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RESUMEN

El principal objetivo de este documento es realizar el disefio de una estructura metélica que
cumpla con los requisitos de resistencia, rigidez y estabilidad utilizando los métodos
analiticos aprendidos durante los afios de estudio de la carrera de ingenieria mecanica;
adicionalmente a ello, se considera los requisitos estéticos del cliente, los impedimentos de
transporte hacia la zona de montaje de la estructura, recomendaciones de disefiadores y la
normativa vigente en el disefio de estructuras metalicas.

En la elaboracién de esta tesis se realizan diversas idealizaciones, modelamientos y
suposiciones que debe hacer el ingeniero mecéanico para poder realizar los calculos
estructurales analiticos, por lo que esta y otras tesis consultadas en la elaboracién de este
documento, pueden servir como guia para que un ingeniero pueda incorporarse en el disefio
estructural.

El calculo estructural es un proceso iterativo en el cual se empieza con una solucion y se
verifica su validez analiticamente, descartando alternativas hasta llegar a la mejor solucién
que cumpla con todos los requisitos antes descritos.

La parte mas importante para empezar un disefio estructural es contar con todas las cargas
distribuidas y puntuales que debera soportar la estructura en cuestion. Muchas veces el cliente
carece de esta valiosa informacion que, para el disefio es determinante. Como resultado, el
ingeniero disefiador debe darse la tarea de hacer calculos precisos para lograr ese objetivo,
en el caso particular de este documento, la seleccion de la faja transportadora con sus
componentes y el disefio de la estructura soporte se realizaron Unicamente con el fin de
conseguir dicha informacién.

El principal inconveniente que se presenta en la elaboracién de esta estructura metalica fue
su modulacion, en palabras mas simples, seccionar la estructura en pequefias estructuras para
poder transportarla y luego unirlas mediante tornillos sin que la estructura en conjunto pierda
sus propiedades mecanicas. La poca o casi nula bibliografia que se encontré referido al tema,
oblig6 a detallar el calculo de la modulacién en el Gltimo capitulo de este documento.

Con lo mencionado, se logrd tener una estructura perfectamente funcional y dptima
cumpliendo con los requisitos de resistencia, rigidez, estabilidad, estética, econdmica y
normativa.









A Bruno,
por obligarme a ser un buen ejemplo a seguir.
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INTRODUCCION

Las estructuras metalicas son un tema de interés muy amplio para la ingenieria en
general y en la ingenieria mecanica han tomado un papel protagdnico en los ultimos
anos. Estas estructuras se encuentran cada vez mas en la industria, en donde
cumplen un rol muy importante en muchos aspectos y particularmente en lo que
esta tesis se enfoca, en el transporte de material; las estructuras metalicas
disefiadas para este fin adquieren el nombre de galerias metalicas. Estas galerias
son utilizadas cuando es necesario transportar material, usualmente mediante fajas
transportadoras, de un lugar a otro y no se cuenta con un apoyo continuo a lo largo
del camino de transporte como se puede apreciar en la figura 1.1-a.

Las mayores ventajas de las galerias metalicas son que permiten una correcta
inspeccion de toda la estructura, faja transportadora y material a transportar
mediante uno o0 mas pasadizos como se puede observar en la figura 1.1-b. Otra
ventaja de una galeria metalica es que permite un facil montaje de un cobertor,
apreciado en la figura |.1-a, que sirve para hermetizar el interior ya sea para proteger
el ambiente o al material a transportar. Ademas, al poder ser una viga de celosia,
estas estructuras permiten conectar dos puntos a una gran distancia sin apoyos
intermedios.

Las desventajas que se deben tomar en cuenta son que dichas estructuras
presentan una deflexion apreciable de la viga principal originando una deformacion
maxima en zonas criticas como es el caso de la zona central entre dos apoyos. Otra
desventaja de las galerias metalicas es que, al ser una estructura de gran longitud,
no pueden ser ensambladas por completo para luego ser transportadas al lugar de
montaje puesto que no existe un vehiculo capaz de transportar una estructura de
esa magnitud y ademas las carreteras peruanas imposibilitan aun mas dicha tarea.

(a) (b)
Figura I.1 (a) Galeria estructural recubierta y montada con mas de dos apoyos.
(b) Interior de galeria estructural con faja transportadora. [1]



Esta tesis va dirigida a un proyecto que se desarrolla en la provincia de Tarma del
departamento de Junin, en el cual existen tres torres y dos galerias metalicas segun
la figura 1.2 y se desea construir una galeria metalica adicional para transportar
adecuadamente 300 toneladas por hora de Clinker a granel de la torre 1 a la torre
3. El transporte se realiza mediante una faja transportadora y es necesario reducir
las emisiones de CO2 del material a transportar hacia el medio ambiente. Los puntos
de carga y descarga se encuentran sobre las torres 1y 3, las cuales tiene una altura
de 10 m y 10.7 m respectivamente.

TORRE 2

GALERIA METALICA 2

] ) (EXISTENTE)
GALERIA METALICA 1

(EXISTENTE)

TORRE 1

GALERIA METALICA 3
(PROPUESTA)

Figura .2 Esquema de la vista de planta del proyecto a tratar.

Por lo tanto, se plantea el disefio de una galeria metalica con la finalidad de cumplir
con el requerimiento antes descrito, solucionando los problemas generados por las
desventajas de la deflexion y del transporte de la galeria, las cuales seran tratadas
mas adelante. Se debe resaltar que existen parametros de disefio ya establecidos
por requerimientos del proyecto los cuales seran tratados en cada capitulo.

La metodologia que se empled para lograr el propésito descrito es calcular todas
las cargas que soportara la galeria metalica y para ello es necesario seleccionar y
calcular el peso de la faja transportadora y sus componentes; con ello sera posible
disenar la estructura secundaria que sirve como soporte a los elementos de la faja
transportadora; cabe resaltar que este documento se enfoca en el disefio de la
galeria metalica por lo que el disefio de la estructura secundaria se realizd
unicamente con el fin de calcular el peso total que soportara la estructura principal
o galeria metalica.

Todo el disefio estructural se realizé utilizando el método ASD (disefio por fuerza
permisible), el cual prevalece sobre el método LRFD (disefio por factores de carga
y resistencia), ya que fue el método tratado durante los afos de estudio; sin
embargo, al final de este documento se compardé el disefio por ambos métodos.



CAPITULO 1
ESTIMACION DEL PESO COMO CARGA DISTRIBUIDA DE LOS ELEMENTOS
DE LA FAJA TRANSPORTADORA Y DEL MATERIAL
A TRANSPORTAR
Como se menciono anteriormente, la galeria metdlica sirve como apoyo para una
estructura secundaria en la cual van montadas los distintos elementos necesarios
para un correcto transporte. El propdsito de este capitulo es la estimacion de la
carga que soporta dicha estructura secundaria, esquematizada en la figura 1.1.

Faja transportadora

Cama transportadora

e Rodillo de carga

\ .
Caja reductora

<)

Rodillo de retorno

\Y

Caballete

—

Figura 1.1 Esquema de la estructura secundaria. [2]

1.1.Definiciones

Para un correcto entendimiento de este documento, es necesario introducir al
lector a algunos términos sobre las caracteristicas para el transporte de los
materiales a granel. Estas definiciones tienen mucha importancia porque son
los parametros que se emplearan para el disefio de lo que a este capitulo
respecta y fueron tomadas de CEMA (Conveyor Equipment Manufacturers
Association).

1.1.1. Angulo de reposo: Es el angulo agudo formado por la pendiente de
una pila libremente formada del material a transportar con la horizontal

13].

1.1.2. Angulo de sobrecarga: Es el angulo agudo formado por la pendiente
de una pila libremente formada con la horizontal mientras se encuentra
en movimiento, un ejemplo claro es mientras se desplaza por una faja



transportadora. Usualmente su valor esta entre 5 a 15 grados inferior al
angulo de reposo [3].

1.1.3. Angulo de inclinacién: Es el angulo de inclinacion de la faja
transportadora, usualmente tiene valores maximos recomendados con
el cual se puede transportar un material en especifico tanto en ascenso
como en descenso.

1.1.4. Abrasividad: Capacidad del material para desgastar las superficies
con las que se encuentra en contacto.

1.1.5. Fluidez: La fluidez de un material, determina la cantidad de material
que se puede transportar con seguridad en una faja transportadora [3].

1.1.6. Rodillos de carga: Son rodillos que soportan la faja transportadora
con el material que transportan, existen de varios tipos, pero el que se
utilizara en este documento son los rodillos abarquillados o
autoalineantes. Estos constan normalmente de tres rodillos, como se ve
en la figura 1.3, dos rodillos exteriores inclinados usualmente a 20°, 35°
0 45° dependiendo de la necesidad; y de un rodillo horizontal en la parte
central.

Figura 1.3 llustracion de rodillos abarquillados de diferentes grados [4].

1.1.7. Rodillos de retorno: Cumplen la funcién de guiar a la parte de la faja
transportadora que no lleva material, normalmente se fijan a la parte
inferior de la estructura en la que los rodillos de carga son montados.
Los rodillos de doble retorno en V, se usan también para una mejor guia
y para rangos de carga mayores.

1.2.Datos de entrada

Para empezar el calculo del peso de todos los elementos involucrados en el
transporte, es pertinente determinar los datos de entrada con los que se cuenta,
ya sean requerimientos del proyecto o requisitos del asesor. Dichos datos de
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entrada preestablecidos correspondientes a este capitulo, se sefalan a
continuacion:

Material a transportar: Clinker a granel
Longitud de la galeria estructural: 57 metros
Inclinacion de la galeria estructural: 4°
Capacidad de transporte: 300 ton/h
Distancia entre tambores: 65 metros

Ancho de faja: 1000 mm o 42 pulg.

Tipo de faja: Abarquillada triple de 35°.

Adicionalmente, en la tabla 1.1, se muestran los parametros mencionados
anteriormente para el material de interés: Clinker a granel [3].

Tabla 1.1. Propiedades fisicas de interés del Clinker a granel.
PROPIEDADES DEL MATERIAL A TRANSPORTAR: CLINKER A GRANEL

. Angulo de Angulo de Angulo de . -
Densidad reposo sobrecarga inclinacion Fluidez Abrasividad
101,9 Ib/pie? \ , \ . Muy
1632,3 kg/m? 355 po “ progedio abrasivo

1.3.Metodologia de célculo de la carga distribuida

En esta seccion se plantea describir la metodologia utilizada para determinar el
peso por unidad de longitud de los elementos de la faja transportadora. Estos
calculos se basan en las recomendaciones provistas el catalogo Link-Belt 1000
[5] y por el libro de fajas transportadoras para materiales a granel realizada por
la asociacion de fabricantes de equipos de transportes (CEMA) [3].

1° — Calculo y verificacion de la velocidad lineal de la faja transportadora.
2° — Determinacion de espaciamiento y seleccion de rodillos.

3° — Calculo de las tensiones y seleccién de faja transportadora

4° — Calculo de la carga distribuida generada por el Clinker y elementos de
transporte.

Los calculos de las poleas terminales, seleccidon de reduccion y potencia no se
toman en cuenta porque esos elementos estan fuera de la galeria y por lo tanto
estan fuera del alcance de esta tesis. Asimismo, en los apartados siguientes se
muestra un resumen del calculo, estos calculos se encuentran detallados en el
ANEXO 1.

1.3.1. Calculo y verificacion de la velocidad lineal de la faja
transportadora
En primer lugar, se puede determinar la velocidad lineal de la faja
transportadora con la siguiente expresion:



Q = A1 X Vijnea

Dénde: Q Es el caudal equivalente de Clinker a granel.
Ar Es el area transversal al flujo de Clinker.
Vimear ES la velocidad lineal

El area transversal y el caudal equivalente fueron calculados segun
recomendaciones y férmulas empiricas proporcionadas por CEMA.
Ademas, se definié también la clase de la carga basado en el angulo de
sobrecarga. El resumen de los calculos se presenta en la tabla 1.2.

Tabla 1.2 Resumen de calculos basados en recomendaciones CEMA.

RESUMEN DE LOS CALCULOS |

Clase de
AT Q Vlineal carga
1,07 pies? 5,9 x 103 pies®/h 91,3 pies/min B
0,10 m? 166,7 m3h 27,8 m/min

Para la verificacion de la velocidad de la faja trasportador, segun el
catalogo Link-Belt 1000, la velocidad lineal maxima de acuerdo al ancho
de la faja y al material a transportar es 500 pies/min, lo cual indica que
la velocidad lineal calculada se encuentra dentro del rango aceptado.

1.3.2. Espaciamiento y seleccion de rodillos
Con la clase de carga, determinando en el catalogo Link-Belt 100’. es
posible obtener un diametro maximo de los grumos del Clinker y con
ello se puede obtener los rodillos requeridos mostrados en las figuras
1.4 y 1.5. Con el numero de serie, el ancho de faja, la densidad del

material y el angulo del abarquillado; en la figura 1.6 se
esquematizaron los espaciamientos entre elementos de carga y
descarga:

Espaciamiento entre rodillos de carga: 1,20 m
Espaciamiento entre rodillos de retorno: 2,95 m

Tabla 1.3 Parametros de interés de los rodillos de carga.
‘ PARAMETROS DE RODILLOS DE CARGA

Numgro de EspaC|am[ento Peso por rodillos Carga distribuida
rodillos entre rodillos
55 1,20 m 41,73 kg 35,31 kg/m
3,95 pies 921b 23,73 Ib/pie




Figura 1.4 Rodillo de carga seleccionado [6].

Tabla 1.4 Dimensiones del rodillo de carga.
DIMENSIONES DEL RODILLO DE CARGA.

Anch.o de Pesq del B c D F G
faja rodillo

1m 41,73 kg 0,96 m 1,45 m 0,23 m 0,51 m 0,38 m
42 pulg. 92 1b 37,9 pulg. | 57,0 pulg. | 9,0 pulg. | 20,0 pulg. | 15,1 pulg.

