
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Peso Propio de la Estructura ( D; )

El cdlculo del peso propio de la estructura lo hace
mos por metro lineal de la misma, porque as! se
hace mds [4cil aplicar dicho peso en nudos puntua -

les y estratégicos.

Para tal efecto, dividimos en tres parles importan
tes a la estructura, a saber : Base, Cuerpo y

Caja.

De acuerdo a la configuraci6én propuesta el peso por

metro lineal de estructura serfa el siguicnte :

Base

Montantes : 4 x 1.01 x 7.31 = 30

Diagonales : 8x 1.10 x 3.64 = 32

Flementos Secun

darios : 0.8 x (30 + 32) = 50

Diafragma : (8 x 2.50 x 7.31)/6 = 25

Pernos, Planchas,

etc. : 0,15 x (30+32+50+25) = 23
160.Kg/ m

Nivel + 0.00 a + 6.00 :160.Kg/ m

1) Peso Base :960 Kg.
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Cuerpo
Montantes : 4 x1.01 x 7.31 = 30
Diagonales : 8 x 1.50 x 3.64 = 45
Elementos Secun
darios : 0.2 x (30 + 45) = 15
Pernos, Planchas
etc. : 0.1 x ( 30+45+15 ) =10
100 Kg/ m
Nivel + 6.00 a + 25.00 : 100.Kg/ m
2) Peso Cuerpo : 1,900 Kg
Caja
Montantes : 4 x 1,00 x 6.11 = 25
Diagonales : 4 x 1.50 x 2.67 = 16
Crucetas : 8 x 1.50 x 2.67 = 32
Elementos Secun
darios : 0.1 ( 25+16+32 ) = 8
Pernos, Planchas,
ete. : 0.1 ( 25+16+32+48 ) = 9
90. Kg/m
Nivel + 25.00 a + 27.50 : 90Kg/m
3) Peso Caja : 225Kg

Peso Total 1 + 2 + 3 . 3,085Kg
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Resumiendo :
Denominacién Nivel Longitud Peso Unitario  Peso
(m) Kg/m (Kg)
Base 0.0a6.0 6.0 160 960
Cuerpo 6.0 a 25.0 19.0 100 1,900
Caja 25.0 a4 27.5 2.5 90 225
Total 3,085
2.4.2.2 Peso del Conductor ( Dc)
Se calcula con respecto al vano gravante y se aplica en
los extremos de las crucetas.
Conductor de Cobre : 2 AWG
Vano gravante ( Vg ): 408 m
We : 0.303 Kg/m
Peso aisladores ¢ 35 Kg.
De (2.4)
Dc = 408 x 0.303 + 35
Dc = 160 Kg
2.4.2.3 Presi6n del Viento sobre la Estructurva ( Wi )
Fl efeclo del vienlo sobre la estructura es muy tm

portante tenerlo en cuenta para el cdlculo de esfuer

zos en sus elementos. Es mds, después del peso

propio, sucle ser predominante sobre cualquier o

tra solicitacion externa, cobrando mayor

importan-
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cia cuando es de mayor dimensi6n la estructura.

Existe una expresi6én que resume el efecto del vien-

to sobre superficies plunas ( Ref. 1 ).

p=0.007 «V° (2.21)
donde
p : Presi6n del viento ( kg/m? )
V : Velocidad del viento (Km/hr )

Para estructuras que sean duraderas, la informma -
ci6n de los vientos deben ser con anterioridad no
menor de 20 anos, de modo de no contar conim
previsiones y realizar un diseno mucho méds certero.
Para el lugar donde se izard la estructura, tene -
mos presencia de vientos con mucha intensidad ¥

con velocidades que alcanzan los 100 Km/h. Ref. 2

De ( 2.21)
z ——
p = 0.007 x 100 p=T0 kg/m*
Esta presi6n deberd aplicarse sobre dos veces el

drea proyectada de la esiructura en la direcciondel

viento.

El cdlculo del 4rea proyectada de la estruciura en
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la direcci6n del viento, se desarrolla de manera
andloga que para el peso propio de la estructura ,
de manera de poder contar con un efecto puntual

del vienlo sobre la estructura.

De acuerdo a la configuracién propuesta :

Base
Montantes :2x1.01 x 0.076 = 0.15
Diagonales : 2 x 1.10 x 0.051 = 0.11

Elementos
Secundarios : 0.65 x (0.15+0.11) = 0.17 0.43

Nivel + 0.00 a + 6. 00 . 0.43m%/m
1) Area Base :  2.58 m?
Cuerpo
Montantes : 2 %x1.01 x 0.076 = 0.15
Diagonales : 2 x 1.50 x 0.051 = 0.15
Elementos
Secundarios : 0.3 x(0.15+ 0.15)= 0.09 0.39
. - 2
Nivel + 6.00 a + 25. 00 : 0.39m7m
_2) Area  Cuerpo . 7.41m°
Caja
Montantes : 2 x1.00 x 0.064 = 0.13

Diagonales : 2 x 1.50 x 0.038 = 0,12
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Crucelas :1.50 x 1.00 x 0.051 = 0.08

Elementos
Secundarios : 0.4 x (0.13 +0.12+0.08)=0.14 0.17

Nivel + 25.00 a -+ 27.50 . 0.47 m2/in
3) Area Caja : 1.175 m?
Total Area 1 +2 + 3 .11.165 m?

Presi6n del Viento sobre el Conduclor ( We )

El efecto del viento sobre el conductor se calcula

v se aplica en los extremos -

en su vano medio,

de las crucetas.

Vano medio ( Vm ) = 325 m

@ = 0.00742 m
Presi6n Viento (pv) = 40 Kg/m?
Area Aislador = 0.125 m?2

De ( 2.3)

We = 40 x ( 325 x 0.00742 + 0.125 ) Wc = 100 Kg

Tensi6n desequilibrada de los Conductores ( Tdc )
La tensi6n longitudinal la obtenemos con el cdlculo
mecdnico del conductor para las tres hip6tesis de

cdlculo, ( v6ase cdlculo mecdnico del conductor ).

Para las condiciones diarias o FEvery Day Stress ,

las tensiones entre vanos adyacentes deben ser muy
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pr6ximas. Esto debe verificarlo el tensado y fle
chado del conductor al momento de su montaje, pe
ro para cambios de temperatura o rotura de conduc
tor, las dilerencias de las tensiones entre vano y
vano se acentian, creando una tensi6n de desequili
brio a la que llamamos " 'I'dc '. Esta tensi6nde
desequilibrio, que se aplica en los nudos de 1los
extremos de las crucetas, se reflejan en todas las
caras de la estruclura, en unas tratando de arran_

carlas y en otras torsiondndolas.

Este efeclo de arrancamiento y torsién que manifies
ta la tracci6n longitudinal de los conductores en las
caras de la estructura se esludia a continuacién y
lo venimos a llamar tensi6n de desequilibrio o ten
si6n desequilibrada de los conductores en las caras

laterales de la estructura.

Rotura del Conducltor ( I'rc )

Es un estado de carga excepcional en la estructura.
Habrd (antas hip6lesis de carga por rotura de con -

ductor, como ndmero de conductores exista.

Para el andlisis de esfuerzos en los elementos de
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ia estructura, debemos tomar los casos de rotura
de conduclor mds desfavorables y precisamente lo
ballamos cuando se rompe un conductor en la parte
mds alta de la estructura, porque es el que genc -

ra mayor arrancamiento y mayor torsi6n.

Tomando el concepto de tensi6én desequilibrada en
los conductores, debemos reflejar los efectos de
la rotura de un conductor en las caras laterales de
la estructura a fin de conseguir las solicitaciones en
los elementos apropiados de la misma . Asf,es
te andlisis, para una tensi6n de rotura de Trc=
536 Kg. ( ver cdlculo mecdnico del conductor ) nos
da lo siguiente :
| 15m T_

ZM0kp mr0 ky

Lsm '_

B0 If! 10 &y

Crucefo (Y3 270k 210kq

M L bIOky,
+ P 1 jﬂb
: (0K —p—

I.-F!.'h" ﬁ]ﬂ'h}

Cruceto 2

Fig. 17 Roture de un conductor
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2.5 Andlisis de Esfuerzos

2.5.1 Inlroduccib6n al Mélodo de la Malriz de Rigidez

La torre de transmisi6én es bdsicamente una estructura reticu
lar hiperestdtica que consta de barras conectadas en nudos o
uniones. El problema que se presenta es resolver una es-
tructura reticular hiperestdtica en tres dimensiones. El mé
todo que vamos a emplear para resolver la estructura es el
"Método de la Rigidez" o '"Método de los desplazamientos',
por su versatilidad para ser usado tanto para estructurasisos
t4ticas como para estructuras hiperestdticas, como la venta-

ja que tiene de poder programarse.

El Método de la Matriz de Rigidez o Método de los Desplaza_
mientos involucra las siguientes ecuaciones :

A) Ecuaciones de Equilibrio

B) Ecuaciones Deformacién-Desplazamientos

C) Ecuaciones Fuerza-Deformaci6n

A) Ecuaciones de Equilibrio

Un nudo en el espacio tridimensional tiene la posibilidad
de desplazarse en tres direcciones, es decir posee tres
grados de libertad y en cada nudo las fuerzas externasde

ben eslar en equilibrio con las fuerzas internas.
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Por ejemplo, para la figura 19 las ecuaciones de equi
librio con respecto a los cjes X,Y,7, se expresan de

la siguiente manera :

Fig. 19 Estodo de equilibrio

Py + Qx = Falo+ Fplp+ F¢lc
Py + Qv = Fomg + Fpomp + Feme
P, + Qz = Fana+ Fpne + Fc nc
donde :

Px,Py,Pz : Componentes de la fuerza '"P'" en las direc -
ciones X,Y,7Z

Qx,QVy QZ

Componentes de la fuerza "Q" en las direc -
clones X,Y, 7.

Fa, Fb, Fc = Fuerzas internas en las barras a,b,c, res-
pectivamente

lo, ma,na = Cosenos directores del eje de la barra '"a"
lo, ms,np = Cosenos directores del eje de la barra '"b"

le,imc,nc = Cosenos directores del eje de la barra '"c'.
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Ecuaciones Deformaci6n-Desplazamienlo

El desplazamiento de los nudos en la estructura por ac -
ci6én de las fuerzas externas originan variaciones en las
longitudes de las barras denominadas elongaciones. En
un andlisis de primer orden se considera que s6lo lacom
ponente del desplazamiento del nudo a lo largo de la bha-
rra cambia su longitud. Para la figura 20 que se mues_
tra,las ecuaciones Deformaci6én-Desplazamienlo se expre-

san de la siguiente manera :

€a = Uxlo + Uyma + Uzna
€p = Uxlp + Uyms + Uznp
€c = Uxlec + Uymc + Uznc

L o

Fig. 20 Deformocion desplreamiento

donde :

€4, €b, Ec = Elongaciones en las barras a,b,c, respectiva
mente

Ux, Uy, Uz = Componentes del desplazamiento en las direc
ciones X, Y, Z.

la, ma,na = Cosenos directores del eje de la barra '"a"

le, mb,nb = Cosenos directores del eje de la barra ''b"
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lc,mc,nc = Cosenos directores del eje de la barra '"c'".

Ecuaci6n Fuerza-Deformaci6n

Se obliene aplicando la ley de looke. Si a un elemento
* barra ) se le aplica un sistema de cargas como el mos
trado en la figura 21, se produce en €l una deforma -
ci6bn "€"', Si el material es homogéneo, uniforme y ade
mds la fuerza "F" se encuentra dentro del rango eldstico
del material, entonces la ecuacién fuerza-deformaciénse

puede expresar como sigue :

F = _l‘f e

F e 1 j—n=f
.l
1 T

Fig. 21 Fuerzo - deformacion

donde :

F = Fuerza Aplicada ( Kg )
E = M6dulo de elasticidad del material ( Kg/em? )
A = Area de la seccibn transversal ( cm?)
L = Longilud del elemento (ecm )
€ = Deformaci6bn total (cm )

Como para un elemento determinado : E, A, L permane -
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cen constantes, entonces la ecuaci6n anterior puede ex
presarse de la siguienle manera :

F=Kxe
A la constante "K'" se le denomina rigidez axial del ele_

mento y se expresa :

Si la deformacién es unitaria, es decir € = 1, enton -
ces F = K. Por lo que podrfa definirse a la rigidez -

axial como la fuerza que causa una deformacién unitaria.

2.5.1.1 Matriz de Rigidez de la barra en el espacio

En la figura 22 la convencibn de signos considera

posilivo de 1 a j.

e

Fig. 22 Borra en el espacio

donde :

1, m,n = Cosenos direclores del eje de la ba-
rra l'a”
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Uix , Uiy, Uiz Desplazamicento del nudo "i'" en X,

Y, Z.

ij y UJY 9 UJZ

Desplazamiento del nudo "j'" en X,
Y, Z.

a) Ecuaci6n Deformacién-Desplazamiento

Si se produce un desplazamiento del nudo '"i"
en las direcciones X,Y,Z se puede expre -
sar :

€. = Uix 1 + Uiym + Uirn

andlogamente para el nudo '"j"

€, =Uiv 1 + Uvym + Uizn

De donde la deformaci6n de la barra 'a'" es :

€a = €5 - €L ={( Uy =-Uix)l + ( Uiy =Ucy)m+

( Uiz =Uiz)n
en forma matricial :
(Uix =Uiv)
€a =[1,m,n] x (Ujy =Uiy) 6
(Ujz -Uiz)
€ o =[1,m,n] [a lF] (2.22 )

b) Ecuacién IFuerza-Deformaci6n
Por la Ley de Hooke

Fo

Ka :eo

I{a[l,m,nJ [ﬂU] ( 2.23 )

—_—
-
=]
Il
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Ecuaciones de Equilibrio

Del equilibrio en el nudo '"i'" se tiene:

Pix = - Fa l

Py = - Fam

P{z = -~ Fan

En el nudo '"j" :

Pix = Fal

Piy = Fam

biz = Fon (2.24)

Reemplazando ( 2.23 ) en ( 2.24 )

Pix = - Kal [l,m,n][ﬂU] —Ko[lflm,]n ][AU

Ko[tm, n, ma] [aU]

Piy = - Kam[l,m,n][L\U]

Piz = - Kan [l,m,n][AU] = —Ka[ln,mn,nz][AU:
1

si X = [l,m,n] D(T =lm
n

entonces :

> 1° 1m In
[p{ . #.]: Im m?% mn
In mn n?
Por io que las relaciones anteriores pueden ex_
presarse e¢n forma matricial como :
- Ko [O(T- K] [A U ]
Ka [;J.u] [A U]

Desarrollando las ecuaciones anteriores :

Pc

P;j
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Pi. = -Ka [x’.x] [UJ’- U:;]= +Ka|:o<r-KJUL - Ko[KT-%JUi
Pi = g [u’.p&] [UJ'— UL]-- —Kq[m"M]UL+Ka[D(Y.K]UJ
Pi|_| Ko [.x] - Ko [K.x]|| Ut
PJJ -Kg [N.x] Ka [nf.x] Ui (2.25)
[ pi =r Kit  Kij | | Us
Pi Kiu K,i uJ
donde
12 Im 1In
Kii = Kii = Ka|lm m?® mn
n mn n
it :
r12 Im 1n
Ki = Kit =-Kq|lm m% mn
In mn n2

En general la ecuaci6n Fuerza-Desplazamiento de

una barra en el espacio puede representarse en

forma matricial como :

donde :

Kal® Kalm Kaln . -Kal® -Kalm  -kaln
kalm kam? Kamn ' -kalm -kam2  -kamn
_.Kaln Kamn Kan® | -Kanl -kamn _-Kan® |
-Kal* -Kalm -Kaln - Kal?® Kalm Kaln
-Kalm Kam?* ~Kamn : Kalm Kam? Kamn
-Kaln -Kamn -KanZ ; Kaln Kamn Kan?

L

(2.26 )

Que viene a ser la matriz de rigidez de una barra

en el

espacio respecto a los ejes globales. La -

parte superior izquierda es la conlribucién de la
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barra a la rigidez del nudo 'i'',laparte inferior

derecha es la contribucién de la barra a la ri-
gidez del nudo '"j', n6tese que la mairiz es

cuadrada y simétrica.

2.5.1.2 Ensamblaje de la Mairiz de Rigidez

La matriz de rigidez es una propiedad inherente a
la estructura y estd basada en datos de la misma .

En cualquier programa de c6mputo es convenienteob
tener la matriz de rigidez del nudo sumando las con
tribuciones de las matrices de rigidez de elementos
individuales. Por ejemplo, si el siguienle conjun
to de barras es parte de un reticulado espacial de
"n"  nudos. El procedimiento para el ensamblaje

de la matriz de rigidez es como sigue :

O 3

Fig. 23 Reticuldo espncinl .
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# Elemento Origen Destino
1 i Jd
2 i K
3 i L
En una estructura espacial sin restricci6n la ma

triz de rigidez es simétrica, cuadrada, de orden
3n y la contribuci6én de las barras a la rigidez de
los nudos al cual concurren se encuentran a lo lar
go de la diagonal principal. En el grdfico pode -
mos ver que al nudo "i'" concurren las barras 1,

2y 3.

La matriz de rigidez para la figura 23 de cada ba -

rra serla
r .. .--
Kii, = Kite = Lo o
il HuJ
_ (Kﬁ LT
K.L(«z = ]{HKZ =
Kyi K
Kil, = Ky Kit K
Kit Kt

Entonces parte de la matriz de rigidez de la estruc

fura serfa :



K “-{jrl.rﬂ{ iJ Kik I{L L
[Kigeaesy Kik it
I{V-hﬁ_iirﬂ](ﬂ.
Kitgeseg
donde :
1;2 Iimy
Ky = Ki | lamy m§
Lint mint
=
1% lamz
Kit, =Kz | lemz mi

Kicz

lznz mznz
z
1s lsma

Kz [ lsms mj

JETGE) m3ns
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Iini

mint

nf

lznz

1

mznz
n3
lana

mana

ng

il

El ndmero en la parte inferior indica la barra.

Donde no hay contribuci6én de barra el valor de la

submatriz es cero.

Andlogamente se procede al

ensamblaje de la matriz de cualquier otra estructu-

ra,

2.5.1.2.1 Caraclerfsticas de la Matriz de Rigidez

Complemenlando lo anteriormente expre-

sado sobre la matriz de rigidez, ésta -

presenta las siguienles caracterfsticas :



i)

ii)

iii)

iv)

v)

Vi)
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Cada fila representa un grado de li
bertad.

Los elementos de cada fila represen
tan a las fuerzas que causan deforma
ci6n unitaria en la direcci6n del gra
do de libertad al que representa la fi
la.

Como las fuerzas en cada grado de
libertad debenestar en equilibrio, 1la
suma de los valores de cada fila de
be ser cero.

Por la propiedad de simetrfa de 1la
matriz sin restriccién en los grados
de libertad, la suma de los valores
de cada columna también debe ser
cero.

La matriz de rigidez considera tan-
to propiedades mecdnicas del mate
rial como las propiedades geométri -
cas de la estructura.

Los valores de la diagonal principal
deben ser positivos y distintosde ce_
ro ya que de lo contrario se presen-

tarfan casos de singularidad de la ma
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triz debido principalmente a causa de
inestabilidad estdtica.

vii) K1) es la fuerza en la direcci6n del
grado de libertad '"J'" debido a un
desplazamiento unitario en la direc -

cién del grado de libertad '"i'".

2.5.1.2.2 Importancia de la Numeracién de Nudos

Como sabemos la matriz de rigidez de
una estructura espacial es una matriz -
cuadrada siméirica y de orden tres ve-
ces el ndmero de nudos. El nimero -
tres se debe a que tiene tres grados de
libertad por nudo pero no todos los valo
res de esta matriz tienen elementos dis-

tintos de cero.

Los elementos cuyo valor es distinlo de
cero se agrupan por lo general a am-
bos ladus de la diagonal principal, for
mando una banda, por lo que se le co-
noce con el nombre en algunos casos de
"Matriz Banda' o 'Matriz Bandeada' .

El ancho de la semibanda es igual a 1la
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médxima diferencia entre los nudos '"i"
y "j'" de un elemento de la estructura ,
m4s uno mulliplicado por el ndmerov «e
grados de libertad por nudo.

MAB =[max.dif. ( i-j )+1]n G.L. (2.27)

donde :
MAB = M4ximo ancho de semibanda

G.L. = Grados de libertad

Cuando la numeracién de los nudos no es
correcla se podrla tener ¢l caso de que
el mdximo ancho de semibanda coincida
con el orden de la matriz lo que implica
que se esté trabajando con una matrizlle
na con algunos elementos iguales a ce-
ro, ocupando lugares en la memoria, au
mentando el tamano de la matriz y au -

menlando el tiempo de ejecucibn.

Descomposicién de Matrices
En una armadura, ia matriz de rigidez
[K] puede expresarse como el producto

de Lres matrices :

(k] = [u][r{] (]
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]
(=]

(]
[#]

Matriz de rigidez de la armadu-
ra

Matriz de equilibrio que contiene
a los vectores unitarios

Matriz transpuesta de [E]

Matriz de rigidez axial EA/L

En el andlisis computacional es mucho -
mids aconsejable el ensamblaje de 1a ma
triz de rigidez, dado que es mucho m4s

prdctico y rdpido.

[p] = [k] [v] (2.28)

donde

in = Vector de cargas externas
jKj = Matriz de rigidez

:UJ = Veclor desplazamiento Nodal.

Mé6todo de Gauss-Jordan

El Método de Gauss-Jordan nos sjrve pa
ra desarrollar el conjunto de ecuaciones
lineales de laexpresi6n ( 2.28 ). Este -
sistema de ecuaciones lineales y simultd
neas al ser desarrollado nos da los valo

res de los desplazamientos nodales [U] .
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2,5.1.3 Ejemplos de Aplicaci6n

2.5.1.3.1 Numeraci6n de Nudos
a) Para la armadura que se muestra de

terminar el mdximo ancho de semi -

banda.

Fig. 24 Numerncion incorrecte de nudas
Soluci6n

MAB

[Max. Dif. (i-j) + 1]+G.L.

[ 7-1+1 ]-3

MAB = 21

MAB

Entonces la matriz de rigidez tendrfa

el siguiente aspecto
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donde :
K = Matriz distinta de cero de
orden 3
0 = Maltriz cero de orden 3

b) Para la misma figura, pero con di
ferente numeraci6n de nudos hallar el

ancho de semibanda,

Fig. 25: Numerocion correcta de nudos



MAB =[7 - 4+ 1]x3

MAB = 12

Si comparamos el ndmero de memo -
rias que se han de utilizar para cada

caso tenemos :

Dimensi6n Orden de Matriz « MAB

Dimensi6n a = 21.21

441 ( caso a)

Dimensién b = 21,12 = 252 ( caso b)

Dimensién b 149 = 57 g
Dimensi6n a

Ksto significa que con una numera -
ci6n de nudos adecuada podemos aho
rrar casi la mitad de memorias al -

momento de programar.

