ANEJO N2 5.B. DISENO Y COMPROBACION DE LA SOLUCION B

M2 Teresa Martinez Comes



UNIVERSITAT
POLITECNICA

Documento n21: Memoria y anejos

DE VALENCIA
ANEJO N2 5.B. DISENO Y COMPROBACION DE LA SOLUCION B 5.2 DECRIPCION DEL MODELO
6. COMPROBACIONES ESTRUCTURALES

1. GENERALIDADES 6.1 SECCION TIPO

1.1 OBJETO DEL PRESENTE ANEJO 6.2 CUBIERTA

1.2 DESCRIPCION GENERAL DE LA ESTRUCTURA 6.2.1 Transmitancia térmica
2. BASES DE CALCULO 6.2.2 Flecha

2.1 NORMATIVAY RECOMENDACIONES 6.3 VIGAS SECUNDARIAS

2.2 AMBIENTE Y RECUBRIMIENTOS 6.3.1 Propiedades de la seccién

221 Estado limite de durabilidad 6.3.2 Estado limite ultimo de agotamiento

2.2.2  Recubrimiento minimo
2.3 CARACTERISTICAS DE LOS MATERIALES 6.3.4 Estado limite de servicio de deformacién

2.4 COEFICIENTES DE SEGURIDAD 6.3.5  Armaduras minimas
6.3.5.1 Armadura minima geométrica de traccion

6.3.3 Estado limite de servicio de fisuraciéon

2.4.1 Estados limite ultimos

2.4.1.1 Coeficientes parciales de seguridad de los materiales 6.3.5.2 Armadura minima mecanica de traccion

2.4.1.2 Coeficientes parciales de seguridad de las acciones 6.3.5.3 Armadura minima en la cara comprimida

2.4.1.3 Coeficientes parciales de seguridad de las acciones en cimentaciones 6.3.5.4 Armadura minima transversal

242 Estados limite de servicio 6.3.6 Calculo de longitudes de anclaje

2.4.2.1 Coeficientes parciales de seguridad de los materiales 6.3.7  Disposiciones de armado

2.4.2.2 Coeficientes parciales de seguridad de las acciones 6.3.8  Resumen de armados para la viga secundaria

2.5 COMBINACIONES DE ACCIONES 6.4 VIGA PRINCIPAL

251 Estados limite dltimo 6.4.1 Propiedades de la seccion

259  Estados limite de servicio 6.4.2 Estado limite uUltimo de agotamiento

253  Estados limite Gltimo en cimentaciones 6.4.3 Estado limite de servicio de fisuraciéon

254 Coeficientes de combinacion 6.4.4 Estado limite de servicio de deformacion

6.4.5 Armaduras minimas

ACCIONES
3.1 ACCIONES PERMANENTES
3.2 ACCIONES VARIABLES
3.2.1 Sobrecarga de uso
3.2.2 \Viento
3.2.2.1 Parametros bdasicos de viento
3.2.2.2 Casos de carga de viento
3.2.3 Nieve
3.2.4 Temperatura
3.2.5 Acciones sismicas
3.3 ACCIONES EN LA CIMENTACION
HIPOTESIS DE CARGA
4.1 ESTRUCTURA
4.2 CIMENTACION
MODELO ESTRUCTURAL
5.1 PROGRAMAS DE ORDENADOR UTILIZADOS
5.1.1 SAP 2000
5.1.2 CALC_FLEX ( versién alumnos)

6.4.5.1 Armadura minima geométrica de traccion
6.4.5.2 Armadura minima mecdnica de traccion
6.4.5.3 Armadura minima en la cara comprimida
6.4.5.4 Armadura minima transversal

6.4.6 Calculo de longitudes de anclaje

6.4.7 Disposiciones de armado

6.4.8 Resumen de armados para la viga principal

6.5 PILARES

6.5.1 Propiedades de la seccion

6.5.2 Estado limite uUltimo de agotamiento

6.5.3 Estado limite de servicio de fisuracion

6.5.4 Estado limite de servicio de deformacién

6.5.5 Armaduras minimas
6.5.5.1 Armadura minima geométrica de traccion
6.5.5.2 Armadura minima mecdnica de traccion
6.5.5.3 Armadura minima en la cara comprimida
6.5.5.4 Armadura minima transversal

PROYECTO BASICO DE ESTRUCTURA DE EDIFICACION PARA USO TERCIARIO EN PATERNA |2



UNIVERSITAT
POLITECNICA
DE VALENCIA

6.5.6 Calculo de longitudes de anclaje
6.5.7 Disposiciones de armado
6.5.8 Resumen de armados para el pilar
6.6 CIMENTACIONES
6.6.1 Cimentaciones interiores
6.6.1.1 Predimensionamiento de la seccidn
6.6.1.2 Comprobacion de hundimiento
6.6.1.3 Comprobacion a deslizamiento
6.6.1.4 Comprobacion a vuelco
6.6.1.5 Estado limite ultimo de agotamiento
6.6.1.6 Armaduras minimas
6.6.1.6.1 Armadura minima geométrica
6.6.1.6.2 Armadura minima mecanica
6.6.1.7 Calculo de longitudes de solape
6.6.1.8 Disposiciones de armado

6.6.1.9 Resumen de armados para la cimentacién central

6.6.2 Cimentaciones exteriores
6.6.2.1 Predimensionamiento de la seccidn
6.6.2.2 Comprobacion de hundimiento
6.6.2.3 Comprobacion a deslizamiento
6.6.2.4 Comprobacion a vuelco
6.6.2.5 Estado limite ultimo de agotamiento
6.6.2.6 Armaduras minimas
6.6.2.6.1 Armadura minima geométrica
6.6.2.6.2 Armadura minima mecanica
6.6.2.7 Calculo de longitudes de solape
6.6.2.8 Disposiciones de armado

6.6.2.9 Resumen de armados para la cimentacién exterior

7. COMPROBACIONES NO ESTRUCTURALES
7.1 TRANSMITANCIA TERMICA DE LA CUBIERTA

1.
1.1

1.2

Documento n21: Memoria y anejos

GENERALIDADES
OBJETO DEL PRESENTE ANEJO

El objeto del anejo presente es el calculo y dimensionamiento de la nave. Para ello serd la determinacion de
las diferentes acciones actuantes en la estructura, las posibles hipdtesis de carga y la realizacion de un
modelo estructural para poder realizar las comprobaciones estructurales necesarias. Todo esto se realizara
teniendo en cuenta como base de calculo la normativa pertinente.

DESCRIPCION GENERAL DE LA ESTRUCTURA

La estructura se concibe como un entramado de vigas de hormigdn prefabricadas, apoyadas en tres hileras
de pilares de hormigdn armado separados a una distancia de 8,95 m respecto a la direccion longitudinal de la
nave, y a una distancia de 17,26 m respecto a la direccion transversal, quedando una hilera de pilares en
cada fachada longitudinal y otra mas en el centro de la nave. Las vigas principales, orientadas en direccion
transversal, se apoyardn sobre estos pilares.

Los elementos resistentes de esta solucidn estructural seran las vigas principales, las vigas secundarias y los
pilares. Los pilares se disefiaran a partir de una seccién cuadrada con armadura pasiva. Las vigas principales
tendran una seccion en | y serdn vigas prefabricadas pretesas. En cuanto a las vigas secundarias seran de
hormigdn armado con seccién en T.

Disposicion en planta. Sobre los pilares ya descritos, apoydndose directamente sobre ellos y en la direccion
de menor anchura de la parcela se disponen las vigas principales. Las secundarias se apoyan sobre estas a
media madera. Se definen de este modo siete pdrticos en el interior de la nave y cuatro en el perimetro en
los dos extremos, siendo estos de diferente longitud.

Las vigas principales cubren una luz de 17,26 m y se encuentran separadas entre si una distancia de 8,95
metros en la direccidn longitudinal de la nave. Las vigas secundarias cubren una luz de 8,95 metros y se
encuentran separadas una distancia de 5,75 metros.

Las uniones de las vigas principales a los pilares, y de las vigas secundarias a las principales, se realizaran de
tal modo que se impida el desplazamiento horizontal y vertical, permitiéndose el giro. Asi pues, las vigas
ayudan al arriostramiento del edificio.

Los pilares apoyan en unas zapatas tipo caliz de hormigén armado realizadas in situ, existen dos tipos de
zapatas: las perimetrales (tipo B), cuyas dimensiones son 1.8 x 1.8 x 0.8 metros, y las interiores (tipo A) que
tienen unas dimensiones de 1.6 x 1.6 x 0.8 metros. Las dimensiones de las zapatas varian ya que las
exteriores estan sometidas a la accién del viento, la cual crea una excentricidad en las zapatas, aumentando
asi su seccién. El cdliz de las cimentaciones, tiene una profundidad de 0.5 metros para que ek
empotramiento trabaje correctamente.
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Figura 1.1 Planta y ejes

Pértico tipo. Consta de tres pilares, dos en los extremos y uno en el centro, el cual tendra una altura mayor
para crear una limatesa en la dimensién longitudinal de la nave, para permitir la evacuacién de las aguas,
creando de este modo una pendiente del 3% en cada lado de la cubierta. Las aguas evacuadas de la cubierta,
se recogeran en unas canaletas, a lo largo de las secciones correspondientes a los ejes A y H, las que se
conectan con unas bajantes a la red de saneamiento. En los pilares apoyan las vigas principales, las cuales
tendran una seccion en | de 1,20 metros ya que tienen que cubrir una luz entorno a los 17 metros, en estas
vigas principales, se apoyan las vigas secundarias con seccion T de 0.4 metros de canto. El pdrtico tipo se
distribuye desde el eje 3 al 7. En los pilares situados en el centro de la nave, se van a disponer dos ménsulas
para el apoyo de cada una de las vigas principales que le llegan, en los pilares situados en los extremos, no
serd necesario ya que en ellos, solamente apoya una viga, por tanto, el pilar cuenta con suficiente superficie
de apoyo.

Viga fpo T

e i =
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‘ __ Pilar ‘ __ Pilar Pilar_ ‘
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Figura 1.2 Seccion tipo

Pérticos de fachada. En el alzado de fachada correspondiente al eje A, se observan ocho pilares separados
una distancia de 8.95 m, exceptuando los dos ultimos, cuya separacidn varia para que coincidan con el apoyo
de las vigas principales. Para el anclaje de los paneles de fachada a la estructura, se han dispuesto unas vigas
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de fachada tipo H prefabricadas de hormigdén armado con dimensiones de 40 x 40 cm, las cuales se apoyan

en los pilares mediante unas ménsulas que se encuentran en un nivel inferior a las vigas principales que se

distribuyen en la direccidn transversal. Sobre estas, se observan las vigas secundarias en toda su dimension,

pero se hayan desplazadas hacia el interior de la nave para dejar suficiente espacio al canaldn de evacuacién

de aguas pluviales.
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Figura 1.3 Seccion eje A

El alzado de fachada correspondiente al eje H es similar al anterior, ya que los elementos resistentes son los

mismos, la diferencia con el anterior es que hay siente pilares separados entre si 8.95 metros excepto el

primer vano, cuya separacion es diferente para acoplarse al chaflan de la planta del edificio.
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Figura 1.4 Seccion eje H

2. BASES DE CALCULO

2.1. NORMATIVAYY RECOMENDACIONES

Instruccién de Hormigdn Estructural (EHE-08)

Cédigo Técnico de la Edificacidn, Documento Basico, Seguridad Estructural, Acciones en la edificacion

(CTE, DB-SE-AE)

Cédigo Técnico de la Edificacién, Documento Basico, Seguridad Estructural, Cimientos (CTE DB-SE-

Cimientos)

Norma de Construccidn Sismorresistente: Parte general y edificacion (NCSE-02)

Guia de cimentaciones en obras de carreteras.
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2.2. AMBIENTE Y RECUBRIMIENTOS En las zonas de la zapata que se encuentran hormigonadas contra el terreno, el recubrimiento
minimo serd al menos de 70 mm, en cambio en las zonas donde se haya dispuesto hormigén de
2.2.1.Estado limite de durabilidad limpieza el recubrimiento minimo sera el siguiente;
En las vigas y los pilares prefabricados, la clase general de exposicién relativa a la corrosion de la rmin depende de varias variables

armadura, es no agresiva (l) segun la tabla 8.2.2 de la EHE-08, ya que se encuentra en el interior de

edificios, por tanto protegidos de la intemperie y no sometido a condensaciones. -Clase de exposicion: lla

L . L -Cemento: cualquiera
En las zapatas, la clase general de exposicidn relativa a la corrosién de la armadura, al tratarse de q

una cimentacion, es normal (lla) seglin la tabla 8.2.2 de la EHE-08, ya que son elementos -25 MPa < fu< 40 MPa
= Ick=
enterrados y estan sometidos a la humedad del terreno.

-Vida util: 50 afios.
La buena calidad de la ejecucidn de la obra influye en la durabilidad de la estructura y esto se ve

reflejado en el recubrimiento necesario para los elementos resistentes. Con todo esto, el recubrimiento minimo sera:

2.2.2.Recubrimiento minimo -En las zonas sin hormigdn de limpieza, 70 mm.
El recubrimiento del hormigdn es la distancia entre la superficie exterior de la seccién vy la - En las zonas con hormigdn de limpieza, 20 mm.
armadura.

Por tanto el recubrimiento nominal sera de;

El recubrimiento nominal para los elementos estructurales, tanto las vigas principales, las vigas

secundarias como los pilares, lo obtendremos a partir de la EHE-08, Art. 37.2.4. - En las zonas sin hormigdn de limpieza, 75 mm.

- En las zonas con hormigdn de limpieza, 25 mm.
Fnom= mintAr

Ar es el margen de recubrimiento segun el nivel de control durante la ejecucion. Como en este caso

. . . L, . 2.3. CARACTERISTICAS DE LOS MATERIALES
son piezas prefabricadas, el control en la ejecucidn es intenso, quedando este margen en 0 mm.

rmin depende de varias variables - Acero en alambres de pretensado Y1670C (EHE-08, Art.34.3.):

a) Carga unitaria maxima, fmax, 1670 MPa.

-Clase de exposicion: |
b) Limite elastico, f,, 1503 MPa.