Figura 1.5 Rodillo de retorno seleccionado [6].

Tabla 1.5 Parametros de interés de los rodillos de retorno
PARAMETROS DE RODILLOS DE RETORNO

Numgro de Espaciami_ento CiD Peso por rodillos Carga distribuida
rodillos rodillos
23 295m 24,04 kg 8,51 kg/m
9,69 pies 53 1b 5,72 Ib/pie
57 m _
N 1,20 m
| 295m

Figura. 1.6 Diagrama de distribucion de los rodillos de carga y descarga.



1.3.3. Calculo de las tensiones y seleccion de la faja.

Para la seleccion de la faja transportadora se seguira el catalogo
Goodyear [7], provisto por el Dr. Luis Cotaquispe en su curso: “Disefio
de equipos de transporte y almacenamiento”. La seleccion de la faja
transportadora sigue un proceso iterativo en el cual, se preselecciona
una faja, luego se calcula su peso dependiendo del numero de
pliegues y del ancho de la faja; y con ello es posible calcular las
tensiones actuantes en la faja transportadora, mostradas en la figura
1.7, para asi verificar si esta por debajo de la tension admisible y si
existe resbalamiento. El factor de seguridad utilizado para la
verificacion es 2.1 obtenido de la norma DIN 22.101.

La faja seleccionada es la 48 HDNF cuyos datos se presentan en la
tabla 1.6.

" T ) T, = 39 kN
7 . T, = 12 kN
2 _N“", Tyam = 78 kN
/"-TZ

Figura 1.7 Diagrama de tensiones actuantes en el tambor motriz.

Tabla 1.6. Datos de la faja seleccionada
DATOS DE FAJA SELECCIONADA

Numero de Tipo de Peso
Marca Nomenclatura . -, ,
pliegues union especifico
Good Year | 48 HDNF 6 Vultanizada | 3-88 ka/m
2,61 Ib/pie

1.3.4. Calculo de la carga distribuida generada por el Clinker

Con la capacidad y la velocidad lineal calculada anteriormente, es
posible determinar el peso especifico de la carga que se quiere
transportar mediante la siguiente expresion:

W = C
k Vlineal
Donde: Wy Es el peso especifico de la carga
C Es la capacidad

Finalmente se calcula que:
Wy, = 109,5 lb/pie



1.4.Resumen

Finalmente, al cumplirse los requisitos de este capitulo, se pueden organizar el
peso de los elementos actuantes en el sistema de la faja transportadora como:
peso de los rodillos de carga y retorno, peso del material a transportar y peso

de la faja de 42 pulgadas.

Tabla 1.7. Resumen de cargas distribuidas actuantes.

RESUMEN DE LA ETIMACION DEL PESO DE LOS ELEMENTOS

DE LA FAJA TRANSPORTADORA

kg/m 23,7

Carga Wearga lb/pie 353
kg/m 8,5

Retorno Wietorno Ibg/’pie 57




CAPITULO 2

ESTIMACION DE LAS CARGAS PUNTUALES QUE EJERCE LA ESTRUCTURA
SOPORTE SOBRE LA GALERIA ESTRUCTURAL

La estructura soporte que se muestra en la figura 2.1 tiene una gran importancia
para el transporte del Clinker ya que, todos los elementos necesarios para el
correcto transporte van alojados en dicha estructura. Debido a ello, es necesario
considerarlo en los calculos porque representa una carga sustancial que la galeria
estructural debera soportar.

Figura 2.1 Estructura soporte [8].

2.1.Metodologia de célculo y verificacién de estructura soporte

En esta seccion se detalla la metodologia utilizada para estimar las cargas
puntuales sobre la galeria estructural generadas por la estructura soporte, el
material a transportar y todos los elementos de transporte.

1° — Determinar tipo de perfil de vigas principales de estructura soporte.

2° — Determinar numero de apoyos posibles de las vigas principales.

3° — Para cada numero de apoyos posible, asumir dimensiones de vigas
principales.

4° — Determinar la carga que soportara la estructura soporte.

5° — Calcular reacciones sobre viga principal de estructura soporte.

6° — Verificar por resistencia la viga principal.

7° — Verificar por rigidez la viga principal.

8° — lterar el procedimiento para hasta encontrar las dimensiones adecuadas

para cada numero de apoyos posibles, segun el esquema de la figura 2.2

10



Asumir perfil
mas pequeno

éFalla por
resistencia?

éFalla por
rigidez?

Perfil
adecuado

Figura 2.2 Diagrama de flujo para célculo de perfil adecuado

9° — Calcular caballetes para cada numero de apoyos posibles.
10° — Calcular reacciones sobre galeria para cada numero de apoyos
posibles y elegir opcion mas adecuada

2.1.1. Determinar el tipo de perfil de vigas principales

Como se puede apreciar en la figura 2.1, el perfil de las vigas principales
debe ser adecuado para que los rodillos de carga y retorno puedan ser
montados con facilidad. Ademas, debe der acceso al operario a realizar
actividades de mantenimiento e inspeccién de los elementos de
transporte y de la misma estructura.

En primer lugar, se descarto los perfiles cerrados tales con los perfiles
cuadrados y redondos porque imposibilitarian las tareas antes descritas.
Los perfiles abiertos por otro lado permiten un montaje adecuado de los
elementos y ademas contribuyen en aligerar el peso de la estructura
soporte. Por lo tanto, el perfil seleccionado es el perfil en “C”. La
configuracion de dicho perfil se muestra en la figura 2.3.
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/ Rodillo de carga

<4— Viga principal —

Rodillo de retorno \.H F

Figura 2.3 Viga principal de la estructura soporte con rodillos de carga y retorno.

2.1.2. Determinar nUmero de apoyos posibles de las vigas principales.
Esta seccién se enfoca en calcular el niumero de apoyos posibles
considerando que solo puede haber un apoyo en una viga transversal
de la galeria que deben coincidir con las vigas verticales de los
reticulados laterales, para un mejor entendimiento se muestra un
esquema en la figura 2.4.

Figura 2.4 Esquema de galeria metalica

Coincidir los apoyos con las vigas transversales genera una ventaja en
el disefio debido a que, si se necesitara colocar un apoyo entre vigas
transversales, seria necesario colocar vigas adicionales en la direccion
longitudinal ocasionando que el peso de la estructura se eleve
innecesariamente. Por lo tanto, es necesario determinar el reticulado
lateral de la galeria para conocer la cantidad de apoyos posibles que
admitira la estructura soporte.

2.1.2.1. Disefio previo de la galeria.
Para el disefio de la galeria se decide modelar a la galeria como
una viga de celosia sobre una viga de canales porque estas
admiten una luz mayor y se adecua al requerimiento de una galeria
de 57 metros de longitud. En ingenieria estructural, una celosia es
una estructura reticular de barras rectas interconectadas en nodos
formando triangulos planos (en celosias planas) o piramides
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tridimensionales (en celosias espaciales). En muchos paises se les
conoce como armaduras o reticulados. El interés de este tipo de
estructuras es que las barras trabajan predominantemente a
compresion y tracciéon presentando comparativamente flexiones
pequenas.

Las celosias pueden ser construidas con materiales diversos:
acero, madera, aluminio, etc. Las uniones pueden ser articuladas o
rigidas. En las celosias de nudos articulados la flexion es
despreciable siempre y cuando las cargas que debe soportar la
celosia estén aplicadas en los nudos de unidn de las barras. Los
componentes de una viga de celosia se encuentran detallados en
la figura 2.5.

7\

£ \._ Diagonal Par
Angulo N ya
BLYAVLAY AV LAY AVAVT AV LAY V4
t r
Tirante —

Figura 2.5 Componentes de una viga de celosia.

Existen diferentes tipos de reticulado que sirven para el fin de esta
tesis, entre las principales se tienen:

Celosia Long

Este tipo de celosia debe su nombre a Stephen H. Long (1784-
1864), y tiene su origen hacia 1835. Los cordones superior e
inferior horizontales se unen mediante montantes verticales todos
ellos arriostrados por diagonales dobles. [9] Tal y como se
muestra en la figura 2.6.

Figura 2.6 Esquema de celosia Long. [9]

Celosia Howe

Fue patentada en 1840 por William Howe, aunque ya habia sido
usada con anterioridad. Se usé mucho en el disefio de celosias
de madera, esta compuesta por montantes verticales entre el
cordon superior e inferior. Las diagonales se unen en sus
extremos donde coincide un montante con el corddn superior o
inferior. Con esa disposicion las diagonales estan sometidas a
compresion, mientras que los montantes trabajan a traccion. [9]
Esquema mostrado en la figura 2.7.

Figura 2.7 Esquema de celosia Howe. [9]
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Celosia Pratt

Originalmente fue disefiada por Thomas y Caleb Pratt en 1844,
representa la adaptacion de las celosias al uso mas generalizado
de un nuevo material de construccion de la época: el acero. A
diferencia de una celosia Howe, aqui las barras estan inclinadas
en sentido contrario, de manera que las diagonales estan
sometidas a traccion mientras que las barras verticales estan
comprimidas.[9] ElI esquema se muestra en la figura 2.8.

Figura 2.8 Esquema de celosia Pratt. [9]

Celosia Warren

Fue patentada por los ingleses James Warren y Willboughby
Monzoni en 1848. El rasgo caracteristico de este tipo de celosias
es que forman una serie de triangulos isosceles (o equilateros), de
manera que todas las diagonales tienen la misma longitud.
Tipicamente en una celosia de este tipo y con cargas aplicadas
verticales en sus nudos superiores, las diagonales presentan
alternativamente compresion y traccion. Esto, que es
desfavorable desde el punto de vista resistente, presenta en
cambio una ventaja constructiva. Si las cargas son variables sobre
la parte superior de la celosia, presenta resistencia similar para
diversas configuraciones de carga. [9]. El esquema de la celosia
Warren se muestra en la figura 2.9.

NN NNNNNNNN

a A

Figura 2.9 Esquema de celosia Warren. [9]

En todos los casos de reticulado, la cifra recomendada del angulo
de inclinacién de las diagonales varia entre 40° y 55° [10]. Esta
recomendacion fue tomada en cuenta para calcular el numero de
diagonales y verticales que tendra el reticulado.

Para el disefio del reticulado lateral se escogio el reticulado tipo
Pratt, debido a que las diagonales y verticales estan sometidas a
traccion y compresion respectivamente. Esto es un factor favorable
porque los elementos sometidos a compresion son lo mas cortos
posibles disminuyendo asi la esbeltez de dichos elementos, esto
ocasiona que se reduzca al maximo la posibilidad de falla por
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pandeo haciendo que los elementos sean lo menos robustos
posible.

Sin embargo, la celosia, tal como se muestra en la figura 2.9 no
puede usarse directamente debido a que la galeria presenta una
inclinacién de 4° como requisito de disefio. En este caso particular
la galeria no solo debe inclinarse para cumplir con el requisito, sino
que debe modificar sus extremos para que los elementos de los
extremos trabajen de manera vertical. Las modificaciones
mencionadas se realizaron y se esquematizan en la figura 2.10.

).8

Figura 2.10 Esquema de celosia Pratt modificada.

Como se puede observar en la figura 2.10, el reticulado Pratt tiene
19 divisiones haciendo que el angulo de las diagonales sea 45° en
la mayoria de los casos, lo que ocasiona que se requiera una cruz
en la division central para hacer al reticulado lo mas simétrico
posible, ello ayudara a que las carga que soportaran todas las vigas
sean de igual magnitud en ambos lados reduciendo el calculo.

2.1.2.2. Determinacion de numero de apoyos posibles
En primer lugar, se tienen 20 nodos inferiores, por lo tanto, las
cantidades de apoyos posibles se detallan en la figura 2.11 donde
cada apoyo se encuentra denotado por un punto rojo.

Figura 2.11 Reticulado lateral con (a) 20 apoyos, (b) 12 apoyos
y (¢) 10 apoyos.
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2.1.3. Para cada numero de apoyos posible, asumir dimensiones de
vigas principales.
El perfil con el cual se iniciara el proceso iterativo es el perfil C3 x 4.1
para una configuracién de 20 apoyos, cuyas caracteriasticas se senalan
en la tabla 2.1.

Tabla 2.1 Caracteristicas del perfil C3x4.1 y esquema de su configuracion.

i
I 1
i
Peralte Grosor del | Grosor del | Anchura Area Inercia
ala alma del ala Wyiga
d A Iz &
Tf Tw Bf
3 11/8 1,21 1,66 4,1
pulg. 1/4 pEICERy R SR Te pulg. pulg? pulg* Ib/pie
76,2 6,35 4,76 34,93 7.8 69,09 6,1
mm mm mm mm cm? cm* kg/m

2.1.4. Determinar la carga que soportara la estructura soporte.
El célculo de la carga distribuida total que se ejerce sobre la viga
principal de la estructura soporte se realiza mediante la expresion 2-1.
El factor 1,2 de la expresion 2-1 hace referencia al incremento del peso
total en un 20% debido a cargas que pudieron no haberse considerado
en el calculo, haciendo asi un analisis mas conservativo.

q= (wK + Wearga T Wretorno T2 X Wrgjq +2 X wviga) x12xg (2-1)

Donde ¢ Carga distribuida total
Wk Carga distribuida generada por el Clinker

Wearga Carga distribuida generada por rodillos de carga
Wretorno Carga distribuida generada por rodillos de retorno
Wraja Carga distribuida generada la faja transportadora
Wyiga Carga distribuida generada por la viga principal

g Gravedad

Por lo tanto, el peso total por unidad de longitud es 2,67 kN/m
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2.1.5. Calcular reacciones sobre viga principal de estructura soporte
Con las distancias establecidas, se calcularan las reacciones en los
apoyos. Como era de esperarse, el calculo de las reacciones en la viga
se complica por la cantidad de apoyos que se tiene y la inclinacion. Sin
embargo, una herramienta muy utilizada por los ingenieros para
determinar las reacciones en sistemas hiperestaticos es el teorema de
los tres momentos de Clapeyron tomada del libro de “Resistencia de
Materiales 2" [11] y para resolver el problema de la inclinacion se utiliza
el principio de superposicion de la carga distribuida. En la imagen 2.12
se puede observar el esquema el cual se debe resolver.