Esto cobra mds importancia cuando

es mayor la cantidad de nudos.
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2.5.1.3.2 Ensamblaje de Matriz de Rigidez

ay Para la siguiente armadura :

1 () 2
Z 4
) )
3
_——-x -
10m

Fig. 26 Reticulodo bidimensiond

i) Ensamblar la matriz de rigidez

ii) Calcular el desplazamiento en los nu
dos empleando el método de Gauss -
Jordan

iii) Calcular los esfuerzos en las harras,

Trazando los ejes coordenados de refe -

rencia como lo muestra la figura 26, y

para un solo lipo de material ,para la ar

madura ( tipo 1 ) con E = 2.04 x 10°

Kg/cm? y A =1 c¢m? pasamos a calcu-

lar.

Solucibn :
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i) Ensamblando la matriz de rigidez de acuerdo a

la figura 26

1<y Kiz L 1
Ka Kz2 Uz P,
Nado Coordenadas Elémento .Lonec%lwd?d
Y i J  tipo
1 0 5 1 il 2 1
2 10 5 2 1 4 1
3 0 0 3 1 3 1
4 10 0 4 2 3 1
5 2 4 1
g 1 0
[Kd = (10,5)-0,5) & (220 2 & =
6
_2.04x10x1 , [P0
10 0 0
100 50
_ _ 10 _, -5 o — )
(K] = (10, 0)-(0,5) ¢ i =) @ | 125 lzs |
-50 _ 25
1256 125
" 100 _ 50
- 2.04x10 x1 125 125
/1257 50 25
125 125
0 -5 0 0| _
[Kn]; (0,0)-(0,5) ® (5 ) 51 (= [0 1]
0 0

6
2.04 x10 x1
5 0 1




Entonces :

I_-l«:n]I =

204, 000 0

0 0

g |
i

145,970.5 -72,985.2

-72,985.2 36,492.6

0 0

I

0 408, 000

= =

349,970.8 -72,985.2

-72,985.2 444,492.6

1 0
-10 0
= ,95)-(10,5 o= 9 )
[K“]‘(O)( ) © (770 "0 2 Y00 o
_ 2.04x10 x1 1.0
100
125
-10 -5
Kez| = (9,0)-(10, 5 10 -5
[Ke2] = 0.0-010.5) & (75, 722 ) =
125
100 50
b 12
_2.0ax10°x1 | |12 o
/125 50 25
125 125
-5 0 O
[Kzz:|=(10,0)—(10,5) 5(0,22) ¢ =
5 5 0 1

6
=2.04x10 x1
5 0 1

93.

50
125

25
125




ii)

Entonces :
- ;
204, 000 0
[HHJ =
1
0 0
L o
145,970.5  72,985.2 |
] -
) 72,985.2 36, 492.6
0 0
[Kzzj =
’ 0 408,000 |
349,970.5 172,985.2
J-:Iit,:] =
72,985.2 444,492.6
~204, 000 0
l:](*.z ] = = [l‘iu:l* =
0 0

Ensamblando, la matriz de rigidez ser4 :

349,970.5

-72,985.2
K =
-204,000

0

-72,985.2
444,492.6

0
0

-204, 000
0

349,970.5 172,985.2
72,985.2 444,492.6

Calculando desplazamientos en los nudos

De ( 2.28)

349,970.5 -72,985.2
-72,985.2 444,492.6

-204,000 0

0 0

-204, 000

0
349,970.5

72,985.2 444,492.6

0

0
72,085.2

Resolviendo por el método de Gauss-Jordan

94,

Usx

Ty

Uzx

Uav

0
0

‘-Pu ]

Pyy

Pzx

P?_YJ
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349,970.5 -72,985.2 -204,000 0 1,000
-72,985.2 444,4492.6 0 0 1,000
-204, 000 0 349,970.5 72,985.2 0
0 0 72,985.2 44,492, 6 0
349,970.5 -72,985.2 -204, 000 0 1,000
0 429,271.8 -42,543.5 0 1,208.5
0 -42,543.5 231,057.6 72,985.2 582.9
0 0 72,985.2 444,492.6 0
349,970.5 -72,985.2 -204, 000 0 1,000
0 429,271.8 -42,543.5 0 1,208.5
0 0 226,841.3 72,985.2 702.7
0 0 72,985.2 444,492.6 0
- ppe s
349,970.5 -72,985.2 -204,000 0 U 1,000
0 429,271.8 -42,543.5 0 Uty 1,208.5
0 0 226,841.3 72,985, 2 || Uax 702.7
0 0 0 421,009, 9|| Uz -226.1

-
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. -4
| | 79 S ® Usr =-5.3704x10 m

421, 009.9

226,841.3 Uax = 702.7 - 72,985.2 Uazy

U =_T102.7 72,9852 (.5 3704 x10 ) g Usx
226,841,3 226, 841, 3

3.27055 x 10 m

429,271.8 Uv = 1,208.5 + 42, 543.5 Uzx
‘ -3
Uy =L:208.5 _ , _22,543.5 (3 97056x10 ) g U =
429,271.8 429,271, 8

-3
3.13936 x 10 m

349,970.5 Usx = 1,000 + 72,985.2 Uw + 204, 000 Uzx
Une 4, 000 b -=12,985.2 4 14936 x 10) +
349,970.5 349,970 5
-3 -3
204,000 3,27055 x 10 ) @ Us= 5.41851 x 10 m

349,970.5

Los desplazamientos ser4n :
-3

Uix =5,41851 x 10 m
-3

Uryy =3.13936 x 10 m
-3

Uazx =3.270565x 10 m

-4
Uay =-5.37040x 10 m

iii) Calculando los esfuerzos en los elementos :

De la f6rmula ( 2,19 ) para una armadura bidimensional tenemos:

bk [1m e [a ]



97.

Los esfuerzos en cada elemento serdn los siguientes :

¥

Fy

I

Fy

Fz2 =

Fo2

F2

Fa

Fa

F3

Fa

Fy

Uzr = LUy

LXA [11 i m[l
U2y - Uty

-3 -3
@.27055 x 10 - 5.41851 x 10 )

b
2.04 x 10 x 1 v (1, 0 )

10 -4 -3
(-5.37040x10 - 3.13936 x 10 )

-3
204,000 x ( 3.27055 - 5.41851 ) x 10

- 438.18 Kg.

Usx = Uix
EXA [:lz mJ
U - Uty
-3
6 (0 - 5.41851 x 10 )
2.04 x 10x1 (10  _ 5 ), ,
/1257 /125~ /125" | (0 - 3.13936 x 10 )
e -3 -3
2.04 x 10 x L1 x 5,41850 x 10 + 5 x 3.13938 x 10 )
125
- 628.13 Kg.
an [ ] Page S
l2, ma
Uasy = Lhy

-3
‘ ¢ ( 0 - 5.41851 x 10)
z-u4 X lﬂ x I{ u' _l } »

5 i -3
(0= 3.13936 x 10)

2.04 x 1()bx 1

=3
: ( 3.13936 x 10 )

1,280.86 Kg.

. Use = Uax
51
4

Usy - Uay
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& . . -3
F, = 2:04x10 x1 L (- L0 5 (0 - 3.27055 x 10 )
/125" J125° ' /125 )*

-4
(0 + 5.37040 x 10 )

C]
2.04 x 10 x 1 -3 -4
F = 155 ( 10 x 3.27055 x 10 - 5 x 5.37040 x 10 )

Fe

489.93 Kg.

Uss = [fzx
1“9 =.M_:(l’,m! ).
Ls Lay = LUar

-3
(0 -3.27055 x 10 )

]
P, = 2:00x10°x L o ), 4
o ( 0+ 5.37040 x 10 )

[
F; = 2.04 X 10x1 s _ 53704 x 10" )
5

F; = -219.11 Kg.

Los esfuerzos en los elementos serdn :

R — e — —

Fuerza Sentido
Elemento
(Kg) Tracci6bn Compresibn
1 438.18 C
2 628.13 C
3 1,280. 86 T
4 489, 93 T
5 219.11 C

Entonces la armadura al ser solicitada de la manera como lo
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muestra la figura 27, determina esfuerzos en sus elementos
de la magnitud y sentidos determinados en el punto anterior y

que se ilustran de la manera siguiente :

Pe qm/? by

L] 436.18 K 2

626.13 kg 489.93 4

1280.86ky ,>< 219 .11 kg
s e

Fig. 27 Esfuerzos en el reticulndo

b) Para el siguiente articulado :

k’___, {

5m

/_‘/ 4m 7_/

Fig. 28 Articuldo espccinl



i)

i)

iii)

100.

Ensamblar la matriz de rigidez
Empleando el método de Gauss-Jordan , hallar los des -
plazamientos nodales.

Calcular los esfuerzos en las harras

Soluci6n

i)

Armando la matriz de rigidez
De la figura 28 lenemos que solo el nudo 1 tiene despla -

zamiento,luego , sSolo armaremos la matriz de rigidez

de este nudo.

Nudo Coor_denadas Elemento (..:OHGC.tiVidf.ld
X Y Z 1 ] tipo
1 0 0 5 1 1 2 1
2 2 -2 0 2 1 3 1
. 2 2 0 3 1 4 1
: 2 2 0 4 1 5 1
5 -2 -2 0

)

‘ 2
[Ki]= ( 2,-2,0-00,0,5 0 (s~ ) 9

4 410

33 33 33

i} 4 _10

33 10 a3
10 10 25

33 33 33
= _
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4 4 10
33 33 33
(]
[K"] _2.04x10 x1 | _ _4 4 10 -
‘ /33" 33 33 33
_ 10 10 25
33 33 33

43,044.6 -43,044.6 -107,611.6
= -43,044.6 43,044.6 107,611.6

-107,611.6 107,611.6 269,029

=4 4 _ 1o
33 33 33
- 4 4 _ 10
33 33 33
_ 10 _ 10 25
| 33 33 33
i A _ 10
33 33 33
(]
Ko | =_2.04 x 10 X 1 4 4 _ 10 _
i 8 733 33 33 33
_ 1o _ _1o0 25
33 33 33
43, 044. 6 43,044.6 -107,611.6
- 43,044.6 43,044.6 -107,611.6

-107,611.6 -107,611.6 269, 029




: 2 2 5
k@] = (=2,2,0)-(0,0,5) & (= plm , 2 ,— 2
[ 3 /33 /33 /33
4 _ 4 10
33 33 33
- . 8 Y Sy 115
33 33 33
do o _ 1o 25
33 33 33
= =1
4. _-4
33 33
[Kﬂ=2.04x10°x1, _4 4
3 /ﬁ-‘ 33 33
Ao _ 10
S 33
43,044.6  -43,044.6  107,611.6
= -43,044.6 43,044.6 -107,611.6
107,611.6  -107,611.6 269,029

3 2 2 5
[huJ‘=(-2,~2,0) - un0,5)=o¢"/§§q —/EEJ _'ﬁﬁr)

4. 4. _10
33 33 33
K 4 4 10
33 33 33
10 o 25
33 33 33
4
33
2.04 x 100 x 1 4
— L] x x i
[KujL— 33 * 33
10
33

4 10
33 33
24 10
33 33
10 .25

33 33




ii)

iii)

43,044.6  43,044.6 107,611.6
= 43,044.6  43,044.6 107,611.6
107,611.6  107,611.6 269,029

Sumando : Kll l+ Kll 2 + Kll 3 + Kll 4

—
172,178.4 0 0
K = 0 172,178.4 0
0 0 1'076,116
L —

103.

Que constituye la matriz de rigidez de la armadura de la figu

ra 28.

Hallando desplazamientos :

172,178.4 0 0 0
0 172,178.4 0 0
0 0 1'076,116 -1000
-4
Uiz = =9,29267 x 10 m
Uy = 0
U!x = 0
Hallando esfuerzos en cada barra :
" 2.04 x 10 x1 , 2 _ 2  _ 5 |
* /33 33" /33 33
2 . [}
F, = 2.04 x 10 x (46.46335) F, =

33

Z

0

-4
+9.29267 x 10

-287.22 Kg.




|

)

Fs

(]
- 2.04 x 10 x 1

/33

b -4
2.04 x 10 x 10 x(46.46335)

2 . 2
/33" [33

2,04 x 10" x1

33

/33

6 -4
2.04 x 10 x 10 x (46.463395)

-4
+9.29267x10

104.

0

0

F,= -287.22 Kg.

-4
+9.29267x10

Fs= =287.22 Kg.

33 .
0
2,04 x  10°x1 ,E_z 2 SJ.. 0
/33 335 /3 33 -
/ |_+9. 29267x10
o -4
_ 2,04 x10 x 10 x (46.46335) - _287,22 Kg.
33
: Fuerza Sentido
Elemento (Kg.) Tracci6n Compresién
1 287.22 C
2 287.22 C
3 287.22 C
4 287.22 C

4

_—



105

2.5.2 Determinaci6én de esfuerzos axiales por el Mélodo de la Rigi

dez, en la estructura propuesta

Obtenida la configuraci6n preliminar de la estructura y calcu_

ladas las cargas que acldan sobre la misma, estamos en con

diciones de calcular los esfuerzos en todos los elementos por

el método de la rigidez.

2.5.2.1

Numeracién de Nudos y Conectividad

La numeraci6n de nudos es un detalle muy importan
te en el cdlculo, de ello depende que armemos una
matriz de rigidez muy amplia o muy compacta. Co
mo se explic6é en el punto anterior, una numeracién
inteligente de nudos en la estructura, determinard
un menor semiancho de banda en la matriz de rigi-
dez, y por tanto mayor agilidad en el empleo del
método de Gauss-Jordan para la soluci6n de ecua -
ciones simultdneas, con el consiguiente ahorro de

trabajo y de tiempo.

Debemos precisar que aplicamos el método de la ri
gidez a la estructura en el espacio, reduciéndolaal
plano bidimensional. Simplemente, reflejando las
cargas que actdan tridimensionalmente sobre la es

truclura, en cada cara de la misma, Esto es,ob
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tendremos los esfuerzos en cada cara, al final, su
perponiendo los esfuerzos de las caras que se rela
cionan mutuamente conseguiremos los esfuerzos de
los elementos de la estructura. Esta aproximacifn,
desde luego muy confiable, se hace teniendo en
cuenta que una matriz de rigidez con menor canli -
dad de nudos y con dos grados de libertad por nu-
do, es mejor manejable que una con mayor canti -

dad de nudos y en el espacio.

El ahorro de trabajo por armado de matriz y de
tiempo de ejecuci6én de cualquier programa para la
obtenci6n de los esfuerzos finales, es considera -
ble, cuando se trata de armaduras bidimensionales

comparadas con las tridimensionales.



2.5.2.2

Determinaci6n de Coordenadas

De 1a numeraci6n de nudos figura2)

Nudo

9

10

11

12

13

14

15

16

17

18

19

20

-0.30
0.30
-0.30
0.30
1.50
-0.30
0.30
-1.50
-0.30
0.30
-0.30
0.30

-0.30

1.50
-0.375

0.375
-0.475

0.475

-0.575

Toblo 4 Coordencdas de nudos

27.

217.

217.

217.

27.

26.

26, ¢

26.

26.

26.

25.

25.

25.

25.

24.

24.

23.

23.

22,

108.

50

50

00

00

00

50

00

00

00

.00

00

25

25

25

25

25
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Nudo X Y
21 0.575 22,25
22 -0.70 21.00
23 0.70 21.00
24 -0.85 19.50
25 0.85 19.50
26 -1.05 17.50
27 1.05 17.50
28 -1.25 15.50
29 1.25 15.50
30 -1.50 13.00
31 1.50 13.00
32 -1.75 10. 50
33 1.75 10. 50
34 -2.05 7.50
35 2.05 7.50
36 -2.20 6.00
37 0 6.00
38 2.20 6.00
39 -2.80 0
40 2,80 0

Tabla 40 Coordenadrs de nudos



2.5.2.3

Conectividad de LElementos

De la conectividad en la figura 29 :

Elemento

1

10

11

12

13

14

15

16

17

18

19

20

Ni

9

11

13

16

18

20

22

24

26

28

30

32

34

36

Tobla 5 Conectivided de nudos

11

13

16

18

20

22

24

26

28

30

32

34

36

39

10

tipo

110.



Elemento Nt NJ

21 10 12
22 12 14
23 14 17
24 17 19
25 19 21
26 21 23
217 23 25
28 25 27
29 27 29
30 29 31
31 31 33
32 33 35
33 35 38
34 38 40
35 1 2
36 2 5
37 4 5
38 3 4
39 6 8
40 8 9

Tobla 5a Conectividad de nudos
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Elemenlo Ne NJ tipo
41 9 10 3
42 12 15 4
43 14 15 3
44 13 14 3
45 1 4 4
46 2 3 4
47 3 7 4
48 4 6 4
49 6 10 4
50 7 9 4
51 9 12 4
52 10 11 4
53 11 14 4
54 12 13
655 13 17 4
56 14 16 4
57 16 19 4
58 17 18 4
59 18 21 4
60 19 20 4

Tobla 5b Conectividod de nudos



Elemento

61

62

63

64

65

66

67

68

69

70

71

72

73

74

75

76

77

78

79

80

N¢

20

21

22

23

24

25

26

27

28

29

30

31

32

33

34

35

36

37

37

37

Tabla 5¢ Conectividad de nudos

Nj

23

22

25

24

27

26

29

28

31

30

33

32

35

34

37

37

37

38

39

40

tipo

113.
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2.5.2.4 Ensamblaje de la Malriz de Rigidez

La malriz de rigidez responde a la geometrra de 1la
estructura y a la conectividad de sus elementos en

sus respeclivos nudos.

Cabe mencionar que cada elemento que concurre ha
cia un nudo conlribuye con la rigidez del mismo, es
to se puede expresar, al momento de ensamblar la

matriz de rigidez, de la manera siguiente :

Ke K K K 0 0 0 0 0
K Kiz K K K 0 0 0 0
K K Ks K 0 K K - 0 0 0
K K K Kgz K K K 0 0 0
0 K 0 K Kg0 0 0 0 0

K K K
0 0 0 0 0 K.K 0
o 0 0 0 0 K K, 0
0 0 0 0 0 0 K K,,

2.5.2.5 Esfuerzos en los Elementos de la Estructura
El desarrollo de ecuaciones simultdneas por el método

de Gauss-Jordan, nos delerminan los desplazamientos
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de todos los nudos en la estructura, méds, lo importan
te es que a partir de los desplazamientos nodales, pode

mos calcular los esfuerzos axiales en los elementos que
conectan dos nudos; de los que precisamente se han

calculado sus desplazamientos.

Iste cdlculo se ha realizado para los 80 elementos de
que consta cada cara de la estructura, como lo mues
tra la impresi6én del computador, y solo se menciona el
desplazamiento del nudo 1, por ser éste con el que se
verifica la inclinacién de la torre respecto de la verti-

cal al momento de aplicarse todas las cargas.

Esta informaci6n es importante al momento de la inspec

ci6n en el correcto montaje de la estructura.

2.5.2.5.1 Esfuerzos en las Montantes




Nivel + 0 Elementos 17 y 34

1¢
]

Estado de Cargas J K L M
Dt+Dc+Wt+We+Tdc 348,32 -8,561.47 | -3,077.86 5,831, 92
Dt+Dc-Wt-Wce+Tdce -8, 450, 45 237.75 5,721.35 -2,966,84
Dt+Dc+Tdc+Trcl -1,129.07 -6,225.55 - 540.91 4,555.57
Nivel + 6 Elementos 16 y 33
Estado de Cargas J K L M
Dt+Dc+Wt+Wc+Tdc 589. 51 I_mj -2,836.67 6,673.12
Dt+Dc-Wt-We+Tde -8,209.25 478.95 5,962.55 -2,725.64
Dt+Dc+Tdc+Trcl - 972.29 -6,068.77 - 384.13 4,712.35
Nivel + 13 Elementos 13 y 30
Estado de Cargas J K L M
Dt+Dc+Wt+Wc+Tdc - 120.59 |-6,699.82 -1,556.37 5, 022. 86
Dt+Dc-Wt-Wce+Tdce -6,525.65 - 295.66 4,847.78 -1,382.19
Dt+Dc+Tdc+trcl -1,415.19 -4,971.30 430.28 3,986.39

Tdbla 6 Esfuerzos en Monrantes.



Nivel + 17.5 Elementos 11 y 238

il17

Estado de Cargas J K L M
Dt+Dc+Wt+We+Tdc - 261.07 | -5,666.44 - 924.12 4,481.26
Dt+Dc-Wt-We+Tdce -5,414.27 - 514.75 4,227.57 - 671.94
Dt+Dc+Tdc+Trcl -1,484.65 4,247.48 819. 81 3,582.63
Nivel + 21 Elementos 9 y 26
Estado de Cargas d K 16 M
Dt+Dc+Wt+We+Tde - 326.28 I-m -~ 440.01 | 3,800.72
Dt+Dc-Wt-We+Tde -4,195.38 - 705.01 3,426.97 - 62.39
Dt+Dc+Tdc+Trcl -1,498.98 ~-3,457.30 1,107.31  3,065.62
Nivel + 24.25 Elementos 6 y 23
Estado de Cargas J K L M
Dt+Dc+Wt+Wc+Tdce - 115.71 | -2,948.30 - 540.27 2,292.30
Dt+Dc-Wt-Wc+Tdc -2,214.98 - 844.53 1,563.49 193. 03
Dt+Dc+Tdc+Trcl -1,257.08 -2,175.97 934. 41 1, 853.29

Tabla 6a

Es‘uerzos en Montantes.



Nivel 4 25 Elementos 5 y 22

118.

Estado de Cargas J K L M

Dt+Dc+Wt+Wc+Tdc - 161.99 | -2,155.99 - 439.73 1,504.28

Dt+Dc-Wt-Wce+Tdc -1,615.34 - 682,37 983. 89 50.93

Dt+Dc+Tdc+Trcl -1,147.77 -1,542.92 827.65 1,222,176
Nivel + 26 Elementos 3 y 20

Estado de Cargas J K L M

Dt+Dc+Wt+Wc+Tdc - 40.83 | - 912.43 - 409.48 462.15

Dt+Dc-Wt-Wc+Tdc - 650.45 - 322.19 180.77 - 147.49

Dt+Dc+TDc+Trcl - 592.17 - 449,56 403, 17 260. 58

Taola 6o Fsfuerzos en Montantes.

Donde :

Dt+Dc+Wt+Wec+Tdec : Estado normal de carga

Dt+Dce-Wt-We+Tde : Estado normal de carga con sentido de vienrto
inverso.

Dt+Dc+Tdc+Trel : Estado anormal de carga con rotura del conduc

tor N° 1.