-Cemento: cualquiera c) Alargamiento unitario bajo carga maxima, €, 0.035

-fa= 25 MPa d) Modulo de elasticidad, E, 190000 MPa.
-Vida util: segln la tabla 5 de la EHE-08, al tratarse de un edificio industrial la vida atil sera entre 15 En cuanto a los limites tensionales del pretensado, los obtenemos a partir de la EHE-08, Art.20.2.
y 50 afios, por tanto adoptamos 50 afios. en el cual nos indica que la fuerza de tesado ha de proporcionar a las armaduras activas una

- ;. L o . tensiéon no mayor al menor de estos valores:
Con todo esto, el recubrimiento minimo sera igual que el recubrimiento nominal que deben ser al

menos 15 mm. Se adoptard como recubrimiento 25 mm para la resistencia frente al fuego. 0,70*fmaxk =0,7*1670=1169 MPa

El recubrimiento debe de cumplir una serie de requisitos minimos, por tanto, debe ser mayor a 0,8 0,85*f,=0,85*1503=1277,55MPa

veces el tamafo maximo del arido y 2 veces el didametro de la armadura maxima.
Opmax>Opo=P/A
Las zapatas al ser elementos ejecutados in situ, los recubrimientos exigidos por la normativa
. s . — kA= * _
aplicada, varian, dando asi: Pmax= Opmax*A=1169%44,18= 51,6 KN

Ar de 5 mm, al tratarse elementos ejecutados in situ. La mdxima fuerza que podemos aplicar sobre cada cable de pretensado sera de 51,6 KN
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- Acero en armaduras pasivas B500SD (EHE-08, Art.32.3): - Hormigén de limpieza:

a) Carga unitaria maxima, f,, 550 MPa. a) Resistencia caracteristica, f«, 20 MPa

b) Limite elastico, f,, 500MPa. b) Consistencia, blanda

c) Elalargamiento unitario bajo carga méaxima, €, 0,01.

d) El mddulo de elasticidad, E, 200000 MPa. 2.4. COEFICIENTES DE SEGURIDAD
2.4.1.Estados limite ultimos
- Hormigdn en vigas y pilares prefabricados (EHE-08. Art.39): 2.4.1.1. Coeficientes parciales de seguridad de los materiales
a) Resistencia caracteristica, f., 40MPa Los coeficientes de seguridad de los materiales los obtenemos a partir de la Tabla 15.3 en

la EHE-08. La situacion de nuestro proyecto es persistente o transitoria, por tanto

b) Resistencia media a traccion, fcm, -3,51MPa tenemos:

c) Resistencia inferior a traccion, fex, -2,46MPa - Hormigon, ye = 1.5

d) Resistencia media a flexotraccion, fcms, 3,51MPa - Acero pasivo y activo, ys=1.15

e) Deformacién de la rotura a compresion simple, €., 0,002.

f) Deformacién dltima, €., 0,0035 2.4.1.2. Coeficientes parciales de seguridad de las acciones
Los coeficientes parciales de seguridad para las acciones, en ELU, los obtenemos a partir
g) Médulo de deformacion longitudinal secante a 28 dias, Ecm, 30891MPa. de la tabla 12.1.a de la EHE-08.

. ., T Situacidn persistente o transitoria
h) Médulo de deformacion longitudinal inicial, Ec, 36297 MPa.

Tipo de accion

Efecto desfavorable
i) Cansancio del hormigén, C, 0,85. Efecto favorable
1.35
j) Consistencia, pldstica. Permanente 1
Pretensado 1 1
. : 1.5
- Hormigdn en zapatas (EHE-08. Art.39): Variable 0
a) Resistencia caracteristica, fc, 30 MPa
Tabla 2.1 Coeficientes de seguridad parciales ELU
b) Resistencia media a traccion, fem, -2.89 MPa
2.4.2 Estados limite de servicio
c) Resistencia inferior a traccion, fcx, -2.02 MPa 2.4.2.1. Coeficientes parciales de seguridad de los materiales
d) Resistencia media a flexotraccion, fctmsq, 2.89 MPa Los coeficientes de seguridad de los materiales segun lo indicado en el Art. 15.3 de la

EHE-08, para el estudio de ELS adoptaran un valor igual a la unidad.
g) Médulo de deformacién longitudinal secante a 28 dias, Ecm, 33578 MPa.

h) Mdédulo de deformacion longitudinal inicial, E, 28577 MPa.

j) Consistencia, plastica.
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2.4.2.2. Coeficientes parciales de seguridad de las acciones Q.1 es el valor caracteristico de las acciones variables que actlian simultdaneamente con la accién

variable determinante.
Los coeficientes parciales de seguridad para las acciones, en ELU, los obtenemos a partir

de la tabla 12.2 de la EHE-08. 2.5.2.Estados limite de servicio

situacion persistente o transitoria Para las distintas situaciones de proyecto en ELS, las combinaciones de acciones se definirdn de

Tipo de accién

acuerdo al Art. 13.3 de LA EHE-08. Las combinaciones poco probable o caracteristica se realizan
Efecto favorable Efecto desfavorable
mediante la siguiente ecuacidn.
1
Permanente 1
Z Ye,Gk,; + 2 Y -G;,r' +¥pP +704Qk1 + z Y0.:'Yo, Qi
Pretensado 1.05 = Wy L : i o
0 95 . =1 I =1
armadura pretesa
Donde:
Variable 0 1
Gy; es el valor caracteristico de las acciones permanentes.
. ) ) G*i; es el valor caracteristico de las acciones permanentes de valor no constante.
Tabla 2.2 Coeficientes de seguridad parciales ELS .. L, . .
Q.1 es el valor caracteristico de la accidon variable determinante.
2.4.2.3. Coeficientes parciales de seguridad de las acciones en cimentaciones Q.1 es el valor caracteristico de las acciones variables que actlan simultdaneamente con la accién

variable determinante.
Los coeficientes parciales de seguridad para las acciones, en ELU, los obtenemos a partir

de la tabla A.1.2. del Apéndice 1 de la Guia de cimentaciones en obras de carreteras. 2.5.3.Estados limite ultimo en cimentaciones

Segun el apartado 4.2 de la Guia de cimentaciones en obras de carreteras, la comprobacién de

Situaciones persistentes hundimiento se realiza con la combinacién ELU. Esta combinacién se encuentra definida en el
y transitorias apartado A-1.6 del apéndice A de la Guia de cimentaciones en obras de carretera.
Al tratarse de una situacidn persistente o transitoria la combinacion a realizar es la siguiente;
Permanente (yg) 1 ]
Acciones permanentes + yq - Accidn variable dominante + 3 yq - Wo - Otras acciones variables
. concomitantes.
Variable (yq) 1.30
Tabla 2.3 Coeficientes parciales de sequridad en cimentaciones 2.5.4.Coeficientes de combinacion

Los coeficientes de combinacién de las diferentes acciones variables, los obtenemos a partir del
2.5. COMBINACIONES DE ACCIONES apartado 4.2.4 del CTE, DB-SE. Para el disefio de la estructura se han tenido en cuenta las siguientes
2.5.1.Estados limite ultimo acciones variables; viento, sobrecarga de uso en zonas comerciales, nieve y temperatura, las cuales

se detallan en el apartado 3. A continuacion se definen las diferentes cargas variables junto con sus

Para las distintas situaciones de proyecto en ELU, las combinaciones de acciones se definirdn de . . L,
respectivos coeficientes de combinacion.

acuerdo al Art. 13.2 de LA EHE-08. Las combinaciones de situaciones permanentes o transitorias se

realizan mediante la siguiente ecuacion. - Sobrecarga de uso, se trata de una cubierta accesible Unicamente para el mantenimiento.
* Wy W, W,
E Ye, Gy + Z T’G-ij.;‘ +¥eP + Y0 Qs + E Ya.Voi Q.
j=1 j=1 i=1
0 0 0
Donde:
Gy, es el valor caracteristico de las acciones permanentes. Tabla 2.4 Coeficientes de combinacion sobrecarga de uso

G*y; es el valor caracteristico de las acciones permanentes de valor no constante.
Q.1 es el valor caracteristico de la accidn variable determinante.
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- Nieve, para una altitud menor a 1000 metros. 3.2. ACCIONES VARIABLES
3.2.1.Sobrecarga de uso
Wo W, W,
Segun el Apartado 3.1.1 del CTE, en el caso en el cual nos encontramos, una cubierta sobre las vigas
0.5 0.5 0 secundarias, la cual es Unicamente accesible para su conservacién existen dos tipos de sobrecarga,
una puntual vertical de 1 kN y otra repartida uniformemente de 0.4 kN/m?2.
Tabla 2.5 Coeficientes de combinacion nieve Para obtener la sobrecarga por metro lineal la debemos multiplicar por la distancia tributaria de las
vigas secundarias, siendo esta 5.75 metros. Dando asi, una sobrecarga repartida de 2.3KN/m.
- Viento Como esta carga es mayor que la puntual, va a resultar mas desfavorable para la estructura
v m v considerar la sobrecarga repartida que la puntual, por tanto a partir de ahora, cuando se hable de
° ! 2 sobrecarga de uso se hara referencia a la repartida.
0.6 0.5 0
3.2.2.Viento
3.2.2.1. Parametros basicos de viento
Tabla 2.6 Coeficientes de combinacion viento Segun el CTE DB-SE-AE, la accidn del viento es una fuerza perpendicular a la superficie la
- Temperatura cual recibe la carga, y que se expresa como;
Wo W, W, Je= (b Ce Cp
0.6 05 0 gv = 0.5 kN/m?, vélido para cualquier punto del territorio espafiol.
C., es el coeficiente de exposicidn que varia segun la altura del punto considerado.
Tabla 2.7 Coeficientes de combinacién temperatura Cp, es el coeficiente edlico o de presion,
3. ACCIONES 3.2.2.2. Casos de carga de viento
3.1. ACCIONES PERMANENTES
Segun el CTE, DB-SE-AE, del lado de la seguridad se puede utilizar el anejo D.3 de este
Las cargas permanentes que debe resistir la estructura son las cargas debidas al peso propio de los mismo documento, que recoge el valor més desfavorable de las cargas del viento
diferentes elementos que componen la construccion, los cuales describimos a continuacion; conforme a las distintas direcciones.
-Peso propio de las vigas principales. Se ha obtenido a partir del peso especifico del hormigén y el drea En el caso de la solucién B, se tiene una cubierta plana, se va a proceder a desarrollar
de la seccion. cada una de las 8 hipétesis de carga de viento que puede sufrir la estructura:
- Peso propio de las vigas secundarias. Al igual que las anteriores, se ha obtenido a partir del peso - Opcién de carga, V1:
especifico del hormigén y el drea de la seccién.
e= min( 65.68,14)=14 m
-Carga muerta. Para el predimensionamiento de la estructura se ha tomado como referencia un
catdlogo de soluciones de cubierta, de la empresa Acelor Mital la cual usa pefiles Hacierco de la h/d <0.25

empresa Arval, de la que se ha escogido la cubierta CN 1114i bitum con un perfil Hacierco gama deck
para poder resistir la luz existente entre las vigas. Esta cubierta transmite una carga de 0.36 kN/m?.
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e=min {b.ih} Figura 3.2.Tabla D.3. Paramentos verticales, CTE DB-SE-AE, Anejo D.3
h=7m
Figura 3.1. Tabla D.4 cubiertas planas, CTE DB-SE-AE, Anejo D.3
b=65.68 m
e/4=3.5m d=34.51m
e/10=1.4 m e=14m
e/2=7m d-e=20.510m
he=0.7 m e/10=1.4m
he /h=0.1 A continuacidn se detallan las cargas de viento actuantes en cada zona;
d=34.51m Zonas Cp ge kKN/m?
b= 65.68 m A -1.2 -0.78
B -0.8 -0.52
C 0.00 0.00
D 0.7 0.45
E -0.3 -0.19
F -1.2 -0.78
G -0.8 -0.52
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-0.45

-0.13

- Opcidén de carga de viento, V2:

Tabla 3.1 Valores de viento V1 actuantes en cada zona

En esta opcidn las zonas siguen siendo las mismas y estan dispuestas en el mismo lugar de la

cubierta que en la opcidn 1, pudiendo visualizarse en las imagenes expuestas anteriormente. La

variacion respecto a los casos anteriores, es el valor del coeficiente de presidn / succién, y en

consecuencia el valor de la carga actuante:

Zonas Co ge kKN/m?
A -1.2 -0.78
B -0.8 -0.52
C 0.00 0.00
D 0.7 0.45
E -0.3 -0.19
F -1.2 -0.78
G -0.8 -0.52
H -0.7 -0.45
I 0.2 0.13

Tabla 3.2 Valores de viento V2 actuantes en cada zona

- Opcidn carga de viento, V3:

En esta opcidn la estructura recibe al viento por la fachada opuesta a la opcidn V1, por tanto las

cargas tienen el mismo valor pero su posicion varia. La zona | intercambia su posicion las zonas F

y G. De igual modo ocurre con las zonas de la fachada, las zonas Ay C intercambian sus

posiciones, al igual que las zonas D y E.

- Opcidn de carga de viento, V4:

En esta opcidn la estructura recibe al viento por la fachada opuesta a la opcidn V2, por tanto las

cargas tienen el mismo valor pero su posicion varia. La zona | intercambia su posicion las zonas F

Documento n21: Memoria y anejos

y G. De igual modo ocurre con las zonas de la fachada, las zonas Ay C intercambian sus
posiciones, al igual que las zonas D y E.

- Opcidn de carga de viento, V5:

En este caso las zonas D pasa a estar en la fachada en la cual actua el viento conforme a la
imagen Tabla D.4 cubiertas planas, CTE, DB-SE-AE, Anejo D.3, y la zona E pasa a situarse en la
fachada opuesta a la de la zona D. Por otro lado las zonas A, B y C se distribuyen en este caso a lo
largo de la fachada de mayor longitud.

A continuacidn se detallan las cargas actuantes en cada zona;

Zonas Cp ge kN/m?
A -1.2 -0.78
B -0.8 -0.52
C 0.00 0.00
D 0.7 0.45
E -0.3 -0.19
F -1.2 -0.78
G -0.8 -0.52
H -0.7 -0.45
I -0.2 -0.13

Tabla 3.3 Valores de viento V5 actuantes en cada zona
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- Opcidén de carga de viento, V6: On =M * Sk
En esta opcién las zonas siguen siendo las mismas y estan dispuestas en el mismo lugar de la U, es el coeficiente que tiene en cuenta la forma de la cubierta, en nuestro caso podemos afadir
cubierta que en la opcidn 5, pudiendo visualizarse en las imagenes expuestas anteriormente. La gue nuestra cubierta presenta un faldén limitado interiormente, y en el que no hay impedimento al
variacidn respecto a los casos anteriores, es el valor del coeficiente de presion/ succién, y en deslizamiento de nieve, ademds de una pendiente del 10%, por lo tanto el valor de forma tiene
consecuencia el valor de la carga actuante: valor igual a la unidad.
Zonas Cp Qe kN/m? s, es el valor de la sobrecarga de nieve segun la capital de provincia. Nuestro edificio estd situado
en Paterna, Valencia por lo que sxadquiere un valorde 0.2.
A -1.2 -0.78
gn=0.2 kN/m?,
B -0.8 -0.52
C 0.00 0.00
3.3.4. Temperatura
D 0.7 0.45
= 03 019 Segun el Anejo E y el apartado 3.4. del CTE DB-SE-AE, la temperatura maxima que pueden
alcanzar los elementos exteriores es de 43°C por el contrario la temperatura minima que
F 1.2 -0.78 pueden alcanzar estos elementos es de -5°C. Realizando una media entre ambas, se obtiene
una temperatura media de exposicion de 24°C. Por tanto se decide que el montaje de la
G -0.8 -0.52 estructura se realizara cuando la tempertaura ambiente esté entorno a los 20 °C.
Finalizada la construccion, los elementos estructurales se encontraran protegidos en el
H 0.7 0.45 interior del edificio por lo que su temperatura durante todo el afio sera de 20°C.
| 0.2 0.13 Debido a que la variaciéon de temperatura entre el proceso de construccion y cuando la
estructura se encuentra en servicio, sera practicamente nula, por lo que no se ha

considerado esta accién en los calculos.