Figura 2.12 Representacion de la viga principal sometida a una carga distribuida con
20 apoyos con el principio de superposicion.

2.1.5.1. Calculo de momentos internos con el teorema de los tres
momentos de Clapeyron.
Antes de calcular las reacciones, es necesario calcular los
momentos internos de la viga para poder Ilevantar la
indeterminacion. La figura 2.13 esquematiza las reacciones utiles
para el mencionado propdsito. El calculo se logra mediante el
teorema de los tres momentos de Clapeyron el cual estipula lo
siguiente:

- t — ~

--H“HHH!HHH!HHHHHHHHH}HH"

i)

— — -—

Figura 2.13 Esquema de una parte de una viga estaticamente indeterminada
sometida a una carga distribuida en direccién transversal.

3 3
M1L1+2MM(L1+LD)+MDLD +%+%:O (2-2)
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Donde M,  Momento flector generado en el apoyo medio.
M,  Momento flector generado en el apoyo derecho.
M, Momento flector generado en el apoyo izquierdo.
L; Longitud entre apoyos del lado izquierdo
Lp Longitud entre apoyos del lado derecho
q: Carga distribuida total en direccion transversal.

Con esta expresion aplicada a cada uno de los tramos de la viga,
se pueden obtener los momentos internos en el lugar de los apoyos,
los cuales se encuentran en la tabla 2.2.

Tabla 2.2. Resumen de los momentos flectores internos en el lugar de los

Momento interno

, o - (Nm
2 -2531.9 11 -1996.8
3 -1853.5 12 -1996.8
4 -2035.2 13 -1997.0
5 -1986.5 14 -1996.1
6 -1999.6 15 -1999.6
7 -1996.1 16 -1986.5
8 -1997.0 17 -2035.2
9 -1996.8 18 -1853.5
10 -1996.8 19 -2531.9

2.1.5.2. Calculo de las reacciones de los apoyos sobre la viga
principal.
Mediante las ecuaciones de equilibrio estatico a cada tramo de la
viga principal, es posible obtener las reacciones de los apoyos.
En la figura 2.14 se muestra el analisis del tramo 1-2 y 2-3.

RJ HHl | __Hz M2+qub

. __c 2 _
R, R=—p 3149,7 N

R', = q.L, — R, = 4837,6 N

R, R,

\ Ly 1
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L2
M .ql 1 M. —-M +Qt_b
N RN RNV RN L b SRPPITPYY
AN ! b
R R's = q,L, — R", = 3767,5 N
&L ) J& R, =R, +R", =9057,4N

Figura 2.14 Analisis estatico a los tramos (a) 1-2 y (b) 2-3 de la viga principal.

El mismo procedimiento a todos los tramos de la viga, se puede
obtener todas las reacciones de los apoyos, las cuales se muestran
en la tabla 2.3. Como es una viga simétrica, tanto en cargas como
en geometria, las reacciones seran las mismas en ambos lados de
la viga principal, por lo tanto, la tabla 2.3 solo muestra las
reacciones hasta el apoyo 10.

Tabla 2.3. Resumen de las reacciones ocasionadas por los apoyos.

Apoyo R (N) | Rx (N) | Ry (N)
1 3157 220 3150
2 9079 633 9057
3 7719 538 7701
4 8084 564 8064
5 7986 557 7967
6 8012 559 7993
7 8005 558 7986
8 8007 559 7988
9 8007 559 7987
10 8007 \ 559 7987

2.1.6. Verificacién por resistencia de la viga principal.
Este documento utiliza el método ASD o disefio por esfuerzo permisible,
el cual se enfoca localizar el punto mas critico en la seccion mas critica
con el fin de verificar si dicho punto se encuentra sometido a un esfuerzo
dentro del rango aceptable.

2.1.6.1. Diagrama de fuerzas internas
Con todas las reacciones en los apoyos conocidas, es posible
elaborar los diagramas de fuerzas internas con el fin de localizar la
seccion mas critica en la viga principal. Dichos diagramas se
encuentran en la figura 2.15, 2.16 y 2.17.
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N(x) [N]

x [m]
Figura 2.15 Diagrama de fuerza normal.
V(x) [N]
x [m]
Figura 2.16 Diagrama de fuerza cortante.
M(x) [Nm]
x [m]

Figura 2.17 Diagrama de momento flector.

Como se puede observar claramente en el diagrama de fuerzas
internas, la seccion mas critica se encuentra en el apoyo 2, por lo
cual se decide hacer el analisis de falla en la seccion del apoyo 2
con el fin de determinar la integridad de la viga principal.
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2.1.6.2. Anélisis de la seccidn critica.

El andlisis de la seccion critica se realizara siguiendo las bases de
la teoria de falla de la “maxima energia de distorsion” de von Mises
provistas por el libro “Mecanica de materiales” de R. Hibbeler [12].
Como el caso de analisis se trata de un caso de esfuerzo plano en
el cual uno de los esfuerzos principales es nulo, se pueden aplicar
las siguientes expresiones para calcular los dos esfuerzos
principales restantes.

—ox 1 / 2 2

01 =7, + WL + 41y, (2-3)

—0x_1

92 =75 73

Con estas expresiones es posible calcular el esfuerzo equivalente

el cual debe ser menor al esfuerzo admisible.

’ 2 oF
Ocq = |0x® +3Txy” S Ogam =75 (295)

En la figura 2.18 se puede observar que en la seccién de analisis
actua un momento flector, una fuerza cortante y una fuerza normal
saliendo del papel, denotado con un punto color azul.

02 + 4Ty, ° (24)

Figura 2.18 Seccion critica de la viga principal.

Los esfuerzos ocasionados por las fuerzas y el momento flector son
calculados mediante las expresiones basicas de resistencia de
materiales, las cuales se encuentran en la tabla 2.4.
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Tabla 2.4 Férmulas para los esfuerzos.

Esfuerzo normal ocasionado & — MXxy (2:6)
por momento flector Iz

Esfuerzo cortante ocasionado I = VxQ (27)
por fuerza cortante. IzXt

Esfuerzo normal ocasionado el
por fuerza normal. =7 @9

El esfuerzo normal debido al momento flector es maximo cuando
“y” obtiene el valor de d/2, es por ello que el punto de analisis es el
punto de color rojo de la figura 2.18, donde el esfuerzo normal
generado por el momento flector y la fuerza normal se superponen.
En este punto el esfuerzo por la fuerza cortante es nulo puesto que
el punto de analisis de encuentra el extremo de la seccion.

El factor de seguridad en el presente capitulo fue tomado por
recomendaciones del ing. Jorge Rodriguez Hernandez en su libro
“‘Resistencia de materiales 2" [11] en el cual recomienda un factor
de seguridad que oscila entre 1,5 y 2, cuando se encuentre en el

caso siguiente:

“Para materiales bien conocidos, para condiciones de medio
ambiente razonablemente constantes y sujetos a carga y
esfuerzos que se pueden calcular con facilidad”

Como el material a utilizar es un acero convencional ASTM A36, las
condiciones ambientas son contantes, y las cargas se pueden
calcular con facilidad; el factor de seguridad se establece con el
valor de 2. El esfuerzo de fluencia del acero ASTM A36 tiene un
valor de 250 MPa.

En este punto, ya es posible calcular el esfuerzo equivalente en el
punto critico de la seccidon critica para ser comparado con el
esfuerzo admisible.

eq = 70,02 MPa < 04qm = 125 MPa

En este caso, el esfuerzo equivalente es menor que el esfuerzo
limite admisible, por lo que el factor de seguridad es 3,6 para el
perfil seleccionado. Finalmente se puede afirmar que la viga
seleccionada no falla por “resistencia”.

2.1.7. Verificacion por rigidez de la viga principal
La verificacidn por rigidez se realiz6 mediante recomendaciones del libro
“‘Deflexiones de Servicio y Desplazamientos en vigas de acero
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estructural” [13], el cual estipula que la razén de la deflexion y la longitud
entre apoyos no debe ser mayor a un factor que depende del uso de la
estructura. En el caso particular de este capitulo, el valor de ese factor
es el siguiente:

Por lo tanto, es necesario calcular la deflexion maxima entre apoyos
para poder calcular el factor antes mencionado.

2.1.7.1. Calculo de la deflexion maxima entre apoyos.
Para realizar el calculo de la deflexion maxima en la viga principal,
se calculara la curva elastica de toda la viga en analisis en funcion
a la posicién “x”.

La expresion que se utilizara para determinar la ecuacion de la
curva elastica es la siguiente:
EIZ2 = M) @912
dxz - ( 2 )

Como se puede observar en la expresion es necesario obtener el
momento flector interno en funcién de la posicién, esto se realiza
haciendo un corte en la posicidn x genérica en cada tramo entre
apoyos. Por ejemplo, el primer corte se realiza en el tramo 1,
mostrado en la figura 2.19, obteniendo:

Figura 2.19 Corte del tramo 1 de la viga principal.

Realizando sumatoria de momentos en el punto de corte y
despejando, se puede obtener faciimente el momento flector en
funcion de la posicion. Luego se integra hasta obtener la deflexion
“v” como funcién de la posicion.

3 x4

x
El x v(x) = Rlyg—q’ﬁ+61x+62

El valor numérico de las constantes se obtiene de las condiciones
de frontera puesto que en los apoyos 1 y 2 no existe deformacion
por flexion. Este andlisis se realiza para todos los tramos de la viga
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principal y se obtiene la curva elastica la cual se muestra en la figura
2.20.

v(x) [mm] -
XxX|m

Figura 2.20 Curva elastica de la viga principal

Se concluye que el tramo con la deflexidn maxima es la porcién de viga
comprendida entre los apoyos 1 y 2. En el caso analizado, el factor
deflexion — longitud tiene una magnitud de 0.001622 lo cual indica que
el perfil seleccionado anteriormente no falla por “rigidez”.

Como el perfil seleccionado no falla por resistencia ni rigidez y, ademas
es el mas pequeno posible; se determina que el perfil éptimo para la
configuracion de 20 apoyos es el C3x4,1.

2.1.8. Calculo de los caballetes.

Con el perfil de la viga principal seleccionado y verificado en los pasos
anteriores, ya es posible determinar los perfiles que componen al
caballete, estos caballetes cumplen la funcion de soportar a la viga
principal y como conexién entre la viga soporte y la galeria estructural.
Para el analisis se escoge el apoyo mas critico de la viga principal, el
cual, comparando con todas las reacciones detalladas con la tabla 2.3,
es el segundo apoyo. Ademas, por requisito de disefio, la longitud de la
viga de los caballetes es 960 mm aproximadamente.

Un esquema de los caballetes se puede observar en la figura 2.21, el

propdsito de esta seccion es el de calcular los perfiles que conforman el
caballete.
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VIGA PRINCIPAL

L

Figura 2.21 Esquema de un caballete.

El caballete estd conformado por tres vigas “C”, se eligié este tipo de
perfil por la facilidad al momento de ensamblar la estructura. Las dos
vigas verticales son las mas solicitadas por el momento flector que se
genera en la base (zona de anclaje), por lo que seran verificadas por
resistencia y ademas por rigidez.

El diagrama de fuerzas internas de dicha viga principal se puede
observar en la figura 2.22, en el cual se puede ver claramente que la
seccion critica se encuentra en la base del caballete.

l

T 0 "

ol /

W DFN DFC DFC

Figura 2.22 Diagrama de fuerzas internas de la viga vertical del caballete.
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Como en la seccion critica existe un momento flector, este momento
flector y la fuerza entrante al perfil sumaran efectos en el borde de la
seccion con respecto al momento flector, por lo tanto, el punto de
analisis estara sometido al siguiente esfuerzo equivalente.

El esfuerzo equivalente en el punto critico se calculara mediante la
siguiente expresion, el cual debera ser mayor que el esfuerzo admisible
para el acero ASTM A36.

Ocqc = (2-10)

Adicionalmente se calcula la deflexion maxima de la viga vertical para
determinar si cumple con las recomendaciones de disefo. De manera
analoga se realiza el calculo de la seccion critica de la viga horizontal
del caballete.

Para finalizar el calculo del caballete, se determind las reacciones totales
sobre la galeria, los cuales se encuentran detallados en la tabla 2.5. Al
igual que en la tabla 2.3, s6lo se muestra los valores hasta el apoyo 10.

Tabla 2.5. Resumen de las reacciones en la base del caballete

1 3315.4 231.3 3307.3 -148.0

2 9237.5 644.4 9215.0 -415.5
3 7877.4 549.5 7858.2 -354.1
4 8241.8 574.9 8221.8 -370.6
5 8144.2 568.1 8124.3 -366.2
6 8170.3 569.9 8150.4 -367.3
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7 8163.3 569.4 8143.4 -367.0

8 8165.2 569.6 8145.3 -367.1
9 8164.7 569.5 8144.8 -367.1
10 8164.8 569.6 8144.9 -367.1

2.1.8.1. Seleccion del numero de apoyos 6ptimo.

Al realizar el mismo calculo para todos los numeros de apoyos
posibles, se obtienen los resultados de los perfiles adecuado para
cada numero de apoyos posibles. Para decidir entre las opciones,
un factor determinante es el peso de toda la estructura soporte
debido a que, un mayor peso significaria que la galeria metalica sea
mas robusta lo cual originaria un mayor peso de la misma o lo que
es lo mismo, un mayor costo. Un cuadro comparativo del peso total
se muestra en la tabla 2.6

Tabla 2.6 Peso total vs. Numero de apoyos de la viga principal

NUmero de . Peso total de estructura
Perfil adecuado
apoyos soporte
20 C3x4,1 1040 kg
12 C6x8,2 1586 kg
10 C9X13,4 2426 kg

La adicién o sustraccién de apoyos tiene injerencia directa en la
viga principal el cual sera explicado a continuacion.