2.5.2.5.2. Esfuerzos en las Diagonales

Los esfuerzos en los miembros secundarios de
la estructura para el estado de cargas norma-

les es como se muestra seguidamente :

Nivel Elemento I II 11T IV
o 79 904.14 -107.14 | ,010.23 0
’ 80 884.04  129.39 [-992.96 20. 63
e 75 -264.173 79.04 [-323.25 20.79
b 76 295.58 - 44.89 | 349.74 9.53
7 50 73 -354,11 53.79 |-418.99 | - 11.41
: 74 317.16 -94.69 | 387.26 | - 24.91
13 00 69 -272.03  101.55(-367.38 5.78
: 70 262.91 -116.52| 365.85 | - 14.04
A 65 -119.06  185.39 [-267.66 36.06
’ 66 158.84 -154.66| 319.38 5.15
21.00 61 19.91 | 228.05]-172.47 34. 62
’ 62 10.06 |-214.17] 219.71 - 5.58
9495 55 - 9.50 460.70 |-455.96 16.39
) 56 - 26.72 | -483.65| 385.32 - 69.46
53 300.45 -300.96  221.49
25.00 )
54 567.85 -220.35[ 568.68 | -299.19
96, 50 47 350.60 494,22 -295.56  -232.10
: 48 - 60.75 |-416.91 594.79 | 158.42 |

Tabla 7  Esfuerzos en Diognales.
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Disedo de Elementos

Determinados los esfuerzos actuantes en todos los elementos de la
estructura, el paso siguiente es verificar que los esfuerzos unita -
rios se encuentren dentro de los lfmites permisibles que establecen

crilerios de diseno de inslituciones dedicadas a la investigaci6n y

desarrollo.,

La AISC ( American Instilute Stell Construction ) es una institucién
en EE.UU. que recopila y ordena todos los avances en el estudio-
del acero, hechos por entidades, dedicadas a la industria de la

construccién,

La AISC en su versibn del afio 1969 ofrece los crilerios y mé
todos mds completos para el diseno de elementos con perfiles estruc
turales, de ello se desprende que sirva como fuente de referencia -

para el desarrollo de esta parte de nuestro trabajo.

2.6.1 Counsideraciones de Disciio

a) Longitud de Pandeo
La longitud de pandeo a ser considerada es la distancia -
entre dos nudos conectados, situados en el plano de pan
deo. Podrfa llamarsele, también longitud arriostrada

en el plano de pandeo.



)

c)

d)
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Radio de Giro

El radio de giro a ser empleado es el mrnimo de la sec.
cibn, por ser el que genere el esfuerzo admisible m4s

crilico en la compresi6n.

Relaci6én de Esbellez

Se define como la relaci6n entre la longicud de pandeo vy

el radio de giro ( L/r ). La relaci6n de esbeltez de e

lementos a compresi6n no excederd los Imites siguientes:

L ¢ 160 ( para monlantes y crucelas )

—_—y 200 ( Diagonales )

¢ 250 ( Elementos redundantes )

Estos valores los recomienda la AISC y son ulilizados en
nuesiro medio por la industria de la construcci6n, sien-

do considerados como criterios de buen diseno ( Ref. 3).

Perfiles " L "

Los perfiles usados son de tipo '" L " de lados iguales

A-36, cuyas dimensiones mfnimas serédn :

2 x 2 x 1/4"

(50 x 50 x 5 mm) En montantes
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11/2 x 11/2 x 3/16"
( 35 x 35 X 4 mm ) En los deméds elementos

( Ref.2 )

e) Distancias Arriostradas

La parie inlerior de cada lipo de lorre deberd ser disena
da de manera que pueda variar su altura por tramos fi -
jos de 3 metros, esla exigencia serd mayor hacia los
extremos en las patas, donde se variardn tramos cada 1
melro, debido a que se preveerd desnivel de terreno al
momento de anclar la estructura en un perfil asimétrico.
Hacia la parte superior la variaci6én puede ser de hasta 5

metros por tramo.

2.6.2 Diseno por Carga Ultima

El criterio de diseno por carga dltima establece una relaci6n

muy sencilla a tenerse en cuenta.

fd = fa x F.S. ¢ Fy ( 2.29)
donde :
fd = esfuerzo de diseno
fa = esfuerzo actuanle

F.S= factor de seguridad
Fy = esfuerzo Ifmite del elemento

El factor de seguridad, es decir la relaci6n entre el esfuer_
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zo Ifmite de cada elemento de la estructura y el esfuerzo -

médximo actuante en el mismo elemento, no serd inferior a:

Para cargas normales 1.50

Para cargas excepcionales 1.15 ( Ref. 2)

El factor de seguridad asr definido, garantiza que una eslruc
tura sometida a cualquier estado de carga, no sufra averfa -

ni deformaci6bn permanente alguna.

Determinaci6n de Esfuerzos Unitarios Ultimos de Diseno

2.6.3.1 Ancho Neto ( bn)

El ancho neto se asocia con la idea de miembros co
nectados con pernos o con remaches, donde se hace
inevitable la presencia de agujeros en las menciona -
das conexiones, sometidos principalmente a esfuer_

zos axiales de traccién.

El ancho nelo de un miembro es igual al ancho del
mismo, menos la suma de los didmetros de los agu

jeros, ahadiendo por cada diagonal una cantidad ‘da

da por la relaci6n : s® /4g
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S e e S— o

Fig. 30 Miembro de conexion

bn = b —Z¢ +Z_S_Z- ( 2.30)
g

donde :

bn = ancho neto

b = ancho de perfil

@ = Didmetro de agujeros
S = Paso

g = Gramill

2.6.3.1.1Area neta en perliles conectados tipo " L"
a) Si un 4ngulo sometido a tracci6én es co

nectado en una sola ala, se considera

como seccibn efecltiva del elemento, ¢l

drea neta del lado conectado, méds la

mitad del lado no conectado.

b) Cuando los perfiles se hallan concecta -

dos por ambas alas en forma alternacla
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emplearemos el criterio de ancho neto.
Ilaciendo un previo andlisis de las sec
ciones con posibilidad de falla se obten

dr4d la seccion mi4s crftica.

* Al A"

O @)
c

CI

Q
e

Fig. 31 Secciones critices

1t

En la figura 31 podemos observar que
las secciones a analizar son :

ABD y ABCD'

La expresi6n que determina el drea ne

ta es la siguiente :

2
Ag = (Db -é "'S Sy xt (2.31
g=( ] i ) Xt ( )

donde :
Ag = Area neta
t = Iispesor del perfil
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2.6.3.2 Diseno por ‘Tracci6n

El método de diseno por tracci6n, es8 el mis senci-
llo que encontramos en la teorfa de diseno de clemen

tos.

2.6.3.2.1 Esfuerzo acluanle por Llraccibn

Se define como :

fa = =l ( 2.32 )
Ag
donde :
fa = Esfuerzo Unitario actuante
T = Isfuerzo o tracci6n
Ag = Area neta

2.6.3.2.2 Esfuerzo LImite en 'I'racci6n

El esfuerzo lfmite para los elementos a

tracci6n serd el l'mite eldstico del acero.

ASTM A-36 Fy= 36,000 Ksi = 2,536 K&
cm?
ASTM A-572 Fy= 50,000 Ksi = 3,523_&{é
cim

Este dltimo fabricado con acero de alta re
sislencia.

De la ecuacibn ( 2.29 ) para aceros (A-36)

fa x 1.5 =< 36,000
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fa < 24,000 Ksi

2.6.3.3 Disefio por Compresién Axial y Flexo-compresi6n

Se determina en base al esfuerzo critico de pandeode

acuerdo con la teorfa de columnas

2.6.3.3.1 Esfuerzo Unitario Permisible por PPandeo

Para el cdlculo del esfuerzo permisible por
pandeo empleamos las especificaciones que
da la AISC sobre el diseno de columnas -
en compresibn axial, en el cual distingue
las dos zonas de pandeo : La zona el4sti-
ca y la ineldstica, cada zona define su pro

pia f6rmula,

Cuando KkIL/r ¢ Cc :

[ ;- (kL/r f J
Fa = J 2 Cc x Fy
F.S.
(2.33 )

Cuando kL/r » Cc :

Fa = 149,000  kgj (2.34)
(kL./T )
donde :
Fa = ksfuerzo Unilario axial permisi-

ble
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Fy = Lfmite eldstico del material
KL/r = Relacién de esbeltez efectiva
F.S. = Factor de seguridad
5, 3 (KL/r) _ 1 (KL/r)
3 8 Cc 8 Ct
ST o o
Ce = 21rx I (2.35)
Fy
donde :
Cc = Constante de columna
E = (Constante eldstica del material
( Kg/cm* )
Fy = Esfuerzo unitario Ifmite de fluen-
cia, ( Kg/cm*® )

La dltima [6rmula dada por la AISC intro-
duce el concepto de longitud efectiva, fac-
tor de seguridad y el Ifmite eldstico del ma
terial. Con ello se puede particularizar
cl diseno para las diversas calidades de a-

cero con que contamos en el mercado.

Estudiemos el esfuerzo permisible a com -

presién axial del acero A - 36.

—

2 (]
Ce = 2T x 2,04 x 10 Cec = 126.1
2,536

Halladala constante Cc se podrd calcular el

factor de seguridad F.S. y luego el es -
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fuerzo unitario permisible ' Fa ",

Fo
Ksi
0 —__
10.,
A-36
= i % y
100 126 19 200 KL/r
F.5.
2.0
1.0
A-36
l 50 100 150 200 KL/r

126

Fig. 32 Esfuerzos ndmisibles en compresion
En la figura 32 podemos apreciar la varia-
ci6n del esfuerzo permisible de compresién
con respecto a la relaci6n de esbeltez efec
tiva para el acero A-36, similares curvas
se obtendrdn para diferentes aceros, de

pendiendo del valor de su esfuerzo limitede

fluencia,

La f6rmula ( 2.33 ) refleja el resultadode
gran cantidad de investigaciones te6ricas y

experimentales.

Expresiones méds simples para su aplicacién
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se resumen en las tablas del apéndice en

las especificaciones AISC.

Debemos mencionar que las tabulaciones en
mencionadas especificaciones resultan dedar
valores numéricos a las f6rmulas expresa -
das anteriormente, para diferentes tiposde

acero.

2.6.3.3.1.1 Reducci6bn del Esfuerzo Permi-

sible por [’andeo

En el diseno por esfuerzos per
misibles la AISC en su apén
dice "C" recomienda disminuir
el esfuerzo permisible por pan
deo, medianle el empleo del
factor ( Qs< 1), con el obje

to de prevenir el pandeo lateral.

El valor de '"Qs8'" depende de
la relaci6n ancho-espesor del -
perfil, asf tenemos :

b « 637 ¢6Q¢ =1.0 (2.36)
t Fy
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637 . b 1,300 S :
~¢= > Qs=1.34-0.000533 x2./Fy

Fy t /Ty
(2.37)
b {1,300 1'089,758
=y 2= » Qs = :
t
donde
b = ancho del perfil (pulg. )
t = espesor del perfil (pulg.)
Fy = esfuerzo unitario de fluen-
cia del miembro (kg/cm? )

2.6.3.3.2Restricci6n _de exiremos y longitud efectiva

a) PoOrtico Arriostrado .- Es aquel, en
el cual, mediante un sistema de arrios
tramiento en su plano, nc se le permi
te el desplazamienlo lateral del mismo.
( No hay desplazamiento de un nudo con

respecto al olro ).

Fig. 33 Arriostrumiento
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Los arriostramientos pueden ser como
lo muestra la figura 33, o mediante-
la inclusi6én de muros que pueden sopor
tar corte, o ancldndose el pértico, a
una estructura adyacente que tenga am-

plia estabilidad lateral.

El tipo de falla que genera es simétri-

co, cuando las columnas se pandean.

P6rlico no Arriostrado .- Cuando no
existe arriostramiento en el plano del
p6rtico, en el momento de falla, los
nudos se cdesplazan unos con respecto a
otros, generando lo que se llama des-
plazamiento lateral. El tipo de falla

que genera es el antisimétrico.

Un pé6rtico arriostrado puede asumir ma

yor carga que uno no arriostrado.

Pensando en Ja rigidez de los nudos y
de que el pértico sufra o no desplaza -

miento lateral, podemos clasificar las
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columnas en las siguientes :

Forfico Arriostrado | Potiico No Arriostrado

kieonco| 10 05 07 1.0 2.0 2.0 J
Usar | o aes o080 2 21 20 |

Fig. 34 Longitud efectiva
La figura 34 muestra las longitudes efec
tivas a utilizarse para diferentes restric
ciones de extremos ( Ref. 6 ). Desde
luego sc tratan de valores emplricos muy
utilizados en el disefio de elementos en

compresi6n axial.

Para elementos a compresi6n con perfi -
les de dimensiones considerables se ha -
ce necesario el cdlculo analltico de'"k" ,
bdsicamente para reducir los costos de

construcci6n

A saber, un cédlculo preciso de "k'' im-
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plica la reducci6én del costo del mate -
rial a emplear. Con mayor esfuerzo
permisible por compresi6n axial pode -
mos tenlar perliles mds livianos y por

lo tanto m4s baratos.

Valores usuales de '"k'' son :

Cuando el p6rtico estd arriostrado
0.5¢<k ¢l.0

Cuando el p6rtico no estd arriostrado
1.0¢k ¢

Para el caso de pé6rticos arriostrados,
con perfiles de dimensiones pequchas se

usa k =1 ( Ref.0)

Elementos en Flexo-Compresién

Establece la incidencia de esfuerzos -
flexionantes, al plano de esfuerzos por
compresi6bn axial. Para disenar los e
lemenlos en f{lexo-compresi6on, los c6-
digos de disefio proponen 3 tipos de f6r

mulas :



1)

2)
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IF6rmula Secante .- Que se basa en

expresiones anallticas que suponen que
la iniciaci6én de la fluencia causada -
por las cargas aplicadas y el efectode
una desviaci6n inicial del eje del ele-
mento, terminardn la utilidad del
miembro. Lasg f6rmulas de la -
ASSHO y AREA para puentes son

de este tipo.

Las F6rmulas de Inleracci6n .- Deter
minadas empiricamente y probadas ex
perimentalmente son quizds, las m4s
usadas debido a su simplicidad y ver
satilidad. Estas f6rmulas relacionain
la interacci6n existente entre la fuer-
za axial, los momentos flexionantes,
la geomelrfa del miembro y los es -
fuerzos admisibles, medianle expre-

siones algebrdicas.

De este tipo de {6rmulas son las del

ALSC
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Las Curvas dec Inleracci6n Ultimas de
Colapso .- Son las m4s recienlemen -

te desarrolladas. El A{SC las usa
en sus especificaciones para diseiio -

pldstico.

La filosoffa en que se basan estas fér
mulas tienen por meta predecir la
resistencia Gltima de dichos elemen -
tos, ya sea que estén escritas en tér
minos de esfuerzos permisibles o de
disefio pldstico. ( con un factor dese

guridad ).

Las f6rmulas de interacci6én que pro -~
pone la AISC para resolver colum -
nas en {lexo-compresi6n son las sk
guientes

Cuando fa/I'a ¢ 0.15

fa . b 1.00 (2.39)
Fa Fb

Cuando fa/Fa > 0.15

fa ,Cmh 1,0 (2.10 )
I'a ( 1-fa/TF'e)I'b

y en las secciones arriostradas en el
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plano de flexi6n :

fa fb

— = < 1.0 2.11

0.6L'y  Ib ( )

donde :

fa = esfuerzo axial unitario actuante
(P/A)

Fa = esfuerzo axial unitario permisi
ble

Fb = esfuerzo de flexi6n unitario per
misible,

Cm = tfactor de reducci6n toma en

cuenta la forma del diagrama -
de momentos
.149'060, 00

O(psi)

I"e = esfuerzo de Euler -
(KL»/I‘&)

2.6.3.3.3.1 Casos Generales de I'lexo-Com

resi6n
En la prédctica se puden presen

tar los siguientes casos :

7

Hi Ay Hl__ﬁr% My Ha | ;‘{fi
E v 2

——

B

- —
- -

’ ¥

Mz -
Mj‘— Ha HS__QHJI-‘A Ha ____K{{‘l
Pi.’ Pi P!‘ o
a b C

Fig. 35 Columnos en flexo -compresion
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2.6.4 Diselio de las Conexiones

El disefio de las conexiones en la estructura es un punto de
mucha importancia, teniendo en cuenta que, cumplidas las
exigencias del disefio de los elemenlos principales, existe ma
yor probabilidad de falla en las uniones que en los propios e
lemenlos principales mencionados. I8 necesario seleccionar
el tipo de uniones adecuadas, que garantice un correcto fun

cionamiento de la estructura.

Aunque existe varios métodos para conectar entre si los ele-
mentos de una eslruclura, el empcrnado es el que comnmen
te se emplea en torres de transmisi6én de energla eléctrica.Se
recomienda ( Ref, 2 ) que la estructura conste Gnicamente de
uniones empernadas, evitando el uso de soldadura. De allr

nuestro interés por estudiar este tipo de uni6n.

2.6.4.1 Consideraciones de Disefio

Veremos que el tamano y la cantidad de los pernos -
en cada una de las uniones sea determinada en fun-

ci6n de las cargas aplicadas al elemento.

Los pernos y tuercas serdn de acero galvanizado y

se ajuslardn a las normas ASTM.
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Se recomienda como didmetro minimo de pernos
@/ 1/2n (/d 12 mm )

2.6,4.2 Andlisis de las Juntas Empernadas
Mediante este anilisis vamos a determinar las posi -
bles fallas que se presentan en el tipo de uni6n por

traslape simple.

Asumiendo el {raslape de dos placas simples como lo

muestra la figura 36, analicemos sus posibles fa-

llas.

2.6.4.2.1 Falla por Tensi6n o Desgarramiento
Ocurre en la secci6n sujeta a mayor esfuer
zo de traccibn, es decir la seccibn mé4s

critica ( ver. Fig. 36 b ).

Aplicando la ecuaci6én ( 2.31 ) en el caso

mostrado de la {ig. 36b, L(enemos :

Ag =(b-y gt

donde :
Ag = Area neta
b = Ancho lolal de la secci6n

-

Didmetro de los agujeros.
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Fig. 36 Posibles fallas en une junte.
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t = Espesor de la placa.

Considerando holgura para el didmetro de
los agujeros tenemos :

g = gt &

donde :

%

Didmetro del perno

=
1

liolgura que dche observarse por el
propio didmetro de perno y esfuer -
zos residuales.

AISC recomienda adicionar :

1/16" por didmetro de perno

1/16" por esfuerzos residuales.

El esfuerzo crflico por desgarramientosdem
pre debe ser menor que el esfuerzo admisi
ble por tensi6én, como se explic6 anterior

mente,

2.6.4.2.2 Falla por Aplastamienlo
Se debe a que el perno ejerce una fuerzade
compresibn sobre la placa que estd en con-
tacto con ella, como se muestra en la fi-

gura 36 c.
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La dislribucién rcal de esle esluerzo es su
mamenle complicado, por lo que suele u
sarse un valor ficticio del esfuerzo de a
plastamiento, que involucra el 4rea proyec
tada ( el didmetro nominal del perno, mul

tiplicado por el espesor de la placa ).

El esfuerzo actuante por aplastamiento en

la junla se expresa :

fa=_"F
n Aa
donde :
fa : esfuerzo unilario actuanle por aplas
tamiento
P : esfuerzo de compresib6n en la junta
n : n@mero de pernos en la junta
Aa : drea de aplastamiento

El drea de aplastamiento de un perno se ex

presa :

Aa = ﬁp xt
donde :
Ffp didmetro del perno

t espesor de la placa
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2.6.4.2.3 Falla por Corte

Este tipo de falla lo muestra la figura 36d.
El esfuerzo actuante por corte en la junla -

se expresa :

donde :

fv. = esfuerzo unilario actuante por corte

P = esfuerzo en la junta
n = nfimero de pernos en la junta
Av = drea de corte de un perno

El 4rea de corle de un perno es :

Av = _{.. Ffﬁ

donde :

;fp = didmelro del perno

Se asumird, para nuestro disefho, ajuste a
decuado de pernos, de modo que el esfuer
zo de corte lo toma la fricci6n entre las

juntas.,

2.6.4.2.4 IFalla por dislancia insuficiente al borde

Si los pernos estdn colocados préximos a

los bordes de la placa, puede ocurrir una
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falla tal como lo muestra la ligura 36e. Fa
ra evitar esla falla se recomienda que ¢l
centro del agujero, 8e encuenlre alejado -
5

del Lorde, uns distancia no menor a 1.

veces el didmetro del perno.

El AISC espccilica, para uniones emper
nadas que la separaci6n mlhima entre per
nos 'd'", cumpla la siguiente relaci6n :
d»22/3¢8 6
d=3¢g
donde :

d

#

i

separacl6n mlnima enlre pernos

didmetro del perno

Lo mismo, 8e recomienda distancias ml
nimas al borde paralclo al eje de accibn de
la carga, como al borde perpendicular al

eje de la milsma carga.

T#'_

1™ o

b}

Fig. 37 Distencios minimes o borde
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a) Distancias MInimas al bordc paralelo al

ejo du aveidn do la carga ()

Dislancia mlnima ( mn )

Bordes Cizallado Bordes Rolados

Didmelro del perno

( pulg )
1/2 22.5 20.0
5/8 27.5 22.5
3/4 32.0 25.0

Table 8 Distoncios minimas d borde

b) Dislancia MInima al borde perpendicular

al eje de acci6n de la carga (n)

b.1) Iin conexiones de elementos a trac -
ci6n, con perno en lmea paralela al

eje del esluerzo :

n >,_.éP_
t
donde :
Ap = drea del pcrno

-
]

espesor de la parte conectada

b.2) IEn conexiones de eiementos a trac -
ci6n, con pernos de alla resisten -

cia, en lfnhea paralela al eje del es-

fuerzo :

ny HpxC
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donde :
C = relaci6n entre la resistencia a
tracci6én mfima del perno y la

resislencia a traccién minima
de la parte coneclada.

[En caso de conexiones sometidas a doble cor

te, se tomard el doble del valor anterior.

Las distancias minimas dadas en b.1 y b.2
no deben ser, en ningn caso, menores que

las distancias dadas en la tabla 8.

2.6.4.3 Coneclores

En nuestro caso lo constituyen los pernos de Acero nor_
ma ASTM, que hacen posible la unién de los perliles

"L'" en la estructura, teniendo presente requerimia
tos mfnimos en ntmero, dimensiones propias y dis
lancias entre coneclores, como lo expresa Imeas a-

rriba, el andlisis de las juntas empernadas.,

El perno consta de un v4stago, cabeza, arandela y
tuerca, una parle del vdstago es roscado para reci

bir la tuerca.

Segtn las normas ASTM, la longitud del perno se



147.

incrementa en 1/4" a partir de 1" hacia arriba.

Siendo la longitud de la zona roscada.( Lr )

Lr = 2¢+ 1/4" ( para longitudes de pernos inferio -
res a 6" inclusive )

Lr = 2 + 1/2" ( para longitudes de pernos superio_
res a 6'" ).

Siendo :

;D/ = didmetro del perno

Fy

_%___’_ 92074 T —_—h
——e—— g
Sp—
A — e
h‘:-,— Ll’
3h
.JT__ —{n_ _TI_

Fig. 38 Union atornillde

La figura 38 muestra el esquema de un perno, allf

podemos apreciar :

Lp » €p + Ae + ht + 3h

donde :
Lp = Longltud del perno
€p = LEspesor de las piezas conectadas
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Ae Espesor de la arandela
ht =  Altura de la luerca
3h - mds 3 hilos de rosca 7 mm,

Debe verificarse que la longitud roscada no se encuern
tre deniro de la altura por espesor de plancha.