Tabla 3.4 Valores de viento V6 actuantes en cada zona

- Opcion de carga de viento, V7: 3.3.5. Acciones sismicas

En esta opcidn la estructura recibe al viento por la fachada opuesta a la opcién V5, por tanto las . . L .
I I ) I Todos los calculos respecto a las acciones sismicas, se realizaran conforme a la Norma de
cargas tienen el mismo valor pero su posicidn varia. La zona | intercambia su posicidn las zonas F S e . e
& ) P P P ' ) Construccion Sismorresistente: Parte general y edificacion (NCSE-02).

y G. De igual modo ocurre con las zonas de la fachada, las zonas A y C intercambian sus

posiciones, al igual que las zonas D y E. En primer lugar se procede a la clasificacién del edificio proyectado, siendo este un edificio
de uso terciario situado en la localidad de Paterna, Valencia. El edificio proyectado presenta

- Opcidén de carga de viento, V8: e . . L,
clasificacién de importancia normal puesto que, su destruccidn en caso de terremoto, puede

En esta opcidn la estructura recibe al viento por la fachada opuesta a la opcién V6, por tanto las ocasionar victimas, interrumpir un servicio, no imprescindible y producir importantes

cargas tienen el mismo valor pero su posicién varia. La zona | intercambia su posicién las zonas F pérdidas econdmicas, segin el apartado 1.2.2 de NCSE-02.

y G. De igual modo ocurre con las zonas de la fachada, las zonas A y C intercambian sus o e g . .
En el caso en el que nos encontramos, un edificio con clasificacion de importancia normal, la

posiciones, al igual que las zonas D y E. . . I
norma no exige el cdlculo sismico cuando;

3.2.3.Nieve -En las construcciones de importancia normal con pdrticos bien arriostrados entres si en

) ) o . ) todas las direcciones cuando la aceleracion sismica bésica ay sea inferior a 0.08g.
Dicha carga depende del clima del lugar por tanto depende de distintos parametros. Segun el

apartado 3.5 del CTE DB-SE-AE, el valor de la carga de nieve por unidad de superficie en proyeccién La aceleracidn sismica basica, se obtiene conforme al apartado, 2.2 Aceleracion sismica de
horizontal, puede tomarse como; calculo, de la norma NCSE.
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La aceleracidn sismica basica viene dada por la figura 2.1 Mapa de peligrosidad sismica en la . Sobrecarga . Carga .
. . Esfuerzo Peso propio Viento Nieve
norma sismoterresistente NCSE-02. de uso muerta
MAPA SISMICO DE LA NORMA SISMORRESISTENTE NCSE-02 N 118.5KN 41.21KN 2.13KN 37.1KN 20.6 KN
M, 0.0 0.0 -16.7 KNm 0.0 0.0
M, 0.0 0.0 -73.9 KNm 0.0 0.0

Tabla 3.1 Acciones en zapatas exteriores

Tipo A. Son las zapatas situadas en el centro de la nave, estas reciben un axil mayor, ya que en los pilares
apoyan dos vigas principales, en cambio, los flectores que reciben son menores ya que el viento no actua
directamente en los pilares que apoyan en estas zapatas. En cuanto a cargas verticales, reciben las
debidas al peso propio de la estructura, al viento actuando en presién, la sobrecarga de uso, las cargas
muertas y la nieve. A continuacion se muestra una tabla resumen con todos los esfuerzos.

a1 <3, <0 . Sobrecarga . Carga .
: Esfuerzo Peso propio Viento Nieve
3 de uso muerta
Coafichanta o2
comribuciin K
N 187.53 KN 62 KN 45.13 KN 55.8 KN 31 KN
Figura 3.3 I\/lapa de sismicidad My 0.0 0.0 22.24 KNm 0.0 0.0
El edificio esta situado en Paterna, Valencia, por lo que le corresponde una aceleracion
I - . M, 0.0 0.0 43.92 KNm 0.0 0.0
sismica basica comprendida entre 0.04g< ap< 0.08g. De lo que se deduce que nos

encontramos en un caso en el que la norma sismorresitente no exige llevar a cabo la

comprobacién de la estructura frente a acciones sismicas. ) I
Tabla 3.2 Acciones en zapatas interiores

3.3. ACCIONES EN LA CIMENTACION

4. HIPOTESIS DE CARGA

Las acciones a las que se encuentra sometida la cimentacidn son las que le llegan desde la base del pilar,
4.1. ESTRUCTURA

ya que este, apoya en la cimentacion y le transmite todos los esfuerzos a los que se encuentra sometido.

En esta estructura, segln los esfuerzos que se transmiten, se puede diferenciar dos tipos de zapatas; Para el célculo de la estructura se ha tenido en cuenta una serie de acciones, detalladas anteriormente.

Aplicando las prescripciones del articulo 13 de la EHE-08 con los coeficientes de combinacion del apartado
4.2.4 del CTE-DB-SE se han definido tres hipdtesis de carga en estado limite ultimo y tres hipdtesis de carga
en estado limite de servicio.

Tipo B. Son todas las zapatas que se hayan en el perimetro de la construccidn, ya que reciben la carga del
viento que crea flectores en la unidn entre la zapata y el pilar. Ademas también recibe las cargas
verticales, que las vigas transmiten al pilar como axil y este a la cimentacién, siendo estas el peso propio,
viento en presion, la sobrecarga de uso, las cargas muertas y la nieve. A continuacién se muestra una ELU (combinacién persistente o transitoria):
tabla resumen con todos los esfuerzos.

-Hipotesis de carga 1: 1.35 PP + 1.35 CM + 1.5 SCU + 0.75 Nieve + 0.9 Viento

-Hipotesis de carga 2: 1.35 PP + 1.35 CM + 0 SCU + 1.5 Nieve + 0.9 Viento
-Hipotesis de carga 3: 1.35 PP + 1.35 CM + 0 SCU + 0.75 Nieve + 1.5 Viento

ELS (combinacidn caracteristica):
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-Hipétesis de carga 4: PP + CM + SCU + 0.5 Nieve + 0.6 Viento
Compardndolo con los axiles obtenidos en los siguientes apartados, se observa que Ng1 es el que

-Hipdtesis de carga 5: PP + CM + 0 SCU + Nieve + 0.6 Viento adquiere mayor valor, por tanto se calculan los momentos concomitantes, entorno al eje x e y, con la

-Hipétesis de carga 6: PP + CM + 0 SCU + 0.5 Nieve + Viento misma combinacion.

Mlx: -21.7 kN'm
|V|1v= -96.1 kN m
4.2. CIMENTACIONES
. ) ' ' ) Los valores de Nq1, M1y My, seran los que se van a utilizar para el disefio de la zapata exterior tipo.
Para el calculo de las cimentaciones se ha tenido en cuenta una serie de esfuerzos, detallados
anteriormente. Como se ha citado, hay cargas permanentes y variables, con todas ellas se han realizado -Hipotesis de carga 5: Actuan las cargas permanentes y todas las variables, siendo en este caso la carga
las distintas hipdtesis de carga, hasta hallar la mas desfavorable, en cada tipo de zapata. determinante la nieve.
ELU Zapata interior;
Ng2 = 184.1 kN

-Hipdtesis de carga 1: Actuan las cargas permanentes y todas las variables, siendo en este caso la carga T ) . . .
-Hipétesis de carga 6: Actuan las cargas permanentes y todas las variables, siendo en este caso la carga

determinante la sobrecarga de uso. . .
determinante el viento.

qu =379.3kN Nq3 =171.8 kN

Comparandolo con los axiles obtenidos en los siguientes apartados, se observa que Nq es el que 5. MODELO ESTRUCTURAL
5.1. PROGRAMAS DE ORDENADOR UTILIZADOS
5.1.1.SAP 2000

adquiere mayor valor, por tanto se calculan los momentos concomitantes, entorno al eje x e y, con la
misma combinacién.

Max=27.46 KN m Para el calculo de los esfuerzos a los que se encuentran sometidos las vigas, asi como todas las
Miy=57.4 kN m combinaciones y las hipétesis de viento posibles, se ha utilizado el programa SAP 2000.

Los valores de Nqg1, Mixy My, seran los que se van a utilizar para el disefio de la zapata interior tipo. 5.1.2.CALC_FLEX ( version alumnos)

Para el dimensionamiento de las armaduras tanto pasivas como activas necesarias por calculo en

-Hipdtesis de carga 2: Actuan las cargas permanentes y todas las variables, siendo en este caso la carga las secciones de hormigén, se han empleado los programas de calculos de secciones CALC_FLEX.

determinante la nieve. En estos programas se ha obtenido la cuantia de armado en las diferentes secciones y la fuerza

de pretensado minima y maxima.
Ng2= 318.8 kN

-Hipdtesis de carga 3: Actuan las cargas permanentes y todas las variables, siendo en este caso la carga
determinante el viento.

Ngs= 322.15 kN

ELU Zapata exterior;

-Hipdtesis de carga 4: Actuan las cargas permanentes y todas las variables, siendo en este caso la carga
determinante la sobrecarga de uso.

Ng1 = 224.25 kN
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5.2. DESCRIPCION DEL MODELO Una vez hecho esto, se introducen en el modelo las cargas repartidas con el valor caracteristico

Figura 5.2 Modelo 3D

Se ha empleado un modelo 3D con todos los elementos que componen la estructura, los pilares, las
vigas principales y las vigas secundarias. A continuacion se desarrollard paso a paso como se ha
realizado el dimensionamiento de la estructura.

En primer lugar se dibuja la estructura completa en el programa AUTOCAD, en tres dimensiones. Cada
barra se representa por una linea.

Seguidamente se definen los movimientos restringidos. Los pilares se empotran por la base. Las vigas
principales se articulan a las cabezas de los pilares, las vigas secundarias se articulan a las vigas
principales.

A continuacién se define el material (hormigdn C40) y las diferentes secciones transversales
correspondientes a cada viga, que son:

- Las vigas secundarias tienen una seccion obtenida del catdlogo de Riphorsa el tipo T-45 del apartado
de elementos de cubierta. Es una viga en T con un canto de 0.45 metros; las propiedades de la seccidon
se han metido en el programa manualmente.

- Las vigas principales tienen una seccién obtenida del catdlogo de Riphorsa vigas en | el tipo VI40 del
apartado de vigas de cubierta. Se trata de una seccién en | con un canto de 1.20 metros, el programa
tiene predeterminados una seccidn parecida a esta, por tanto se han cambiado los valores y la seccidon
ha quedado definida.

- Los pilares tienen una seccion obtenida del catalogo Trabis del apartado pilares. Estos tienen una
seccién cuadrada con 0.4 metros de lado, esta seccion al igual que la anterior ha quedado definida al
cambiar los valores en alguna de las secciones cuadradas que el programa tiene como predeterminadas.

A continuacidn se asigna la seccidén correspondiente a cada barra. En SAP2000 eso supone determinar la
seccion transversal y el material.

aplicandolas sobre los elementos pertinentes, que son las vigas secundarias. Para expresar las cargas
repartidas sobre la superficie como fuerzas por unidad de longitud basta con multiplicarlas por Ila
longitud tributaria correspondiente, que en este caso es de 5.75 metros.

Primero se definen las cargas permanentes repartidas en las vigas secundarias;
- DEAD, peso propio de la estructura.

- PP_CUB, carga que provoca el peso de la cubierta, 0.36 kN/m?2, se multiplica por la distancia tributaria 'y
queda una carga de 2.07KN/m

Seguidamente se definen las cargas variables, cabe afadir que la sobre carga de uso y la nieve se
aplican, al igual que las cargas permanentes, repartidas en las vigas secundarias, en el caso del viento,
como se ha explicado en el apartado 3.2.2 el viento actya en la cubierta y en los laterales de la
estructura, como la cubierta apoya sobre las vigas secundarias, esta transmite la carga como si fuese
repartida a lo largo de la vigas secundarias.

- SCU, sobrecarga de uso, 2.3 kN/m
- Nieve, 0.2 kN/m?*5.75m= 2.3KN/m
- V1, combinacion de los vientos 1.

La cubierta esta sometida, en su totalidad, a la succién del viento en diferentes valores, dependiendo de
la zona. Los primeros 15.4 metros que comprenden desde el eje 1 al 4, en los cuales se incluyen tres
pdrticos, estan sometidos a una presion de -2.6 KN/m. El resto de la superficie se encuentra a una
succidn de -0.75 KN/m.

Paramentos verticales. Los pilares situados en el eje 1, estan sometidos a una presion de 2.24 KN/m. Los
pilares 1C, 2B, 3A, 4A, 1H, 3H y 4H, estdn sometidos a una succién transversal, la cual tiene un valor de
4.65 KN/m. los pilares situados en el eje 11, se encuentran sometidos a una succion transversal con
valor de 1.1 KN/m.

- V2, combinacion de los vientos 2.

La cubierta estd sometida a una presién con un mismo valor para toda la superficie. Esta presidn
adquiere un valor de 0.75 KN/m.

Paramentos verticales. Al igual que el viento 1, los pilares situados en el eje 1, estdn sometidos a una
presion de 2.24 KN/m. Los pilares 1C, 2B, 3A, 4A, 1H, 3H y 4H, estdn sometidos a una succidon
transversal, la cual tiene un valor de 4.65 KN/m. los pilares situados en el eje 11, se encuentran
sometidos a una succidn transversal con valor de 1.1 KN/m.
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- V3, combinacién de los vientos 3.

Esta combinacién de vientos es la misma que V1, pero variando la posicidn de las cargas. Asi pues, la
succion cuyo valor es de -2.6 KN/m se aplica en los pérticos situados en los ejes 8, 9, 10, 11 y las vigas
situadas entre el pilar 7E y 7H. El resto de la superficie esta sometida a una presién de -0.75 KN/m.

Paramentos verticales. Los pilares situados en el eje 11 estdn sometidos a una presion de 2.24 KN/m.
Los pilares 10A, 9A, 8A, 8H y 7H, estdn sometidos a una succidn transversal, la cual tiene un valor de
4.65 KN/m. los pilares situados en el eje 1, se encuentran sometidos a una succidn transversal con valor
de 1.1 KN/m.

- V4, combinacion de los vientos 4.

Las acciones en la cubierta son iguales que en el viento 2, por tanto, toda la superficie esta sometida a
una presion de 0.75 KN/m.

Paramentos verticales. Al igual que el viento 3, los pilares situados en el eje 11 estdn sometidos a una
presion de 2.24 KN/m. Los pilares 10A, 9A, 8A, 8H y 7H, estan sometidos a una succion transversal, la
cual tiene un valor de 4.65 KN/m. los pilares situados en el eje 1, se encuentran sometidos a una succion
transversal con valor de 1.1 KN/m.

- V5, combinacién de los vientos 5.

La cubierta esta sometida, en su totalidad, a la succidén del viento en diferentes valores, dependiendo de
la zona. En esta opcidn de viento las zonas estan repartidas de forma perpendicular al viento 1. Los
primeros 15.4 metros que comprenden los ejes A, By D estan sometidos a una presion de -2.6 KN/m. El
resto de la superficie se encuentra a una succién de -0.75 KN/m.

Paramentos verticales. Los pilares situados en el eje A, estdn sometidos a una presion de 4.03 KN/m. Los
pilares3A, 1D, 2B, 1C, 10-11, 11B y 11C, estan sometidos a una succién transversal, la cual tiene un valor
de 4.65 KN/m. los pilares situados en el eje H, se encuentran sometidos a una succién transversal con
valor de 1.1 KN/m.

- V6, combinacién de los vientos 6.

La cubierta, al igual que el viento 2, estd sometida a una presién en toda la superficie, con un valor de

Paramentos verticales. Los pilares situados en el eje H, estan sometidos a una presion de 4.03 KN/m. Los
pilares 1F, 1G, 1H, 11F, 11G y 11H estan sometidos a una succion transversal, la cual tiene un valor de
4.65 KN/m. Los pilares situados en el eje A, estdn sometidos a una succidn transversal con valor de 1.1
KN/m.

- V8, combinacién de los vientos 8.

La cubierta, al igual que el viento 2, estd sometida a una presién en toda la superficie, con un valor de
0.75 KN/m.

Paramentos verticales. Al igual que el viento 7, los pilares situados en el eje H, estdn sometidos a una
presion de 4.03 KN/m. Los pilares 1F, 1G, 1H, 11F, 11G y 11H estan sometidos a una succion transversal,
la cual tiene un valor de 4.65 KN/m. Los pilares situados en el eje A, estdan sometidos a una succién
transversal con valor de 1.1 KN/m.