El efecto que se genera al aumentar el numero de apoyos es el de
disminuir las exigencias de cada tramo de la viga, por lo que la
deflexion maxima disminuye y con ello es posible reducir el tamario
de la viga principal. Caso contrario ocurre cuando se reduce el
numero de apoyos ya que, al ser la misma carga entre apoyos y al
aumentar la distancia entre los mismos, la deflexion aumenta y por
lo tanto es necesario que la viga principal sea mas robusta.

Como se puede observar en la tabla 2.6, la solucion 6ptima es para

20 apoyos o caballetes ya que, se obtiene el menor peso y por
consecuencia sera la solucion que aligere la galeria estructural.
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2.2.Resumen de los calculos de las vigas del caballete
2.2.1. Viga horizontal
Debido a que la viga horizontal sirve de elemento de unién de las vigas
verticales del caballete con la viga principal, las solicitaciones
mecanicas de dicho elemento son minimas. La deflexién originada en
este elemento metalico es originada por peso propio.

Perfil a utilizar C3x4.1
Factor de seguridad 60

2.2.2. Viga vertical
La viga vertical de los caballetes tienes una solicitacidn mecanica mas
fuerte y ademas se verifico que la deflexion maxima tenga un valor
dentro del rango aceptado, el esquema del analisis se puede ver en la

figura 2.23.
Perfil a utilizar C3x4.1
Factor de seguridad 8,7
Deflexion maxima 0,2 mm

0,2 mm
!

Figura 2.23 Esquema de la deflexion de la viga horizontal del caballete
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CAPITULO 3
DISENO DE LA GALERIA ESTRUCTURAL

El presente capitulo detalla el disefio de la galeria metalica teniendo en cuenta las
exigencias descritas en el capitulo 2. El disefio se realizé aplicando criterios de
resistencia, rigidez y estabilidad; lo que permitié un correcto disefio de la galeria
estructural.

3.1.Estudio de la informacion existente

Esta parte del capitulo muestra la recopilacion de informacion existente para
lograr tener una gama de opciones estructurales y poder clasificar la galeria
metalica que se disefid. Ademas, se realizé un estudio normativo segun la
clasificacion en la que se encuentre la galeria, con el fin de que el disefio cumpla
con los requisitos minimos de resistencia, estabilidad y rigidez.

3.1.1. Galerias metalicas

Si bien es cierto que en el capitulo 2 se introdujo superficialmente a las
galerias metalicas por la necesidad de determinar el espaciamiento de
las vigas transversales o vigas de piso, es necesario que el lector de
este documento tenga un claro conocimiento sobre las galerias
metalicas y todos sus componentes. Para cumplir con ese propdsito se
muestra en la figura 3.1, el esquema de una galeria estructural con sus
componentes.

Como se puede apreciar en la figura 3.1, una galeria metalica esta
compuesta por dos reticulados laterales cada uno conformado por una
cuerda superior, una cuerda inferior y sus diagonales como se vio en el
capitulo 2. Estos elementos que conforman el reticulado son sumamente
importantes porque estan disefiados para que soporten toda la carga
que se aplicara sobre la galeria estructural.

Figura 3.1. Galeria metalica y sus componentes.[14]
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Por otro lado, los elementos estructurales que permiten trasladar las
cargas sobre los nodos de los reticulados son las vigas de piso o vigas
transversales, ademas sirven como union entre los reticulados laterales
tanto en los nodos superiores como inferiores. Adicionalmente a ello,
para lograr un apoyo continuo a lo largo de la galeria estructural se
pueden utilizar vigas paralelas a los cordones de los reticulados
comunmente llamados largueros, y sobre ellos descansa la cubierta que
sirve para crear toda una superficie de apoyo segun sea necesario.
Estos largueros no son materia de este analisis porque, en el capitulo 2,
se previo colocar los apoyos sobre las vigas de piso evitando asi la
necesidad de utilizarlos.

Asimismo, para rigidizar toda la estructura es posible utilizar refuerzos o
arriostramientos, estos refuerzos no son otros que reticulados
superiores e inferiores que permiten soportar las cargas en direccion
transversal a la galeria como las cargas originadas por el viento. Estos
reticulados superior e inferior trabajan bajo el mismo principio que los
reticulados laterales.

Otro elemento estructural importante son los marcos. Estos elementos
se encuentran a la entrada y salida de la galeria y su funcién es la de
resistir cargas originadas por el viento, terremotos y por cargas
desbalanceadas que se pudieran generar en el interior de la galeria.

Finalmente, otro elemento importante en las galerias estructurales son
los apoyos, estos apoyos pueden ser de dos tipos, apoyos fijos y apoyos
moviles. Cada reticulado lateral cuenta un apoyo fijo y uno mavil. La
razon principal es para que la estructura pueda moverse libremente en
una direccion a causa de la dilatacion y deformacion de los elementos
estructurales sin generar esfuerzos internos.

3.1.2. Estudio tecnoldgico

El objetivo de esta seccidon es organizar la informacion que se obtuvo
mediante la investigacion realizada para el desarrollo del estado del arte,
la cual fue referente al tema de las galerias metalicas; dichas galerias
se disefian a medida, es por ello que tienen dimensiones fijas y no se
mueven de su posicion de trabajo. Ademas, estas galerias metalicas se
clasificaron en diversas categorias para que puedan ser de correcto
entendimiento. Estas categorias fueron esquematizadas en la figura 3.2,
que se muestra a continuacion.
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Galerias
metalicas
|
| | | | |
Cantidad de fajas Cantlc!ad e Seccion Posicién de Tipo de viga
pasadizos de . o
trasnportadoras SCceco transversal trabajo principal

Figura 3.2. Clasificacion de las galerias metalicas.

3.1.2.1. Segun la cantidad de fajas transportadoras
Las galerias metalicas pueden soportar usualmente en su interior
entre una y dos fajas transportadoras incluyendo la estructura
donde van alojados todos los elementos de dichas fajas
transportadoras. En la investigacion del estado del arte no se utiliza
en ningun caso una galeria que soporte mas de dos fajas
transportadoras puesto que ello requeriria un gran aumento del
ancho de la seccion transversal lo que ocasiona un gran
dimensionamiento de los elementos estructurales.

3.1.2.2. Segun la cantidad de pasadizos

Como las galerias metalicas se disefian como soporte para el
camino de una faja transportadora, estas ultimas necesitan una
inspeccion y mantenimiento continuo al igual que todos los
elementos estructurales, por lo que es necesario un pasadizo de
acceso al personal para poder realizar dichas labores. La cantidad
de pasadizos se define por la cantidad de personal que se requiere
para esas acciones y del espacio que se dispone.

3.1.2.3. Segun su seccion transversal

La seccidn transversal de la galeria metdlica puede ser de dos
tipos, circulares o rectangulares. Las galerias circulares o tubulares
se utilizan cuando se requiere aislar el material a transportar con el
medio ambiente, son mas faciles de montar que las galerias
rectangulares, pero implica un costo mas elevado por la fabricacién
de los tubos de gran diametro. Las galerias rectangulares
convencionales se utilizan cuando el material a transportar puede
estar en contacto con el ambiente, sin embargo, para cubrir esta
necesidad se puede colocar un recubrimiento en su perimetro, son
menos costosas y mas dificiles de montar que las galerias de
seccion circular.
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3.1.2.4. Segun su posicién de trabajo

Se puede aprovechar la faja transportadora para elevar la altura del
elemento a transportar por lo que la viga puede estar en posicion
horizontal o inclinada, el angulo de inclinacion depende del
requerimiento en el proyecto y del angulo maximo recomendado
para cada tipo de material que se transporta.

3.1.2.5. Segun su tipo de viga principal

El disefio de viga principal se puede modelar de dos maneras, viga
de canales y viga de celosia. Las vigas de canales solo constan de
perfiles largos e ininterrumpidos los cuales trabajan solo a flexion y
corte, se unen entre si mediante elementos rigidizadores vy
conectores; usualmente se utilizan para galerias tubulares. Las
vigas de celosia se consideran como una armadura, los cuales los
elementos principales trabajan a flexion y corte mientras que las
diagonales que sirven de union trabajan solo a traccion y
compresion. Usualmente son utilizadas para galerias cuadradas o
rectangulares.

3.1.3. Estudio normativo
Para poder garantizar un correcto disefio de la estructura, tanto de los
calculos como de las consideraciones que se tendran en cuenta, es
indispensable realizar el estudio normativo. Las normas que se
consideraron pertinentes tomar en cuenta en el disefio son las
siguientes:

Norma técnica E.090

Norma peruana que ofrece al disenador recursos para el calculo de
los elementos estructurales. Ademas, obliga a que el disefador
presente planos con detalles completos del disefio con secciones
y la ubicacion relativa de los diferentes elementos estructurales.

Norma técnica de edificaciones E.020

Esta norma brinda a la presente tesis los parametros de disefo
referente a las cargas que deberan ser consideradas en los
célculos. Por ejemplo, las cargas debidas al viento.

Norma Técnica Peruana 400.034

Como se menciond anteriormente, la galeria estructural tiene como
requisito contar con un pasadizo para el transito del personal. Esta
norma brinda informacién al disefiador acerca de las dimensiones
minimas que debe tener dicho pasadizo, asi como los elementos
estructurales necesarios para el transito seguro de las personas.
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e Norma ISO 14122-2
Al igual que la NTP 400.034, la norma ISO 14122-2 busca
salvaguardar la integridad del personal que transite pasadizos o
pasarelas de acceso a estructuras metalicas.

e Norma DIN EN
La norma DIN EN brinda informacién al disefador respecto a
aspectos generales del disefio de estructuras metalicas.

e Norma DIN EN
La norma DIN EN brinda recomendaciones al disefiador sobre el
célculo de uniones atornilladas, esta norma se utiliza en reemplazo
a la norma DIN 1050.

3.2.Consideraciones previas al disefio

3.2.1. Tipos de carga
Un avance importante en el disefio de la galeria es la determinacion de
las cargas que influiran de manera relevante en la resistencia y
estabilidad de la estructura. Sin embargo, antes de empezar, es
importante hacer una clasificacion de dichas cargas de manera
pertinente para compatibilizar el desarrollo de esta tesis con las normas
nacionales e internacionales utilizadas.

3.2.1.1. Cargas muertas
Se consideran a aquellos pesos de magnitud y posicién constante;
en esta categoria se encuentran todos los elementos que estan
unidos permanentemente a la estructura.

3.2.1.2. Cargas vivas

Son las cargas que pueden variar tanto en magnitud como en
ubicacion a lo largo del tiempo en vida de la estructura. Se
encuentra aqui la carga por el material transportado. La norma ISO
5049-1, especifica que el efecto de las fuerzas de aceleracion y
desaceleracion del equipo pueden ignorarse siempre y cuando el
equipo trabaje al aire libre y acelere o desacelere a 0.2 m/s? o
menos [15]. Por lo tanto, se trabajé asumiendo que el quipo
satisface el requerimiento de la norma.

3.2.1.3. Ambientales
El origen de estas cargas son los fendbmenos ambientales que
ofrece la zona de trabajo del equipo a disefiar. El ejemplo claro de
esta categoria son las cargas por el viento y nieve.
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3.2.2. Cargas que soportara la galeria estructural.
Las cargas sobre la galeria metalica influyen de manera directa en la
resistencia y rigidez de la estructura por lo que es de vital importancia
su consideracioén en el calculo para que el resultado sea lo mas exacto
posible a pesar de las idealizaciones. Dichas cargas se detallan a
continuacion.

3.2.2.1. Cargas ocasionadas por el pasadizo de acceso.
Esta seccion se encarga de determinar la carga ejercida por el
personal que debera transitar a lo largo de la galeria y por los
elementos que conforman el pasadizo como la baranda, rodapié y
el piso. Cada uno de los componentes necesarios fueron
seleccionados con el fin de obtener el peso total, ello se encuentra
documentado en la tabla 3.1.

Tabla 3.1 Componentes del pasadizo.

Componentes del pasadizo \

- @
-
0

N° Elemento Descripcion PeS(_J I|n_eal
longitudinal
Tubo cilindrico @1-1/2” 2.19 Ib/pie
1 Pasamanos | STD de ace'&c;gegro ASTM 3.26 kg/m
2 Baranda Tubo cilindrico @1” STD de 1.49 Ib/pie
intermedia acero negro ASTM A53 2.22 kg/m
Rejilla GR-01 3/4” x 1/8” de 10.75 Ib/pie
3 Rejilla acero estructural ASTM 16
A36 kg/m
4 Rodapié 2 perfiles L 6x6x1 de acero 74.5 Ib/pie
P estructural ASTM A36 110.87 kg/m
. . . 88.93 Ib/pie
Peso total del pasadizo por unidad de longitud 132.34 kg/m
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3.2.2.2. Cargadel viento

Si bien es cierto que la estructura que se disefio tiene un cobertor
para proteger el medio ambiente, todo el proyecto mostrado en la
figura 1.2, se encuentra protegido por un domo industrial con el fin
disminuir al maximo las emisiones. Ello ocasiona que el viento
tenga injerencia unicamente sobre el domo.

Para un mayor entendimiento, se muestra un ejemplo de un domo
en la figura 3.3.

Figura 3.3 Domo industrial.

Finalmente se puede concluir que la galeria metalica no recibe
efecto alguno del viento y, por lo tanto, no fue considerado en los
célculos de este documento.

3.2.2.3. Cargas ocasionadas por el personal de mantenimiento
El presente documento contempla una carga del personal
equivalente al peso de cuatro personas, es decir, 400 kg. Esta
carga se decidio colocarla en la parte central de la galeria ya que,
como se vera mas adelante, la seccidon correspondiente al centro
de la galeria estructural es la seccion mas exigida.