Lp - Lr » €p

2.6.4.4 Evaluacibn de las Cargas y Esfuerzos en los Conecto -
res
Para la unién Metal-Metal, como lo muestra la figu-

ra 38, se tienen las siguientes cargas actuanles :

a) Carga de tracci6n directla

Ft = _W (2.42 )
n
donde :
Ft = Carga de lracci6n en el perno
W = Carga acluante

ndmero de pernos

=
11

b) Carga de Corte directo

Fs = W __ (2.43 )

donde :

I's = Carga de corte en el perno
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d)
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W = Carga de corte acluante

n = nGmero de pernos

Tracci6n cn los pernos producido por la carga de

momento flector

Iy = Mx CL 2,44
S ¢ ( )
donde
F,; = Carga de tracci6n en el perno " i "
M = Momenlo actuantle
Ci = Distancia entre el eje del pivote y el perno
" i "
Cj = Distancia enlre el eje del pivote y un per -

no cualquiera.

Carga de Corte producido por el momento torsor

Fsi = —acxl (2.45)

donde :
I'si = Carga de corle en el perno ' i "
T = Momenlo torsor actuante
Cj = Distancia entre el cenlro de gravedadde los
pernos al perno "i"
¢, = Distancia entre el cenlro de gravedad y un

perno cualquiera

Para el caso general en que sobre la uni6n actGan las

cargas de tracci6n ( I ) y de corte ( Fg ), los per-
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nos pueden ser calculados por cualquiera de los siguien

tes métodos :

2,6.4.4.1 Pernos Ajuslados

Considerando que la fricci6n existente toma la

carga de corte, enlonces :

Fi vFp o+ I8 (2.46 )
u
y no deberd exceder de :
Fi ¢ 0.8 Sy.As (2.47 )
donde :
FFi = Ajusle inicial del perno
Ft = Carga de tracci6n del perno
Fs = Carga de Corte actuante
u = coeficienle de fricci6én entre los elemen
tos a unir se puede tomar : 0.20 - 0.35
(Ref. 7 )
Sy = Esfuerzo de fluencia del material del -
perno
As = Area de esfuerzo del perno

2.6.4.4.2 Pernos con Ajuste inadecuado
Considerando que ¢l perno tomard

corte por un ajuste inadecuado.

la carga de

PPara esta si

tuaci6n la carga equivalente de tracci6n serd:
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De acuerdo al criterio de la mdximae-
nergla de distorsi6n :

5 2 2 .

IFe =/Ft+3 Fs ( 2.48)
De acuerdo al criterio del mdximo es -

fuerzo cortante

I'e =/Ff + 4 Fg (2.49)

Para calcular el 4rea del esfuerzo requeri-

do,

podemos hacer uso de la f6rmula de

Sceatons & Ronthewaite

o/
As —{"_1_“} d « 13/4'¢

Sy

As = 2%e . 4,1 3/4Yg
Sy

También podemos utilizar la expresién

As = e (2.50 )
0.4 Sy

2.6.4.4.3 T'orque de Ajusle

Podemos tomar la siguiente expresion

T = Cx Fixdb (2.51)

donde :

db

@

Ajuste inicial del perno

Didmetro del perno

Constante que depende de la lubricacién
del perno
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2.6.4.5 Planchas de Conexi6n

Las dimensiones de las planchas dependen del nGmero
de pernos que requieren los elementos para su unibn ,
teniendo en cuenta ademds, que los espaciamientos en
tre agujeros y las distancias a los bordes sean las re-

comendadas anteriormente.

El espesor de la plancha de conexi6n es por lo general,
el mayor de los espesores de los elementos que une
Las que emplearemos, en nuestro diseno, ser4n las

planchas de acero Sider E24 (Fy = 2,400 Km/cmz).

La revisi6én de las planchas de conexi6én se hace bédsi -
camente por corte y por excentricidad, y su desarro_
llo nos lo dd4, la estdtica del sistema de fuerzas que

concurren en ella.

Se observard que la concurrencia de los elementos que
la plancha de conexi6n, guarde la dehida simetrfa, de
manera de evitar, en lo posible, momentos de

flexi6n debidos a excentricidades con respecto a los e_

jes de aplicaci6én de las cargas.
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2.6.5Célculo de Areas Netas

Para la unién mostlrada a continuacién, hallar el drea nela crf
tica (Ag), para perfiles : L. - 3 x 3 x 1/4", L - 212x21/2x

1/4" y L -2 x 2 x 3/16", respectivamente

v/
& Y
A N
// i'ff‘%j’?
. / L
s~ el X )
. yd 89 o/ Pt
g =
b | //ﬂ‘
[ g
| o
|
IDC 0//
| ¢ //
o Yy,
¢ ’
] " [}
* o' 0 I
N 0 |
2 0!
% 1 : s
PN v
%
" 1)

Fig. 39 Secciones criticrs
Solucién

Para el drea probable ae falla ABC'D' de (2.31)

[ 2\ 2
Ag = |2b - 20+ £9)° | xt
¢ ¢ 4(2c) ]

Ag = r:zh - 20+ 625 ]x t
8c

Ag = _1_60(1;—(é)+625;]xt
c
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Asumiendo que se usarfdn pernos de media pulgada de didmetro,

entonces :
@= (1/2 + 1/16 + 1/16) x 25.4% ¢= 16

Ag =12 (b -16) + 825 [x ¢
8c

Ag=[2b_ L2560—625)]xt
8 c

Para el drea probable de falla A"B"C'"'L'"

de ( 2.31)

2
= - (59)" Xt
Ag [Zb 20 + i20) }

8 c

Ag =[_16 (b -@) ¢ + 3025 J x
Ag=[

2 (b - 16) + 3025]xt

Ag = |2b - _(256¢c - 3025)_]x g
8 ¢
Para el 4rea probable de falla ABD.
de ( 2.31)
Ag= (2b - @) xt

Ag = [Zb - lﬁ]xt

Expresando el d4rea nela en funcién de un porcentaje de la sec -

ci6n del perfil (A)
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Conociendo la secci6n del perfil :

A=2xbxt

Para el drea probable de falla ABC'D!

[2,0_ @56 ¢ - 625)]xt
Ag 8 ¢ = 1 _ (256 c - 625)
A 2b x t 16 be

Ag = [l_ QSGC-GZS)_] x A
16 b x ¢

Para el 4rea probable de falla A'"'B"C'"'D''' en forma andloga :

Ag = 171_1256c—3025L x A
16 b x c

Para el 4rea probable de falla ABD
Ag =11 - 8 1x A
b
En perfiles L - 3 x 3 x 1/4"
b =176 c=45, A =1.44 pulg?

ABC'D!

Ag = |1 _ (256 x 45 - 625) | x 1.44 = 0.8 x 1.44
16 x 76 x 45

2
Ag = 1,15 pulg
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16 x 76 x 45

Ag =[1 - 256 x 45 - 3025) Jx 1.44 = 0.84 x 1.44

1.20 pulg2

>
a3
I

Ag =[1 - B_Jx 1.44 = 0.89 x 1.44
76

Ag = 1.28 pulg2

En perfiles L-2 1/2 x 2 1/2 x 1/4"

b =64, c =45, A =1.19 pulg2

ABC'D'

Ag =[1 _ (256 x 45 - 625) Jx 1.19 = 0.76 x 1.19

16 x 64x45

Ag = 0.90 pulg2

A'BnCreepee

Ag =[1 - (256 x 45 - 3025) Jx 1.19 = 0.82 x 1.19

16 x 64 x 45

2
Ag = 0.98 pulg
ABD

Ag =[1 - S ]x 1.19 = 0.88 x 1.19

156.
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2
Ag = 1.05 pulg

En perfiles L - 2 x 2 x 3/16

2
b =51, ¢c=30, A =0.715 pulg

ABC'D!

Ag = [1 . 5296 2,80 2 629 } X 0.715 = 0.71 x 0.715
16 x 51 x 30

2
Ag = 0.51 pulg

AHBHCH!DH!

Ag = |1 - 256 x 30 - 3025) |x 0.715 = 0.81 x 0.715
16 x 51 x 30

2
Ag = 0.58 pulg
ABD
Ag = { -8 | x0.715=0.84 x 0.715
51
2
Ag = 0.60 pulg

En Resumen y para efectos de cdlculos sucesivos en el diseno de e

- lementos de la torre de transmisién, las 4reas netas son :
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2.6.6 Cdlculo de pernos

1) Para la junta que se muestra a continuaci6n, determinar -
las dimensiones y caracterfsticas de los pernos a utilizar,de

manera que la uni6én trabaje satisfactoriamente a la tensi6n

"T" de carga.

Fig. 40 Miembros conectedos detdle 1

Soluci6n

Suponiendo que las Ifneas de acci6n de las fuerzas en los
elementos no coinciden al momento de unir los miembros ,
creando, de esla manera, excenlricidades que generardn

momentos flectores y momentos torsores en las alas  del



160.

perfil, lo mismo que esfuerzos de corte y tracci6n en los
con ectores, que a continuaci6n analizaremos, y ademis -

suponiendo que la junta trabaja solo a friccién.

a) Corte Directo

De (2.43)

Fs = e

L

o
o
@
IS
S
=

Fs

b) Traccién por Momento I'leclor

Hallando el eje de pivote para el momento flector, y a-

saumiendo una excentricidad e = 1/16" (e = 2 mm)

L T
11_12___;

__-i,. .r_
P — 10

Q

-:hll.. S 20

Q

i

e 30

lh} e -c‘g'._ » Yol —

T W

-

E_F__’ 40 %'\‘
2

.-:—— 50 &

[}

—_——— 60

L=t

o !

Fig. 41 Eje de pivote detalle 1

Sea '"s" el drea de los conectores.

50(8) + 100(s) + 150(8) + 230(8) + 280(s)+330()

Y(6 8

Y (6s) = 1,140 (s)
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Y =1,140/6 Y = 190

Entonces la tracci6n crilica por momento flector esta-
rd en la uni6n (1)
De (2. 44)

2 x T x 140
(140)2 + (90)2 + (40)2 + (40)2 + (90)2 + (140)2

Ftl =

Ft, = 2 x T x 140
1 2 2
2 X ( 40% + 90% + 1402 )

140 x T
(402 + 902 + 1402)

Ft;

Ft; = 0.005 x T

Corte por Momento torsor

El corte crftico por momento torsor estard también en
la uni6én (1)

De (2.45)

2 x'T x 140

Fsj s > T
(1402 + 90% + 402 + 40° + 902 + 140°

FBl - 2 X 1;0 x T
2 (402 + 90% + 1402 )

0.005x T

Fsy

Lintonces las cargas en el conector (1) son :
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Carga de tracci6n

Fyp = Fyy

FL = 0,005 x 'I'

Carga por Corte

-

Fs =/(0.084 x T2 + (0.005 x T)2

ey

2
Fs =j(0.084)2 +(0.005)° x T

Fs =0.084 x T

Area minima para pernos ajustados

De (2.40)
Fi =0.005 x T + 0.084 x T/0.30
Fi =0.285 x T
De (2.47)
0.285 x T
As e
0.8 x Sy

As » 0.285 x T
0.8xSy

Asumiendo emplear pernos de acero ASTM A449 (SAE-
5)

Sy = 64.8 Kg/mm?2

Entonces

As » 0.285

—_ — x T
0.8 x 64.8
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As > 0.0055 x 7T (2.52)
donde :
As Area mfnima para pernos ajustados

(£ STM A449) (mm?)
d BE Carga de trabajo (Kg)

Area minhima para pernos con ajuste inadecuado

De (2.49)

¥e = /(0.005 x T)Z + 4(0.084 x T)2

Fe /(0.005)2 + (0.168)% x T

=
o
]

0.168 x T
De (2.50)

As 5 0.168 x T
0.4 x 64.8

As > 0.0065 T (2.53)

Para T = 10,000 Kg

De (2.52)

As > 0.0055 x 10,000 & As > 55 mm?

De (2.53)

As > 0.0065 x 10,000 ¢ As > 65 mm2

De tablas (Ref. 7)
G1/2", A = 91.55 mm?

2

A =91.55 mm® » As = 65 mm2 Correcto !

Usar : 12 pernos de acero @1/2"
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ASTM A 449, rosca gruesa en uni6én a tope

2) Para la junta que se muestra a continuaci6n, determinar
las dimensiones y caracterfsticas de los pernos a utilizar,
de manera que la uni6n trabaje satisfactoriamente a la ten

si6én "T" de carga.

L-2 1/2 x 2 1/2 x 1/4"

Fig. 42 Miembros conectados detdlle 2

Solucién

De manera andloga que para el caso anlerior con e = 1/4"

(7mm)

a) Corte Directo

Fs=1
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Fs = 0.167 x T

b) Tracci6bn por Momento Flector

Estableciendo el eje de pivole

-/ b4
T\“'ﬁ —

) ]

— 10

"

zl

St

R

4 |s0 s

S -

[}
-
L P-‘

Fig. 43 Eje de pivote detnlle 2

Y(3 s)

50(s) + 100 (s) + 150 (s)

Y(3 s)

300 (s) Y = 100

Entonces, la tracci6n crftica por momento flector -

estard en la uni6n (1)

De (2.44)
7x T x 50
L 2 2
50 + 50
7 x T x 50
Ft =
1 2 x 502
Fi, = el Ft; = 0.07 T

100
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Corte por Momento Torsor_

El corle crftico por momentlo torsor estard tamhién -

en la uni6én (1)

De (2.45)
7x T x 50
Fs, =
1 2 x 502
Fay = —=tl Fs, = 0.07 7T
100 1

Luego, las largas en el conector (1) son :

Carga de tracci6n

F =0.07xT

Carga de Corte

iy

j(0.167 x T)2 + (0.07 T)

Fs

—

Fs /'(0.167)2 + 0.0 xT

Fs =0.181 x T

Area milnima para pernos ajustados

De (2. 46)

Fi =0.07 + 9181
0.3

Fi = 0.674 x T
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De (2.47)

As, _0.0674 T

0.8 x 64.8
As> 0.013 x T (2.54)
donde :
As : Area minima de perno ajustado
(ASTM A 449) (mm? )
T : Carga de trabajo (Kg)

Area mfnima para pernos con ajuste inadecuado

De (2. 49)

-5

Fe =/70.07 X '1‘)2 + 4 x (0.181 '1‘)2

Fe j(o.ov)z F(0.362)2  x T

Fe 0.369 x T

De (2.50)

As 5 0.369 x T
0.4 x 64.8

As »0.014 x T (2.59)

Para T = 5,000 Kg

De (2. 55)
2
As > 0.014 x 5 000  As > 70 mm

De tablas (Ref.7)
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a)

168.

2
¢1/2", A = 91.55 mm
_ - 2 _ 2
A = 91.55 mm » As = 70 mm correcto !/
Usar : 6 pernos de acero @ 1/2" ASTM A449, ros

ca gruesa en unién traslape simple

Para la junta que se muestra, determinar las carac
terfsticas del perno a utilizar, para que la uni6n tra

baje satisfactoriamente a la tensi6én "T1'" de carga.

/] ‘{Ei/

Fig. 44 Miembros conectados detdle 3

Solucién

Considerando una excentricidad

e = 3/16" (5mm)

Corte Directo.

r 11
4

Fs =



b)

c)
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Fs = 0.26 T

Traccién por Momenlo Fleclor

Estableciendo el eje del pivote y centro de gravedad

St

L 30 v
- — e
~N
~t- o)
§ s i S — %\
- o §
"
3 15

Fig. 45 Eje de pivote detdle 3

Entonces, la tracci6n crftica por momento flector es

tard en la uni6n (1)

De (2. 44)

Ftl - 5 :;T_x 50
502 + 502
Ft, = 0.05 T

Corte por Momento Torsor

El corte crllico por momento lorsor eslard lambién -

en la uni6n (1)

De (2.45)
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5 x T x 50
502 + 502

Fsl =0.056 T

Luego, las cargas en el conector (1) son :

Carga de tracci6n

Ft = 0.05 T

Carga de Corte

Fs =/(0.05T)2 + (0.25T)2

Fs = 0.255 T

Area minhima de pernos ajustados

De (2.46)

0.255

0.05 T + -
Fi ) 0.3

rl\

Fi 0.9 T

De (2.47)

( 7N
0.8 x 64.8

<

As»>y 0.017 T

donde :

170.

(2.60)



171%

As : Area minima de pernos ajustado (ASTM A449 )

(mm?)
T : Carga de tensi6n (Kg )
e) Area minima para pernos con ajuste inaceduado
De (2.49)
Fe = /(0.05'1‘)2 + 4 (0.255 T)2
Fe = 0.512 1
De (2.50)
As, . 0.012 T
0.4 x 64.8
As» 0.02 T (2.61)

Para T = 4,000 Kg

De (2.61)
As = 80 mm2
2 2
A =91.55 mm~ » As = 80 mm correcto !

Usar : 4 pernos de acero®1/2" ASTM A 449, rosca -

gruesa en uni6n por traslape simple.

4) Para la junta que se muestra a continuaci6n, determinar la
caracterfstica del perno a utilizar, para que la uni6n trabaje

satisfactoriamente a la tensi6én "1'' de carga.
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Fig. 46 Miembros conectrdos detalle 4

Solucibn

Como solamente existe corte directo en la unién entonces -

podemos calcular directamente el perno.

a) Perno Ajustado
De (2.46)
Fi = u
0.3
De (2.47)
As 2 T

0.3 x 0.8 x Sy
Asumiendo emplear pernos de Acero ASITM A 449 -
(SAE-5)
e 2
Sy = 64.8 Kg/mm

entonces
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As , — 2T
0.3 x 0.8 x 64.8

As» 0.13 T (2.56)
donde :
As : Area mfnima de perno ajustado
(ASTM A 449) (mm9
T : Carga de trabajo (Kg)
b) Perno con ajuste inadecuado
De (2.49)
Fe = 2(2 T)
De (2.50)
As X

0.4 x 64.8

As> 0.154 T (2.57)

Para T = 500 Kg

De (2.57)
As = 77 mm
2 2
A =91.55 mm > As = 77 mm correcto !

Usar : 01 perno de acero ¢1/2" ASTM A449, rosca
gruesa.

5) Para la junta que se muestra a conlinuaci6n, determinar -

las caracterfsticas del perno a utilizar, para que la unién
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Fig. 47 Miembros contectrdos detnlle 5

Soluci6n

De manera andloga que para el caso anterior

a)

Perno Ajustado

De (2. 46)

_{2r

0.3

Fi

De (2.47)

J—z" T

0.3 x 0.8 x 64.8

As

As 0.09 x T
donde :

As : Area mfInima de perno ajustado
(ASTM A 449)

T : Carga de trabajo

(2.58)

(mm )

(Kg)
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Perno con ajuste inadecuado

De (2.49)

Fe = 2 (2 T)
De (2. 50)

As s 221
0.4 x 64.8

As > 0.109 x T (2.59)

Para T = 800 Kg

De (2.59)
As = 87.2
2 2
A = 91.55 mm”® » As = 87.2 mm correcto !

Usar : 0l perno de acero @1/2'" ASTM
A 449, rosca gruesa.

Kesumiendo las cargas que pueden soportar los co -

nectores en los detalles arriba mostrados, tenemaos:
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2.6.7 Cdlculos de esfuerzos unitarios Gltimos de diseno

Conocidos :

A : Area del perfil {pulgzj
Ag Area neta del perfil [pulgEJ
L : Longitud del elemento (pulg)
r : Radio de giro minimo (pulg)
S : M6dulo de seccibn (pulg3)
Cc : Constante de columna

e : excentricidad en la carga aplicada (pulg)
T e Carga de tensi6n (Lbs

Entonces podemos iniciar el cdlculo

A)  Diseno por traccibn

De (2.32)
i o= 1
Ag

El esfuerzo admisible a tracci6én (Ft) para aceros A-36 es:
Ft = 24 Ksi
Siempre se cumplird :

[t < I't

B) Disenio por Pandeo

fo - =G

A

Conocidos L y r, entonces podemos calcular la relaci6n
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de esbletez (L/r), y de tablas (Ref.15) obtenemos el es

fuerzo admisible en compresi6on (I'c).

Siempre se cumplird :

fice¢ Ye

Diseno por Flexo-Compresion

Devido al par eque genera la excentricidad (e) de la carga

aplicada

Fm= 22 Ksi

Fe = _149,000 Ksi
(L/r)2

De (2.37)

fe v Im .
Fc Fm

De (2.40)

fc + fm X g
Fe (1 -fc/Fec) Fm

Y para revisar los efectos de los monientos excéntricos -
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en el plano de flexi6n :

De (2. 41)
f_C_+ .M_ < 1
24 22

2.6.7.1 Revisi6n de los esiuerzos Gltimos de disciio en las mon

tantes de la torre de transmisi6n

Nivel + 0.00

Corresponde a los elementos 17 y 34 en la configura -

ci6n propuesta

Perfil : L 3 x 3 x 1/4" (A-36)

A = 1.44 pulg?

Ag = 1.15 pulg2

L = 48 pulg

r = 0.93 pulg

S = 0.577 pulg3
Cc = 126

e = 1/16" (2mm)
T = 15,400 Lbs
C = 20,000 Lbs

A) Diseno por traccibn_

15.4
1.15

ft =




B)

C)

ft = 13.4 Ksi ¢ Ft = 24 Ksi correclo !

Diseiio por Pandeo

fc = SEa ¥ fc = 13.88 Ksi
1.44
L - 48 ¢ L =5
r 0.93
De tablas
L _52¢126p Fc = 18.17 Ksi
r

fc = 13.88 Kgi ¢ Fc

18.17 Kuai correcto[

Diseno por Ilexo-Compresion

fin = 20X ,(1/16) fm = 2.16 Ksi
0.577
Fm = 0.6 x 36 Fm = 22 Ksi
Fe = -&10—;9— Fe = 55 Ksi
(52)

Conociendo :

fe _ 13.88  _ 4.7 > 0.15
Fc 18.17
Entonces :

2016
13.88_ -
18.17 (1 - 1388,y 99

55.00

180.



0.76 + 0.13 ¢ 1

0.89 ¢ 1 Correcto !

En el plano de flexi6n :

13.88 + 2.16 & 1

24 22

0.58 + 0.10 ¢ 1

0.68 ¢« 1 Correcto |

Desde Nivel + 0.00 hasta Nivel + 6.00 para

montantes de la estructura.

Usar perfiles L - 3 x 3 x 1/4" (A-36)

Nivel + 6.00

Corresponden a los elementos 16 y 33.
Perfil L. - 3 x 3 x 1/4" (A-36)
2
A = 1.44 pulg
2
Ag= 1.15 pulg
L = 60 pulg
r = 0.93 pulg
3
S = 0.577 pulg
Ce= 126

e = 1/16" (2 mm)

=
I

15,400 Lbs

@
I

20,000 Lbs

181,

las



A)

B)

C)

Diseno por (raccifn

. 15.4
it = =
1.15
ft = 13.4 Ksic¢ Ft = 24 Ksi Correcto |

Diselio por PPandeo

fc = 20 fc = 13.88 Ksi
Lag ¥ fc st

r 0.93 r

De lablas

L .