Una vez aplicadas todas las cargas nos disponemos a determinar las distintas envolventes. En primer
lugar vamos a crear una evolvente ENV_V de todos los casos de viento, en la que el programa escoge el
caso mas desfavorable.

A continuacidn se crean las siguientes combinaciones,

-ELU_1 =1.35 (CM+DEAD) + 1.5 SCU + 0.75 Nieve +0.9 ENV_V

-ELU_2=1.35 (CM+DEAD) + 1.5 Nieve + 0 SCU +0.9 ENV _V

-ELU_3 =1.35 (CM+ DEAD) + 1.5 ENV _V + 0 SCU +0.75 Nieve
-ELS_1_PocoProbable=1.00 (CM +DEAD) + 1.00 SCU + 0.5 Nieve +0.6 ENV_V
- ELS_2 PocoProbable=1.00 (CM +DEAD) + 1.00 Nieve + 0 SCU +0.6 ENV _V
ELS_3_PocoProbable=1.00 (CM +DEAD) + 1.00 ENV_V + 0.5 Nieve +0 SCU

Tras procesar la estructura, obtenemos los esfuerzos a los que se encuentran sometidos los elementos
estructurales, los cuales utilizaremos para el dimensionamiento de armado mediante el programa
CALC_FLEX, que se explicara en el siguiente apartado.

0.75 KN/m. 6. COMPROBACIONES ESTRUCTURALES
6.1. SECCION TIPO

Paramentos verticales. Al igual que el viento 5, los pilares situados en el eje A, estdn sometidos a una 6.2. CUBIERTA

presion de 4.03 KN/m. Los pilares 3A, 1D, 2B, 1C, 10-11, 11B y 11C, estan sometidos a una succién

transversal, la cual tiene un valor de 4.65 KN/m. Los pilares situados en el eje H, estan sometidos a una 6.2.1.Flecha

succion transversal con valor de 1.1 KN/m.

Para la cubierta, se ha tomado como referencia un catdlogo de soluciones de cubierta, de la

- V7, combinacién de los vientos 7. empresa Acelor Mital la cual usa perfiles Hacierco de la empresa Arval, de la que se ha escogido la

La cubierta esta sometida, en su totalidad, a la succidn del viento en diferentes valores, dependiendo de cubierta CN 1114 'bltum con un pen"ll Hacierco g?ma deck de gran canto para ‘poder resistir la luz,
la zona. Los ultimos 15.4 metros que comprenden los ejes F, G y H estdan sometidos a una presion de - de 5.75 metros, existente entre las vigas secundarias en las que se apoya la cubierta.

2.6 KN/m. El resto de la superficie se encuentra a una succion de -0.75 KN/m.
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Consideraremos para el calculo y comprobacion de la flecha de la cubierta un tramo biapoyado. Momentos principales de inercia en direcciones X-Y alrededor del centro de gravedad: I,= 0.0013

m?, I,= 0.0006 m*,
Segun el CTE, DB-SE, la flecha para garantizar la integridad, debe ser menor que L/300. Para
garantizar el confort, la flecha debe ser menor a L/350 y por Ultimo, para garantizar la apariencia, la 6.3.2.Estado limite ultimo de agotamiento
flecha debe ser menos a L/300. Por tanto, de todo esto se puede deducir que, si se exige que la

flecha sea menor a L/350 se estard cumpliendo todos los requisitos de la norma. Para el dimensionamiento de ELU de agotamiento se ha realizado la comprobacién de flectores y

posteriormente la comprobacién de cortantes.
A partir del catalogo del perfil Hacierco, se obtiene la carga maxima para tener una flecha de L/300, _
asi que se tiene que obtener la carga maxima para tener una flecha de L/350 y comparar esta carga - En cuanto a la comprobacién de esfuerzos flectores;

con la que le llega a la cubierta. Se ha obtenido el momento maximo en el centro de las vigas, ya que al estar biapoyadas en el

) . . S centro tienen el mayor flector. Dicho flector tiene un valor maximo de 116.47KNm.
Las cargas que le llegan al perfil se van a describir a continuacién;

- Sobrecarga de uso, 0.4KN/m? Primero, se va a ejecutar el programa de dimensionamiento de armadura activa, donde se
, 0. .

obtendra la fuerza de pretensado en el caso de que sea necesaria para que la seccién. Para poder

- Nieve, 0.2 KN/m?2. dimensionar la fuerza de pretensado, precisamos una serie de parametros que se expondran a

continuacion;
- Viento, 0.13 KN/m?.

Esfuerzos:
-Cubierta, 0.36 KN/m?.

- Momento maximo, Mmax, 105.98 KNm.
Dando asi una carga q que llega al perfil de 0.94 KN/m?.

- Momento minimo, Mmin, 27.11 KNm.
Con los datos proporcionados por el catdlogo, y comparando los resultados para que se cumplan

las restricciones pertinentes, el perfil que cumple con los requisitos, es el perfil 3.310.135D, con un - Momento en la combinacién frecuente con un valor maximo, MFax, 65.38 KNm.

espesor de 1.25mm.
- Momento en la combinacién frecuente con un valor minimo, MFfmin, 36.12 KNm.

6.3. VIGAS SECUNDARIAS

6.3.1.Propiedades de la seccién - Excentricidad hiperestatica, ey, 0.

Previsidn de pérdidas:

N - Coeficiente parcial de seguridad del pretensado, yp,des, 1.05.
» b
q 5 - Coeficiente parcial de seguridad del pretensado, yp fav, 0.95.

- Perdidas del pretensado, se estiman en torno al 5%.

/ . T-45
k S A Limitaciones tensionales y geométricas:
Figura 6.1 Apoyo viga secundaria Figura 6.1 Seccién viga secundaria - Tension méxima del hormigén, ocs, 0cs= 0.6fctm,n= 24 MPa.

Area: 0.0826 m? -Tensién minima del hormigén, a., oci= fetm#= -3,51 MPa.

Perimetro: 1.5531 m Una vez introducidos todos los datos que definen el problema del dimensionamiento seccional de
la armadura activa, se obtiene el diagrama de Magnel, mediante el cual se comprueban las

Centro de gravedad: X=0.0 m, Y=0.2956 . L, . . ,
pendientes para obtener la seccidn minima. Y finalmente nos muestra el pretensado minimo

Distancia a la fibra mas comprimida/traccionada: V1=0.1544 m, V2=-0.2956 m necesario para garantizar las condiciones tensionales en la seccion.

Momentos de inercia: X: 0.0085 m#* Y: 0.0326 m*.
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PRETENSADO &
M i N I Mo -I{Aw2-eh
1/P
Il
Resultados

o limitacion
limitaciones tensionales . es
tensional

Pain (RN} [
KPmin (kN) [ it

Finax (kN) r— it -eh
e (m) r

Op

%

[ NO NECESITA PRETENSADO (m2 = m3) Inicio

Figura 6.3 Obtencion del pretensado

Como se aprecia en la figura 6.3, el pretensado necesario tanto por limitaciones geométricas
como por limitaciones tensionales de la seccién es 0. Por tanto, esta viga pasa a dimensionarse
con armadura pasiva mediante el programa de Rotura, a partir del cual se obtiene la cuantia
necesaria por calculo como veremos a continuacion.

Para el calculo con el programa de Rotura, primero debemos dibujar la seccién de hormigdn en el
programa, seguidamente se definen los materiales con las caracteristicas del apartado 2.3. A
continuacién, en las figuras 6.4 y 6.5, se muestra las caracteristicas mecanicas de los materiales.

3. Hormigdn = | E S

CARACTERISTICAS MECANICAS DEL HORMIGON
EASE 1

Resistencia caracteristica fck m MPa

Coeficiente de sequridad (E.L.U.] Te El

Cansancio [E_L U_) c

Madulo de deformacidn Ec MPa

Resistencia a biaccién fctk MPa

Resistencia media a traceién fetm MPa

Curva constitutiva E.LS. ’h‘
E.LU. [Bloque Rectangular ~ ~|
M-c Sargin -

Fama de traccidn de la curva con resistencia a traccién

Aceptar

Figura 6.4 Caracteristicas mecdnicas del hormigon
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B Armadura pasiva — O X

CARACTERISTICAS MECANICAS DE LA ARMADURA PASIVA

FASE 1
Limite elastico fyk (500 ~| MPa
Coeficiente de seguridad (E.L.U.) Ts E
Tension de rotura fu MPa
Deformacion de rotura 2y
Madulo de elasticidad Esz (200000 MPa

Aceptar

Figura 6.5 Caracteristicas mecdnicas de la armadura pasiva

Una vez ya definidos los materiales, se procede al dimensionamiento de la armadura pasiva,
donde debemos indicar el momento en ELU en el eje z que en este caso sera 0y en el eje y.

F

5 DimensionamientoELU A | E]
Mz Esfuerzos:
N =0 kN My (m-k
M = |105.98 mkN 180 / |
b M=o nakh 120 /
Centro de Referencia de Esfuerzos: e
y = |0 m " N [(kH]
N 500 500 1000 1500 ¢ 2!_]l]l] 2500
= 7z = |0.0706 m &0 \ e 5
Solicitacion de Flexion Recta AEERTAR 20 " \ / i
La seccion MO RESISTE la solictacion de caloculo i '139,"' ?—__f’
Dimensionamiento -
(* Dos Capas: rsup = |oost (ul
Fing = 1005 ™ | CulaR |
¥ Configuracion dada ?r As= 0. cm?
Enval r Asy = [6.379 cm?
c h|d C
‘ x = [3824 cm
EF
T
Ao Pivota en A
€ Flexion Esviada Curvatura Fositva Zona C
SALIR
| il de calculo

Figura 6.6 Dimensionamiento armadura pasiva

Una vez obtenido el diagrama de interaccion, se puede comprobar que la seccion no resiste la
solicitacién que actua sobre ella, y para poder resistirla necesitaria una cuantia de armado de 6.4
cm? en la cara inferior de la seccion.

Por lo que se pasa a disponer 4016 en la cara inferior de la seccién. Se van a disponer en dos
capas con una separacion entre centros de barras de 4 cm, ya que al tener una la viga base de 8
cm no es posible que se encuentren todas las barras en la misma linea. Las dos barras que se
encuentran en la posicion mas baja, van a situarse juntas y trabajaran como grupo de barras, ya
gue no cumplen la separacién minima como se explica en el apartado 6.3.7.
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A continuacién en la figura 6.7. se comprueba que esta disposicion de armado resiste las
solicitaciones;

.
B ComprobELU = | 5

Esfuerzos:

Mz N = kN My (1 kM)

M= [l mkN 180

5 M- mkN 12“//

Centro de Referencia de Esfuerzos:

¥v= o m 500 500 1000 1500 20\03 2600
= |0.0706 m

N (kM

Saolicitacion de Flexian Recta.  (Ejg ™)

La seccion RESISTE la solicitacion de calculo

Auxil de agotamiento

Nut =-330717T3 kN < Nd < 2157 647 kN = Nuc !

Momentos de agotamiento NOTA:
s palie h:uf10:01§jf4453 EER - Los esfuerzos introducidos deben
&l el oD incluir los esfuerzos hiperestaticos SALIR
Curvaturs negativa:  Mup2 = -3.39354 mkN
®2=003738m

Figura 6.7 Comprobacion de la seccion en ELU

Como se observa en el diagrama de interaccidn, los esfuerzos a los que estd sometida la viga
quedan dentro del diagrama. Por lo que la viga cumple tanto para el momento maximo en el
centro del vano como para los apoyos donde el momento es 0, ya que este punto se quedaria

dentro del diagrama. Por tanto, esta seccién cumple para una combinacion de estados limite
ultimo.

A continuacién, en la figura 6.3, se muestra el diagrama momento-curvatura, en el que se
observan los momentos a partir de los cuales la seccidn fisura, plastifica y también a partir de los
cuales la seccidn llega a la rotura.

[ Diagrama Momento-Curvatura { == ﬁ
N = kN
iH 2 W (kG
Centro de Referencia de 120
Esfuerzos:
of M v m 100
2 = |0.0708 ik
i Flexién &l
= Ejg't
sy | " Eel | B0
P Nueva Elimiriar Elirninar 40
Lo Curea Curva Todo
Fisuracion 5 20
Curratura Positiva: 7
ber =157 mkN £=0.0003 1/m & (1]
Curvatura Negativa: t t t 7 t
Mt = 2.9 i o =-00005 1/m - 2 ik 0.02

Plastificacion -

Curvstura Paositiva:  Plastifica la armadura pasiva

Mp = 10854 mkh =[.0068 1/m
Curvatuia Megativa, Flastifica el hormigan I
Mp = -4.4 mkN c=-0.046 1/m
Rotura
Curvatura Positiva: ~Axil de agotamiento
bu = 12376 mkN c=0.0278 1/m
Ciavatinblagaiva Mut=-330.113 kM < Nd < 2151.161 kN = Nuc SALIR
b = 6.2 mkN c=-00765 1/m

Figura 6.8 Diagrama momento - curvatura

- En cuanto a la comprobacién de esfuerzos cortantes;

Se ha obtenido un cortante maximo en los apoyos, ya que al estar biapoyadas en el los extremos
es donde se encuentra el mayor esfuerzo cortante. Dicho cortante que debe resistir tiene un
valor maximo de 50.97 KN.

El cortante se calcula siguiendo los pasos indicados en el Art. 44.2.3 de la EHE-08, donde se
expone que el esfuerzo cortante de cdlculo (V.q) debe ser menor al esfuerzo cortante de
agotamiento por compresion oblicua en el alma (V1) y al esfuerzo cortante de agotamiento por
traccion oblicua en el alma (Vy2).

Se procede al cdlculo de Vyy;

Viq = Kt qbyd Gﬂ:{ﬁ;;;{;tg "
donde;
f1cd=0.6fcd=16|\/| Pa
P=0, 0’«s=0, K=1
bo=8cm =0.08m
d=0.42
a=83.76, cotg a=0.109
0=0.=459, cotg 6=1
Por tanto,
Vu1=298.1KN > Vg

Lo cual indica que la viga cumple a esfuerzo cortante de agotamiento por compresidn oblicua.

Se procede al calculo de V;;

Vuz = vﬂ.‘ + Vsu

Donde;

Vw, €s la contribucién del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante, que se obtiene
mediante:

Vo, =| 22 51008078 + 0,15a;d}5bnd

Yc

Donde:

Y=1.5

£=1.69 <2

p=0.019 < 0.02

fo=fa=40 MPa

0=0., B=1

fo=40MPa
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Se obtiene,
ch:24.05KN < Vrd

Vs, es la contribucion de la armadura transversal del alma a la
cortante, que se obtiene mediante:

Vg Vo= ch+Vsu, Vsu=Vid- Veu
Vau=27 KN
Con la siguiente formula se calcula la armadura transversal necesaria;

V., =2z-sena(cotga +cotg 6)Y A.f,, 4
Z=0.9d=0.378
0=06.=459, cotg 6=1

cotg a=0.109
fe=435MPa

Se obtiene,
A.=1.5 cm?/m, que seria el armado transversal necesario por célculo.

6.3.3.Estado limite de servicio de fisuracion

resistencia a esfuerzo

Para poder comprobar el estado limite de fisuracidn, se debe obtener las tensiones en la cara

superior e inferior, a las que estara sometida la viga en ELS para la combinacidon mas desfavorable.