3.2.2.4. Cargas ocasionadas por la estructura soporte
Las reacciones ocasionadas por la estructura soporte fueron
analizadas en el capitulo 2, dichas reacciones se aplican sobre las
vigas de piso directamente. Las magnitudes de las reacciones se
encuentran en la tabla 2.5.

3.3.Metodologia de calculo de la galeria estructural.
Esta seccidn se enfoca en sefialar los pasos seguidos para un correcto disefio
de la galeria estructural. Estos pasos se detallan a continuacion:

1° — Determinar los parametros de entrada.
2° — Disefar vigas transversales o de piso.
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3° — Disefar viga principal de la galeria estructural.
4° — Disefar elementos de reticulados laterales.
5° — Disefiar elementos de reticulados superior e inferior.

3.3.1. Parametros de entrada.
Las exigencias de disefio en el presente documento fueron tomadas
como los parametros de entrada, los cuales seran respetados a lo largo
de todo el capitulo. Estos parametros ayudaron a fijar dimensiones y a
eliminar opciones de disefo lo cual facilitd el inicio del calculo.

3.3.1.1. Viga principal
Debido a que, en el proyecto general ya existen galerias metalicas
disefladas e implementadas; y ademas estas galerias tienen como
viga principal un arreglo de 4 vigas “I” como se ve en la figura 3.3,
se exigio al presente disefio que la viga principal esté también
conformada por el mismo tipo de viga principal.

3.3.1.2. Seccion de galeria
Por la misma razon que la viga principal, la seccion de la galeria ya
esta definida en 2800 mm de ancho y 3000 mm de altura, mostrado
en la figura 3.4.

3.3.1.3. Recubrimiento
Toda la galeria metalica sera recubierta con planchas de “Precor”
para evitar las emisiones de CO:2 al ambiente. Este requerimiento
se toma en cuenta al aumentar en 20% el peso estructural de la
galeria.

3.3.1.4. Inclinacién
La galeria estructural no trabajara de manera horizontal puesto que
los apoyos tienen un desnivel considerable lo que ocasiona que la
estructura metalica se incline 4°.

3.3.1.5. Tréansito del personal
Como ultima condicién de disefio, se requiere que la galeria cuente
con un pasadizo que permita el transito de maximo 4 personas a la
vez a lo largo de toda su longitud.
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Figura 3.4. Seccion transversal de la viga principal de la galeria metalica
con sus dimensiones en mm.

3.3.2. Disefar vigas de piso
La viga de piso se disefid basandose en la maxima exigencia a la cual
estara sometida. Para realizar un correcto disefio, se siguieron los
siguientes pasos:

1° — Determinar la disposicidon de los elementos sobre la viga de piso.
2° — Determinar un tipo de perfil adecuado para la viga de piso.

3° — Asumir dimensiones para el perfil de la viga de piso.

4° — Verificar por resistencia la viga de piso.

5° — Verificar por rigidez la viga de piso.

3.3.2.1. Determinar la disposiciéon de los elementos sobre viga de
piso
Para determinar las cargas que soporta la viga en analisis es
necesario determinar la disposicién de los elementos que van sobre
dicha viga, esta configuracién se muestra en la figura 3.5.
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Figura 3.5. Configuracion de viga de las cargas que soporta la viga de piso,
medidas en mm.

La configuracién mostrada se cumple para todas las 20 vigas de
piso que se requieren ya que existen 20 nodos inferiores. Las
reacciones ocasionadas por la estructura soporte fueron calculadas
en el capitulo 2. Con la configuracion mostrada en la figura 3.5 y
con las cargas evaluadas por el pasadizo, es posible determinar
exactamente la posicion de las cargas a lo largo de la viga de piso.

3.3.2.2. Determinar un tipo de perfil adecuado para la viga de piso.
Al evaluar el estado del arte de las galerias metalicas se determino
que el perfil mas adecuado para las vigas de piso es de un perfil en
“C” ya que, permite una excelente relacién entre la facilidad para
poder ensamblar todas los elementos estructurales y la inercia que
maneja dicho perfil.

3.3.2.3. Asumir dimensiones para el perfil de la viga de piso.
El perfil con el cual se empezé el calculo iterativo para verificar si
cumple con la verificacion por resistencia y estabilidad es el perfil
C6x8.2, el cual tiene unas propiedades geométricas detalladas en
la tabla 3.2.

Tabla 3.2 Caracteristicas del perfil C6x8.2.

Peralte Grosor Grosor del Anchura Area Inercia
d del ala alma del ala A | Wyiga
Tf Tw Bf
6 15/8 2,4 13,1 8.2
pulg. 5/16 pulg. | 3/16 pulg. pulg. pulg? pulg* lb/pie
150 8,7 5,08 48,08 15,5 545 12
mm mm mm mm cm? cm?* kg/m
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3.3.2.4. \Verificar por resistencia la viga de piso.
Antes de empezar con el calculo, es necesario determinar un
sistema de coordenadas para el presente capitulo, el cual facilitara
el entendimiento de este documento. Ademas, se asigné nombres
a algunos elementos estructurales, mostrados en la figura 3.6, para
que el lector pueda diferenciar todos los elementos a tratar.

Figura 3.6. Sistema de coordenadas y asignacion de nombres a elementos
estructurales.

3.3.2.4.1. Determinar laviga de piso mas exigida.
Luego de realizar el diagrama de cuerpo libre, se pueden
calcular las reacciones de la viga de piso sobre los reticulados
laterales mediante las ecuaciones de equilibrio estatico.
Después de realizar dicho procedimiento para las 20 vigas de
piso, se puede obtener todas las reacciones mencionadas, las
cuales se encuentran detalladas en la tabla 3.3.

Tabla 3.3 Reacciones sobre vigas de piso en direccion vertical.
Magnitunes en Newtons.

. . . Reacciones Reacciones
Viga | Reacciones Reacciones sobre sobre

de por por estructura iculad iculad

iso pasadizo soporte 'jet'c.u ado RSB L 0
p izquierdo derecho

1 1240.7 3324.5 2211.0 2689.3

2 3568.0 9246.6 5943.1 7206.6

3 3033.5 7886.5 5085.9 6169.1

4 3176.7 8251.0 5315.6 6447.1
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5 31383 8153.3 5254.1 6372.6

6 3148.6 8179.5 5270.5 6392.6

7 3145.8 8172.5 5266.1 6387.2

8 3146.6 8174.3 5267.3 6388.7

9 3146.4 8173.8 5267.0 6388.3

10 3146.4 8174.0 5267.1 6388.4
Se puede observar claramente que las reacciones maximas se
generan en las vigas de piso 2 y 19, por lo tanto, se procede a
analizar dichas vigas.

3.3.2.4.2. Determinar seccion mas critica

Con el fin de obtener la seccion mas critica de la viga de piso y;
teniendo en cuenta que hay una ligera inclinacion de 4°, se
realizan los diagramas de fuerzas internas en los planos YZ y
XY. Los diagramas de fuerzas internas se muestran en la figura

3.7.

(a) Diagrama de fuerza cortante en el plano YZ.

(b) Diagrama de momento flector en el plano YZ.

(c) Diagrama de fuerza cortante en el plano XY.
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(d) Diagrama de momento flector en el plano XY.
Figura 3.7. Diagramas de fuerzas internas.

Las fuerzas internas revelan que la seccion critica se encuentra
a 1200 mm del apoyo izquierdo porque en esa seccion se
generan los momentos flectores internos maximos.

3.3.2.4.3. Determinar punto mas exigido.
Con la ubicacién de la seccion mas critica, es posible
determinar el punto mas critico de dicha seccidn analizando las
fuerzas internas actuantes. En la seccion critica actuan dos
momentos flectores y dos fuerzas cortantes, los cuales se
encuentran esquematizados en la figura 3.8 (a).

Ademas, los momentos flectores internos causan un mayor
esfuerzo en los puntos mas alejados del centro, es decir, los
bordes de la seccion y en dichos puntos los efectos por las
fuerzas cortantes internas son nulos, es por ello que en la figura
3.8 (b) no se consideran dichas cargas. Adicionalmente para
encontrar el punto critico, los efectos de ambos momentos
flectores se deben superponer, lo que ocurre en el punto
sefalado.

Finalmente, en la figura 3.8 (c), se esquematiza el esfuerzo al

cual estara sometido el punto mas exigido de todas las vigas de
piso.

My My

R

\

+H++H A+
Y

(a) (b) (c)

Figura 3.8. Andlisis de la seccion critica.
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El esfuerzo maximo se calcula mediante la siguiente
expresion.

M, Xz M,X
x 22 227 68.9 MPa

Omax = I
XX zzZ

3.3.2.4.4.  Verificacion
Al igual que en el capitulo 2, el analisis de la seccion critica se
realizara siguiendo las bases de la teoria de falla de la “maxima
energia de distorsion” de von Mises de un esfuerzo plano [12]
se realiza mediante la siguiente expresion.

Oeq =\ Omax® + 37% = 68.9 MPa

Finalmente, para determinar si la viga de piso falla por
‘resistencia”, basta con hacer una comparacion entre el
esfuerzo maximo y el esfuerzo admisible. En este caso
particular:

OF
Ocq = 689 MPa < 044m = Fs - 125 MPa

Por lo tanto, se puede determinar que la viga C6x8.2 no falla
por resistencia.

3.3.2.5. Verificacion por rigidez de la viga de piso
La verificacién por rigidez se realizé mediante recomendaciones del
libro Deflexiones de Servicio y Desplazamientos en vigas de acero
estructural [13], el cual estipula que la razén de la deflexién y la
longitud entre apoyos no debe ser mayor a un factor que depende
del uso de la estructura. En el caso particular de este capitulo, el
valor de ese factor es el siguiente:

1
< —=0.
= 5000 0.0005

=~ >

Por lo tanto, es necesario calcular la deflexion maxima entre apoyos
para poder calcular el factor antes mencionado.

3.3.25.1. Curvaelastica
Para realizar el calculo de la deflexion maxima en la viga de piso,
se calculd la curva elastica de toda la viga en analisis en funcion a

la posicion “y”. La expresion que se utilizé para determinar la
ecuacion de la curva elastica es la siguiente:
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2y
El—=M
e )
Evaluando esta expresion para cada tramo de la viga de piso, y

calculando las constantes con las condiciones de continuidad se
obtiene la curva elastica la cual se muestra en la figura 3.9.

(@)

(b)

Figura 3.9. Curva elastica de la viga de piso en los planos YZ y XY.

Finalmente se puede determinar que la deflexion maxima es 2.93
mm y; comparando

G _293mm _ o1 <L — 0.0005?
L~ 2800 mm T 2000 '

Se observa que la viga C6x8.2 claramente falla por rigidez. Por lo
tanto, se procede a iterar con vigas que tengan una mayor inercia.
En la tabla 3.4 se muestra el resumen del calculo iterativo hasta
llegar a una viga que cumpla con las exigencias.

Tabla 3.4 Resumen del célculo iterativo.

Perfil Ocq F.S. °
L
C6x8.2 68.9 MPa 3.6 0.00100
C7x9.8 49.6 MPa 5.0 0.00060
C8x11.5 37.2 MPa 6.7 0.00045
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Se concluye que, el perfil mas adecuado es el C8x11.5. Dicho perfil
se utilizé para todas las vigas transversales de la galeria estructural.

3.3.3. Disefiar viga principal de la galeria estructural.
El procedimiento para disefiar la viga principal de la galeria es
nuevamente un proceso iterativo en el cual se debe verificar dicha viga
por resistencia y rigidez. Los pasos a seguir son los siguiente.

1° — Modelar viga principal.

2° — Determinar cargas sobre viga principal.
3° — Verificar por resistencia la viga principal.
4° — Verificar por rigidez la viga principal.

3.3.3.1. Modelar viga principal.
Como se vio en el capitulo 2, la galeria se modelara como una viga de
celosia por lo que el proceso para diseiar la seccion principal esta
bastante restringido puesto que no es necesario calcular las
dimensiones ya que estan definidas por los requisitos de disefio
anteriormente descritos. La viga principal de la galeria estructural se
muestra en la figura 3.3.

Sin embargo, una consideracion mas real, y de hecho la que se
utilizara en el presente documento, es la de considerar areas extras,
como se ve en la figura 3.10, adicionales que ayudan
significativamente tanto en la rigidez como en la resistencia. Si bien es
cierto que esas areas no existen fisicamente, se utilizan debido a que
no es del todo cierto que sélo las vigas principales son las ejercen
influencia sobre la rigidez o resistencia, sino también se involucran los
elementos de los reticulados laterales, inferior y superior, por lo que la
manera de considerarlo en este documento es anadiendo areas a la
seccion principal para el analisis.
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Figura 3.10 Seccion de la viga principal con las areas extra A’1 y A’2.

Estas areas mencionadas siguen las dimensiones del alma y del ala
de los perfiles adyacentes. El perfil con el cual se inicié el proceso
iterativo es un perfil W8 x 15.

3.3.3.1.1. Cargas que soportara la galeria estructural.

Un paso muy importante en el disefio de la galeria metalica es
determinar las exigencias a las cuales estara sometida la
estructura ya que, las cargas sobre la galeria metalica influyen
de manera directa en la resistencia y rigidez de la estructura
por lo que es de vital importancia su consideracion en el
calculo para que el resultado sea lo mas exacto posible a pesar
de las idealizaciones. Algunas de las cargas fueron
presentadas anteriormente como es el caso de las cargas
originadas por el pasadizo de acceso, personal y estructura
soporte, estas cargas son las mismas que las que soporta las
vigas de piso. Adicionalmente las cargas que soporta la viga
principal se detallan a continuacion:
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3.3.3.1.1.1. Peso propio
La carga mas significativa que soporta la viga principal es
el la que es ocasionada por peso propio, para el caso
particular de la viga W8x15 es 15 Ib/pie o0 22.3 kg/m por
cada viga W.