= T 65126 { Fc = 16.94

De tablas

L - 65 <126 ) Fc = 16.94

fc = 13.88 Ksi ¢ Fc = 16.94 Ksi

Diseno por Flexo - Compresi6n

il = 20 x (1/16) > fm
0.577

Fm = 0.6 x 36 [ Im = 22 Ksi

Correcto |

= 2.16 Ksi

Fe = 149000 & o _ 35 27 Ksi

182.
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Conociendo :

&.:M. = (0.82°0.156

Fc 16.94

Enltonces :

izgi + 2.10 ¢ 1
g (L = 13. 88 b 22

35.27

0.82 + 0.16 «¢ 1

0.98 ¢ 1 Correcto !

En el plano de flexi6n :

13.88 , 2.16 .
24 22

0.58 + 0.1 ¢« 1

0.68 < 1 Correcto |

Desde Nivel + 6.00 hasta Nivel +13.00
para las montantes de la estructura
Usar perfiles L - 3 x 8 x 1/4" (A-36)

Nivel + 13.00

Corresponde a los elementos 13 y 30

Perfil L - 3 x 3 x 1/4" (A-36)

A = 1.44 pulg?
2

Ag = 1.15 pulg

L = 80 pulg

r = 0.93 pulg

S = 0.577 pulg®



Cc

£)

B)

C)

= 126
= 1/16" (2mm)
= 13,200 Lbs

= 15,400 Lbs

Diseno por traccibn

184,

) 13.2
ft =
1.15
ft = 11.5 Ksic¢ Ft = 24 Ksi Correcto_l
Diseno por Pandeo
fc = 15.4 fc = 10.69 Ksi
1.44
L_8 5 L. g
r 0.93 r
De tablas

Lo g6 ¢ 126 ¢ ¥e = 14.67 Ksi
r 1

fc = 10.69 Ksi ¢« Fc = 14.67 Ksi Correcto |

Diseiio por IFlexo-Compresi6n

15.4 x (1/16) 4
0.577

im =

fm = 1.67 Ksi

Fm = 0.6 x 36 [ Fm = 22 Ksi
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e = K Fe = 20.15 Ksi

(86)
Conociendo :
fe - _10.69 - .73 0.15
Fc 14.67

Entonces :

10.69 , _1.67 ¢ 1
14.67 :

(1 -10.69

20.15

)x22
0.73 + 0.16 ¢ 1

0.89¢ 1 Correcto |

Desde Nivel +13.00 hasta Nivel +17.50
para las montlantes de la estruclura

Usar perfiles L- 3 x 3 x 1/4" (A-36)

Nivel + 17.50

Corresponde a los elementos 11 y 23

Perfil : L -3 x 3 x 1/4"(A-36)

A = 1.44 pulg2
e 2

Ag = 1.15 pulg

L = 80 pulg

r = 0.93 pulg

3

S = 0.577 pulg

Cc = 126

e = 1/16" (2mm)



A)

B)

C)

= 11,000 Lbs

n

13,200 Lbs

Diselio por traccitn

ft

11/1.15

ft

9.6 Ksic¢ Ft = 24 Ksi Correcto

Diseiio por Pandeo

fc = 13.2/1.44 ¢ fc = 9.17 Ksi

L _ _80 0 L _ g
r 0.93 r
De tablas

L =86 <126 ¢ Fc = 14.67 Ksi
r
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fc = 9.17 Ksi ¢ Fc = 14.67 Ksi Correcto!

Diseno por l'lexo-Compresibn

13.2 x (1/16)
0.577

[m =
Fm= 0.6 x 36 § Fm = 22 Ksi

Fe = —Lﬁlo—go— b Fe = 20.15 Ksi
(86)

Conociendo :

fe - 9.17 - ¢.63 >0.15

& [in = 1.45 Ksi



Desde Nivel + 17.50 hasta Nivel + 21.00
para las montantes de la estructura

Usar perfiles L - 3 x 3 x 1/4" (A-36)

Entonces :

9.17 4 1.43

14.67 9.17
(=) X 22

0.63 + 0.12 ¢ 1

0.75¢ 1 Correcto!

En el plano de flexi6n

9.17 L 1.43 .

24 22

0.38 + 0.07 ¢ 1

0.45 ¢ 1 Correcto)

Nivel 4 21,00

Corresponde a los elementos 9 y 26

Perfil : 2 1/2 x 2 1/2 x 1/4" (A-36)

A
Ag

L

U

2

1.19 pulg

= 0.9 pulg2

= 50 pulg

= 0.769 pulg
, 3

= 0.394 pulg

= 126

187.
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e = 1/4" (7mm)
T = 11,000 Lbs
C = 11,000 Lbs

A) Diseno por tracci6n

Ty
0.9
ft = 12 Ksi ¢« Ft = 24 Ksi Correcto |

B)  Diseno por Pandeo

fe= =2 & fc=9.24 Ksi
1.19

L _ 50 o> L =65

T 0.769 r

De tablas

L_ 65¢ 126 & Fc = 16.94 Ksi
r

fc = 9.24 Ksi ¢ I'e¢ = 16.94 Ksi Correcto!

C) Disefio por I'lexo-Compresi6n

fm = 11 x 1/4_ v fm = 6.98 Ksi
0.394

Fm = 0.6 x 36 ) Fm =22 Ksi

Fe = -14—91%— & Fe = 35.27 Ksi
(65)
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Sabiendo :
le_ 9.24 - ¢ 555 0.15
Fec 16.94
Entonces :
%234 + 6.98 ¢ 1
. o C
(l . .). 24 ) X 22
35.27

0.55 + 0.43 ¢ 1

0.98 < 1 Correcto |

En el plano de flexi6n

9.24 , _ 6.98 .,
24 22

0.39 + 0.32 ¢ 1

0.71 < 1 Correcto |

Desde Nivel + 21,00 hasta Nivel + 25.00
para las montantes de la estructura

Usar perfiles I, - 2 1/2 x 2 1/2 x 1/4" (A-36)

Nivel + 25.00

Corresponde a los elementos 5 y 22

Perfil L - 2 1/2 x 2 1/2 x 1/4" (A-36)

A = 1.19 pulg2

2
Ag = 0.9 pulg
L = 20 pulg

r = 0.769 pulg



A)

B)

= 0.394 pulg3
= 126

= 1/16" (2mm)
= 4,500 Lbs

= 4,500 Lbs

Diseno por Llraccion

190.

(= 4.5

0.9
ft = 5 Ksi ¢ Ft = 24 Ksi Correclo !
Diseno por PPandeo
fc = 25 & fc = 3.78 Ksi

1.19

__20 oL g

r 0.769 r
De tablas
Lo =926 ¢126 ¢ Fc = 20.22 Ksi
r

fc = 3.78 Ksi ¢

Fec = 20.22 Ksi Correcto!

Diseno por Flexo-Compresi6n

fm =

0.394

4,5 x ( 1/16)_ fm = 0.72 Ksi
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Fm = 0.6 x 36 O Fmm = 22 Ksi

Fe = 145,000 o po_ 920 Ksi
(26)
Conociendo :
fe = 3.78  _ .19 > 0.15
Fc 20.22
IEntonces :
26722 y 0.72 -
: (1-=2278) 4 99
220

0.19 +0.03 ¢ 1
0.22 ¢« 1 Correcto |

Iin el plano de Ilexi6n

3.78_ ., 0.72_ .
24 22

0.16 + 0.03 ¢ 1

0.19 ¢ 1 Correcto !

Desde Nivel + 25.00 hasta Nivel 27.50
para las montantes de la estructura

Usar periiles L -2 1/2 x 2 1/2 x 1/4" (A-36)
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2.6.7.2 Revisitn de los esfuerzos altimos de diseno en las dia

gonales de la torre de lransmisi6n

Nivel + 0.00

Corresponde a los elementos 79 y 80 en la configura -

ci6én propuesta.

Perfil L - 2 x 2 x 3/16 (A-36)

A = 0.715 pulg?
Ag - 0.510 pulg2
L = 52 pulg

r = 0.617 pulg
S - 0.19 pulg,3

Cc = 126

T = 2,500 Lbs

C - 2,500 Lbs

A) Diseno por tracci6n

ft = 4.9 iKsi ¢ FiL = 24 Ksi correcto !

B)  Diseno por IPandeo

fo = . fc = 3.5 Ksi
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L -5 v L - 85
r 0.617 r
De tablas : » Fc = 14.79 Ksi

fc = 3.5 Ksi ¢ Fc = 14.8 Ksi Correcto |

Desde Nivel + 0.00 hasta Nivel + 6.00
para las diagonales de la estructura

Usar perfiles L - 2 x2 x 3/16" (A-36)

Nivel + 600
Corresponde a los elementos 75 y 76 de la es -

tructura propuesta

Perfil L - 2 x 2 x 3/16" (A-36)

A = 0.715 pulg2
Ag = 0.510 pulgz2
L = 50 pulg

r = 0.617 pulg
S = 0.19 pulg’

Cc = 126

Iy = 1,000 Lbs

C = 1,000 Lbs
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A) Disefio por tracci6n_

it =1L
0.51
ft = 2 Ksi ¢« It =24 Ksi Correclo

B) Diseilo por Pandeo

e =:cmmm——— o4 fc = 1.5 Ksi
0.715

:I.“_._Z 50 — Q _l‘_ = 8_1_

r 0.617 r

De tablas £ Ifc = 15.24 Ksi

fc = 1.5 Ksi ¢ Fc = 15.24 Ksi  Correcto !

Desde Nivel + 6.00 hasta Nivel + 17.50
para las diagonales de la estruclura

Usar perfiles L - 2 x 2 x 3/16 (A-36)

Nivel + 17.50

Corresponde a los elementos 65 y 66 de la estruclura
propuesta.

Perfil L - 2 x 2 x 3/16" (A-36)

0.715 pulg2

A =

: 2
Ag = 0.510 pulg
L = 57 pulg

r = 0.617 pulg
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S = 0.19 pulg
Cc = 126

T = 4,500 Lbs
C = 3,500 Lbs

A)  Disefio por traccién

0.51
ft = 9 Ksic¢ Ft =24 Ksi Correcto |

B) Diseno por Pandeo

3.5
fc = ~ fc'= 5 i
0.715 o) [¢ Ksi
L_= 57 I:_'p L_ = 92
r 0.617 r
De tablas [ Fec = 13.97 Ksi

fc = 5 Ksi ¢ Fc = 13.97 Ksi Correcto |

Desde Nivel + 17.50 hasta Nivel + 21.00
para las diagonales de la estructura

Usar perliles 1. - 2 x 2 x 3/16" ( A-36 )

Nivel + 21.00

Corresponde a los elementos 61 y 62 de la estructura

propuesta
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Perfil L -11/2 x 11/2 x 3/16"

A = 0.636 pulg?
Ag = 0.402 pulg?
L = 40 pulg
r = 0.513 pulg
T = 700 Lbs
C = 700 Lbs

A) Diseno por traccitn

i = 0.7
0.402
ft =2 Ksi ¢ Ft = 24 Ksi Correcto |

B)  Diseno por Pandeo_

0.7

fc ==——— ¢ fc = 1.5 Ksi

0.536
L __40 » -2 - 80 » Fc=15.36 Ksi
r  0.513 r

fc = 1.5 Ksi ¢ Fc = 15.36 Ksi Correcto |

Desde Nivel + 21.00 hasta Nivel + 25. 00

para las diagonales de la estructura

Usar perfiles L - 1 1/2 x 1 1/2 x 3/16" (A-36)



Nivel + 25.00_

198.

Corresponde a los elementos 53y 54 de la estruclura
propuesta.
Perfil L - 1 1/2 x 1 1/2 x 3/16" (A-=36)_
A = 0.536 pulg’

_ 2
Ag = 0.402 pulg
L = 15 pulg
r = 0.513 pulg
& = 2,200 Lbs
C = 2,200 Lbs
A) Diseno por traccién

ft = 2.2

0.402

ft = 5.5 Ksi ¢« Ft = 24 Ksi  Correcto !
B) Diseifio por Pandco_

fo= —2:2 g fc =4 Ksi

0.536

L - 15 & L =30

r 0.513 r

De tablas : ¢ Fc = 19.94 Ksi

fc = 4 Ksi ¢ FFc = 19.94 Ksi Correcto/
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2.6.7.3 Revisi6n de los esfuerzos Gltimos de diseno en las

Crucetas

El diseino se hard para el elemento en la base y pa -

ra el elemento inclinado en la Cruceta.

Elementos : 37,40 y 43
Perfil : L -2 x 2 x 3/16" (A-36)
2
A = 0.715 pulg
= 2
Ag = 0.510 pulg
L = 50
r = 0.617 pulg
T - 500 Lbs
C = 2,200 Lbs

A) Diseiio por traccifn

0.5
0.51

it =

ft =1 Ksi <« It = 24 Ksi Correctog

B)  Diseiig por Pandeo

c==22_ & fc=3.1Ksi

"~ 0.715
L __50 } L -8
r 0.617 v r
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De tablas (g Fc = 15.24 Ksi
[c = 3.1 Ksi ¢ IFec = 15.24 Ksi Correclo |

lod

Para los elementos en la base de la cruceta : 37, 40
y 43.

Usar perfiles L - 2 x 2 x 3/16 (A-36)

Elementos : 36, 39 y 42

Perfil :11/2 x1 1/2 x 3/16"
2

A - 0.536 pulg

Ag = 0.402 pulg2

L = 51 pulg

r = 0.513 pulg

T = 1,000 Lbs

C = 500 Lbs

A) Disefio por tracci6n

ft =
0.402

ft = 2.48 Ksi < Ft = 24 Ksi  Correcto |

B) Disenio por Pandeo

0.5

= 0.536 ‘:’ fc = 1 Ksi

fc



L _ 51
r 0.513
De tablas
fc = 1 Ksi

202.

& L= 100
r

g Fc = 12.98 Ksi

¢« Fc = 12.98 Ksi Correcto

Para los elementos en la Cruceta : 36, 39 y 42

Usar perfiles L - 1 1/2 x 1 1/2 x 3/16"(A-36)

Esfuerzos mdximos en los elementos de las Crucetas

Descripci6n L r Carga(Tn) Disenoxtrac. DisenoxPandeo
Ag Ft A Fe
Elementos Perfil mt pulg Tmax Cmax pulg2 Ksi pu1g2 Ksi
37,40 y 43 2 x 3/16" 1.2 0.617 5.5 4.5 0.510 24 0.715 15
36,39 y 42 1 1/2x3/6" 1.3 0.513 4.0 3.0 0.402 24 0.536 13
donde : Tmax =L;2ﬁg-— (Tn)
I'e x A
Cmax 2.9 (Tn)

Tabla

13
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203.

Recubrimiento

Como es sabido, la herrumbre que se {forma en la superficie de los
elementos de acero y hierro fundido, expuestos al ambiente, oca -
sionan danos considerables en dichos elementos generando grandes -

pérdidas en periodos de tiempo, relativamente, muy breves.

La herrumbre es un proceso, continuo, creciente e irreversible ,
ocasionado por agentes agresivos presentes en el entorno, tales co
mo : humedad, salinidad, gases industriales y polvos extrafos. E-
llo obliga a llevar a cabo frecuentes limpiezas, y tareas de mante
nimiento, orientadas a evitar el deterioro acelerado del materialtra
tando, de esle modo, de conseguir las menores pérdidas. [gual
sucede, si bien en bastante menor grado, con las piezas de cobre
y aleaciones de cobre (lat6én, bronce) que se oxidan y se cubren de
verdin. De manera que este fen6émeno se presenta, aunque en di-
ferente grado y caracterfsticas, en todas las piezas de baja noble -

za,

Si se desea obtener piezas no alterables, por la acci6én de agentes
agresivos circundantes; o en todo caso, piezas fdciles de conser -
var, puede adoptarse como solucién el empleo de metales y de alea
ciones inoxidables o prdcticamente inoxidable, como los cupro-alu -
mihicos, las alpacas y sobre todo las aleaciones de hierro-niquel -

cromo, del tipo acero inoxidable. Estas piezas tendrfan la venta-
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ja de ser mds duraderas, de otro lado aliviarfan las tareas de
limpieza y mantenimiento; pero su costo scrla considerable, in -

cluso, para determinadas aplicaciones, prohibitivo.

Pero existe otra soluci6n, y que consiste en recubrir las piezas
con una capa relativamente delgada de otro metal mds noble. Este
recubrimiento puede hacerse por inmersién o por via electrolftica.
Se pueden obtener muy buenos resultados con €éstos procedimientos,

y su aplicaci6n, no representan dificultad alguna para su puestaen

préctica.

La veniaja principal de esta forma de protecci6n, es la reduccién
del costo con respecto a usar metales o aleaciones inoxidables, a-
demds de aliviar considerablemente la tarea de limpieza y manteni
miento en las piezas expuestas. A ello se debe el desarrollo de
los diferentes tipos de recubrimiento, y que constituyen en nues -
tros dfas, la forma mds conveniente de proteger a las piezas me_

tdlicas, necesariamente expuestas a los agentes externos.

2.7.1 Tipos de Recubrimiento

Dentro de la diversidad de recubrimientos existentes, los

méds usados son los siguientes :

A) Cobreado

Recubrimiento de cobre rojo, muy utilizado como pro



B)

C)

D)
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tecci6én ante los agentes agresivos del concreto, en
aquellas piezas a cementar. También se le destina -
como primera capa de protecci6n, antes de un recubri

miento definitivo. Por ejemplo, utilizado como base

antes del niquelado.

Niquelado

Es un recubrimiento definitivo de profusa aplicaci6n. -
Presenta un bello color blanco que lo hace ideal para
ser utilizado con fines decorativos, usado en ldmpa -
ras, adornos, parachoques y faros de automéviles ,

entre otros usos.

Cromado

De color blanco azulado, muy apreciado. Realizado
en capas muy delgadas, vienen a menudo a comple -
mentar las aplicaciones de niquel, ya que presenta la
ventaja de conservar su brillo. Realizado en capas
espesas tienen, también, numerosas aplicaciones,de
bido a la gran dureza e inalterabilidad de éste recu -

brimiento.

Estanado

El Estaflo resiste muy bien a la oxidaci6én, y conser-



E)

F)
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va un buen aspecto en presencia de productos alimen
ticios, debido a lo cual, son numerosas sus aplica

ciones en utensilios de cocina.

Zincado

Empleado de modo especial para proteger el hierro o
el acero contrala oxidaci6n. El procedimiento m4s
usual es el de inmersi6n en caliente, aunque el de

electr6lisis se va generalizando.

Suele aplicarse zinc en perfiles angulares, tubos, ca

bles, remaches, pernos, clavos, etc.

Cadmiado

Presenta un tinte gris azulado bastante apreciado, re-
siste bien a la acci6bn del aire, incluso a la del ai
re hdmedo. Las aplicaciones electroliticas de cad -
mio, que garantizan una buena protecci6n para el &
cero y el hierro fundido, han conocido un amplio de
sarrollo en las industrias del automévil y las bicicle

tas,

2.7.2 Propiedades que debe tener un buen recubrimiento

Es indudable que los recubrimientos son de gran interés
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prdctico, pero exigen estar bien realizados. No es éste,
por desgracia, siempre el caso, y un cierto descrédito se

ha ganado al advertirse a menudo lo effmero de su duraci6n.

De allf la necesidad de precisar dos propiedades minimas que
han de observarse para realizar un correcto recubrimiento :

Adherencia y espesor.

A) Adherencia al Metal recubierto

Una buena adherencia sugiere una labor de limpiezay
desengrase 6ptima, en el material donde se aplicar4
el recubrimiento, de manera de garantizar la no -
existencia de partfculas extranas en la superficie a

recubrir.

B) Espesor Adecuado

El recubrimiento ha de ser lo suficientemente espeso
para que el aire no pueda llegar a alacar al metal ,
siendo tanto mayor el espesor, cuanto méds oxidable

sea el metal.

Es necesario, por ejemplo, un mayor espesor de
niquel para proteger el acero que para proleger el

bronce. Los espesores mids convenientes para los
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diversos casos se hallan fijados en normas y es im-
portante proveerse de cllas antes de realizar cual -
quier trabajo, de modo de evitar improvisaciones -
que tarde o temprano traerdn consecuencias indesea -

bles.

2.7.3 Galvanizacién
Al procedimiento de zincado (inmersién en zinc fundido) se

le denomina usualmente galvanizaci6n.

Los recubrimientos de zinc por inmersién en caliente, cons -
tituyen un método relativamente poco costoso de protecci6n

del hierro y del acero contra la acci6n de agentes externos
Ha podido comprobarse que la proteccién que ofrece el zinc
es superior a la proporcionada por el cadmio, pero no pre_
senta un aspecto agradable (en las atmé6sferas hdmedas se
vuelven blanquecinos). Asf pues la aplicaci6n del zinc se
limita a piezas para las que no se pretende efectos decorati

vVos.

Su aplicaci6n se difunde en las construcciones metdlicas, he-

chas a base de perfiles estructurales y tubos de acero.

Sele utiliza también para la proteccién de conectores y plan
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chas de conexi6n,

Para nuestro caso, las torres serdn completamente galvani
zadas, a excepcibn de las partes empotradas en concreto,
debiendo estar el galvanizado de acuerdo con la norma -
ASTM A-123 y/o ASTM A -154. Todos los elementos serdn
galvanizados después de que hayan sido cortados, taladra -
dos, esmerilados, etc., y después que sus superficies es

tén limpias de 6xido.

El galvanizado serd aplicado por el proceso de ininersi6n en

caliente.

La capa de galvanizado serd uniforme, limpia, firmemen-
te adherida a la superficie metdlica y de un espesor stan -
dard en toda la superficie de los materiales, pequeios de
fectos de galvanizacién serdn reparados con pintura especial

rica en zinc.

La capa de galvanizado cumnplird con los siguientes valores:
Perfiles y placas :
650 gr/m2 promedio ( 80 micrones )

600 gr/m2 minimo
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Pernos y tuercas :

400 gr/m2 promedio

350 g'r/m2 minimo

Todos los pernos, tuercas y arandelas serdn galvanizadas -
de conformidad con la norma ASTM A-123 y/o ASTM A-154.
La parte roscada de las tuercas se cubrird adecuadamente -

antes del galvanizado de forma de evitar que la capa de zinc

dificulte su ajuste con el perno correspoudiente.



CAPITULG 3

CIMENTACION DE LA ESTRUCTURA

3.1 Consideraciones Generales

Aunque las condiciones del subsuelo exigen muchas variaciones en el pro-
yecto de los cimientos, la mayorfa de las zapatas se pueden clasificar -

en : Zapatas Corridas, Aisladas o Combinadas.

Cuando las condiciones del suelo son muy malas, resulta a veces conve -
niente apoyar toda la estructura en una sola losa, que frecuentemente se

llama cimentacién flotante.