Estas tensiones se van a calcular a través del programa célculo de tensiones del hormigdn, en la

figura 6.9 se muestran los resultados obtenidos;

=5 PROYECTO: viga V canto 0.4
F ase constructive: Estado Limite de Servicio
1 hd SECCION TRANSWVERSAL DEFDRMACIONES TEMSIONES DEL HORMIGON
NKNL 5 3 )
] ]
MylmkH) - f7a8 . '
FHT ! FHT '
Mz (kM) o ' H
M ME
€o -0.00032 oE 0 :
oy 0004441
cz 0. -i- .‘:.
Subseccidn de la fase ? A ? A
1 -
TENSITINES DE LA ARMADLIRA DEFORMACIONES TENSIONES D'ELHDIF!MIGDN
g . [seccion AA [seccidn AL
méx (0.000366
€ min 0001632 _?
O max MPal [12.185 FHT -
O emin MPal [2.456 ME
O MPal [ 2552
O smin (MPal [ 295 951
Qo
Cjpmém [MPa] [=]
(a3

prain [MPa]

Figura 6.9 Tensiones en la seccion en servicio
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A partir de la figura 6.9, se observa que la parte superior se encuentra comprimida a una tension
de 12.2 MPa. De este modo, la méxima tension del hormigdn, a partir de la cual se comprueban
las fisuras por compresién debe cumplir, seglin el Art. 49.2.1 de la EHE-08, que la tension de
compresidn del hormigdn en todas las situaciones persistentes y transitorias bajo la combinacién
mas desfavorable la siguiente limitacion;

Ocs S 0.60fck,j
Ocs= 24MPa

Con todo esto, se puede decir que no aparecen fisuras por compresidén ya que no se supera el
sesenta por cien de la resistencia caracteristica del hormigén.

La comprobacién de abertura maxima de las fisuras en las zonas traccionadas solo es necesario
realizarla, segun el Art. 49.2.2 de la EHE-08, si se supera la resistencia media a flexotraccién. Se
tiene una tensidn en la parte inferior de la seccién es de -2.5 MPa, la cual es mayor a la
resistencia a flexotraccidn, -3.51MPa, por tanto, no es necesario realizar la comprobacidn de las
fisuras por traccion.

6.3.4.Estado limite de servicio de deformacién

La comprobacion a flecha se ha realizado con las especificaciones del CTE, DB-SE, al igual que ha
explicado en el apartado 6.2.2 se debe cumplir la flecha para garantizar la apariencia, confort e
integridad, y como el valor mas restrictivo lo da el confort, se calcula para este y cumplira todos los
anteriores.

L/350=0.0298 m

Se procede al célculo de la flecha existente en la viga, para el que se considera una viga biapoyada,
donde la méaxima flecha se encuentra en el centro del vano, con la combinacidon de cargas poco
probable, dando asi una flecha de 0.0189 m.

Por tanto, se cumple el estado limite de servicio de deformacidn, ya que la flecha que se obtiene
mediante el calculo es menor a la exigida por el CTE.

6.3.5.Armaduras minimas
6.3.5.1. Armadura minima geométrica de traccion

La cuantia geométrica minima a disponer en la cara de traccidn se obtiene a partir de la
tabla 42.3.5 de la EHE-08.

Como elemento estructural tenemos una viga y el acero utilizado tiene un limite eldstico
de 500 MPa, se debe tener al menos un 2.8 por mil de la seccién total de hormigdn.

A=0.0028*A.=2.313 cm’.
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6.3.5.2.

6.3.5.3.

6.3.5.4.

Armadura minima mecanica de traccion

La cuantia minima mecanica en la cara de traccién, se obtiene a partir del articulo 42.3.3
de la EHE-08, ya que estamos frente a un caso de flexion simple.

Asz 0.04* Ac*fcd/fyd: 2.025Cm2.

Esta cuantia va a ser la misma tanto en la cara de traccién como en la de compresion.

Armadura minima en la cara comprimida

La cuantia geométrica minima a disponer en la cara de compresién se obtiene a partir del
articulo 45.3.5 de la EHE-08, en el que expone que la cuantia minima geométrica
dispuesta en la cara de compresidn sera el 30 % de la dispuesta en la cara de traccién,
dando asi, una cuantia a disponer de 0.693 cm?.

La cuantia mecanica minima a disponer en la cara de compresion, obtenida en el
apartado 6.3.5.2, tiene un valor de 2.025cm?.

Con todo lo expuesto, se deduce que el armado dispuesto en la cara de compresion serd
el minimo mecanico por ser mayor que el geométrico.

Armadura minima transversal

La armadura minima a disponer en la seccidén transversal se obtiene en el Art. 44.2.3.4.1
de la EHE-08.

La ecuacidon mediante la que se calcula es la siguiente;

Z 'qﬂ',}-'ﬂ.d = fcr,m

= b,
sena 75 °

Donde,

fya,a= 435 MPa
feem=3.51 MPa
sen o =sen 83.76
bo,=8cm =0.08m
Se obtiene,
A.=0.855 cm?/m

Como esta cuantia de armado es menor que la necesaria por cdlculo, para resistir el
cortante se va a disponer la necesaria por calculo.
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6.3.6.Célculo de longitudes de anclaje

Este cdlculo se va a realizar mediante el Art. 69.5.1 de la EHE-08. Segun ese articulo, se diferencian
dos tipos de barras, las que estan en posicion | y las que estdn en posicién Il.

Las barras que se hayan en posicidén | son aquellas posicionadas en los 30 cm superiores de la
seccion, siendo esta, la armadura de la cara superior y el armado de piel, donde las barras son @8.

Las barras que se hayan en posicion Il, son Unicamente las situadas en la parte inferior de la
seccidn, donde las barras son @16.

- Longitud de anclaje posicion I: (barras @8) o= 70mm

- Longitud de anclaje posicion Il: (barras @16) lpi= 400mm

6.3.7.Disposiciones de armado

- Armadura longitudinal, en cuanto a las disposiciones de la armadura longitudinal, se debe tener
en cuenta el Art. 69.4.1.1. de la EHE-08, en el que expone que la distancia entre barras debe ser
mayor a 15mm, @m.x =16 mm o 1.25 veces el TMA. También, se debe comprobar la separacion
maxima, que se encuentra en el articulo 42.3.1 de la EHE-08, donde la separacion maxima entre
armaduras debe ser 30 cm.

De este modo, la armadura situada en la capa inferior la seccién se considerara como un grupo de
barras ya que no cumple los requisitos minimos, los grupos de barras se contemplan en el Art.
69.4.1.2. de la EHE-08, en el cual expone que para recubrimientos y distancias entre armaduras, se
considera como didmetro de grupo el de la seccidn circular del area equivalente a la suma de las
areas de las barras, que debe ser menor a 50mm.

También, se va a disponer barras @8 para cumplir los requisitos minimos de separacién maxima
donde estos no se cumplan.

- Armadura transversal, la disposicidn transversal de armado transversal, se obtiene a partir del Art.
44.2.3.4.1 de la EHE-08. Se procede a obtener la separacién transversal entre ramas de armadura;

Vu1/5= 59.62KN> V4=51KN

$:=0.44m < 0.6 m

A partir de la siguiente formula se obtiene el didametro de armadura necesario;
As< (P ramas*t*@?)/ (Si*4)

Se obtiene un cerco c8, pero como no se cumple la separacion minima, se va a disponer cercos de
6mm de didmetro cada 0.2 metros.
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6.3.8.Resumen de armados para la viga secundaria

A. superior A. Inferior A. transversal
As de cdlculo 0cm? 6.4 cm? 1.5 cm?/m
As min. geométrica 0.7 cm? 2.3 cm? —
As min mecénica 2 cm? 2 cm? —
Aq minima L L 0.86 cm?/m
As a disponer 2 cm? 6.4 cm? 1.5 cm?/m
Armado 5@8 4016 €6/0.2m

Tabla 6.1 Resumen armados en viga secundaria

6.4. VIGA PRINCIPAL
6.4.1.Propiedades de la seccién

Base: 0.4 m

Canto:1.20 m

Area: 0.2335 m?

Perimetro: 3.6135m

Centro de gravedad: X=0.0 m, Y=0.6

Distancia a la fibra mas comprimida/traccionada: V1=0.6 m, V2=-0.6 m

Momentos principales de inercia en direcciones X-Y alrededor del centro de gravedad: I,= 0.0427
m*, I,= 0.0019 m*,

6.4.2.Estado limite ultimo de agotamiento

Para el dimensionamiento de ELU de agotamiento se ha realizado la comprobacién de flectores y
posteriormente la comprobacién de cortantes.

- En cuanto a la comprobacién de esfuerzos flectores;

Se ha obtenido un momento maximo en el centro de las vigas, ya que al estar biapoyadas, en el
centro tienen el mayor flector. Dicho flector tiene un valor maximo de 837.3KNm.

Documento n21: Memoria y anejos

Primero, se va a ejecutar el programa de dimensionamiento de armadura activa, donde se
obtendra la fuerza de pretensado. Para el que se precisa de los siguientes parametros;

Esfuerzos:

- Momento maximo, Mmax, 837.3 KNm.

- Momento minimo, Muin, -3.37 KNm.

- Momento en la combinacidn frecuente con un valor maximo, M ay, 459.63KNm.
- Momento en la combinacidn frecuente con un valor minimo, MFfin, -1.8 KNm.
- Excentricidad hiperestatica, ey, 0.

Previsién de pérdidas:

- Coeficiente parcial de seguridad del pretensado, yp,des, 1.05.

- Coeficiente parcial de seguridad del pretensado, yp v, 0.95.

- Perdidas del pretensado, se estiman entorno al 5%.

Limitaciones tensionales y geométricas:

- Tension maxima del hormigdn, o, 24MPa.

-Tensién minima del hormigén, o, -3,51 MPa.

Una vez introducidos todos los datos que definen el problema del dimensionamiento seccional de
la armadura activa, se obtiene el diagrama de Magnel, mediante el cual se comprueban las
pendientes para obtener la seccion minima. Y finalmente, muestra el pretensado minimo necesario
para garantizar las condiciones tensionales en la seccidn.

MINIMO o]

SECCION SUPRACRITICA

PRETENSADO &
x Emin 1P

" 1{Pmin
-/4v1-eh |

Resultados

Par limitacion
limitaciones tensionales . e
tensional

Fuin (KN} [287.9447
K-Pmin (KN)  [335.0043
Pnax (KN)  [863.3143

e (m -0.55
I]p( )

Inicio

[Seccidn supracritica: Alguna limitacian geomética s més restrictiva que las tersionales

Figura 6.10 Obtencion del pretensado
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Los diagramas de Magnel sirven para evaluar la fuerza de pretensado minimo y la excentricidad
en la seccidn. Pero no debe perderse de vista que mediante el empleo de estos diagramas lo que
obtenemos son los valores del pretensado que permiten cumplir las limitaciones tensionales
impuestas por la normativa.

Como se observa en la figura 6.10, el pretensado determinante es el obtenido por las
limitaciones tensionales. Por tanto, esta viga tendra como minimo un pretensado de 335 KN vy
como maximo de 863 KN, lo que indica que el pretensado dispuesto debe estar entre estos
valores. La fuerza mdxima a la que puede estar sometida cada cable es de 55KN, asi pues, se van
a disponer 10 cables en dos capas en la parte inferior de la seccién, donde cada cable estara
sometido a una fuerza de 40 KN, dando un total de 400KN de fuerza.

Una vez obtenida la fuerza de pretensado, se pasa a comprobar que se cumple el ELU mediante
el programa de Rotura, en el que después de definir la seccién junto a las barras de pretensado,
se procede a definir los materiales con las caracteristicas del apartado 2.3.Una vez ya definidos,
se procede a la comprobacion de la seccidon en ELU.

B3 ComprobELU — (] *
Esfuerzos:
N =m0 kN 1gop | MylmkN)
M= [373  mkN 1200
" M_= o mkN 00
My
Centro de Referencia de Esfuerzos: 400/
S N [kN)
y v m -1000 1000 2000 3000 4000 A060 6000
0.4 z= o LD 400
S , . 800
Solicitacian de Flexidn Recta.  (Ejey)
La seccién RESISTE la solicitacion de calculo U

Axil de agotamiento

Mut = 538893 kN < Nd < G0B0.551 kN = Huc |

Momentoz de agotamiento

NOTA:
Curvatura positiva:  Muyl = 878.53007 mkM - Los esfuerzos introducidos deben
41 = 013933 m incluir log esfuerzos hiperestaticos SALIR
Curvatura negativa: — Muy? = 221 77679 mkN
%2 =010328 m

Figura 6.11 Comprobacion de la seccion en ELU

Una vez obtenido el diagrama de interaccion de la figura 6.11, se puede comprobar que la
seccién resiste la solicitacion que actla sobre ella con la armadura activa solamente. Por tanto,
esta seccion cumple para una combinacion de estados limite altimo.

En la figura 6.12 se muestra el diagrama momento-curvatura, en el que se observan los
momentos a partir de los cuales la seccidn fisura, plastifica y también a partir de los cuales la
seccion llega a la rotura.

(5. Diagrama Momento-Curvatura - O *

N - kN

400 bt (ki)
Centro de Referencia de
E sfuerzos: 1000

o ¥ =0 w
My z=[0  0m 800

Flezidn
f* Ejgy 600
" EjeZ

k

Elirnirar E liminar L

Curva Tado

Fisuracién 200
Curvatura Positiva: 1
Mer = 539.05 mkH c=0.0004 1/m & (1fm;

Curvatura Megativa: t 1 t 1 } } t |
Mar = 137 28 mkN o = 00004 17m -0.036 -0.03 -0.024 -0.018 -0.012 -0.006 DO0B D012
-200

Plastificacion
Curvatura Positiva: - Plastifica la armadura activa
Mp =B42.61 mkN c=00029 1/m
Curvatura Megativa: Flastifica el hormigdn
Mp = -223.82 mkM c=-00184 1/m

Rotura
Curvatura Positiva: Axil de agotamiento
Mu = 34569 mkN c=00134 1/m

CreiE Negha Mut = 538 893 kN < Md ¢ B037.62 kN = Muc Sallp

Mu = -226.82 mkM c=-00383 1/m

Figura 6.12 Diagrama momento - curvatura

- En cuanto a la comprobacién de esfuerzos cortantes;

Se ha obtenido un cortante maximo en los apoyos, ya que al estar biapoyadas en el los extremos
es donde se encuentra el mayor esfuerzo cortante. Dicho cortante que debe resistir tiene un
valor maximo de 165KN.

El cortante se calcula siguiendo los pasos indicados en el Art. 44.2.3 de la EHE-08, donde se
expone que el esfuerzo cortante de calculo (V.4) debe ser menor al esfuerzo cortante de
agotamiento por compresién oblicua en el alma (V1) y al esfuerzo cortante de agotamiento por
traccion oblicua en el alma (Vy2).