Wyige = 89,3 kg/m

3.3.3.1.1.2. Arreglo paratecho

Debido a que la seccion transversal de la estructura es
cuadrada y se requiere una cierta inclinacion del techo; es
necesario utilizar alguna solucién estructural para poder
lograr dicha inclinacion. Revisando el estado del arte y
tomando en cuenta que el ancho de la estructura es 2800
mm, se opta por la solucién de un angulo estructural con
trabajo de chapa segun se muestra en la figura 3.11.

; P PRSI N
L =25 x 25 xj3

480

— -—

Figura 3.11 Angulo estructural doblado mediante trabajo de chapa.

Dicho arreglo se utiliza en la parte central de las vigas
transversales superiores, su peso es de 80 N y se requieren 20,
una para cada viga transversal superior.

3.3.3.1.1.3. Peso del cobertor
Como se menciond anteriormente, la galeria estructural
estara recubierta por un cobertor de precor para evitar la
contaminacién, se estimdé que el peso por el cobertor
equivale al 20% del peso propio, por lo tanto:

kg

Weobert =177_
coobertor ) m

El montaje del cobertor se muestra esquematizada en la
figura 3.12.

Este montaje tiene como base la utilizacion de angulos y
canales para crear una superficie de contacto entre el
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A

cobertor y la galeria estructural. La union de estos
elementes es mediante tornillos. Es necesario resaltar
que las dimensiones en el esquema de la figura 3.12 no
son reales puesto que, aun no se tiene definida la viga

principal.

1 1

= : =

Figura 3.12 Montaje de cobertor sobre galeria estructural
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3.3.3.1.1.4. Cargas extra
A medida de seguridad y por posibles cargas a pueden
anadirse a la galeria estructural o por cargas que pueden
no haberse considerado, se le aflade una carga del 20%
al peso total, por lo tanto:

La tabla 3.5 muestra todas las cargas actuantes sobre la
estructura segun la clasificaciéon propuesta al inicio del
capitulo.
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Tabla 3.5. Carga distribuida total reducida al centro de la galeria y resumen de las
cargas puntuales que actuan sobre la galeria.

CARGAS ACTUANTES SOBRE LA VIGA PRINCIPAL
DE LA GALERIA ESTRUCTURAL

Carga por WVIGAPRINCIPAL 89'3 kg/m
peso de viga 60 Ib/pie
Carga por 132,3 kg/m
Sasadizo Weasaoizo a0 o ot
Carga por 17,9 kg/m
cot?ertpor WeoBerToR 39,4 Ib/ft
R1 3315.4 N
R2 9237.5N
R3 7877.4 N
R4 8241.8 N
Rs 8144.2 N
Rs 8170.3 N
Rz 8163.3 N
Sistema de Rs 8165.2 N
faja Ro 8164.7 N
transportadora R1o 8164.8 N
y estructura
soporte R11 8164.8 N
(cargas Ri2 8164.7 N
puntuales) Ri3 8165.2 N
R1a 8163.3 N
Ris 8170.3 N
Rie 8144.2 N
Ra17 8241.8 N
Ris 7877.4 N
R 9237.5N
R20 3315.4 N
Proqes_o WMANTENIMIENTO 881.91b
mantenimiento 3924 N
WexTRA 47.9 kg/m
32,2 Ib/ft
Wioras 287,4 kg/m
193,1 Ib/ft
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3.3.3.2. Verificacion por resistencia
De igual manera que en el capitulo 2, el disefio de la estructura
principal utiliza el método ASD o diseno por estrés maximo permisible.

3.3.3.2.1. Calculo de reacciones
Con todas las cargas ya definidas en la tabla 3.5, es posible
esquematizar las reacciones en un DCL que se muestran en la
figura 3.13, y con ello es posible calcular las reacciones en los
apoyos.

Figura 3.13 DCL de la viga principal en el plano XY.

La manera de calcular las reacciones en los apoyos de la
galeria es mediante la primera ley de Newton y aplicando la
ecuacion de momentos en uno de los apoyos. Los resultados
se muestran a continuacion.

A; = 159,8 kN

A, =160,1 kN

3.3.3.2.2. Diagrama de fuerzas internas.

Con todas las fuerzas actuantes sobre la galeria conocida, es
posible determinar el diagrama de fuerzas internas con el fin de
determinar la seccidn critica, la cual es la seccion mas solicitada
mecanicamente con el fin de poder analizar dicha seccion.
Estos diagramas se realizaron en el plano XZ. Por otro solo se
determinaron los diagramas de fuerza cortante y momento
flector, omitiendo el diagrama de fuerza normal ya que, como
condicién de viga de celosia, la estructura no trabaja con cargas
axiales. Los diagramas se encuentran en las figuras 3.14.
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(a) Diagrama de fuerza cortante.

(b) Diagrama de momento flector
Figura 3.14 Diagrama de fuerzas internas.

3.3.3.2.3.  Analisis de esfuerzo critico en seccion critica
Como se puede observar, existen dos posibles zonas criticas a
lo largo de la galeria: la seccién donde se encuentra el apoyo
izquierdo y ocurre la fuerza cortante interna maxima, que se le
denominara seccién 1 y la seccion donde ocurre el momento
interno maximo que esta aproximadamente en la parte media
de la galeria la cual se le denominara seccion 2.

=  Seccién 1
La seccion 1 se muestra en la figura 3.15 (a), trabaja sélo a
esfuerzo cortante por lo que es necesario analizar el esfuerzo
cortante transversal:
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VxQ
T =
I; Xt

Se puede deducir que el esfuerzo cortante transversal es
maximo cuando Q es maximo. Ademas Q = A’ x ', por lo tanto
el punto critico en la seccidn 1 ocurre en el centro geométrico.

(b)

AL

A

(a)

Figura 3.15 (a) Seccién 1 con el punto critico.
(b) Seccién 1 sefalando y’ y A’ para calcular Q.

Al realizar el calculo del esfuerzo cortante transversal se obtiene
un F.S.=32.

= Seccién 2
La seccion es critica porque en este punto el momento flector
es maximo, por lo que es necesario calcular el esfuerzo normal
ocasionado por ese momento maximo. La expresion utilizada
para realizar dicho calculo es:

M Xy
I

g =

De esta expresion se puede deducir que el esfuerzo maximo
ocurre en una de las esquinas de la seccion, esto ocurre en la
esquina superior derecha de la seccidon, mostrada en la figura
3.16.
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Figura 3.16 Seccion critica 2 de la galeria estructural.

Realizando el calculo del esfuerzo equivalente se puede
obtener el esfuerzo maximo equivalente en el punto mas critico,
el cual es 15 MPa; y en comparacion con el esfuerzo maximo
admisible se obtiene un factor de seguridad de 16.5.

Por lo tanto, se puede concluir que la viga principal disefiada no
falla por resistencia.

3.3.3.2.4.  Verificaciéon por rigidez
3.3.3.2.4.1. Andlisis de deflexion méaxima entre apoyos

Si bien es cierto que la viga principal no falla por resistencia, es
necesario verificarla ademas por estabilidad en la condicion de
servicio critico, por lo que es necesario el calculo de la curva
elastica con el fin de obtener la deflexion maxima. Este analisis
se realiza cuando todas las fuerzas méviles actuan en los puntos
mas criticos de la galeria, en este caso la unica fuerza que puede
moverse a lo largo de la galeria es la carga del personal, el caso
mas critico es cuando esa carga se posiciona en el medio de
toda la longitud como se ve en la figura de 3.17.

A

Figura 3.17 Esquema de la aplicacién de fuerza mévil en la posicién
critica.

La expresion que se utilizara para determinar la ecuacion de la

curva elastica es la siguiente:
2

d-y
EIW—M(X)
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Como se puede observar en la expresion mostrada, es
necesario obtener el momento flector interno en funcién de la
posicion, esto se realiza haciendo un corte en la posicion x
genérica en todos los tramos de la viga principal. Al graficar la
curva elastica en el plano XZ, se obtienen la figura 3.18.

Figura 3.18 Curva elastica de la viga en el plano XZ.

Por lo tanto, se puede obtener las deflexiones maximas en
ambos casos los cuales ocurren a una distancia de x = 28.5 m.
La deflexion maxima es de 15.1 mm

La norma AISC 360 recomienda unos factores §/L que
dependen del tipo de estructura y del tipo de servicio al cual
estan solicitadas los cuales provienen del texto “Estados Limites
de Servicio” de Galambos y Ellingwood publicado en 1986.

Para el presente documento se consulté directamente ese texto
con el cual se obtuvo:

< 0.0002

é
s
Este factor es mucho menor que el utilizado en el capitulo 2 ya
que, las exigencias son mayores por una razon principal: la
galeria contempla un transito de personal, el cual como es de
esperarse es una carga muy sensible y requiere de un trato
especial.

Finalmente se calcula el factor §/L para ser comparado con el
maximo permitido:

15.1 mm

————— = 0. <0. ?
{57000 mm 0.00027 < 0.0002

Se puede apreciar que el perfil seleccionado para conformar la
viga principal no cumple con el requisito de servicio.
Adicionalmente se puede decir que la condicion determinante
para el disefio de la viga principal de esta galeria es por la
condicién de servicio critico.
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Por lo tanto, se debe realizar un calculo iterativo para poder
hallar una viga que cumpla con los requisitos descritos, el
resumen de este calculo se muestra en la tabla 3.6 mostrada a
continuacion:

Tabla 3.6 Resumen del célculo iterativo.

Perfil Ocq F.S. g
W8x15 15.1 MPa 16,5 0,00027
W8x40 11.6 MPa 21,5 0,00020
W10x19 13.2 MPa 18.9 0,00022
W10x30 11.8 MPa 21,2 0,00020

Al observar el cuadro de valoracidon se puede determinar que existen
dos opciones posibles, la viga W8x40 y la viga W10x30. En primera
instancia se descarta la opcion W8x40 por ser una viga mas pesada
que la viga W10x30.

3.3.4. Disefio de reticulados laterales

El disefio de los reticulados laterales se empezo en el capitulo 2 cuando
se escogio el reticulado Pratt como solucion 6ptima. Por lo tanto, la
geometria de dicho reticulado esta completamente definida, sin
embargo, es necesario el calculo de los perfiles que se emplearan para
las diagonales del reticulado, esta parte del presente documento se
encarga de realizar esos calculos priorizando el peso y el costo en el

diseno.

3.3.4.1.

Determinar fuerzas sobre los elementos de la armadura

Debido a que todas las cargas no estan aplicadas sobre los nodos
como es el caso de las cargas distribuidas vistas anteriormente, es
necesario modificar dichas cargas a otras equivalentes para que

cumplan con el este requisito.

Para trasladar la carga distribuida sobre los nodos, se considera
que el ambito de carga que corresponde a cada nodo es igual a la
semidistancia entre los nudos a ambos lados del nudo considerado,

tal y como se muestra en la figura 3.19.
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Figura 3.19 Ambito de carga sobre un nudo de una galeria.

En primer lugar, se procede a calcular las cargas distribuidas que se
aplican tanto en el cordon superior como en el corddn inferior de un
reticulado. Se toma en cuenta que la carga extra se reparte en relacion
de 3 a 1 en los cordones superiores e inferiores, las cargas distribuidas
son:

Weobertor + Wvigaprincipal n Wextra

— 2 4
Wcordon superior — 2
Weobertor WVigaPrincipal 3Wextra
+ +
W, -2 2 4
cordon inferior — >

Con las consideraciones del ambito de carga mencionadas
anteriormente, se puede calcular las cargas sobre los nodos
superiores e inferiores que se presentan a continuacion en las tablas
3.7y 3.8.

Tabla 3.7 Cargas sobre nodos superiores.

CARGAS SOBRE NODOS SUPERIORES
(Direccion vertical)

Was 2169.2 N
Cargas sobre nodos

superiores intermedios 487.7 Ibf
Wnsi 1084.6 N

Carga sobre nodo superior
izquierdo 243.8 Ibf
Wnsd 1245.0 N

Carga sobre nodo superior
derecho 279.9 Ibf
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Tabla 3.8 Cargas sobre nodos inferiores.

CARGAS REACCIONES SOBRE LOS

TIRANTES
(Direccion vertical)
Wh; 5248.0 N
Cargas sobre nodos

inferiores intermedios 1179.8 Ibf
Whii 3012.12 N

Carga sobre nodo inferior
izquierdo 677 1 5 |bf
Whia 2624.0 N

Carga sobre nodo inferior
derecho 589.9 Ibf

Las reacciones faltantes sobre los cordones inferiores ocasionadas
por la estructura soporte de la faja transportadora, el pasadizo y el
personal fueron mostradas en la tabla 3.3

Para identificar y posteriormente analizar qué tipo de fuerza (traccion
0 compresion) actua sobre cada elemento, se empled el procedimiento
de célculo por nodos. Dado que el sistema de fuerzas que actua en
cada junta es coplanar y concurrente, el equilibrio de torques se
satisface de manera automatica por lo que solo es necesario satisfacer
el equilibro de dichos nodos.

En la figura 3.20 se muestra el diagrama de cuerpo libre de la parte
del reticulado lateral derecho con todas las cargas y reacciones
ubicadas correctamente. Asimismo, para ayudar al lector a identificar
cada elemento de los reticulados, se nombra a cada nodo superior e
inferior acorde a la figura mencionada.

Para identificar los elementos internos, se nombra a las diagonales

segun los nodos que conecta, por ejemplo, la diagonal que conecta los
nodos S1 e 12, se nombra Fs1-12.
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Figura 3.20 Diagrama de cuerpo libre del reticulado lateral derecho basados en los

supuestos para el calculo de armaduras.
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Como resultado del analisis de los nodos, se presentara en la tabla
3.9, las fuerzas que soporta cada una de las diagonales. Asimismo, se
hace una diferenciaciéon entre verticales y diagonales, las cuales se
muestran en la tabla mencionada.