Cualquiera de estas cimentaciones se puede apoyar directamente en el

suelo o en pilotes.

a) Zap:la Corrida : Cuando la columna de carga se apoya en una lo

sa continua (Fig. 48 ).

b) Zapalas Aisladas : Cuando las columnas de carga se encuen

tran apoyadas en losas aisladas. Estas pueden ser cuadradas,
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Fig. 48 Zopnto corrida

ﬂU

Fig. 49 Znrpataaisleda




Fig. 50 Zopates combinodes

/v

Fig. 51 Zrpctas unidos

213,
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rectangulares o redondas (Fig.4Y).

c) Zapatas Combinadas : Cuando una sola losa soporta dos o mds co

lumnas de carga (Fig. 50).

d) Zapatas Unidas : Son en realidad dos zapalas unidas por una viga,

en vez de estar unidas por la misma zapata. Se disenan para so -

portar dos o mds columnas de carga.(Fig.51).

e) Pilotes : Tubos de acero de secci6n y longitud variable, utilizados

cuando los niveles activos de cimentaci6n son muy profundos.

Estudio de Suelos

3.2.1Introduccién
En este punto se muestran los trabajos realizados, asf como los
resultados y conclusiones obtenidos por el Ing. Manuel A. Olce -
se Franzero, en el estudio de Mec4nica de Suelos, para el dise -
no de las estructuras de cimentacién de las lorres de transmi -
sibn eléctrica de las lfneas Malacas-El Alto, y los cruces de las
quebradas Parinas y llonda ( Rel. 9 ). Iss indudable que
el estudio de suelos responde a un proyecto de electrificacién
muy ambicioso por parte de la propietaria de la obra : Pe -
tr6leos del Perd, del cual tomaremos la parte de interés -

pertinente para el caso nuestro, cual es las torres que cru

zan la quebrada Honda.

3.2.2 Alcances del Estudio

Los alcances de las investigaciones geonésticas y los del estudio

de suelos para cimentacién son los siguientes :

a) Realizar sondajes exploratorios mediante la ejecuci6n  de
perforaciones para evaluar las caracterfsticas y propieda-

des de los suelos in silu.
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b) Obtenci6n de muestras representativas de los estratosen
contrados.
c) Ejecuci6bn de ensayos en el campo para determinar las

caracterfsticas de los suelos in situ, mediante la rea
lizacién de ensayos de auscultaci6n con cono dindmico ti

po Peck.

d) Ejecuci6n de ensayos de Laboratorio para determinar -
las caracterlsticas ffsicas y mecdnicas, aslf’ como los
pardmetros requeridos para el diseho preliminarde las

estructuras comprendidas en el proyecto.

e) Definir los niveles de cimentaci6n, presiones admisi -
bles y evaluar los efectos de los sismos ante la posibi-

lidad de ocurrencia del fen6meno de licuacién de suelos.

f) Evaluar la agresividad del suelo y del agua subterrdnea

al concreto y al acero.

3.2.3 Trabajos Efectuados

3.2.3.1 Programa de Invesligaci6én del Subsuelo

El programa inicial de investigaci6én de campo consis
tirfa en la excavaci6én de ocho perforaciones realiza -
das mediante el sistema de Calicatas excavadas con

herramientas manuales y siete auscultaciones que se
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realizarfan mediante cono dindmico tipo Peck.

Este programa se modific6 tomando en cuenta el tipo
de cimentaci6én que se necesilarfa para cada torre de
acuerdo a las caracterfsticas topogrdficas y segtn el
siguiente criterio : las torres ubicadas en zonas al -
tas o en zonas sin problema de erosi6én o licuaci6nse
cimentardn sobre zapatas superficiales por lo que se
investigardn con calicatas y las torres ubicadas en
zonas bajas inundables o con problemas de erosi6n o
licuaci6bn se cimentardn con pilotes y requieren aus -

cultacién para su estudio.

De ucuerdo a eslos criterios el programa de investi-

gacién de campo llevado a cabo fue el siguiente :

Seis perforaciones mediante el sistema de calicatas -
en las torres denominadas : T-13, T-19, TM-1, -
T™™-2, TM-5 y T-1. La profundidad de las calica
tas fue definida por la dificultad que se tuvo en el
campo al realizarlas, deteniéndolas cuando era im -
posible avanzar con herramientas manuales. La pro

fundidad de estas excavaciones vari6 entre 0.40 m y

3.10 m.
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Nueve auscultaciones con cono dindmico lipo Peck en
las torres denominadas : T-14, T-15, 7T-16, T-17,
T-18, TM-3, TM-4, TM-6 y T-2. La profundi-
dad de investigaci6én fué determinada por el rechazoa
la penetraci6én del cono, deteniéndose éste cuando el

ndmero de golpes en 30 cm de penelraci6n fué |-

gual o mayor de 100. Estos valores fueron alcanza
dos a profundidades comprendidas entre 4.20 m y
9.90 m.

En las perforaciones se registr6 el perfil del suelo -
cuidadosamente y se clasificaron visualmente los es
tratos, extrayéndose muesiras representativas delos
suelos encontrados, las que debidamente protegidas-

fueron remitidas al laboratorio para su andlisis.

Para ejecutar las auscultaciones se utiliz6 el cono
de Peck, consistente en una barra de 2 pulg. de did
metro con un cono de 2.5 pulg. de didmetro y 60
grados de dngulo en la punta. Este cono fué hinca-
do en forma continua en el terreno, utilizando un
martillo de 140 lbs. de peso y 30 pulg. de cafda,has

ta alcanzar rechazo; ¢l rechazo se alcanz6 a profun

didades comprendidas entre 4.20 m y 9.90 m.
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En el anexo 1 se encuentra la ldmina 01 de ubica -
ci6bn de sondajes y los perfiles de suelos y en el a-
nexo 2 se muestran los resultados de las ausculta-

ciones con el cono dindmico tipo Peck.

Calibraci6n del Cono de DP’eck

El cono de Peck utilizado ha sido calibrado con res

pecto al ensayo estandar de penetracién en diversos -

estudios realizados anteriormente (Ref. 10)

En suelos granulares : N=0.5 Cn

En suelos cohesivos : N= 1.0Cn

donde :

N = Ndmero de golpes por cenifmetro de penetraci6n
en el ensayo estdndar de penetraci6n.

(Cn= Ndmero de golpes por 30 cm. de penetracién con

el cono de Dleck.

Ensayos de Laboratorio

En el laboratorio se verificé la clasificacién visual e

las muesiras y se procedi6 a ejecutar con ellas :

a) Andlisis granulométrico
b) Lfmites de Attenberg
c) Peso especfico de sé6lidos

d) Hinchamiento
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e) Humedad
fyv Sulfatos solubles
g) Cloruros solubles

h)  Ph.

Después de realizados los ensayos de lahoratorio se
procedi6 a comprar sus resultados con las caracterfs
ticas de los suelos obtenidas en el campo, efectuén
dose las compatibilizaciones correspondientes en los
casos que fué necesario. Asf se obtuvieron los per
files de suelos definilivos que son los que se presen_
tan en el anexo 3, se encuentran los resultados de
los ensayos de clasificaci6én y los resultados de 1los

ensayos quimicos.

3.2.3.3.1Ensayo de Illinchamiento

Con objeto de determinar la posibilidad de
que se produjeran hinchamientos por efecto
del humedecimiento del suelo situado bajo
la cimenlaci6én, se realizaron dos ensayos
de hinchamiento en muestras de los suelos
tipo lutita encontrados.  El ensayo consis_
te en instalar una probela cillndrica de sue

lo en el anillo de consolidaci6n y cargar en

seco hasta la carga deseada, anadiéndosp
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agua cuando la deformaci6n debida a dicha
carga habfa conclufdo. Luego se mide la
deformaci6n adicional que ocurre por efec -
to de humedecimiento del suelo. Se efec -
tuaron dos ensayos de hinchamiento, uno
para determinar la presi6én de hinchamiento
y otro para medir el hinchamiento libre,ob
servdndose que el hinchamiento por humede

cimiento era del orden del 20 9%.

En el anexo 4 se muestran los resultados

del ensayo de hinchamiento.

3.2.4 Perfil del Suelo
En general el perfil del suelo puede definirse como un depési
to cuaternario de suelos de origen marino y sedimentario, el
cual fue levantado dando lugar a los suelos tipicos del tabla -
zo de Talara. Los suelos encontrados en las zonas altaspre
sentan una estratigraffa heterogénea estando constituida por bol

sones errdticos de los siguientes tipos de suelos :

1) Arena media a fina, mal graduada, color marroén cla
ro, seca y densa.
2) Arena limosa, color marr6én amarillento, ligeramen_

te hdineda y medianamente densa.
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3) Grava arenosa, mal graduada, con partfculas subre-

dondeadas y bolones de 1.00 m. de tamano médximo,

densa.

4) Roca sedimentaria, moderadamente inlemperizada, ti-
po Lutita,

5) Roca sedimentaria, moderadamente intemperizada,tipo
arenizca.

Los suelos encontrados en las zonas bajas presentan una es-
tratigraffa homogénea estando formada por un dep6sito unifor-

me de arena fina, mal graduada, medianamente densa a den

sa, saturada, color marré6n claro.

Nivel de la Napa Fredlica

El nivel de la napa fredtica depende de la cota topogréficacel
punto y de la época del aino en la que se realiza la medici6n
En los perfiles de suelo se muestra el nivel respectivo. En
general puede afirmarse que en las zonas bajas y planas el
nivel fredtico se encuentra a profundidades que varfan desde

0.00 m. a 0.40 m. En las zonas altas no se detect6 el ni

vel fredtico.

Andlisis de la Cimentacién

3.2.6.1 Alternativas de Cimentaci6n

Las profundidades de cimentaci6én de las torres han
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sido elegidas por debajo de los estratos superficiales
de resistencia baja a media, por lo tanto, la corre
laci6n a utilizar entre auscultaciones con el cono de
Peck y el ensayo estdndar de penetraci6én es la co

rrespondiente a suelos granulares, ya que serdn sue
los de este tipo las que estardn ubicados dentro de

la profundidad activa de la cimentaci6n.

La profundidad de cimentaci6n de las torres se han
determinado de manera que los suelos ubicados por
debajo de dicha profundidad tengan valores de Cn ma
yores que 20. En los casos en que la profundidada
sf determinada ha resultado pequena o mediana (méxi
mo 3.00m), se ha recomendado utilizar cimentaci6n
superficial; en cambio, en los casos en que la pro
fundidad oblenida ha sido considerable se ha recomen

dado utilizar pilotaje.

Cimentacién con Zapatas Superliciales

Se recomienda usar cimentaci6n superficial en aque -
llas auscullaciones donde se verifique que la profundi
dad activa de cimentaci6én no exceda de los 3.00m. y
que por debajo de esta profundidad se tenga un Cnma

yor a 20. ( se necesitan mds de 20 golpes para que

el cono de Peck avance 30 cm. ).
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3.2.6.3 Cimentacién profundas por Piloles

La cimenlaci6n por piloles se justifica cuando la pro
fundidad activa de cimentacién es considerable, en-

lre 6.00 y 9.00 mts. de profundidad o cuando existe

alto riesgo de inundacién en el drea del cimiento.

Las f6érmulas existentes para calcular la capacidadde
carga de pilotes son de dos tipos : Estdtica y Dind-
mica. Para el caso de pilotes de punta apoyados en
un suelo granular resistente ubicado a cierta profun -
didad, la férmula dindmica es la que proporciona nm
yor precisién, ya que para aplicar la f6rmula est4ti
ca es necesario ulilizar propiedades del suelo granu-
lar que son modificadas en forma sustancial por 1la
densificaci6on que produce en ellos el hincado de los
pilotes. Ademds de requerirse la longitud de pene-
tracién de los pilotes en el suelo granular, lo cual
es casi imposible predecir a priori o de conlrolar du

rante el hincado.

El método de andlisis dindmico consiste en elegir la
seccib6n transversal del pilote y asignarle una carga
de Llrabajo razonable, a partir del perfil del suelo

y de la experiencia en casos similares; luego, por
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medio de una f6rmula dindmica, se calcula el recha
70 que se requerird alcanzar duranle el hincado pa-
ra desarrollar dicha carga de trabajo. Finalmente,
al iniciar la conslrucci6n se deber4d ejecutar unapruc
ba de carga, con el objeto de verificar que la car
ga de lrabajo es adecuada de manera de poder eva -
luar la validez de la férmula dindmica utilizada y
establecer en forma definitiva las especificaciones del

hincade.

3.2.6.3.1Golpes por 15 cm de Penetracién durante

el Ilincado de un Pilote

Para el cdlculo se recomienda la f6rmuladi
ndmica que utiliza el C6digo de Construc -
ci6n de Boston (Ref. 11) por ser de f4cil a

plicacién y proporcionar resultados acepta

bles.
= _1L.7xE (3.1)
& s+0.1 Wp
Wr

donde :
Qg = Carga de trabajo del pilete(Lb)
L = Energla por gelpe (1.b-pie)
S = Penelraci6n promedio (pulg/golpe)

para las dGltimas 6 pulgadas de
hincado.
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Wp = Peso del pilote y otras partes hin -
cadas
Wr = Peso del martillo que golpea

Considerando (s6lo como ejemplo) un marti-
llo Mc Kierman-Terry y un pilote de 12 -
pulg. de secci6n, Schedule 40 de 9.00 m

de longitud y carga de trabajo de 40 Tn.

E = 16,250 Lb-pie
Wr = 5,000 Lb
Wp = 2,225 Lb
Qa = 88,000 Lb

Reemplazando en la f6rmula (3.1) se obtie-

ne :

s. L1xE _qo1 | Vb
Qa Wr

g- 1.7 x18,250 _ o, [2,225

88, 000 "5, 000
S = 0.247 pulg/golpe
S = 1 X 1 x fgolpe -
0.247 2.564 c¢m
= _1 X 1§_ S — X m_
0.247 x 2.54 x 15 cm,
8 - 15 - 24 x L x golpe
T 0.247 x 2.54 15 cm
S = 24 golpes por 15 cm de penetra -

ci6n.
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Este valor deberd ser verificado mediante -

la prueba de carga.

3.2.6.3.2 Capacidad de Carga del Grupo de Piloles
L.a capacidad de carga de un grupo de pilo-
les dentro de un suelo granular es mayor -
que la suma de las capacidades individuales
de los pilotes que lo forman, sin embargo,
la carga de trabajo de un grupo estd contro
lada por los asentamnientos. Al respecto -
Terzaghi y Peck (Rel.12) recomiendan exce
der la capacidad de punta de los pilotes pa
ra evitar que los asentamientos sean mayo-
res que los admisibles por los que la capa
cidad de carga del grupo de pilotes serfai-
gual al ndmero de pilotes por la carga de

trabajo del pilote individual.

3.2.6.3.3 Hincado del Pilote

La profundidad a la cual se alcanzard el re
chazo durante el hincado serd variable, 1n-

cluso dentro del d4rea de cada torre.

Se entiende que la profundidad mfnhima se-

rd aquella a la cual puede delenerse el hin-
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cado de un pilote si es que ha alcanzado el
ndmero de golpes por 15 cm. de penetra

ci6n especificado para el hincado.

3.2.7 Andlisis Sfsmico

3.2.7.1

3.2.7.2

Licuaci6n durante un Sismo

La ocurrencia de un sismo somete al suelo a esfuer-
zos dindmicos, que en suelos granulares finos pue -
den ocasionar el fen6meno de licuacién. Este fen6-
meno consiste en la pérdida temporal de la resisten-
cia al corte del suelo, causada por el aumento dela
presi6n de poros generado por la vibracién del agua
del subsuelo. La pérdida de resistencia al corte da
origen a grandes deformaciones durante el sismo o

después de éste.

Andlisis del Potencial de Licuaci6én

El andlisis del potencial de licuaci6én de un suelo se
basa en la comparaci6n entre el esfuerzo cortante -
promedio producido por el sismo a determinada pro -
fundidad y el esfuerzo cortanle que ocasiona licuaci6n
del suelo con la presi6n de confinamiento correspon -

diente a dicha profundidad.
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El esfuerzo cortante promedio producido por un sis
mo se calcula de acuerdo a la teorfa propuesta por

Seed e ldriss (Ref.13) y estd dada por la siguienteex

presién

tav = 0.65 x rd x Po x Hmax (3.2)
g

donde :

tav = Esfuerzo cortante promedio

rd - Factor de correcci6nfuncién de la densidad
de la densidad relaliva del suelo y de la
profundidad.

Po = Presi6n total a la profundidad considerada

Amax = Aceleraci6n horizontal mdxima de disenoen
la superficie del suelo.

g = Aceleraci6n de la gravedad

La aceleraci6n mdxima de diseno se calcula tomando
como base el valor de la aceleraci6én mdxima horizen
tal en la superficie propuesta por Casaverde y Vargas
enla ponencia '"Zonificacién Stsmica del Perd'" en el
II Seminario Latinoamericano de Ingenieria Sfsmica -
(Ref. 14). El periodo de retorno se considera de 50
afios y la magnitud del sismo igual al grado 7.5. Los

resultados de este andlisis se muestran en el anexo5
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3.2.8 Recomendaciones Adicionales

3.2.8.1 Agresividad del Suclo y del Agua

Los resultados de los ensayos quifmicos realizados en
muestras de los suelos y del agua del subsuelo die-

ron los siguientes resultados (Ref.9) :

Agua Subsuelo Arena tipica
Agua Quebrada Lfnea Malacas Linea Malacas

Ilonda y Parinas El Alto El Alto
Sulfatos 774 1,690 203
ppm
Cloruros 765 1,017 149
ppm
Ph 8.3 8.3 7.7

Tabla 14 Resultados de ensoyos quimicos

La interpretacién de estos resultados es la siguiente:

i) El agua de las Quebrada, Honda y Parinas -
presenta un ataque por sulfatos Moderado y un
ataque al acero Ligero, el Ph no representa

agresividad.

ii) El agua del subsuelo presenta un ataque Seve-
ro al concreto por sulfatos y un ataque Lige -
ro al acero por cloruros, el Ph no represen

ta agresividad al suelo.

iii) La arena tIpica de la Linea Malacas-El Alto ,
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no presenta elementos agresivos al concreto o
al acero ya que €éstos han sido disueltos y se
encuentran en el agua subterrdnea, que como

se ha mencionado es agresiva.

De eslo se desprende que la alternativa de una cimen
taci6n superficial no se verd afectada de manera se-
vera por los elementos erosivos del terreno; sino, -

m4s bien, serd moderada.

En el caso de pilotes se recomienda colocar una ar-
madura de acero dentro de ellos y rellenarlo con con
creto para evilar pérdida de resislencia al ser alaca

dos por los elementos agresivos del subsuelo.

Cdlculo de la Losa de Cimenlacién

3.3.1 Generalidades

Al momento de proyectar una zapata de cimentaci6n, debe -
mos considerar esfuerzos criticos de trabajo, de manera de
garantizar un funcionamiento continuo y satisfactorio del C¢CI -

miento, en las condiciones mds deslavorables.

Al respecto el ACI ( American Concrete Institute ), una ins-

tituci6én en los EE.UU. dedicada a la investigaci6én del con-
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creto reforzado, nos brinda criterios y métodos para el dise

iio de zapatas de cimentacion.

En un marco genérico, las zapatas para columnas se deben

revisar o disefiar para 4 condiciones de esfuerzos :

1. Presi6n producida en el suelo debajo de la zapata.
2. Esfuerzos por tensi6n diagonal.
3. Esfuerzos flexionantes :

En el aceto a tensi6n

En el concreto a compresi6n.

4, Esfuerzos de adherencia entre el acero y el concreto.

En seguida abordaremos el estudio de estos criterios bdsicos
para el diseffo de zapalas de cimentaci6n, para posteriormcn
te, a manera de aplicacion, disenar la losa de cimentaci6n

para la torre de lransmisi6én del caso nuestro.

Esfuerzos Crflicos por Compresi6n para el diseno de una Lo-

sa de Cimentaci6n

3.3.2.1 Presi6n producida en el Suelo debajo de la Zapata
Generalmente se supone que la presi6n en el suelo es

uniforme cuando las cargas son concéntricas, trape -
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zoidal y triangular, cuando las cargas son excéntricas.

La presi6n admisible del suelo lo determina el estudio -
de la mecdnica de suelos. De ello, a una profundidad
recomendada para el cimiento, el drea de la base de
la zapata debe ser la adecuada para soportar la carga -
de la columna, el peso de la zapata y el peso del re-
lleno, todos dentro de la presi6én permitida en el suelg,
que se supone uniformemente distribuida debajo de la za
pata. Algunas veces a esta presi6n total sobre el sue
lo se le llama presién bruta, para distinguirla de la
presi6bn neta, que es una convenci6n conveniente para
el proyecto. Como el peso de la zapata y del relleno
es, en general, aproximadamente uniforme en el 4 -
rea de la zapata, el momento de diseno y el esfuerzo-
cortante en cualquier secci6n serd el resultado de lapre
sién total del suelo hacia arriba, menos el peso de la

zapata mds el relleno hacia abajo.

Es conveninte pensar en funcién de la carga resultanteo
de la presi6n neta del suelo, que es la diferencia en-
tre las presiones unitarias hacia arriba y hacia abajo. -
La presi6n neta generalmente se determina dividiendo la

carga de la columna (sola) por el 4rea de la zapata.
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Png f.s. x Pa - (Pc + Pt ) (3.3)
donde :
Pn — Presi6n neta
Pa = Presi6én admisible del suelo
Pc = Presi6n debido al peso de la zapata
pt = DPresi6n debido al peso del relleno
f.s. - Factor de seguridad.

Esfuerzos por Tensién Diagonal

Las fallas por corte nunca ocurren en planos verticales
a lo largo del muro o alrededor de las columnas y el
concepto antiguo del esfuerzo cortante de perforacién al
rededor de la columna se ha abandonado. En las za-
patas que fallan al corte se produce una grieta de ten-
si6n diagonal en un plano inclinado de 45° con la hori

zontal como lo muestra la figura 52. En la zapata de
una columna cuadrada aislada ocurre una falla de este ti
po, la columna rompe una pirdmide truncada cuyas ca-
ras laterales tienen una inclinaci6én aproximada de 45° .
Esta pirdmide tiene una anchura en la base, igual a la
de la columna, mds aproximadamente el doble del pe_

ralte efectivo de la zapata.
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Fig. 52 Zopco aislada cergodn concéntricomente
La raz6n probable de este tipo de falla es lo grande
de los esfuerzos verticales producidos entre las grie
tas diagonales por la carga que queda directamente de
bajo de la columna o muro, esta compresién verti
cal se acentda por la reaccién del suelo hacia arri-
ba. En esta zona la tensi6én diagonal normalmente
producida por los esfuerzos cortantes estd contrarres
lada o reducida por este esluerzo vertlical de compre

sién.

Los planos de falla a 45° marcan los linderos aproxi

mados dentro de los cuales se produce una  compre
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si6n vertical intensa.

En las zapatas de las columnas, las grietas diagona
les iniciales descritas anles, ocurren mucho antes
de la carga Gltima y no son generalmente visibles por

que esldn en el interior del concreto.