Se procede al cdlculo de Vyy;

cotgf + cotgo

V,.,=Kf _b.d
w0 {4 ootg® 0

donde;

f1cd=0.6fcd=16|\/| Pa

P=400KN, 0’q=1.17MPa, K=1.044
bo=11cm =0.11m

d=1.144

a=909, cotg a=0

0y4=0, 0x¢=1.17MPa, cotg B.= 1.155
Por tanto,

Vu1=1040.2KN > Vg
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Lo cual indica que la viga cumple a esfuerzo cortante de agotamiento por compresién oblicua. La maxima tension del hormigdn, a partir de la cual se comprueban las fisuras por compresion debe
cumplir, seguin el Art. 49.2.1 de la EHE-08, que la tensidn de compresion del hormigén en todas las
Se procede al célculo de V; situaciones persistentes y transitorias bajo la combinaciéon mas desfavorable la siguiente limitacion;
V.=V, +V
e 0cs<24MPa
Donde;

Gy o . . . La minima tension del hormigdn, la impone la fisuracion por traccién, y como el pretensado se
Ve, €s la contribucién del hormigdn a la resistencia a esfuerzo cortante, que se obtiene

encuentra en la parte inferior de la viga, puede generear tracciones en la parte superior. Segun el

mediante:
articulo 49.2.3 de la EHE, solo serad necesario la comprobacién de la fisuracidon por traccidn si la
V. = 0,15 E(100p,f,,)"* +0 156'd}ﬁbnd tension en la fibra mas traccionada supera la resistencia media a flexotraccidn. Asi pues, la tension
ou oV i [=
Ye en la fibra mas traccionada debe ser mayor a la resistencia media a flexotraccion.
Donde:
o¢ >-3,51 MPa
¥=1.5
€=1.42<2 Las tensiones a las que se encuentra la viga, se calculan a través del programa calculo de tensiones
f.,=40MPa del hormigdn, en la figura 6.13 se muestran los resultados obtenidos;
p=0.000713 <0.02
f.,=fu=40 MPa Fase conshuctiva: Estado Limite de Servicio
e_e B_l 1 h SECCION TRANSWERSAL DEFORMACIONES TEMSIONES DEL HORMIGON
=0, B= =
L MKW o = iz
0cd—1.17MPa My (kM) ’480—
Se obtiene, Mz(mikN) [0
Veu=47.43KN < Vg e 0.000043 ¢ B W W
oy 0.000156 ! !
- — FH ' T '
Vs, es la contribucién de la armadura transversal del alma a la resistencia a esfuerzo cortante, St ol (TN b e
que se Obtlene medlante. TENSIOMES DE LA ARMADURA DEFDHM{&EIDNIES TENSIOMNES [I{EL HDIF!MIGDN
_ _ g . IM [seccidn -4 [seccidn &-4]
Vrds Vu2— ch+Vsu, Vsu— Vrd - ch mas
& min -0.000045
Vsu=117.6 KN O
cmax MPal [5012
Con la siguiente formula se calcula la armadura transversal necesaria; O omin MPs] [7673
T
smax (MPal ’— Mt
V., =2z-sena(cotga +cotg 6)Y A.f,, 4 Camin MPs) [ |
O pmax MPal 312,08 [ RETE
Z7=0.9d=1.0296 O pmin MPa] [G1297
0=0.=459, cotg 6=1
cotg a=0
Figura 6.13 Tensiones en la seccién en centro vano
fe=435MPa
Se obtiene, La figura 6.13 representa una situacién de momento maximo en ELS, donde el hormigdn se
A.=2.63 cm?/m encuentra traccionado en la parte inferior. La minima tensién del hormigén en esta tensién es -
1.62 MPa, que es mayor a la resistencia a flexotraccion, por tanto en este caso se cumple la
6.4.3.Estado limite de servicio de fisuracion minima tension del hormigdn. Respecto a la maxima tensidn, se haya en la parte superior, la cual

tiene un valor de 5.012 MPa, que también cumple a maxima traccion en el hormigdn.
Para poder comprobar el estado limite de fisuracidn, se deben obtener las tensiones en la cara

superior e inferior, a las que estara sometida la viga en ELS para la combinacidon mas desfavorable,
asi como, cuando el momento actuante es 0, ya que al estar pretensada, se pueden crear en la cara
superior unas tensiones que provoquen la fisura del hormigon.
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6.4.5.Armaduras minimas

1 = SECCION TRANSVERSAL DEFORMACIONES TENSIONES DEL HORMIGAN 6.4.5.1. Armadura minima geométrica de traccién
NKN o S i
MufmkN) o La cuantia geométrica minima a disponer en la cara de traccidn se obtiene a partir de la
Mz [rrkN PR PR
2o | | tabla 42.3.5 de la EHE-08. En la que expone que en el caso de elementos pretensados, la
& 000067 + + . . - ,
i 000047 i | | armadura activa podrd tenerse en cuenta para el cumplimiento de las cuantias
oy -0.000143 ; 1 4 ;.
o R i i geométricas minimas.
Subseccidn de la fase: e H H
T NSNS DE Lt AFADLRA ARG NEE SRS DL MRS Se tiene como elemento estructural una viga pretensada, por tanto se va a calcular la
0 A4 0 A" , .
€ max 0000133 fszcrion4) fssecion &) cuantia necesaria en el caso de tener un acero de 500MPa.
£ min 0.000038
O cmax MPal [4676 = A,=0.0028*A.=6.54cm?.
G emin MPa) [1.391 | |
O MP2) [ . . . , .
s En la cara inferior, se debe disponer una cuantia de armadura activa de 4.42 cm?, la cual
O smin MPa)
Opmas MPa) [Ba0568 - es menor a la calculada por minimo geométrico, pero el limite elastico de la armadura
Tpmin (Pl [561.78 activa es mayor a 500 MPa, por tanto si se calculase proporcionalmente al limite elastico,
JRMIGON: y =-0.076.2=0.598 ; deformacién = 0.000038  tensién = -1.38 MPa habria suficiente armado para cumplir con el minimo geométrico. De todos modos, se va
a disponer en la cara inferior 4@10 en los cambios de direccion y esquinas.
Figura 6.14 Tensiones en la seccion en apoyos
6.4.5.2. Armadura minima mecanica de traccion
La figura 6.14 representa una situacion de momento nulo, donde el hormigdén se encuentra La cuantia minima mecanica en la cara de traccién, se obtiene a partir del articulo 42.3.2
traccionado en la parte superior. La minima tensidn del hormigdén en esta tensién es -1.4 MPa, de la EHE-08, como tenemos una fuerza de pretensado, la formula a utilizar sera la
gue es mayor a la resistencia a flexotraccion, por tanto en este caso se cumple la minima tensiéon siguiente;
del hormigdn. Respecto a la mdxima tension, se haya en la parte superior, la cual tiene un valor
L, . ., . . d w, P (W,
de 4.7 MPa, que también cumple a méxima traccidn en el hormigdn. Aty d—" +Af, = jfm,m_ﬂ + ;(7‘ + 6)
g
6.4.4.Estado limite de servicio de deformacion Donde,
. : e . Ap=4.42 cm?
La comprobacién a flecha se ha realizado con las especificaciones del CTE, DB-SE, al igual que ha
. . . S foa= 1503 MPa
explicado en el apartado 6.2.2 se debe cumplir la flecha para garantizar la apariencia, confort e de 1144
. . . . . =1. m
integridad, y como el valor mas restrictivo lo da el confort, se calcula para este y cumplira todos los P
. ds=1.144m
anteriores.
fya= 435 MPa
L/350=49.3mm Wi= ly/ye= 0.07117 m3
Z=0.96m
Se procede al calculo de la flecha existente en la viga, la cual la se obtiene considerando que es una P= 400 KN
viga biapoyada en la que la maxima flecha se encuentra en el centro del vano, con la combinacidn A= 0.2335 m?
de cargas poco probable, dando asi una flecha de 0.0168m. e=0.05m
fct,m,fI:3-51

Por tanto, se cumple el estado limite de servicio de deformacion, ya que la flecha que se obtiene

. . . Se obtiene As = 5.9 cm? a repartir en las dos caras, dando asi en cada cara una cuantia de
mediante el calculo es menor a la exigida por el CTE.

armado de 2.95cm?.
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6.4.5.3. Armadura minima en la cara comprimida 6.4.7.Disposiciones de armado

Tanto en la cara inferior como en la superior hay situaciones de proyecto en las que se
encuentra traccionada y otras en las que esta comprimida, asi que se va a exigir que se
cumplan en ambas caras los minimos de traccidon ya que se quedaria del lado de la
seguridad.

6.4.5.4. Armadura minima transversal

La armadura minima a disponer en la seccién transversal se obtiene en el Art. 44.2.3.4.1
de la EHE-08.
La ecuacidon mediante la que se calcula es la siguiente;

Z A{"y’n.d — r;:r.f:"l

= b,
sena 75 °

Donde,

fya,a= 435 MPa

fem=3.51 MPa

sena =1

bo=11cm =0.11m

Se obtiene,

A.=1.18 cm?*/m

Como esta cuantia de armado es menor que la necesaria por cdlculo, para resistir el
cortante se va a disponer la necesaria por célculo.

6.4.6.Calculo de longitudes de anclaje

Este cdlculo se va a realizar mediante el Art. 69.5.1 de la EHE-08. Segln ese articulo, se distinguen
dos tipos de barras, las que estan en posicion | y las que estdn en posicion Il.

Las barras que se hayan en posicidon | son aquellas posicionadas en los 30 cm superiores de la
seccidn, siendo esta, la armadura de la cara superior y el armado de piel, donde las barras son @8 o
@12.

Las barras que se hayan en posicidn Il, son las situadas a partir de los 30 cm desde la cara superior
de la viga, donde las barras son @8 o @10.

- Longitud de anclaje posicion I: (barras @8) l= 70 mm
(barras @12) =160 mm
- Longitud de anclaje posicion II: (barras @8) lpi= 100 mm

(barras @10) lpy= 155 mm

- Armadura longitudinal, en cuanto a las disposiciones de la armadura longitudinal, segun el Art.
69.4.1.1. de la EHE-08, la distancia entre barras debe ser mayor a 15mm, @max=10mm o 1.25 veces
el TMA. También, se debe comprobar la separacién maxima, que se encuentra en el articulo 42.3.1
de la EHE-08, donde la separacion maxima entre armaduras debe ser 30 cm. Todas las barras
cumplen la separacidon minima, ademds se va a disponer barras @8 para cumplir los requisitos
minimos de separacion maxima donde estos no se cumplan, ya que la viga tiene un canto de 1.20
metros.

- Armadura transversal, la disposicidn transversal de armado transversal, se obtiene a partir del Art.
44.2.3.4.1 de la EHE-08. Se procede a obtener la separacién transversal entre ramas de armadura;

Vu1/5= 208 KN > V,4=165 KN

S$:=0.86m > 0.6 m, Si=0.6, como no se cumple la separacién minima, se va a disponer una
separacion S¢= 0.25m.

A partir de la siguiente formula se obtiene el diametro de armadura necesario;
A< (n2 ramas*r*@?)/ (Si*4)
Se obtiene un cerco c8, se va a disponer cercos de 8mm de didmetro cada 0.25 metros.

6.4.8.Resumen de armados para la viga principal

A. superior A. activa A. inferior | A-transversal
2
A de célculo 0cm? 4.42 cm? 0 cm? 2.63 cm*/m
As min.
_ 6.54 cm? L 6.54 cm? S
geométrica
A: min
. 2.95 cm? - 2.95 cm? -
mecanica
A, minima 1.18 cm?/m
0 cm? i
A, a disponer 6.54 cm? 4.42 cm? (ya esté la 2.63 cm’/m
A. activa)
10 cables
Armado 6@12 4610 C8/0.25m
@7.5 a 40 KN

Tabla 6.2 Resumen armados en viga principal
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6.5. PILARES

6.5.1.Propiedades de la seccién
» Momentos en torno al eje z;
Area: 016 m2 [ 33 DimensionamientoELU E@ﬂ

Esfuerzos:

Perimetro: 1.6 m

N = 463 kN Mz [m-RN\]\ / #

M,= [0 mkN \\ el - //
M= [1385  mkN \130 \ /
Lado: 0.4 m
Centro de Referencia de Esfuerzos: \E \ /

. . Y = II] m
Longitud: 1.9 m 0
04
Centro de gravedad' X=0.0m,Y=0.2m Solicitacion de Flexidn Recta _ﬂj
: .0m, .
La seccion MO RESISTE la solicitacion de calculn P ;
_" o .\
6.5.2.Estado limite ultimo de agotamiento AReRE aentos o m | 7 X
g ¢+ Dos Capas: Tsup = 0.04 L1 '
. . . . . ., Finf = 008 M pTian o -
Para el dimensionamiento de ELU de agotamiento se ha realizado la comprobacién de flectores y € Configuracion dada Sag™ [4.459

posteriormente la comprobacién de cortantes.

- En cuanto a la comprobacién de esfuerzos flectores;

Pieota en A

Curvatura Negativa,  Zona C'

Se han obtenido los esfuerzos a los que se encuentra el pilar mas solicitado, que en este caso tiene |
. . . . s | Momento de calculn segin & sjg Z SALIR
axil, momento en torno al eje z y momento en torno al eje y, a continuacion se muestran los

valores de cada uno de ellos;

Figura 6.15 Dimensionamiento armadura pasiva en ele z

N= 463 KN
Una vez obtenido el diagrama de interaccion debido al momento entorno al eje z, se puede

My=105.11 KNm comprobar en la figura 6.15, que la seccidn necesita una cuantia de armado de 4.5 cm? en la cara
superior de la seccidn.

M= -138.5 KNm » Momentos en torno al eje y;
. . . . 'EL DimensionamientoELU @Mﬂ
El dimensionamiento del armado, se va a realizar con el programa de Rotura, pero como no puede : =
sfuerzos:
realizar el dimensionamiento para los momentos entorno a los dos ejes, se va a realizar por i N = 163 kN M,[m.& / y
. . 2 S 210 o
separado. Por un lado los momentos alrededor del eje z, y por otro, los momentos entorno al eje y. :v [105.11 "':: B /
. . Ve .7 . Z= u Hi 140
Posteriormente, una vez ya dispuesto el armado, se comprobard que la seccidn resiste las i
L. . . Centro de Referencia de Esfuerzos: /
solicitaciones conjuntamente. - N [kN)
-700 I/' 700 1400 2100 2800 3/ 4200
0.4 z = il] ! .7'0' jq
i i S
Solicitacion de Flexion Recta AERETAR /.}440 g /_,-"'// L
e s EcBn ME PERISTE s Soli B el 210 ; N
- Dimensionamient 7l ‘\‘
f* Dos Capas: Teup = 1004 Lt i '
g = 1004 m | [f
o (LA F R T
ASpe= 1863 om?
il X = 17.5 Gy
. Fivota en A
Flexion Es Curvatura Positiva. Zona
| Momento de célculo seqin & ejs 2 el |