Tabla 3.9 Fuerzas en verticales y diagonales

Verticales Diagonales
Denominacion Magnitud Denominacion Magnitud
kN kN
Fs11 97.8 Fsi12 132.0
Fso.2 87.1 Fso.3 120.4
Fs3.3 76.7 Fs3.1a 105.8
Fsa.1a 66.0 Fsa.is 90.7
Fss.i5 55.5 Fss-16 75.7
Fse-16 44.8 Fse.17 60.7
Fs7.17 34.3 Fs7.1s 45.7
Fssig 23.6 Fss-19 30.7
Fs10-110 17.1 Fsi0-11 21.5
Fs11-111 17.0 Fsi1-110 21.4
Fs12.12 12.9 Fs12:11 15.5
Fs13-113 23.4 Fsi3-12 30.4
Fs14-114 34.0 Fs14-113 45.4
Fsis-115 44.6 Fsis-114 60.4
Fsi6-116 55.2 Fsi6115 75.4
Fs17-17 65.8 Fs17-116 90.4
Fsis18 76.5 Fsigi17 105.4
Fs19-119 86.8 Fs10-118 120.1
Fsa20-120 97.8 Fsa0-119 141.2

Una consideracion particular en el presente documento es hacer a la
estructura mas ligera utilizando diferentes perfiles en los elementos
estructurales a fin de evitar el sobredimensionamiento.

Se toma en cuenta, ademas, que las verticales Fsiiy Fso.20 SEran
analizados mas adelante debido a que forman parte de los marcos

antes mencionados.

3.3.4.2. Determinar tipo de perfiles para diagonales y verticales.

En base al estado del arte y por razones constructivas, para las
barras diagonales se utilizé perfiles doble angulo mientras que, para

las barras verticales, se utiliza perfiles en “C”.
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3.3.4.3. Analisis de resistencia y estabilidad de diagonales.
Las cargas actuantes sobre los distintos elementos estructurales
exigiran a dichos elementos, por lo que es necesario garantizar el
correcto funcionamiento de dichos elementos a esas solicitaciones.

El calculo es nuevamente iterativo puesto que se asumen perfiles
para luego ser verificados por resistencia y estabilidad.

¢ Verificacidn por resistencia

El calculo por resistencia se simplifica ya que, solo existen fuerzas
axiales y el peso es despreciable en comparacidon con esas
fuerzas, por lo que el esfuerzo equivalente viene dado por la
siguiente expresion:

Q
I
|

e Verificacion por estabilidad
Debido a que algunos de los elementos estan sometidos a fuerzas
axiales de compresion, es posible que estos elementos fallen por
pandeo. Por lo tanto, es de vital importancia disefar esos
elementos tal que se impida dicho fenémeno. El pandeo depende
del grado de esbeltez del elemento metalico y a su vez, el grado
de esbeltez se ve influenciado por la longitud efectiva de pandeo y
por el radio de giro de la seccidn transversal. La expresion para
calcular el grado de esbeltez es la siguiente:
A Lp

A=Lp X |[—=
5 [

Segun la AISC (American Institut of Steel Construction) el método
estandar para el disefo de estructuras metalicas por estabilidad es
el método de Johnson, este método dicta cuales son los esfuerzos
limites de falla ya sea por pandeo o por fluencia, denominadas
zonas de Euler y Johnson respectivamente como se ve en la figura
3.21.
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Figura 3.21 Curva limite de esfuerzo vs grado de esbeltez. [11]

El factor de seguridad que se tomara en cuenta para el disefio por
estabilidad viene dado por las siguientes expresiones:

AL 2 aman 1

Si A < A

Con las cargas maximas y las consideraciones necesarias para el
diseno, es posible determinar qué perfiles son los adecuados para
cada elemento

3.3.4.4. Disefio de diagonales internas sometidas a compresion.

Para el disefio de las diagonales internas, se toma como
ejemplo la diagonal entre los nodos S2 e 12, a la cual le
corresponde una fuerza de 87.1 kN segun la tabla 3.9.

Para iniciar el calculo iterativo se utiliza una viga C8x11.5 y se
evalla segun se describié anteriormente. El resumen del
analisis se muestra en la tabla 3.10.
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Tabla 3.10 Resumen de resultados del analisis de estabilidad para diagonales

internas sometidas a compresion
COMPRESION EN LAS DIAGONALES INTERNAS

L. mm 3000
diag=C pulg 118.1 y
L. . mm 3000
P-diag-C pulg 118.1
4 mm? 2541.9
diag-C pulg? 3.94 x | x
. Mm 79.0
tiag—C—x pulg 3.11
; mm?* 15.9
tiag—C-y pulg® 0.625
W kg/m 17.11 Y
diag=C Ib/pie 11.5
Esbeltez
X-X y-y
Adiag—L—x | 38 Adiag—L—y l 189
AE 128.8
Andlisis de pandeo por método de Johnson (1892)
o kN 87.1
T |bf 19 580
MPa 30.2
s 4 380.1
. MPa 34.6
p-diag—C Psi 4 967.5
PERFIL PANDEA

Como se puede observar en la tabla 3.10, el elemento analizado
falla por pandeo, por lo tanto, se procede a seleccionar un perfil
mas robusto con el fin de encontrar el perfil adecuado.

Ademas, se puede observar que las vigas a compresion soportan
cada vez una menor fuerza axial ocasionando que el factor de
seguridad aumente innecesariamente. Por lo tanto, se presenta en
la tabla 3.11 el resumen de las vigas adecuadas minimas
necesarias para que el elemento no falle, ello se traduce en una
reduccion del peso de la estructura y por ende, del costo.
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Tabla 3.11 Resumen de los calculos de las vigas sometidas a compresion.

Longitud Esfuerzo Esfuerzo
Viga de Magnitud de . maximo de
analisis (kN) pandeo Sl pandeo actuante

(mm) (MPa) (MPa)
Fsz-12 87.1 3000.0 C9x13.4 34.63 34.25
Fs3.3 76.7 3000.0 C9x13.4 34.63 30.17
Fsa-1a 66.0 3000.0 C8x11.5 30.23 30.22
Fss.15 55.5 3000.0 C8x11.5 30.23 25.38
Fse-16 44.8 3000.0 C7x9.8 26.12 24.22
Fs7.17 34.3 3000.0 C7x9.8 26.12 18.50
Fss.s 23.6 3000.0 C5x6.7 18.81 18.59
Fso-19 13.1 3000.0 C5x6.7 18.81 10.33
Fs104110 17.1 3000.0 | C5x6.7 18.81 13.49
Fs11-1n1 17.0 3000.0 C5x6.7 18.81 13.40
Fs12-112 12.9 3000.0 C5x6.7 18.81 10.15
Fs13-13 23.4 3000.0 C5x6.7 18.81 18.41
Fs1a-na 34.0 3000.0 C7x9.8 26.12 18.37
FL A 44.6 3000.0 | C7x9.8 26.12 24.09
Fsi6-116 55.2 3000.0 C8x11.5 30.23 25.27
Fo17:17 65.8 3000.0 | C8x11.5 30.23 30.12
Fsis-118 76.5 3000.0 C9x13.4 34.63 30.08
Fs19.119 86.8 3000.0 C9x13.4 34.63 34.16

3.3.4.5. Disefio de ver internas sometidas a traccion.
Como las diagonales en esta seccion estan sometidas solo a
traccion, el analisis se realiza unicamente por resistencia,
puesto que es necesario asegurar que todos los elementos
trabajan en la zona elastica.

La viga que se analiz6 a modo de ejemplo es la que se
encuentra entre los nodos S1 e 12, la cual soporta una carga de
132 kN.

El perfil asumido es L 2 x 2 x 1/8 el cual es calculado por
resistencia mostrando los resultados resumidos en la tabla 3.12.
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Tabla 3.12 Resumen de resultados del analisis de resistencia para diagonales
internas sometidas a traccion.

TRACCION EN LAS DIAGONALES INTERNAS ‘

" mm?2 624.5
diag—21 pulg? 0.968
p kN 132
t—diag-2L Ibf 29 675
MPa 125 ¥ t
Ot—diag-2L—adm Psi 18 129.7
y MPa 211.3
T—diag—2L Psi 47 502.1
PERFIL FALLA

Como se puede ver en la tabla 3.12, el perfil seleccionado falla. Por
lo tanto, es necesario utilizar otro perfil para ser verificado de la
misma manera. La tabla 3.13 muestra el resumen de los calculos
en las cuales, las vigas seleccionadas cumplen con las
solicitaciones a las cuales estan sometidos dichos elementos.

Tabla 3.13 Perfiles minimos necesarios para cada diagonal sometida a traccion.

. . Esfuerzo Esfuerzo
Viga de Magnitud . . .

analisis (kN) Perfil admissible | actuante
(MPa) (MPa)
Fsii2 132.0 L2x2x1/4 125 109.03
Fs2-3 120.4 L2x2x1/4 125 99.50
Fs3.1a 105.8 L2x2x1/4 125 87.39
Fsa-i5 90.7 L2x2x1/4 125 74.93
Fss-16 75.7 L2x2x1/8 125 121.25
Fse-17 60.7 L2x2x1/8 125 97.23
Fs7.1s 45.7 L2x2x1/8 125 73.24
Fss-19 30.7 L2x2x1/8 125 49.17
Fso-110 15.9 L2X2X1/8 125 25.41
Fsi0-111 21.5 L2x2x1/8 125 34.50
Fsi1-110 21.4 L2x2x1/8 125 34.24
Fs12.111 15.5 L2x2x1/8 125 24.89
Fs13-112 30.4 L2x2x1/8 125 48.65
Fs14-113 45.4 L2x2x1/8 125 72.72
Fsis-114 60.4 L2x2x1/8 125 96.70
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Fsi6-115 75.4 L2x2x1/8 125 120.72
Fsi17-116 90.4 L2x2x1/4 125 74.66
Fsig.117 105.4 L2X2X1/4 125 87.12
Fsio-118 120.1 L2x2x1/4 125 99.23
Fs20-119 141.2 L2x2x1/4 125 116.64

3.3.5. Disefo de reticulados superior e inferior.
Estos reticulados se disefian para soportar las cargas transversales a la
galeria, como lo son las cargas ocasionadas por el viento. Sin embargo,
como se vio anteriormente, este tipo de cargas no tiene incidencia
alguna sobre la galeria porque existe un elemento protector, que es el
domo. Sin embargo, no es posible prescindir de estos elementos porque
bajo una minima carga transversal la estructura se veria comprometida

Al revisar el estado del arte, al reticulado superior e inferior se les
denomina arriostramiento y usualmente son reticulados tipo Long, como
se pudo apreciar en la figura 2.6. Al ver este tipo de reticulado es
evidente notar que estamos ante la presencia de una viga de celosia
internamente hiperestatica. Para evidenciar este hecho, se muestra la
figura 3.22, en el cual se hace un corte a una viga tipo long.

) | )
| i% l - (- F,
Y . R A =
N > O big ="
-i N &, /v./f‘i\ &
,f/.‘ b\ V4 | Ve D |
T T > F,
R, n) R,

(n) (b)

Figura 3.22 Andlisis de arriostramiento superior en inferior [14]

Para poder resolver el problema de la hiperestaticidad, Russel
Hibbeler en su libro Analisis estructural plantea dos maneras de atacar
el problema:

1. Si las diagonales se disefian intencionalmente largas y delgadas, es
razonable suponer que no pueden soportar una fuerza de compresion;
de lo contrario, se pandearian con facilidad. Por consiguiente, una fuerza
cortante del panel es resistida en su totalidad por la diagonal de tension,
mientras que la diagonal de compresion se asume como un elemento de
fuerza cero.

2. Silos elementos diagonales se construyen a partir de grandes secciones
laminadas, como angulos o canales, pueden ser igualmente capaces de
soportar una fuerza de tension que una de compresion. Aqui se supondra
que cada diagonal de tension y de compresion soporta la mitad de la
fuerza cortante del panel.
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Como se menciond anteriormente, los reticulados superior e inferior
no soportan carga alguna por lo que sus elementos deben ser los mas
pequenos posibles considerando un minimo de tamafo para que
puedan ser montados. Por esta razon se utiliza el caso N° 1 descrito
por Russel Hibbeler.

Finalmente se puede concluir que, al utilizar angulos dobles de
3x3x1/8 en las diagonales. Estas diagonales podran soportar hasta
100kN para obtener un esfuerzo admisible de 125 MPa. Sin duda esta
configuracion es mas que suficiente para poder soportar cualquier
minima carga que se presente en direccion transversal.

3.3.6. Apoyos.
Como ultimo elemento de analisis, estan los pines y apoyos de la
estructura total. Analizar los apoyos por meétodos analiticos es
complejo y actualmente ya existen métodos mas precisos como el
método de elementos finitos.
3.3.6.1. Pines

Para calcular los pines basta con analizar la fuerza cortante a la que
estara expuesta la seccion transversal ya que, esta fuerza es la unica
que actuara sobre este elemento, se puede observar claramente en la
figura 3.23.

101,5kN

Figura 3.23 Fuerzas actuantes en el pin.

Como el diametro elegido para los pines es de 38 milimetros y la fuerza
es 101,5 kN, se puede calcular el esfuerzo mediante:

Fc
Opin = = 44,7 MPa

Ademas, el factor de seguridad para este caso es de:
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g,
F.Spm=—""=56

Gpin
Se puede comprobar que el pin no falla.

3.3.6.2. Apoyos
Como se menciono, para analizar los apoyos se utilizé el método de
elementos finitos por intermedio del software Fusion 360, cuyo
resultado se muestra en la figura 3.24 a continuacion.

Figura 3.24 Analisis de apoyos.

Se puede observar que el esfuerzo maximo es de 57,47 MPa.
Por lo tanto, el factor de seguridad de los apoyos es de 4,35.
Se puede comprobar que el apoyo no falla.

3.3.7. Comparacion de flecha méaxima con LRFD.
Finalmente, todos los elementos han sido calculados y verificados por
el método del maximo esfuerzo permisible (ASD). Sin embargo, el
disefio por factores de carga y resistencia (LRFD) es un método
utilizado actualmente para el calculo estructural, motivo por el cual es
conveniente hacer una comparacion de los resultados obtenidos.