El reporte del Committee on Shear and Diagonal Ten
sion del Joint ACI-ASCE (1962) describe la falla co-
mo un proceso de dos etapas, el agrietamiento dia
gonal inicial que se exliende a una distancia "dv'" dcl
muro o columna, y finalmente una falla al corte en
el paramenlo del muro o columna. Usualmente se
desarrolla una porcién considerable de la resistencia
total a las cargas después de que se ha formado la

grieta diagonal.

En vez de establecer dos comprobaciones para los

dos tipos de falla, el Comité recomend6 que se cal
culara el corte en un plano seudocrftico entre las
dos, es decir, a una distancia dv/2 de la columna.
Luego, como una comprobaci6én de la seguridad, que
rige probablemente en el caso de zapalas largas y

angostas, debe revisarse la resistencia al corte en

las losas reforzadas en una direcci6én, en secciones
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transversales que crucen completamente la zapata -a
una distancia "'dv'' del paramento de la columna, es
to se ilustra en la figura 52, que muestra la sec -

ci6n A-A, donde se aplicard ésle criterio.

La tensi6n diagonal se calcula primero para la fuer-
za de corte producidas por las cargas que obran a-
fuera del cuadrado crftico y la soporta una anchura i
gual al perfmetro del cuadrado 4 ( r+dv ) de la figu-
ra 52. El uso de "dv'" que es el peralte minimo a
observarse, nos garantiza el correcto funcionamien-

to de la zapata al corte, evitando falla por tensi6n -

diagonal.

3.3.2.2.1Esfuerzo de Corte Admisibles

A) Existe flexi6én en dos direcciones y
el esfuerzo cortante unitario admisi-

ble es (Rel.8) :

Sa = 2 ’f’c (3.4)

donde :

Sa = lisfuerzo unitario admisible
al corte (Lb/pulg2)

I'e = [igluerzo del concreto arma

do (Lb/pulg?).

Sa = 2 /3,000



3.3.2.3

237

sa = 109 Lb/pulg?

B) Se debe comprobar también la ten
si6n diagonal en la secci6bn A-A -
(Fig.62), a una distancia '"dv'",u -
sando los esfuerzos corlantes admi
sibles en las losas reforzadas en
una direcci6n
Sa =1.1/fc (3.5)
sa  1.1x /3,000

Sa - 60 Lb/pulg?

La comprobaci6én del esfuerzo admisihle
para las losas reforzadas en una direc -
ci6n no es tan rigurosa, ni importante,
como la comprobaci6n del esfuerzo admi
sible en una losa reforzada en dos direc
ciones. Iis mds, €sta dltima compro
bacién, losas reforzadas en dos direc -

ciones, es la mds crftica.

Esfuerzos producidos por Flexi6n

Tanto en los muros, como en las columnas de con
creto, la secci6n crflica para el momento y la ad

herencia se encuentra en el pardmetro del muro o
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columna.  Se discutirdn juntos los esfuerzos de
flexi6én en el acero y en el concrelo. El momento
critico se produce en la secci6n que estd en lacara
de la columna. La delerminaci6én del momento en
cada direccibn es cuesti6bn de la estdticay puede
variar solamenle cambiando la distribucién de lapre
sién en el suelo. El acero en cada direcci6n, por
separado debe ser el adecuado para el momento que
existe en esa direcci6n; el acero que sobre en la
direcci6n "Y" no puede suplir el que falte en la di-
recci6n "X", Por lo que parece conveniente que
el acero que se encuentra a menor profundidad en
la capa de arriba, se use para el cdlculo del mo -

mento de resistencia en las zapatas cuadradas.

3.3.2.3.1 Conceplo del Arca Transformada para Vi

gas sometidas a Flexi6n

La teorfa convencional de los esfuerzos-
de trabajo del concreto rcforzado supone
que la ley de Hooke es vdlida para el
concreto y el acero, es decir, que
ambos materiales son eldsticos y que
lienen esfuerzos unitarios directamente -

proporcionales a las deformaciones unita
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rias. Cuando dos materiales eldsticos-

diferentes, como este concreto y este a

cero ideales, se sujetan a deformacio -
nes relacionadas, el concepto del 4rea
transformada resulta una idea simplifica

dora que es muy datil.

La idea bdsica del drea transformada es
que un drea de acero "As'" puede susti -
tuirse, en un andlisis, con un drea e
quivalente de concreto igual a r x As

yque el esfuerzo en el acero fs serfai
gual a r x fe cuando r=Es/Ec. El 4-
rea de acero y su 4rea transformadasus
tituida, deben estar sujetas a la mismm
deformaci6n unitaria y fs = n fe, sola-
mente cuando las deformaciones unitarias

sean las mismas.

Andlisis de la Viga de Concreto Reforza
do como Viga llomog€nea

El uso correcto del concepto del drea -
transformada permite reemplazar cual -

quier miembro de concreto reforzado por
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un miembro equivalente de material elds
lico homogt€neco. l.o que a su vez per-
mite el uso de relaciones mds sencillas
de la resistencia de materiales en el a-
ndlisis. Es evidente que el ''concreto "
que reemplaza el acero de tensi6n se su
pone que soporta tensién y que tiene el
mismo médulo de elasticidad en tensi6n-

que en compresion.

En el andlisis mds comdn de las vigas -
de concreto reforzado se emplea directa
mente la idea del par resistente. El -
momento flexionante externo '"M'" lo re
siste una fuerza de tensi6n '"Te'" y una
fuerza resultante de compresién Co ( Ver
figura 53 ), que forman un par (Te = Co)
cuando en el miembro no exisle carga -
axial. Cuando se supone una distribu -
ci6én de esfuerzos en linea recta, la me
c4dnica demuestra que la relacién Te =Co
requiere un eje neutro en el centroidede
la seccib6n lransversal efectiva, La pa-

labra efectiva se usa aqul para llamarla
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atenci6én sobre el hecho de que el concre
to en tensi6én se desprecia y, en esta-
forma, el drea efectiva de concreto se
divide del drea ineficaz por el mismo eje
neutro. Las dimensiones del 4rea efec
tiva no se pueden determinar completa -
mente hasta que se ha localizado el eje
neutro. Cuando se ha localizado el eje
neutro (en el centroide), se puede ha-
cer el cdlculo de los esfuerzos reales pa
ra un momento dado, o del momento re
sistente para esfuerzos permisibles da-
dos, determinando el valor del par in -

terno o usando la f6rmula ordinaria de

flexi6n :

MC= f I (3.6)
Siendo :
M = Momento flexionante generalmenteen

(Lbs-pulg).

C = Distancia a la fibra extrema en
(pulg).

f = Iisfuerzo de flexi6n en Lb/pulgz o
Ksi, en la fibra extrema (a la dis
lancia C del eje neulro).

I = Momentio de Inercia fysz con rela
cién al eje neutro en (pu1g4).
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Fig. 53 Esfuerzos en unn vign de concreto reforzedo.

La soluci6én en que se emplea el par in-
terior da una idea mds clara del funcio-
namiento de la viga y se usa com@nmen_

te.

En el Acero a tension,
Te = fs As (3.7)

En el Concreto a Compresion,

Co = -%- fc x Ac (3.8)
De ( 3.7)
[S = E ¥ Te = r‘.I
As Jdv
359
o M (3.9)
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De (3.8)
f0=@ , Co=Te= M
Ac Jdv
fc = 2 M (3.10)
Ac Jdv
donde :
fs = Esfuerzo Unitario de trabajo del
Acero
fc = Esfuerzo Unitario de trabajodel
Concreto
As = Area del acero
Ac = Area del concrelo
M = Momento flexionante
Jd = Brazo del par resistente.

La f6rmula de la flexi6n (férmula 3.6)es
especialmente Gtil cuando las secciones -
son irregulares, especialmente cuando -

entran superficies curvas.

Ninguno de los métodos de andlisis es -
te6ricamente correcto en los miembros -
en que la seccibn transversal varfa de
punto a punto a lo largo del claro, es-
pecialmente cuando las secciones trans -

versales varfan bruscamente.  Tampo_
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co se aplican cuando los esfuerzos del
concreto estdn cerca de los de ruptura ,
porque la distribucién de esfuerzos en 1f

nea recta no es vidlida entonces.

En todos los andlisis se ignoran los es-
fuerzos debidos a la contracci6én del con
creto y las variaciones en los esfuerzos
debidas a la deformaci6n pldstica del con
creto. De manera que los esfuerzos

calculados de acuerdo al método propues
to, son esfuerzos nominales mds que
reales, pero indudablemente se trata de

una aproximaci6n bastante confiable.

Esfuerzos de ‘I'rabajo Admisibles en

Flexi6n

Los esfuerzos calculados sobre esta ba -
se nominal proporcionan proyectos segu-
ros de las construcciones ordinarias,cuan
do los esfuerzos admisibles estdn correc
tamente correlacionados con las pruebas
para delerminar la resistencia a la rup-

tura
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El reglamento ACI (Ref.8) especifica los
esfuerzos admisibles para vigas, (fca)en

el concreto, (fsa) en el acero.

fca = 0.45 x f'c

dounde :

fca - Esfuerzo Uniiario admisibles en
el concreto Lb/pulg2

f'c = Resistencia a la compresi6én mf
nima especificada (resistenciade
los cilindros) de concreto 3,000
Lbs/pulgz.

fsa 24,000 Lb/pulg2 En varillas ¢» 1"

fsa = 20,000 Lb/pulg2 En acero de -
rieles, acero intermedio

2
fsa - 18,000 Lb/pulg’ En Acero de -

grado estructural.
Para proyectos de losa de cimentacién -
se recomienda el uso de acero de grado

intermedio.

De lo anterior podemos definir los es -
fuerzos admisibles en flexi6én tanto para
el concreto como para el acero en cons
trucciones ordinarias de losas de cimen

tacién

fca = 0.45 x 3,000
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1,350 Lb/pulg?

fca

[sa = 20,000 l,b/pulg2

Esfuerzos de Adherencia

Para que el concreto y el acero trabajen juntos en
una viga es necesario que exista una transmisi6én de
esfuerzos enlre los dos materiales. El término -
" Adherencia'' se usa para describir los medios con
los que se puede evitar o disminuir el deslizamien-
to entre el concreto y el acero. Siempre que en
una varilla cambien los esfuerzos de tensi6n o com
presi6én, se producen esfuerzos de adherencia a lo
largo de la superficie de la varilla para efectuar el
cambio. Los esfuerzos de adherencia son en reali
dad esfuerzos cortantes longitudinales que obran en
la superficie entre el acero y el concreto. (Nor -
malmente se expresan en libras por pulgada cuadra
da de superficie de varillas). De alll que las vari
llas corrugadas, de caraclerfsticas dsperas en su
superficie longitudinal, ofrezcan mayor resistencia
de adherencia al concreto que las varillas lisas. En
este caso la resistencia de adherencia depende prin
cipalmenle de la compresi6n del concreto al apoyar

se en las corrugaciones ,comose muestra en la figu
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ra 5%a, y la resistencia al corte del concreto en -

tre las corrugaciones

Fig. 54 Esfuerzos de ndherencio

La presién sobre el concreto tiene necesariamente u
na componente hacia afuera fig. &c, la cual, co-
mo la presi6n que ejerce el agua en un tubo, pro-
duce una tensi6n anular que tiende a producir des -
prendimiento en los planos de debilidad a lo largo -
de la varilla, este desprendimiento longitudinal del
concreto que cubre la varilla es generalmente el
factor limilador de la resistencia cuando el recubri

miento no es muy grueso.

Se usan dos métodos, relativamente aproximados pa
ra medir la adherencia : Adherencia por flexi6n y

por anclaje.
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3.3.2.4.1 Adherencia de Anclaje

Los experimentos demuestran, que si u

na varilla estd ahogada suficientemente

en el concreto, no se puede arrancar.
Es decir, la varilla puede fallar a la
tensi6én, mds no arrancarse del concre
to. En este caso se puede decir que

la varilla estd anclada en el concreto.

La longitud de la varilla que es necesario
que esté ahogada en el concrelo para e-
vitar la falla por arrancamiento se lla -

ma longitud de anclaje.

Considérese una varilla (¢ =D ) ahoga-

da en una masa de concreto como lo

muestra la figura 55.

J— 7= fy A

Fig. 55 Adherenciu de anclde
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Si el esfuerzo de adherencia promedio

"u'" estd limitado a un valor permitidoylc
terminado con pruebas de arrancamiento
comparables, se obtendrdn resultadosse

guros. Luego :

TerLxu=fy.I.r D?
Lxu - fyxD
4
. .
L = X xD (3.11)
4u
donde :
L : longitud de anclaje mfnima permi
tida ( pulg.)
fy : Esfuerzo unitario de fluencia de
la varilla ( Lbs/pulg2 )
u : Esfuerzo unitario de adherencia

(Lbs/pulg2 )

D : Didmetro de la varilla ( pulg)

Adherencia por Ilexi6n

Il andlisis se reliere a una viga someti

da a flexi6bn que origina una fuerza de

tensién en el acero.
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Consideremos una viga como lo muestra
la figura 56, e ilustremos los diagra -
mas de esfuerzos cortantes y momentos

flectores.

M|

Coi—

(I

Fig. 56 Esfuerzos cortmntes y momentos flectores

Idealicemos el tramo de viga de concre-
to reforzado "Ax", e iluslremos su dia

grama de cuerpo libre como lo muestra

la figura 57.

T_Ax_ %
[ o A Ca+ ACD —
| I [ Y- I0. 1{[2=—
Y v Jdv
Te — —— T«f + -Iirﬂ — —

Fig. 57 Fuerzes en un diferencinl de vign
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Apreciemos en el tramo de viga un es-
fuerzo cortante '"V'" genérico, que depen
derd de la manera como es solicitada la
viga por cargas externas. Ademds a-
preciemos el incremento de momento

flexionante, que se traduce en el incre_
mento de la fuerza de tensi6n en el ace
ro y de la fuerza de compresi6n en el

concreto.

Tomando momentos con respecto al pun-

to "A" de la figura 57

Te x Jdv + VxAax = (Te + ATe)ddv

V x Ax = ATe x Jdv
ATe = VXAx_
Jdv

Pero sabemos por adherencia de anclaje:

Ale = ux NxTTxDxax

[gualando :

u x N XTIXx Dxax= U9
Jdv
Entonces :
1‘.-'.

NxTTx D xdJddv

(3.12)
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donde :
u : Iisfuerzo unilario de .
adherencia ( Lbs/pulgz)
\% : Esfuerzo cortante en
el tramo de viga con
siderado (Lbs )
N : nGimero de varillas
ahogadas
D : Didmetro de varilla (pulg)
Jddv : Peralte efectivo de la
losa de cimentaci6n (pulg)

lcsfuerzos Unilarios de Adhercencia Admi

sibles
[Is conveniente apreciar tanto en la ecua
ci6n (3.11) como en (3.12), lo dtil que
serfa introducir el valor del esfuerzo u-
nitario permisible de adherencia, por
que de ese modo obtendrfamos de mane-
ra directa tanto el valor de la longitudde
anclaje "L'", como el ntimero minimode
varillas que se han de utilizar en el tra
mo de viga considerado para garantizar

la no ocurrencia de una falla por adhe -
rencia sea por anclaje o por flexi6n. FEl
reglamento ACI (Ref.8) establece esfuer_

zos unitarios permisibles, obtenidos en
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base a experiencias prdcticas y de labo-
raltorio,y las clasilica de acuerdo al did
metro de las varillas empleadas, como

lo muestra la Tabla 15

0 8
N u ug

2 2
_pulg. pulg Lbs/pulg Lbs/pulg2
2 1/4 0.049
3 3/8 0.110
4 1/2 0.196
5 5/8 0.307
6 3/4 0.442 S e
S
7/8 0.601
)]
8 1 0.785 =
9 11/8 0.994
10 11/4 1.227
11 1 3/8 1.485
148 1 5/8 2.074 2 ~
3
)]
183 2 1/4 3.976 K E

Tabla 15 Claosificocion de varillas

Para varillas N®3 al NO11 (enemos :

u. = 0.10 f'c (3.13)

donde :

u, Fsfuerzo unilario de adhe-
rencia admisible ( Lbs/pulg2 )
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f'c : Esfuerzo lfmite de
compresién en el
concreto ( Lbs/pulgz )

IE1 valor de "u,"" en estas varillas no exce-

2
derd en ningdn caso a 350 Lbs/pulg

(o]

Para varillas mayores a la N 11 tenemos:
u, = 0.06 f'c (3.14 )

El valor de '"u,'" para este tipo de varillas,

no excederd en ningln caso a 210 Lbs/pul;fz.

Para nuestra cimenlaci6én tenemos f'c

2
3,000 Lbs/pulg”, entonces :

De ( 3.13 )

u, — 0.10 x 3,000

a

] 2
u, = 300 Lbs/pulg
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3.3.3 Revisi6n por Arrancamiento para el diseno de una Zapata a

Traccibn

Hemos estudiado con mucho detalle el caso de zapatas con co
lumnas cargadas a compresién, y se establecen criterios y
procedimientos para la revisi6én de dichas zapatas, de mane-

ra de garantizar su correcto funcionamiento.

Es evidente que una zapata sometida a compresi6bn, origina -
esfuerzos, tlanlo en el acero como en el concrelo, mds crl
ticos que para el caso de estar la misma zapata sometida a
tracci6n. De aquf que si una zapata se proyecta para que -
trabaje a compresi6n, estard en mejores condiciones para lra

bajar a tracci6n, siempre y cuando no sufra arrancamiento.

La revisi6én por arrancamiento se hace mediante una relaci6n

muy sencilla :

We + We (3.19
T
donde :
We : Peso de la zapata de concreto (L.bs)
Wit :  DPeso del relleno (Lbs)

T . Esfuerzo de tensi6n en la zapata (Lbs)
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Revision de los Esfuerzos en la Columna

Debemos revisar si el esfucrzo de compresion estd denlrodel
Ifmite permisible para el concreto de la columna y calcularel
drea del acero para el caso de tensi6n, dado que el concre-

to en ningln caso trabajard a la traccibn.

Secuencia para disenar una Zapata Cuadrada de concreto re -

forzado
Asumimos una zapata cuadrada con carga aplicada en una co-

lumna concéntrica, como lo muestra la figura 58.

S

Fig. 58 Zcpeta Asloda de concreto reforzrdo
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En lo sucesivo desarrollaremos un procedimiento mediante el
cual se obtienen, sccuencialmente, los esfuerzos produci -
dos en la zapata por presi6n en el suelo, corte, flexi6bn y
adherencia, de manera de poder compararlos respecto a los

esfuerzos admisibles.

3.3.5.1 Diseno por Presi6én Admisible

De ( 3.3)

Pngf.s. x Pa - ( Pc+Pt)
Wce+Wi

Pngf.s. x Pa - (-—A—)

w
l)ngf. S. X Pa - ( _LC:;_.EU-L..H._

We (A(dv+0.25) + -I—lé-(h+Ah))+ W, (ﬂnil) Axh

Pngf.s. x Pa - 7

we (dv+0. 25+ .ﬂ_@_h)_H ( nn-1) P
n

Pngl‘.s. x Pa

(ndv+0. 26n+h4ah ) | (n-1) X
n n

Pngf.s. x Pa - ue p x h

i
=S
N
e
0
»
)
o5
1

We (ndv+h+Ah+0.25n) + (n-1) wy x h
n

<l.s. x Pa - we (ndv+h+Ah+0. 25n)+(n-1 x h
\ . . C —_—

n

C

A 2 T pa - We (n(dv+0.25)r1. 16h)Hn-1) Wy x h_  (3.16)
n




donde :

Pa

we

wt

dv

h

Arca de zapala

Carga de compresi6n neta en
la columna

Presi6n admisible del suelo
Peso unitario del concreto
Peso unitario del terreno

Peralte efectivo de la losa

Profundidad activa de cimentaci6n

Factor de seguridad

3.3.5.2 Diseno por Corte

A)

Cdlculo de la Fuerza Corlanle (V)

258.

(picz)

(I.hs)

( Lbs/pie?)
( Lbs/pie3)
( Lbs/pied)
( pies )

( pies)

Para cargas aplicadas fuera del cuadrado crfti-

co por corte, como lo muestra la figura 58.

haciendo :
b
X ==
/n
X + d 3
v==Cll1l - _L____U_
A
donde :
\% : Esfuerzo de corte
C : Carga de compresi6n

en la columna

C b 2
\% A—[A—(/—n—-!-dV)J

(3.17)

(Lbs )

(Lbs )
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X : Longitud en el paramento

de la columna (pulg )
dv :  Peralte efeclivo de la losa (pulg )

2
A : Area de la zapata (pulg )
Cdlculo de Esfuerzos de Corte ( Su)
Su = e
4 (b +dv) x dv
/n
C |:1_jb//ﬁ+ dv )2J

Su = S A —

4 ( b/m+ dv ) xdv

e e aup |
Su = —g— x A (3.18)
( x +dv) x dv

donde :
Su : Esfuerzo unitario de corte (Lbs/pulg?)
C : Carga de compresibn en la

columna (Lbs )
X : Longilud en el paramento

de la columna (pulg )
dv : Peraltle efectivo de la losa (pulg )
A : Area de la zapala ( pulgz)

3.3.5.3 Diseno por Flexion

Asumimos zapatas reforzadas en dos direcciones.