Figura 6.16 Dimensionamiento armadura pasiva en ele y
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En la figura 6.16 se muestra el diagrama de interaccion debido al momento entorno al eje vy, se Con esta disposicion de armado los momentos son resistidos cuando actlan por separado.
puede comprobar que la seccidn necesita una cuantia de armado de 1.9 cm? en la cara inferior de Ahora, se procede a comprobar que los momentos se pueden resistir conjuntamente con el
la seccion. mismo armado.
Al tratarse de un pilar cuadrado, para evitar errores durante la colacién de los pilares en la i, e |
construccion, el armado en las cuatro caras serd el mismo. De este modo, se va a disponer la w
sfuerzos:
mayor cuantia resultante de los dos dimensionamientos anteriores, que en este caso es el debido N - kN Mz fnrkH)
. , . 1
al momento entorno al eje z. Asi pues, en cada cara del pilar se van a colocar 4912 y se M= [10511 mkN
. . . M- [135 mkN =2
comprueba si los momentos resisten por separado, como se muestra en las figuras 6.17 y 6.18. o
) i Centro de Referencia de Esfuerzos: My k]
. ComprobELU =] y=i m T TV 1]
2= iD m
Esfuerzos: 0 4
N - [253 KN MedmEn) Solicitacion de Flexion Esviada
270 L. - - .
M 0 105.11 mkN La seccion NO RESISTE la solicitacion de céalculo
M= 0 mkN &
T —Axil de agotamiento - 1
Centro de Referencia de Esluerzos: N KN | Mut = -535.663 kM < Md < 4169.534 kM = Huc |
¥= JD—- m L \"\ I\ SL: i 32/00’ 4- il :-:Mnmenlns de agotamiento —
0 , A NOTA:
” z= o m R e o Muy = 10423323 mkM i . :
04 4 L o ek - - Los esfuerzos introducidos deben
A8 e e P Muz = -137.96792 mkN incluir los estuerzos hiperestaticos SALIR
Solicitacion de Flexion Recta (Eje ) "-_,_________,A.e-'”
=270 o= 305.93813¢
La seccion RESISTE la solicitacion de calculo
w=0.20461 m
~ Axil de ag 1
MNut = -595.663 kN < Nd < 4169.534 kM =Muc |
0 o : B Figura 6.19 Comprobacién con momento entorno eje z, y
| i | HOTA:
Curvatura positiva: — buyl = 178.48315 mkN = = ., . , .. .
¥l 008535 m e e e SALIR La seccion no resiste cuando actuan sobre ella todas las solicitaciones, por lo que se debe
Curvatua negaliva:  buy2 = -178.48315 mk aumentar la cuantia de armado. Se aumenta el diametro de las barras a 16 mm en la misma
w2 =0.08335 m
disposicion.
Figura 6.17 Comprobacion con momento entorno eje y
B ComprobELU E=TRER X
R - . Esfuerzos:
B ComprobELU u_lﬂﬂ . N = T—g-g-—- kN - bz [rrkM]
T — M= G511 mknN
N -3 kN B _ 180
- — mkn 27 M ,= 11385 mkMN .
o J—‘ 180
oLl REER kbl Centro de Referencia de Esfuerzos: :
an My [mrkN]
Centro de Referencia de Esfuerzos: N K] y= TD—' m 90 1a0 270
y= JD—‘ m -B00% [ 800 1600 2400 32007 4 4800 _
- N — 0% /PED A TR et " ‘
e : - E TN W S — = _ ACEPTAR
Solicitacian de Flexion Recta  (Eje 2) . < S0 T S Solicitacion de Flexion Esviada
La seccion RESISTE la solicitacion de calculo T La seccion RESISTE la solicitacion de calculo
 Axil de agotamiento — 7 = =
[ —Axil de agotamiento - 1
MHut = 65663 kN < Md < 4169534 kN = Nuc: =
| Nut = -1058.957 kN < Ndl < 4591, 764 kN = Nuc ‘ [ Momenios fiectores ds céloulo
~ Momentos de agotamiento - i | il
Curvatura positiva muf;négigranmﬁ mhkM m';‘l’lflfﬂ:iﬁ?;:g::::’:;f:;;?::: SALIR ~ Momentos de agotamiento = NOTA:
Curvatura negativa:  Muz2 = -178.48315 mkM Mu}l SR - Los esfuerzos introducidos deben
? T Muz = -186.16123 mkM incluir los esfuerzos hiperestaticos SALIR
o= 30690545 ¢
#=021815m

Figura 6.18 Comprobacion con momento entorno eje z

Figura 6.20 Comprobacién con momento entorno eje z, y
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La seccion resiste cuando actuan sobre ella todas las solicitaciones, con una disposiciéon de bo=40 cm =0.4m

armado de 4@16 en cada cara del pilar.
d=0.36

A continuacién, se muestra el diagrama momento-curvatura, en el que se observan los

. o . L . a=90¢, cotg a=0
momentos a partir de los cuales la seccién fisura, plastifica y también a partir de los cuales la » cotg

seccion llega a la rotura. 0=0e, oyd=0, 0x=2.89 MPa, cotg B.= 1.35
5, Diagrama Momento-Curvatura - O X
Por tanto,
R kN b (ki)
Ci de Refi ia d
Eetuerson oo g a00 Vu1=1223.22 KN > V4
v=p  m
150
zZ =10 m . . . . ./ .
Floxis - Lo cual indica que la viga cumple a esfuerzo cortante de agotamiento por compresidn oblicua.
exX1on
* EjeY -
" EieZ ,
& (1m) Se procede al calculo de Vy;
Eliminar Eliminar -0,025 -0.021 -0.014 -0.007 0,007 0,014 0.021 0.028
Curva Todo 50
Fisuracion
Curvatura Positiva: -100 VUE = VGI-' + Vﬁu
Mer = 61,25 mkM c=10,0009 1/m R
Curvatura Negativa:
Mer = -61,25 mkM c=-0,0009 1/m -200
Donde;
Plastificacion
Curvatura Positiva:  Plastifica la armadura pasiva
Mp=20786mkN  c=0.0034 1/m Vw, €s la contribucién del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante, que se obtiene
Curvatura Megativa: Plastifica la armadura pasiva
Mp = -207 86 mkM c=-00094 1/m mediante.
Rotuia
Curvatura Positiva: Axil de agotamiento
bl = 247 .22 mkM c=0.0344 1/m
: - Mut = -1058,957 kN ¢ Nd < 4575,051 kN = Nue 015
Curvatura Negativa: SaLlR - ] 13 ’
Mu = -247.22 mkM o= 00344 1/m Q Vou = Yo 5(100p,f;, ) +U’1500d}5b0d
Figura 6.21 Diagrama momento - curvatura
Donde:
- En cuanto a la comprobacién de esfuerzos cortantes;
¥=1.5
Se ha obtenido un cortante maximo en el empotramiento, dicho cortante que debe ser resistido
tiene un valor maximo de 40.8 KN. €=1.75<2
El cortante se calcula siguiendo los pasos indicados en el Art. 44.2.3 de la EHE-08, donde se fo,=40MPa

expone que el esfuerzo cortante de calculo (V.¢) debe ser menor al esfuerzo cortante de
) B . . p=0.004715 < 0.02
agotamiento por compresidn oblicua en el alma (V1) y al esfuerzo cortante de agotamiento por

tracciéon oblicua en el alma (Vy2). fo=fk=40 MPa
Se procede al calculo de Vyy; 0=0,, B=1
Gﬂtgﬂ + Cﬂtgﬁ( O'Cd:2.89 MPa

vm = Kﬁmbod 1 e O
+ cotg
Se obtiene,

donde; Vou=129KN < V4

f1c4=0.6fcs=16MPa Vs, es la contribucion de la armadura transversal del alma a la resistencia a esfuerzo cortante,
N= 463, 0’.4=2.89, K=1.11 gue se obtiene mediante:

Vg€ V= ch+Vsu, Vsu= Vid- Ve
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Vqu <0 KN, por tanto A.=0. caracteristica; y para garantizar el confort, el desplome relativo debe ser menor a L/350, con una

combinacidn casi permanente. De todo esto se puede deducir que, si se exige que el desplome sea

No se precisa armado de cortante por calculo, por tanto, se va a disponer el armado minimo de , . .
P P P ! P menor a L/500 se estara cumpliendo todos los requisitos de la norma.

cortante.
L/500=0.0156 m

6.5.3.Estado limite de servicio de fisuraciéon El desplome se obtiene del modelo de sal, donde el maximo desplome en combinacién

caracteristica se obtiene cuando el viento actlia como accién determinante, y este desplome tiene

Para poder comprobar el estado limite de fisuracidn, hay que calcular las tensiones en la cara (o I .
un valor maximo de 0.0124 m, por tanto, se cumplen las restricciones de la normativa y se puede

superior e inferior, a las que estara sometida la viga en Estado limite de servicio para la decir que el pilar cumple el estado limite de servicio de deformacién

combinacion mas desfavorable. Estas tensiones se obtendran a través del programa célculo de

tensiones del hormigdn, en la figura 6.22 se muestran los resultados obtenidos; 6.5.5.Armaduras minimas
6.5.5.1. Armadura minima geométrica de traccion
FASE1 PROYECTO: pilar
Face constuctva Estado Limite de Servicio La cuantia geométrica minima a disponer en la cara de traccidn se obtiene a partir de la
1 -
SECCION TRANSVERSAL DEFORMACIONES TENSIONES DEL HORMIGON tabla 42'3.5 de Ia EH E_08'

N (kM) [233
My[mkHl (4797 . - . . Lo
Meimkh) [EE7E Como elemento estructural tenemos un pilar y el acero utilizado tiene un limite eldstico
g0 0000023 i de 500 MPa, la cuantia minima a disponer es el 4 por mil de la seccién total de hormigdn.
T e

Subseccidn de la fase: L — A5=0'004*Ac=6'4 sz'

1 :" DEFORMACIONES TENSIONES DEL HORMIGON

TENSIOMES DE LA ARMADURA (seccidn AA) (seccitn AA) ’ . s . .z
el [00004%5 6.5.5.2. Armadura minima mecanica de traccion

min -0.000543
cméx MPal [14.264
cmin MFPa) 2456

g
&
a
a
Osman MPal [agged
a
g
a

La cuantia minima mecanica en la cara de traccion, se obtiene a partir del articulo 42.3.3

de la EHE-08.
smin (MPal |.ag 224

pma (MPal
proin [MFa)

—
,— As: 0.04* Ac*fcd/fyd: 3.94 sz.

JHORMIGAN: y=-0121,z=0.068 ; deformacion =0.000232 ; tension = 6.947 MPa

Esta cuantia va a ser la misma tanto en la cara de traccion como en la de compresion.

Figura 6.22 Tensiones en la seccion en ELS

6.5.5.3. Armadura minima en la cara comprimida
A partir de esta imagen, se observa que la parte izquierda se encuentra comprimida, a una
tension de 14.26 MPa. Por tanto, la maxima tension del hormigon, a partir de la cual se La cuantia minima mecanica y geométrica va a ser la misma tanto en la cara de traccidn
comprueban las fisuras por compresién, como se ha explicado en el apartado 6.3.3, se puede como en la de compresién del pilar.

decir que no aparecen fisuras por compresién ya que no se supera una tensién de 24 MPa.

. . L, 6.5.5.4. Armadura minima transversal
En cuanto a la zona traccionada, la derecha, se tiene una traccidon de -2.45 MPa, por tanto, la

comprobacion de abertura maxima de las fisuras en las zonas traccionadas no es necesaria . ] y ]
La armadura minima a disponer en la seccion transversal se obtiene en el Art. 44.2.3.4.1 de la

EHE-08.
La ecuacidon mediante la que se calcula es la siguiente;

comprobarla ya que no se supera la resistencia a flexotraccién.

6.5.4.Estado limite de servicio de deformacion Af £
Z 2 yer.d = ot m bo

sen a 7.5

La comprobacion a desplazamientos horizontales se ha realizado con las especificaciones del

apartado 4.3.3.2 del CTE, DB-SE, al no haber en esta construccién forjados intermedias, el Donde,
desplome que se va a comprobar es el desplome total, ya que tiene el mismo valor que el local o fyo,0= 435 MPa
relativo. El desplome para garantizar la integridad, debe ser menor que L/500, en una combinacion fam=3.51 MPa
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sena =1 6.5.8.Resumen de armados para el pilar
bo=40 cm =0.04m
Se obtiene, A. traccion A. compresién A. transversal
A=4.3 cm?*/m
2
Como esta cuantia de armado es mayor que la necesaria por calculo, que es 0, se va a disponer A de calculo 8.04 cm? 8.04 cm? 0 cm?/m
repartida uniformemente en el pilar.
As min. geométrica 6.4 cm? 6.4 cm? —
As min mecénica 3.94 cm? 3.94 cm? —
6.5.6.Cdlculo de longitudes de anclaje
2
. ] ' . . o A, minima - - 4.3 em?/m
Este calculo se va a realizar mediante el Art. 69.5.1 de la EHE-08. Segun ese articulo, se distinguen
2
dos tipos de barras, las que estan en posicion | y las que estan en posicion . As a disponer 8.04 cm? 8.04 cm? 4.3 cm?*/m
Las barras que se hayan en posicion | son aquellas posicionadas en los 30 cm superiores de la Armado 4016 4016 €8/0.2m
seccién, siendo esta, la armadura situada en la parte superior durante el hormigonado.
Las barras que se hayan en posicion Il, son las situadas en la parte inferior de la seccién durante el )
Tabla 6.3 Resumen armados en pilares
hormigonado.
6.6. CIMENTACIONES
- Longitud de anclaje posicion I: (barras #16) ly=285mm 6.6.1.Cimentaciones interiores
. . . 6.6.1.1. Predimensionamiento de la seccion
- Longitud de anclaje posicion II: (barras @16) lyy= 400mm
6.5.7.Disposiciones de armado Por facilidades de disefio y construccidon se decide que las zapatas interiores sean

cuadradas tipo cdliz y ademas, serdn zapatas centradas.

- Armadura longitudinal, como se ha explicado en el apartado 6.3.7, en este elemento estructural Para el predimensionamiento de la zapata tipo B, se ha realizado un primer calculo
’

se cumplen las separaciones maximas y minimas. basado en el CTE DB-SE-Cimientos, en el apartado 4.1.1 en el cual se detallan la siguiente

- Armadura transversal, su disposicion se obtiene a partir del Art. 44.2.3.4.1 de la EHE-08. Se condicion;

. Toda aquella zapata rigida debera cumplir que V<2h.
procede a obtener la separacidn transversal entre ramas de armadura;

Donde:
Vu1/5= 244.64 KN> V,4=40.8KN V, es el vuelo de la zapata.
h, es el canto de la zapata.
$=0.27m<0.6 m El primer paso que se ha dado para el predimensionamiento de la seccidn, es el célculo
Al tener armaduras en compresion, se debe comprobar que se cumplen las separaciones segun el de la misma frente al hundimiento, la verificacién que debe cumplirse para que las
Art. 42.3 de la EHE-08, las cuales son las siguientes; zapatas sean estables frente a este fenémeno es;
0 < Oapm
St<15@min = 24 cm Donde:
o, es la tensidn que transmite la estructura al terreno o= 3 N/A, siendo 3 N la suma del
D2 Prrax /4=3 mm peso propio de la cimentacion, y del axil que transmite el pilar.
Oapm, €S la tension admisible del terreno la cual se obtiene del Anejo n24, y tiene un valor
de 306 kN/m?.
A partir de la siguiente férmula se obtiene el didmetro de armadura necesario; Realizando los calculos indicados, se obtiene que las dimensiones de la zapata son de
1.20x1.20x0.20 m.

La zapata disefiada cumple con la condicién expuesta, pero no cumple con los minimos

Por tanto la separacién entre cercos, sera como maximo 24 cm.

Aq< (N2 ramas*nt*@?)/ (Si*4)

Se obtiene un cerco c8, separados entre si 20 cm gue exige la normativa. Por practicas constructivas se decide disponer un canto de 80 cm.
, .
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Por tanto para que la zapata sea una zapata rigida debe tener un vuelo de 40 cm, como
minimo. Con estas dimensiones, las dimensiones longitudinales de la zapata serian de
1.20x1.20 m.

Una vez obtenidas las primeras medidas de la zapata nos disponemos a realizar las
comprobaciones exigidas por la guia de cimentaciones, las cuales se desarrollan en
apartados posteriores.

6.6.1.2. Comprobacién de hundimiento
La comprobacién de hundimiento de las zapatas exteriores no va a desarrollarse en este
apartado, puesto que estd desarrollada en el apartado 3.4.1 del Anejo n2%4.
Comprobaciones geotécnicas.
La carga de hundimiento es de 640.5 kN/m? y la carga transmitida es de 179.12 kN/m?,
con lo que obtenemos un coeficiente de seguridad de 4, superior a 2.6 que exige la Guia
de cimentaciones para obras de carretera. Dando unas dimensiones para las zapatas tipo
B de 1.8 x 1.8 x 0.8 metros.

6.6.1.3. Comprobacién a deslizamiento
La comprobacién de deslizamiento de las zapatas tipo B no va a desarrollarse en este
apartado, puesto que estd desarrollada en el apartado 3.4.2 del Anejo
n24.Comprobaciones geotécnicas.

6.6.1.4. Comprobacién a vuelco
La comprobacion de vuelco de las zapatas tipo B no va a desarrollarse en este apartado,
puesto que esta desarrollada en el apartado 3.4.3 del Anejo n24.Comprobaciones
geotécnicas.