Tomemos para la flexi6n

un segmento de viga co-



dv

P o—
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lo muestra la figura 59. Este segmento de viga co

rresponde al ubicado en el paramento de la columna,

dado que es alll donde se presentan los momentos

flectores de mé4dximo valor.

en. | Kdv

A)

Fig. 59 Flexion en un diferenciol de viga

Calculando el Area del Acero (As)

De ( 3.9)
M

f

sa 2 As x Jdv
M

As 2> fsa x Jdv

Pero por momentos flectores en la viga de la
figura 60, que es el caso de nuestra zapata de

cimentaci6n, tenemos :

- Cxb/2
M = 4

entonces :

As > Cxb
8 fsa x Jdv
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Asumiendo J = 0.9 para el inicio del ejercicio,

podemos calcular '"'As'"

Cxb (3.19
A —_—
s 2 7.2 x fsax dv
donde
As : Area de Accero (pulgz)
C : Carga de compresi6n
en la columna (Lbhs)
b : Ancho de la zapata (pulg )
fsa : Esfuerzo unitario
admisible del acero ( Lbshulg)
dv : Peralte efeclivo de la
losa { pulg
j bl )} bl *-
x C
AN L
clz {C/Z
']
PR
Mﬂﬂﬂﬂ]ﬂﬂﬂ[ﬂl[lmmmﬂﬂm <72

8

=
!
T

Fig. 60 Dingroma de fuerzas y momentos

Calculando el brazo del par de momento en

la

viga (Jdv)

Por drea transtormada sabemos :

r Es/lkec = Ac/As = [s/fc

Por criterio de Area efectiva en la figura 59,te
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mos :

X (Kdv) (Kdv/2) = r » As ( dv-Kdv )

x/2 (Kdv)2 =r As dv - r As (Kdv)

x/2 (Kdv)2 +r As (Kdv) - r As dv =0

Kdy = -rAsiZgr As)2+4xx/2xrAsxdv
2 « x/2
Kdv = -I‘Asi./(rAs)zlJer.rAsxdv—
X
Kdv:_/(rAslz+2X.rAs.dv—rAs

X
De la figura 59, tenemos:

Z =1/3 Kdv

_ /(rAs)2+2X.rAs»dv—rAs_

VA
3 X
Jdv = dv - Z
Jir A2+ 2X .1 As . dv - r As
Jddv = dv -
3 X
( 8.20)
donde :
Jdv : Brazo del par de momento
en la viga ( pulg )
dv :  DPeralte efeclivo de la losa ( pulg)
As : Area del Acero (puh-{z )
X : Longilud del paramento

de la columna ( pulg)
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Relaci6én por 4rea
transformada

Calculando esfuerzos en el Acero (fs)

De (3.9)

M

fs =

{s =

donde :

fs

As

Jdv

As x Jdv

_C.b (3.21 )

« As _. ‘JJV

Esfuerzo. unitario en

el acero thﬁmk?)
Carga de compresi6n

en la columna (Lbs)
Ancho de la zapata { pulg
Area del acero ( |1u|rJ.21

Brazo del par de mo-
mento en la viga ( pulg)

Calculando esfuerzos en el concreto ( fc)

De (3.10)

2 M

Ie =

Ac x Jdv

De la figura 59 se tiene :

Ac

Ac = X

X « (Kdv)

Jix As)> + 2X ot As o dv - rAs
.4

Ac

(,/(rAs)2 + 2X » TAs »dv -1 As)

Entonces :
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2 X _C »n b__
fc =2 —M — oo _8 .
(/(rAs)Z +2X x rAs x dv - r As) Jdv
o - R <)
4(/(rAs)z+2erAsxd7 -1 As ) x Jdv
( 3.22 )

donde :
fc : Estuerzo unitario en

el concreto (Lbs/pulg%
C : Carga de compresibn

en la columna ( Lbs )
b : Ancho de la zapata ( pulg )
As : Area del Acero ( pulg?)
X : Longitud del paramento

de la columna ( pulg)
dv ¢ DPeralle eleclivo de la losa ( pulg )
Jdv : Brazo del par de momento

en la viga ( pulg)
r : Relaci6n por drea trans-

formada .

3.3.5.4 Diseio por Adherencia
A) Adherencia de Anclaje

De ( 311 )
L = I[sa/Ua x D (3.23)
donde :
L :  Longitud de anclaje ( pulg )
fsa : Esfuerzo de fluencia

del acero ( Lbs/pulg2 )
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U Esfuerzo admisible de

a
adherencia (Lbs/pu1g2 )
D : Didmetro de varilla
de acero (pulg)

B) Adherencia por Flexi6n

De (3.12)

Ne ——— ¥V
-l-I_I D «U & JdV
e 3.24
M« « Ua + Jdv ( ’
donde :
N : Ntamero minimo de varillas
necesarias para soportar
tensi6n por flexi6n
C : Carga de compresi6én en
la columna ( Lbs )
D : Didmetro de varilla de acero ( pulg )
Ua : Lsfuerzo de adherencia )
admisible (Lbs/pulg=)
Jdv : Brazo del par de mo-
mento en la viga (pulg )

3.3.5.5 Diseiio por Arrancamiento

De (3.15)

Wce + Wt S 2

1
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we 2 V9+ wt i_yt >0
T
W c(A(dv+0.25) +A/u (htah)) + eIl (n-1)/n 4 5 h > 9
rIV
A I:uuc(dv+0.254—(11+Ah)/n)+wl.(n—l)/n__ ]_‘L]_ 59
f-[\
A [lU c (ndv+0.25n+h+ah)+ v t(n-l),h]_ >2
n'r
Si Ah=0.1xh
é[w c(n(dv+0.25)+1, 1h)+w t(n-1) « h]_ > 2 (3.25)
n T
donde :
A ¢ Area de la zapata ( pie2 )
wc : Peso unitario del concreto ( Lbs/pie3 )
Wt : Peso unilario del terreno ( Lbs/ pie'3 )
dv :  Peralte efectivo de la losa ( pies )
h :  Profundidad activa de cimenla-
cién pies )
1 : Fuerza de tensi6n en la co-
lunna de la zapata ( Lbs )
n : Relaci6n entre Area de la losa
y area de la columna
Esfuerzos en la Columna
A) Compresi6n
Cy— <0.45 x f'e
b=/n
n x C ‘
5= < 0.45 f'c ( 3.26 )
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donde :

fle

Traccibn

267.

Estuerzo admisible del
concrelo a compresion (Lbs/pulgz)

Carga de compresibn
en la columna ( Lhs )

Ancho de la losa ( pulg )

Relaci6én entre el drea
de losa y drea de co -
lumna

Dado que el Acero asumird Inlegramente la ten

si6én que podrla ocasionarse en la columna, en

tonces se tiene :

Asc

Asc 2

donde :

Asc

fsa

K fsa
isa (3.27)
Area del acero la .
columna ( pulgz )
Carga de tensi6n en
la columna ( Lhs )

Esfuerzo admisible
en el acero (Lbs fpulg?)
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3.3.6 Aplicaci6n

Proyéclese una zapata cuadrada de concreto reforzado, con
cargas aplicadas a una columna concéntrica. Se usardn vari-

llas de acero y concreto de grado intermedio.

Se cuenta con la siguiente informaci6n :

a) Estudio de Suelos
. 2
Pa = 1.0 Kg/cm
= 3
Wy = 1.4 gr/cm
"' =3.0 m
b) Concreto de grado intermedio
3
Wec=2.4 gr/cm
2
f'ec = 210 Kg/cm
c) Cargas aplicadas a la zapata
C =10 Tn
T =17 'Tn

Soluci6n

Haciendo la conversi6n de unidades :

Pa = 2,044 Lbs/pie?
o _ . 3
¢ = 150 Lbs/pie
3
wf 88 Lbs/pie

h 7 pies



f'e
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1)

2)
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3,000 Lbs/pulg?

22,000 Lbs

15,400 Lbs

0.7

Diseno por presién admisible

De (3.16) y asumiendo n = 25

AS 22,000 B B 1
0.7 x 2,044 _ [l50(25(dv+0.25)+1.15x7)+24 X 88 x 7
25
Para dv = 1.75'
e 22,000 o

0.7 x 2,044 _[150125 X 2 +8.05)+24 x 88 x 7}
25

As . 22,000
~ 0.7 x 2,044 _[150 x 58.05 + 24 x 88 x_g_}
25
.2 .
A> 44.79 pies b > 6.69 pies
Entonces :

b = 6.75 pies
- -
A = 45,56 pies

dv= 1.75 pies

Diseno por Corte

De (3.17)

. 2
(6.75 4 1.75)

V =22,000 | 1- 5 —
45.506




3)

V = 17,359.53 Lbs
De (3.18)

17,359.563

Su = -
4 =74(6.75/5+ 1.75) x 1.75 x 144

Su =6 Lbs/pulg2

De (3. 4)

Sa 2/3, 000

Sa = 109 Lbs/pulg?

2
Su =6 Lbs/pulg2 < Sa =109 Lbs/pulg

Diseno por Flexién

De (3.19)

22,000 x 6.75
7.2 x 20,000 x 1,75

As

As 2 0.589 pulg2
De acuerdo a la Tabla 10
Usar : 2 varillas de acero ¢ 5/8"
As =2 x 0.307
2
As =0.614 pulg

De (3. 20)

Correcto !

270,

/grx0.614)2+2x1.35xrx0.614xl.75x12—rx0.614

Jdv = 1,756 x 12 -

Pero sabemos :

3x1.35x 12



Ec =uocl'5 x 33 x f'c

0 1% x 33 x/3, 000

Ec=3.32x l()6

Ec =156

6
Es =29.00x 10

6
Es _ 29.00x10 _g 7

r= =
Ec  3.32x 100

Dedonde : r=9

Entonces :

Jdv =1.75x12 - Ji9x0.614)2+ 2x1.35x9.0. 614 x1.75 x 144 - 9x0. 614

3x1.35x12

61. 566 - 5.526

Jdv =1.75 x 12 -
V=l X 3x 1.35 x 12

Jdv =19, 847 pulg.

De (3.21)

fs =.22,000 x 6.75 x 12
8 x0.614x 19. 847

fs = 18,279 Lbs/pulg?
fsa = 20,000 Lbs/pulg2

fs =18,279<fsa = 20,000 Lbs/pulg2 Correcto !

De (3.22)
22,000 x 6.75 x 12

271.

fc =

22,000 x 6.75 x 12
4,448.94

fc =

4(/9%0.614)2+2x1.35x12 x9x0.614x1.75x12 -9 x0. 614)x19.847



4)

fc = 400.5 Lbs/pulg2
fca= 0.45 x 3,000
fca= 1,350 Lbs/pulg2

fc = 400 Lbs/pulg2<l'ca = 1,350 Ll)s/palg2

Diseno por Adherencia

De (3.23)
fsa
L =
Ua x D

2
Sabemos : fsa = 20,000 Lbs/pulg
De Tabla 10
Ua= 0.10 x 3,000
2
Ua= 300 Lbs/pulg
Ademds : D = 5/8 pulg

Entonces :

_ 20,000 . 5
300 8

L = 42

L

42 <b = 81 pulg Correcto /

De (3.24)

N = 222000
Tx 5/8 x 300 x 19,847

N =1.88

N = 1.88 < 2 Correclo !

272.

Correcto !
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Diseno por Arrancamiento

De (3.25)
45.56 [15012511.75+0.25)+1.15x7)+88x24x7_]_ S 2
25 x 15,400
45. 56 [150 x 58.05 + 88 x 24 x 7] ~9
25 x 15,400
2.8 >2 Correcto/
Revisi6n de los Esfuerzos en la Columna _
De (3.26)
25 x 22,000 2
=== 22— £ 0.45 x 3,000 Lbs/pul
(6.75 x 12)2 /pulg
85 Lbs/pulg2 < 1,350 Lbs/pulg? Correcto /

De (3.27)

15, 400
Asc 2=l
= 20,000

Asc>0.77 pulg?

De Tabla 10 :

Usar 3 varillas

5/8"

2
A =3 x0.307 = 0.921 pulg

A = 0.921 > Asc

0.77

Correclo.’

273.
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Fig. 61 Loso proyectada
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Montaje de la Estructura

El montaje constituye la etapa culminante del proyecto de una torre
de transmisién, luego del diseno y fabricaci6én de la estructura. Pe

ro aunque es la dltima fase en la secuencia de desarrollo del proyec

to, no es menos importante.

Serd necesaria la inspecci6n en la construcci6én de las losas de c1 -
mentacién, en cuanto a calidad, cantidad y proporciones de agua,
cemento y agregados en el concreto armado, lo mismo que la obser
vacién de los tiempos minimos de fraguado, de manera de garanti -
zar un correcto funcionamiento en las fundaciones. Se inspecciona_
r4d, también, el montaje de los elementos de la torre de transmi-
si6n, observando el adecuado ajuste de pernos, lo mismo que las

tolerancias de montaje mdximas admisibles.

Algunas recomendaciones orientadas al mejoramiento de la torre de

transmisi6n son las siguientes :

1. Para estructuras hechas con perfiles angulares y placas de
acero ASTM A-36, no serdn usados materiales con huecos -

rellenados con soldadura o empalmados.

2. Los perfiles y placas de refuerzo serdn cortados con gufa de

forma de quedar perfectamente rectos y podrdn ser cizallados

o aserrados; loda rebaba de metal deberd ser cuidadosamen
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te rernovida. No se utilizardn cortes con acetileno o sis

tema similar.

Los elementos de la estructura tendrdn sus perforaciones he
chas en el taller, de manera que no sea necesario hacer -
ninguna perforacién en el sitio para anadir cualquier elemen

to.

El aspecto final de las perforaciones deberd ser circular, -

sin rebabas ni grietas.

La mdxima tolerancia admisible en el corte de las piezasse

rd de uno por mil de la longitud total de la pieza.

No se admitird tolerancia en la posicién de los ejes de las

perforaciones con respecto a los ejes del perfil.

La diferencia mdxima admisible entre el didmetro de la per

foracién y el didmetro del perno no excederd de 1.6 m.m.

No se permilird el uso de soldadura.

Se proveerdn arandelas de seguridad bajo todas las tuercas,

las cuales serdn de acero galvanizado, del tipo de seguri -
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dad y de por lo menos tres milfmetros de espesor.

En todo caso las tuercas deberdn alornillarse manualmente a
los pernos, no se usardn aquellas con juego excesivo o de

masiado ajustadas.

Las roscas de todos los pernos y tuercas serdn aceitadas.
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8A

CAPITULO 4

COSTOS

Metrado

4.1.1 Estructura Meldlica

Torre Quebrada Honda (02 Unidades)

Descripcién Cantidad Longitud Peso Unit.
(m) (kg/m)
L-3x3x1/4" 8 6.00 7.31
8 6.00
8 6. 00
8 3.00
8 3.80
L-21/2x21/2x1/4" 8 2.50 6.11
L-2 x 2x3/16" 8 4.45 3.64
8 3.256
8 3.25

Peso

129.6

94.6

94.6

Acurmnulado

(kg)

1,450.3

122.2



%

10

11

12

13

14

14A

15A

16

16A

17

17A

18

18A

19

19A

20

21

22

23

24

Descripcitn

L-11/2x11/2x3/16"

Cantidad Longitud Peso Unit.

16

16

16

16

12

12

16

16

(m)

(kg/m)

3. 80

3.00

3.00

2.10

1.80

2,50

2.50

5.00

4.15

4.15

3.80

3.80

3.10

3.10

2.80

2.00

0.65

1.70

1.40

1.40

2.

67

Peso

(kg)
221,

174.
817.
122,

104.

72.

72.

145.

120.

120.

110.

110.

90.

90.

8L.

81.

87.

28.

72.

59.

3

279.

Acumulado

(kg)

2,388.5
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28

29

30

31

32

33

34

34A

35

36A

37

37A

38

39

39A

40

40A

41

Descripci6n

Cantidad Longitud Peso Unil.

16

16

16

16

16

16

16

(m)

(kg/m)

1.00

1.20

0.50

2.00

2.30

1.75

1.50

1.65

0.80

1.40

1.40

1.60

1.35

1.35

1.20

1.20

1.30

1.15

1.15

1.00

1.00

1.30

Peso

(kg)

42.7
51.3
21.4
85.4

49.1

32.0
70.5
17.1
29.9
29.9
68.4
28.8
28.8

25.6

24.6
21.4

21.4

—_—

Acumulado

(kg



NO

42

42A

43

43A

44

44A

45

45A

46

46A

47

47A

48

48A

49

49A

49B

50

50A

51

51A

52

Descripcibn

Cantidad Longitud Peso Unit. Peso

16

24

(m)

(kg/m) (kg)

1.10

1.10

0.90

0.90

2.20

2.20

1.85

1.40

1.00

0.75

0.75

0.75

0.75

0.85

23.5

23.5

19.2

19.2

46.9

46.9

29.9

29.9

21.4

21.4

32.0

48.1

16.0

32.0

32.0

13.6

18.6

13.9

281

Acumulado

(kg)

1,702.5
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NO Descripci6n Cantidad Longitud Peso Unit. Peso Acumulado
(m) (kg/m) __ (kg) (kg)

53 L-3x3x 1/4" 32 0.40 7.31 93.6

54 L-3x3x1/4 12 0.20 7.31 17.5 111.1

55 1/4 x 115 64 0.12 5.78 44.4

56 1/4 x 250 8 0.25 12. 56 25.1

57 1/4 x 169 16 0.30 8.49 40. 8

58 1/4 x 103 24 0.16 5.17 19.9

59 1/4 x 160 8 0.21 8.04 13.5

60 1/4 x 168 32 0.23 8.44 62.1

61 1/4 x 100 4 0.21 5.02 4.2

62 1/4 x 100 12 0.10 5.02 6.0

63 1/4 x 100 6 0.24 5.02 7.2 223.2
Pernos 1/2" @ x11/2'" 2186 190. 0
Pernos 1/2" (#x13/4" 144 15.0

Pernos 1/2" (Jx 2" 12 2.0 207.0



Resumiendo :

4.1.2

Descripcibn
L-3x3x1/4"
L-21/2x21/2x1/4"
L-2x2x 3/16
L-11/2x1 1/2x3/16"
Plancas FP

Pernos

Fundaciones

Descripci6n

Excavaciones Locales

Relleno compactado

Unid.

kg
kg

kg

kg

kg

Concreto Fy = 210 kg/cm?

Encoirado

Acero de refuerzo

Metrado
1,561.4
122.2
2,388.56
1,702.5
223.2

207.0

Unidad

kg

Metrado

96. 00

80. 00

26. 88

69.12

800.00

2

3.



4,2

Partida
1.00

1.10

1.20

1.30

1.40

2.00

2.10

2.11

2.12

2.13

2.20

2.21

2.22

Célculo de Costos

4,2.1 Estructuraci6n de Partidas

Especificaci6n

Obras Preliminares

Traslado de materiales
Lima-Talara
Movilizaci6n y desmovi-
lizaci6én de equipos
Movilizaci6n y demovi-
lizaci6én de personal
Construcciones Tempo-
rales

Alimentaci6n
Movimiento de Tierras
Excavaciones locuales
Relleno Compactado
Eliminacién de material
sobrante

Zapatas y Pedestales

fy = 210 kg/cm‘3
Mortero 1.3

Encofrado

a Set.

Unid.

Tn

Global

Global

$/ m2

h-d

m

m

m

m

Metrado

30

240

96.

80.

20.

26.

69.

1989

.0

00

00

00

88

Precio
unitario

30.00

52.65

6.85

IParcial

240

300

1,200

750

1,200

316.

400.

70.

1,415.

473.

80

00

00

23

47

Total

3,690



2.23

.00

(V5]

3.10

3.11

285.

Partida Especificaci6n Unid. Metrado Precio Parcial Total
unitario

Acero kg. 800. 00 1.00 800.00 3,475.50

Obras Metal-Mecédnicas

Estructura Metdlica

Perfiles de acero estruc-

tural ke. 5,775 5.00 28,875.00

Planchas de acero

galvanizado kg. 224 4.45 996. 80

Dernos de acero

galvanizado kg 207 13.60 2,815.20 32,687.00
Costo Directo 39, 852.50
Costos Generales 25% 9,963.13
Utilidad 10% 3,985.25
Costo Total $ 53, 800.88



4.2.2 Desagregado de Precios

Unitarios

PartidaEspecificacién

1.00

1.10

1.20

1.30

1.40

1.50

2.00

2.10

2.11

2,12

2.13

2.20

2,21

2.22

Obras Preliminares

Traslado de Materiales
Lima-Talara
Movilizacién y desmovi-
lizaci6én de equipos
Movilizaci6én y desmovi-
lizaci6én de personal
Construcciones tempora-
les

Alimenlacién

Obras Civiles

Movimiento de Tierras

Excavaciones locales
Relleno compactado
Eliminacién de material
sobrante

Zapatas y Pedestales
Mortero 1:3

Encofrado

Acero

Unidad Materiul

$/Tn

Global

Global

$/m

$/h-d

$/m
$/m?

$/m3
$/m

$ kg

22.

48.

50

.50

.90

00

.00

.00

Manode Lquipo

Obra

2. 00

2.00

2.00

0

0.50

0.50

0

285.

30

25.

(2]

o2.

'Total

00

.00

.30

.00

.90

65

.00



Partida Especificaci6én

Unidad

Material Manode
Obra

3.00

3.10

3.11

3.12

3.13

Obras Metal-Mecdnicas

Estructura Metdlica

Perfiles de Acero estruc-

tural $/kg
Planchas de acero galva-
nizado $/kg
Pernos de acero galvani

zado $/kg

4.45 0.45

4.45 -

13.60 -

Equipo

0.10

287.

Total

9.00

4.45

13.60



CONCLUSIONES

El método de la matriz de rigidez, para el desarrollo de estruc -
turas reticulares, tanto isostdticas como hiperestdticas, sugiere
la elaboracién de un algoritmo que fdcilmente puede ser programa-

ble.

El método de la rigidez programado, resuelve con suma agilidad

problemas de estdtica planares como espaciales, por lo que secon
vierte en una herramienta de cdlculo muy importante para el pro -
yectista de estructuras metdlicas, po6rticos o armaduras en gene -

ral.

El diseno de torres metdlicas para lfneas aéreas de transmisi6n, in
troduce el método de la rigidez para resolver el problema de est4ti
ca en la estructura. Luego, la tarea serd la revisi6n de los es

fuerzos unitarios Gltimos de diseno en cada uno de sus elementos ,
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garantizando, de esta manera, su correcto funcionamiento.

Para el proyecto de torres metdlicas en lfneas aéreas de transmi -
si6n, se presume esfuerzos flexionantes minimos. Esto implica
que las uniones de los elementos en la estructura, son dispuestas
de manera tal que, se evitan en lo posible, la creaci6én de excen

tricidades con respecto al eje de aplicaci6n de la carga.

De acuerdo a lo anterior, los elementos sometidos a compresi6n -
axial, se revisardn bdsicamente por los criterios de pandeo dados

por la AISC.

Para el disefio de los conectores en la junta, toda la carga decor
te aplicada la toma la fricci6n entre los materiales en la junta. La
funci6n principal del conector, es entonces, proporcionar un ajus
te inicial adecuado, capaz de crear una fuerza de fricci6n que e -

quilibre a la fuerza de corte aplicada.

En uniones a tope, que son caracterfsticas en torres aéreas de -
transmisién, la tracci6n en los conectores son casi nulas, debicd
a que los esfuerzos flexionantes son minimos, de manera que los

conectores se disenardn bdsicamente por corte.

En el caso de conectores disenados por friccién, y con ausencia -
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de esfuerzos flexionantes originados por excentricidades en la apli-
caci6én de la carga de compresi6n, se podrd aumentar tantas ve-
ces dicha carga, cuando se aumenten en la misma cantidad de ve

ces, el ndmero de conectores inicialmentedisenados.

Para el cdlculo del d4rea minima de losa por presi6n admisible del
suelo, se demuestra que disminuyendo en un 25% la presi6n admi_
sible, se sobredimensiona en un 100% a la losa, indipendientemen
te de la profundidad que se trate. Dicho de otra manera, afec -
tando con un factor de seguridad a la presi6n admisible del suelo -
(f.s. = 0.75) se conseguird un drea de losa dada, tal que, la mi-
tad de dicha drea estard en condiciones de soporiar la carga de

compresion externa. La otra mitad es sobredimensionamiento.

En todo caso, como siempre se aconseja el uso del factor de se -
guridad para la presi6n admisible del suelo, el proyecto estard en
condiciones de asumir el doble de la carga inicial proycctada, sin

sufrir averfa alguna y sin causar hundimiento en el suelo.

Se demuestra que para niveles activos de cimentacién de profundi -
dades considerables (mayores a 15 pies), resulta antieconémico el
empleo de zapatas de cimentacién, debido a que el ancho de la lo
sa serfa casi igual al valor de la profundidad de cimentaci6én, jus

tificdndose en estos casos el empleo de pilotes para la cimentacibn
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de la estructura.
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