6.6.1.5. Estado limite Ultimo de agotamiento
La armadura de calculo en las zapatas tipo B, se obtiene mediante el dimensionamiento
como zapata rigida dispuesto en el Art. 58.4.1 de la EHE-08. Donde se obtiene un armado
de cédlculo de 0 cm?. Por tanto se dispondra el armado exigido por minimos.

6.6.1.6. Armaduras minimas

6.6.1.6.1. Armadura minima geométrica

Segun el articulo 58.8.2 de la EHE-08, el armado minimo a disponer en una zapata
se obtiene mediante lo dispuesto en el articulo 42. La cuantia geométrica minima
a repartir entre la cara superior e inferior, se obtiene a partir de la tabla 42.3.5 de
la EHE-08.

Como elemento estructural tenemos un zapata que se armada y el acero
utilizado tiene un limite elastico de 500 MPa, debido a la similitud estructural se
decide escoger la cuantia minima de una losa, por tanto, la cuantia minima a
disponer es el 1.8 por mil de la seccién total de hormigdn.

A=0.0009*A.=11.52 cm?.
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A=1.28 m?.

Al tratarse de una zapata se adopta la mitad de este valor en cada direccién de la
cara inferior. Por tanto en cada direccién de armado se debe disponer como
minimo geométrico, tanto en la cara superior como inferior, una cuantia de
armado de 5.76 cm? (6(12).

6.6.1.6.2. Armadura minima mecanica

6.6.1.7.

La cuantia minima mecanica en la cara de traccidn, se obtiene a partir del articulo
42.3.2 de la EHE-08, ya que estamos frente a un caso de flexion simple.

As= 0.04* A*fea/fya= 23.54cm?,

f.a=30/1.5= 20 Mpa

f,4=500/1.15= 435 Mpa

Al tratarse de una zapata se adopta la mitad de este valor en cada direccién de la
cara inferior. Por tanto en cada direccién de armado se debe disponer como
minimo mecanico, tanto en la cara superior como inferior, una cuantia de
armado de 11.77 cm?.

Calculada la armadura mecanica se procede a comparar las cuantias de armado
obtenidas con la armadura geométrica y la mecdnica, se observa que la cuantia
exigida por la armadura mecdnica es superior a la armadura exigida por la
geométrica. Por tanto se va a disponer armadura mecanica en las dos caras de la
cimentacién distribuidas en ambas direcciones.

Finalmente se decide disponer un armado de, 11012, en ambas caras y en las dos
direcciones.

Calculo de longitudes de solape

Debido a la inexistencia de armadura vertical, la armadura inferior y superior se va a
alargar en la direccién perpendicular para trabajar como armadura vertical y armadura
de piel en estas zonas. Por lo que se va a proceder al cdlculo de la longitud de solape
entre las barras, segun el articulo 69.5.2.2 de la EHE-08.

Seguln la normativa, la longitud de solape sera:

|s=a Ib,neta

Donde:

a, valor que se obtiene a partir de la tabla 69.5.2.2. de la EHE-08, siendo a= 14 cm vy el
31diametro de las armaduras 12 mm, nos encontramos en el caso de a > 10@. El
porcentaje de las barras solapadas es mayor al 50%, ya que se encuentran solapadas en
su totalidad. Con todo esto se obtiene el valor de a=1.3.

In,neta, lONgitud de anclaje definida en el articulo 69.5.1.2 de IaEHE-08, para el cdlculo de la
longitud de anclaje precisamos saber las posiciones a las que se encuentran las barras, en
este caso;

-las barras superiores se encuentran en posicién | por que se hayan en los 30 cm
superiores de la seccién.

- las barras inferiores estan en posicidn Il, debido a que en el momento de hormigonado
forman un angulo 02 con la horizontal.
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6.6.1.8.

6.6.1.9.

A continuacién se procede al calculo de la longitud de anclaje, en las barras en posicion |

y en las barras en posicion Il, todas estas tienen un didmetro de 12 mm. 6.6.2.1.
- Longitud de anclaje en posicion I: (barras @12) lp= 187mm
- Longitud de anclaje en posicidn II: (barras @12) lyi= 262mm
Por tanto la longitud de solape para cada una de las barras es de;
-Longitud de solape en posicién |, I,= 243 mm
-Longitud de solape en posicién Il, l,= 340 mm
Disposiciones de armado
- Armadura longitudinal, en cuanto a las disposiciones de la armadura longitudinal,
debemos tener en cuenta el Art. 69.4.1.1. de la EHE-08, en la cual dice que la distancia
entre barras debe ser mayor a 15mm, @max =12 mm o 1.25 veces el TMA. También, se
debe comprobar la separacion maxima, que se encuentra en el articulo 42.3.1 de la EHE-
08, donde la separacion maxima entre armaduras debe ser 30 cm.
En la armadura dispuesta la distancia entre barras es de 14 cm, por tanto las restricciones
gue exige la normativa frente a las disposiciones de armado, se cumplen.
Segun la recomendacién del Art.58.8.2 el didametro de barra para disponer en zapatas
debe ser como minimo 12 mm. Por tanto, se va a disponer barras @12 en el canto de la
zapata para cumplir los requisitos minimos de separacion maxima, ya que tiene un canto
de 80 cm, de este modo se dispondran dos barras entre la armadura inferior y superior
en los cuatro lados de la zapata, separadas unos 21 cm entre ellas.
- Armadura vertical, segun el Art. 58.8.3, no es necesario disponer armado vertical, pero
como en la cara inferior y en la superior se van a disponer 11@12 en cada direccién, se 6.6.2.2.
van a prolongar estas barras en la direccién vertical.
Resumen de armados para la cimentacion central
Estas cuantias de armado estan referidas a una direccién de armado, de este modo, tanto
en la cara superior como en la inferior seria el doble, ya que esta es la cuantia se dispone
en cada una de las direcciones de armado.
A. superior A. inferior
A, de calculo 0 cm? 0cm? 6.6.2.3.
As min. Geométrica 5.76 cm? 5.76 cm?
As min mecénica 11.17 cm? 11.17 cm?
As a disponer 11.17 cm? 11.17 cm? 6.6.2.4.
Armado 11012 11012

Tabla 6.4 Resumen armados en zapatas interiores
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6.6.2.Cimentaciones exteriores

Predimensionamiento de la seccion

Por facilidades de disefio y construccidn se decide que las zapatas exteriores sean
centradas, cuadradas y tipo caliz.

Al igual que en al apartado 6.6.1.1. se realiza un primer calculo basado en el apartado
4.1.1. del CTE DB-SE-Cimientos.

Realizando los calculos explicados anteriormente, se obtiene que las dimensiones de la
zapata son de 0.9x0.9x0.25 m.

La zapata disefiada cumple con las condiciones expuestas, pero no cumple con los
minimos que exige la normativa. Asi pues, por practicas constructivas se decide disponer
un canto de 80 cm.

Por tanto para que la zapata sea una zapata rigida debe tener un vuelo de 40 cm, como
minimo. Con estas dimensiones, las dimensiones longitudinales de la zapata serian de
1.20x1.20 m.

Una vez obtenidas las primeras medidas de la zapata nos disponemos a realizar las
comprobaciones exigidas por la guia de cimentaciones, las cuales se desarrollan en
apartados posteriores.

Comprobacién de hundimiento

La comprobacidn de hundimiento de las zapatas exteriores no va a desarrollarse en este
apartado, puesto que esta desarrollada en el apartado 3.4.1 del Anejo n24.
Comprobaciones geotécnicas.

La carga de hundimiento es de 692.85 kN/m? y la carga transmitida es de 252.1 kN/m?,
con lo que obtenemos un coeficiente de seguridad de 2.95, superior a 2.6 que exige la
Guia de cimentaciones para obras de carretera. Dando unas dimensiones para las zapatas
tipo A de 1.6 x 1.6 x 0.8 metros.

Comprobacién a deslizamiento

La comprobacién de deslizamiento de las zapatas tipo A no va a desarrollarse en este

apartado, puesto que estd desarrollada en el apartado 3.4.2 del Anejo

n24.Comprobaciones geotécnicas.

Comprobacién a vuelco
La comprobacién de vuelco de las zapatas tipo A no va a desarrollarse en este apartado,

puesto que esta desarrollada en el apartado 3.4.3 del Anejo n24.Comprobaciones
geotécnicas.
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6.6.2.5. Estado limite ultimo de agotamiento

La armadura de célculo en las zapatas tipo A, se obtiene mediante el dimensionamiento
como zapata rigida dispuesto en el Art. 58.4.1 de la EHE-08. Donde se obtiene un armado
de célculo de 2.14 cm?. Por tanto se dispondra el armado exigido por minimos.

6.6.2.6. Armaduras minimas
6.6.2.6.1. Armadura minima geométrica

Segun el articulo 58.8.2 de la EHE-08, el armado minimo a disponer en una zapata
se obtiene mediante lo dispuesto en el articulo 42. La cuantia geométrica minima
a repartir entre la cara superior e inferior, se obtiene a partir de la tabla 42.3.5 de
la EHE-08.

Como elemento estructural tenemos un zapata que se armada y el acero
utilizado tiene un limite elastico de 500 MPa, debido a la similitud estructural se
decide escoger la cuantia minima de una losa, por tanto, la cuantia minima a
disponer es el 1.8 por mil de la seccién total de hormigdn.

A=0.0009*A.=13.96 cm?.
A=1.44 m?,

Al tratarse de una zapata se adopta la mitad de este valor en cada direccién de la
cara inferior. Por tanto en cada direccién de armado se debe disponer como
minimo geométrico, tanto en la cara superior como inferior, una cuantia de
armado de 6.98 cm? (7@12).

6.6.2.6.2. Armadura minima mecanica

La cuantia minima mecanica en la cara de traccion, se obtiene a partir del articulo
42.3.2 de la EHE-08, ya que estamos frente a un caso de flexién simple.

A5= 0.04* Ac*fcd/fyd= 26.5cm2.
fe=30/1.5= 20 MPa
f,t=500/1.15= 435 MPa

Al tratarse de una zapata se adopta la mitad de este valor en cada direccién de la
cara inferior. Por tanto en cada direccién de armado se debe disponer como
minimo mecdnico, tanto en la cara superior como inferior, una cuantia de
armado de 13.25 cm?.

Calculada la armadura mecanica se procede a comparar las cuantias de armado
obtenidas con la armadura geométrica y la mecanica, se observa que la cuantia
exigida por la armadura mecdnica es superior a la armadura exigida por la

6.6.2.7.

geométrica. Por tanto se va a disponer armadura mecdnica en las dos caras de la
cimentacién distribuidas en ambas direcciones.

Finalmente se decide disponer un armado de, 7@16, en ambas caras y en las dos
direcciones.

Calculo de longitudes de solape

Debido a la inexistencia de armadura vertical, la armadura inferior y superior se va a
alargar en la direccion perpendicular para trabajar como armadura vertical y armadura
de piel en estas zonas. Por lo que se va a proceder al calculo de la longitud de solape
entre las barras, segun el articulo 69.5.2.2 de la EHE-08.

Seguln la normativa, la longitud de solape sera:
|s=a Ib,neta
Donde:

a, valor que se obtiene a partir de la tabla 69.5.2.2. de la EHE-08, siendo a= 27 cm y el
didmetro de las armaduras 16 mm, nos encontramos en el caso de a > 10@. El porcentaje
de las barras solapadas es mayor al 50%, ya que se encuentran solapadas en su totalidad.
Con todo esto se obtiene el valor de a=1.3.

ln,neta, longitud de anclaje definida en el articulo 69.5.1.2 de |laEHE-08, para el calculo de la
longitud de anclaje precisamos saber las posiciones a las que se encuentran las barras, en
este caso;

-las barras superiores se encuentran en posicion | por que se hayan en los 30 cm
superiores de la seccién.

- las barras inferiores estan en posicidn Il, debido a que en el momento de hormigonado
forman un angulo 02 con la horizontal.

A continuacion se procede al calculo de la longitud de anclaje, en las barras en posicién |
y en las barras en posicion Il, todas estas tienen un didmetro de 16 mm.

- Longitud de anclaje en posicion I: (barras @16) = 333mm

- Longitud de anclaje en posicion Il: (barras @16) lpi= 466mm

Por tanto la longitud de solape para cada una de las barras es de;
-Longitud de solape en posicién I, Is= 433 mm

-Longitud de solape en posicién Il, l,= 605 mm
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6.6.2.9.

Disposiciones de armado

- Armadura longitudinal, en cuanto a las disposiciones de la armadura longitudinal,
debemos tener en cuenta el Art. 69.4.1.1. de la EHE-08, en la cual dice que la distancia
entre barras debe ser mayor a 15mm, @max =12 mm o 1.25 veces el TMA. También, se
debe comprobar la separacion méxima, que se encuentra en el articulo 42.3.1 de la EHE-
08, donde la separacién maxima entre armaduras debe ser 30 cm.

En la armadura dispuesta la distancia entre barras es de 27 cm, por tanto las restricciones
gue exige la normativa frente a las disposiciones de armado, se cumplen.

Seguln la recomendacion del Art.58.8.2 el didmetro de barra para disponer en zapatas
debe ser como minimo 12 mm. Por tanto, se va a disponer barras @12 en el canto de la
zapata para cumplir los requisitos minimos de separacién maxima, ya que tiene un canto
de 80 cm, de este modo se dispondran dos barras entre la armadura inferior y superior
en los cuatro lados de la zapata, separadas unos 21 cm entre ellas.

- Armadura vertical, segln el Art. 58.8.3, no es necesario disponer armado vertical, pero
como en la cara inferior y en la superior se van a disponer 7@12 en cada direccidn, se van
a prolongar estas barras en la direccion vertical.

Resumen de armados para la cimentacion exterior

Estas cuantias de armado estan referidas a una direccion de armado, de este modo, tanto
en la cara superior como en la inferior seria el doble, ya que esta es la cuantia se dispone
en cada una de las direcciones de armado.

A. superior A. inferior

A, de célculo 2.14 cm? 2.14 cm?

As min. geométrica 6.98 cm? 6.98 cm?

As min mecénica 13.25 cm? 13.25 cm?

As a disponer 13.25 cm? 13.25 cm?
Armado 7016 7016

Tabla 6.5. Resumen armados en zapatas exteriores
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7. COMPROBACIONES NO ESTRUCTURALES
7.1. TRANSMITANCIA TERMICA DE LA CUBIERTA

Para el calculo de la transmitancia térmica de todo el edificio se contempla la norma CTE, DB-HE1,
Cédigo Técnico de la edificacion- Documento Bdsico HE Ahorro de Energia.

Zona Climdatica. Apéndice B.1. Zonas climaticas.

Para conocer la zona climatica en la cual se encuentra el edificio disefiado, debemos conocer la altitud
del municipio de Paterna, siendo la misma 53 msnm.

Observando la Tabla B.1.Zonas climdticas de la peninsula ibérica se determina que Paterna tiene una
altitud h<50, por lo que le corresponde una zona climatica de tipo B3.

Segln la zona climatica en la cual se encuentra el edificio proyectado se obtiene el valor de la
transmitancia de los distintos elementos del edificio, en este caso se diferencia en dos elementos;
cubierta y fachada o cerramiento.

En el apéndice E.2. Pardmetros caracteristicos de la envolvente térmica, conociendo la zona climatica
B3, y los elementos que se quieren estudiar, la transmitancia térmica de cada elemento viene dada en la
tabla E.1 transmitancia del elemento, siendo esta;

Uw= 0.38 W/ m? K, para muros o fachadas.

Uc=0.33 W/m?K, para cubiertas.
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