Se escogié comparar la flecha maxima de la galeria metalica con

ambos métodos debido a que, al ser una estructura metalica de gran
luz, el disefio por rigidez prevalece sobre el disefio por resistencia;

67



evidenciado a lo largo de este documento. Los resultados se muestran
en la tabla 3.14.

El analisis por el método LRFD ha sido realizado con ayuda del
software SAP 2000v18.

El resultado de este analisis en referencia a la flecha maxima de la
galeria estructural se muestra en la figura 3.25, el cual fue analizado
por una combinacién de carga muerta y carga viva con unos factores
de 1.2 y 1.6 respectivamente.

Figura 3.25 Analisis por LRFD de la galeria estructural.

El valor de deflexiéon maxima obtenida por el método LRFD tiene un
valor aproximado de 20 mm. El error obtenido entre el método ASD vy
LRFD es de 30% aproximadamente.

Tabla 3.14 Comparacién de deflexion maxima del método LRFD vs ASD

ASD LRFD
Deflexion maxima 15,1 mm 19,6 mm
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CAPITULO 4
MODULACION DE GALERIA ESTRUCTURAL

Si bien es cierto que la galeria estructural esta completamente definida y ya se
podria empezar con los planos, se presenta un problema que se menciond al inicio
de este documento: el problema del transporte de la galeria estructural. Este
problema surge ademas porque es necesario llevar ya ensamblada la galeria
estructural para solo ser montada en el lugar de destino.

Por norma del ministerio de transportes y comunicaciones, el tamaio maximo para
el transporte via terrestre del semirremolque de un tracto camion es de 14.7 m [16]
y la galeria estructural mide un total de 57 m, por lo que es imposible transportar la
estructura ensamblada en su totalidad. Para resolver este problema, se propuso
modular la galeria estructural para que cada modulo cumpla con las dimensiones
de transportabilidad demandados por el ministerio de transporte y comunicaciones.

Se decidio colocar este analisis lo mas detallado posible en este capitulo debido a
que existe muy poca bibliografia referente a la modulacion; por lo que se desea que
este documento sirva para esclarecer dicho analisis.

4.1.Metodologia para la modulacion de la galeria estructural

Esta seccion se basa en la norma DIN EN 1993-1-8: Disefio de uniones, que
forma parte del eurocodigo 3: Disefio de estructuras metalicas. El método para
cumplir con el objetivo de esta seccion es el siguiente:

1° — Determinar dimensiones de cada moddulo
2° — Determinar la unién entre mdédulos mas critica
3° — Suponer cantidad de tornillos y definir espaciamiento

4.1.1. Determinar dimensiones de cada médulo
Los criterios que se utilizaron para determinar las dimensiones de cada
maodulo son:
- Concordancia con la norma del ministerio de transporte y
comunicaciones.
- Que la mayor cantidad de mddulos sean iguales o semejantes,
para reducir la cantidad de disefos a elaborar.
- Que las zonas de corte sean, en lo posible, las de menor
solicitacion para que las uniones sean lo menos exigidas posible.
Con lo mencionado anteriormente, se presenta en la figura 4.1, un
esquema de los modulos en los cuales sera dividida la galeria estructural
de 57 m.
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57000

12000 12000 9000 12000 12000

Figura 4.1. Médulos de la galeria estructural.

4.1.2. Determinar la unién entre médulos mas critica
El analisis de las fuerzas internas mostrado en la figura 3.15 muestran
que la unién critica se encontrara en el moédulo central porque en las
zonas de corte de dicho moédulo se encuentran los momentos flectores
internos maximos. Por lo tanto, se disefaron todas las uniones
atornilladas para este caso particular donde la exigencia es maxima.

Las fuerzas internas en la seccion mencionada se muestran en la figura
4.2.

27354 kN . m 2654.2 kN . m
g -
R1 ) Rl
S S
36,4 kN 9000 44.8 kN

’

Figura 4.2 Fuerzas actuantes en las uniones atornilladas del médulo central de la
galeria estructural.

4.1.3. Suponer cantidad de tornillos y definir espaciamientos.
Como ya se defini6 las cargas actuantes en la union critica, es necesario
asumir una cantidad de tornillos, su tamafio y distribucion de los mismos
para poder verificarlos e ir ajustando los parametros mencionados para
lograr un éptimo disefio.

En primer lugar, debemos conocer los tamafios definidos para tornillos
normalizados. Para ello se utilizé la norma DIN 13-1 1999 [17], cuyo
extracto se muestra en la figura 4.3.

Internal thread P
|
AN NN Tl
TN
Q ) 60° o
Qe < M\ . <
2 A 60°
TN 1
Ti2
I)o| vl
P
NENES) S| S 3
slsle External thread sl sl ®
N s Ry
Diameters of Diameters of
internal thread external thread
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Nominal diameter, Pitch p— ; Thrsad il Root
= i : ead height, i
d (= D) Pitch, diameter, inor diameters r 9 radius,
y 2 H
Series 1 | Series 2 | Series 3 d, (=D, d, D, Iy H, Y
1 0,25 0,838 0,693 0,729 0,153 0,135 0,036
1,1 0,25 0,938 0,793 0,829 0,153 0,135 0,036
1,2 0,25 1,038 0,893 0,929 0,153 0,135 0,036
1,4 0,3 1,205 1,032 1,075 0,184 0,162 0,043
1,6 0,35 1,373 1,171 1,221 0,215 0,189 0,051
1,8 0,35 1,573 1,371 1,421 0,215 0,189 0,051
2 0,4 1,740 1,509 1,567 0,245 0,217 0,058
2,2 0,45 1,908 1,648 1,713 0,276 0,244 0,085
2,5 0,45 2,208 1,948 2,013 0,276 0,244 0,065

Figura 4.3. Extracto de norma DIN 13-1 1999. [17]

Ademas, los tornillos mas comerciales en el mercado peruano basados
en la norma DIN 13 son los tornillos métricos: M12, M16, M20 y M24.
Por lo tanto, se realizara la iteracion en funcién a estos tornillos.

Segun la norma DIN EN 1993-1-8, existen dimensiones minimas y
maximas para el espaciamiento de los tornillos dependiendo de las
dimensiones de los mismos, ello se muestra en la figura 4.4.
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Figura 4.4 Espaciamiento de tornillos segun norma DIN EN 1993-1-8. [18]
Ademas, la norma DIN EN 1993-1-8 menciona:

“Los valores maximos para espaciamientos, bordes y distancias
finales son ilimitados, excepto en los siguientes casos:

- Para los miembros de compresion con el fin de evitar el

pandeo local y para evitar la corrosion en los miembros

expuestos,

- Para elementos de tension expuestos para evitar la corrosion.”
Segun Jaspart y Weynand en su libro “Design of Joints in Steel and
Composite Structures” [19], existen dos tipos de uniones atornilladas:
pretensadas y no pretensadas. Las uniones pretensadas se utilizan
obligatoriamente, segun DIN EN 1993-1-8, cuando los tornillos soportan
una carga variable y las uniones no pretensadas cuando la carga es
predominantemente uniforme. Este ultimo tipo de unién es el que se
utilizé para el analisis puesto que todas las cargas son uniformes o con
una variacion muy pequefa, ademas cuando se le aplica una fuerza de
ajuste a los tornillos no pretensados, estos mejoran su comportamiento
dando mayor factor de seguridad a la union. Ademas, el caso de analisis
de este documento se traduce a una situacion en la que todos los
tornillos se encuentran desajustados.

Para el caso descrito, se deberan realizar tres comprobaciones para
verificar la confiabilidad de la union: verificacion por fuerza cortante,
verificacion por traccion y verificacion por carga combinada.

La configuracion que se tomoé en cuenta para el iniciar el calculo iterativo
es una distribucion uniforme y simétrica, mostrado en la figura 4.5.

4.1.4. Verificacién de union atornillada
La verificacion de las uniones atornilladas sigue la norma DIN EN 1993-
1-8.

4.1.4.1. Verificacion por fuerza cortante
La fuerza cortante que se puede apreciar en la figura 4.2 es
absorbida por todos los tornillos que se encuentran en esa seccidn
de manera idéntica, por lo que para su verificacion solo es
necesario comparar su valor con el valor maximo permitido.

De acuerdo con la norma DIN EN 1993-1-8, la fuerza maxima de

corte que puede soportar un tornillo viene dado por la siguiente
expresion:
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Donde A: Es el area de la seccion mayor del tornillo
fun:  Es el esfuerzo maximo a la traccién
y: Es el factor de seguridad

Cabe resaltar que esta expresion solo es valida si el plano de corte
pasa por la zona sin rosca del tornillo.

Las fuerzas maximas ya fueron calculadas y se muestran en la
figura 4.5.

Figura 4.5 Fuerzas de corte en kN de disefio para zona roscada de tornillo
y zona sin roscar. [19]

En el caso particular mostrado en la figura 4.5, |la fuerza de corte de
36.4 kN es dividida por los 40 tornillos M12. Por lo tanto, cada
tornillo M12 soporta una carga de 910 N. Por lo tanto, comparando
los valores mostrados en la figura 4.6, la fuerza cortante se
encuentra dentro del rango de cualquier clase de tornillo M12.

4.1.4.2. Verificacion por traccion.
El momento flector interno que se puede apreciar en la figura 4.2
origina unas zonas a compresion y otras zonas a traccion dividas
por el eje neutro. Ahora bien, como es una union no pretensada, el
eje neutro no pasa por el centroide de la seccién sino por el
centroide de las areas de las zonas a compresion y de las areas de
las zonas a traccion. Como ejemplo de célculo se tomara el analisis
para tornillos M12, dicha configuracion se muestra en la figura 4.5.
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El primer paso para desarrollar la verificacion es calcular la posiciéon
del eje neutro en relacion a las dreas sometidas a compresion y a
las areas sometidas a traccién por el momento flector. Un esquema
para aclarar lo mencionado se muestra en la figura 4.6.

Deformacisn

:j:mli‘\)lis \.
NN gc?rrv"v[:)rg:wﬁn
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&

Figura 4.6 Comportamiento de tornillos a tracciéon y zona a compresién de una
union atornillada

El drea sometida a traccion proviene de las areas de los tornillos
que se encuentran en la parte inferior del eje neutro, mientras que
el area sometida a compresioén proviene de toda el area de contacto
sobre el eje neutro sin considerar los agujeros de los tornillos. La
posicidon del eje neutro viene denotada por z en la figura 4.5. Para
el caso particular de la distribucion M12, mostrada en la figura 4.5,
Z=1173 mm.

Luego, es necesario calcular las fuerzas externas sobre los tornillos
debido al momento flector actuante en la zona de corte. La
magnitud de cada una de las fuerzas externas es proporcional a su
deformacion y esta a su vez es proporcional a la distancia de la
posicidn del tornillo al centroide, en el caso del area a compresion,
el esfuerzo tiene una distribucion triangular, mostrado en la figura
4.7, por lo que el centro de aplicacién se encuentra a distancia de
153.3 mm, como se muestra en la figura 4.5 b, del borde superior
de la seccidn.

La proporcionalidad entre fuerza, distancia de la aplicacion de la
fuerza al centroide y su deformacion se traduce matematicamente
en:

R E__h
Ly

Ly Ly
Finalmente, en la ecuacion que relaciona la fuerza y su punto de
aplicaciéon y adicionando un equilibrio estatico de momentos

alrededor del eje neutro, es posible obtener las fuerzas externas,
mostradas en la tabla 4.1.
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Tabla 4.1. Fuerzas externas en tornillos

., Magnitud Numero de Magmtt.ld
Denominacion . .. |por tornillo
[N] tornillos en la fila IN]
F1 131722 19 6933
F2 116938 2 58469
F3 111025 2 55512
F4 105111 2 52556
F5 99198 2 49599
F6 93284 2 46642
F7 87371 2 43685
F8 81457 2 40729
F9 75544 2 37772
F10 69631 2 34815
F11 63717 2 31859
F12 57804 2 28902
F13 51890 2 25945
F14 45977 2 22988
F15 40063 2 20032
F16 34150 2 17075
F17 28237 2 14118
F18 22323 2 11162
F19 16410 2 8205
F20 10496 2 5248
F21 4583 2 2291

De acuerdo con la norma DIN EN 1993-1-8, la fuerza maxima de
traccion que puede soportar un tornillo ya sea pretensado o no
pretensado, viene dado por la siguiente expresion:

Donde As: Es el area de la seccién mayor del tornillo
fun:  Es el esfuerzo maximo a la traccion
y: Es el factor de seguridad
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Las fuerzas maximas ya fueron calculadas y se muestran en la
figura 4.7.

Figura 4.7 Fuerzas de traccion en kN de disefio para tornillos métricos. [19]

Al comparar las fuerzas externas actuantes en los tornillos con las
fuerzas a traccion de disefio en la figura 4.7, se puede apreciar que
la primera fila de tornillos se encuentra sobredimensionada porque
cada tornillo soporta 6,9 kN y para una clase de 4.6, su valor
maximo es 24,3 kN. Por otro lado, en la segunda fila es necesario
ajustar la distribucién porque cada tornillo soporta una carga de
58,5 kN y si maximo valor es 60,7 kN para una clase de 10.9. Por
lo tanto, es necesario modificar la distribucion para mejorar las
condiciones a las que estan sometidas los tornillos analizados.
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Figura 4.8. Distribucion de tornillos y analisis de fuerzas externas.
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3.1.1.1. Verificacién por carga combinada
La ultima verificacién que se necesita cumplir es que el tornillo no
falle por la accion de la carga combinada a la cual esta sometido.
Para cumplir ese propdsito y de acuerdo con la norma DIN EN
1993-1-8, se debe verificar que:

Donde Fved y Ftea son las fuerzas de corte y tension
respectivamente actuantes en la unién atornillada y Fvrd y Ft,rd SON
las fuerzas de disefio provistas en las figuras 4.5 y 4.7
respectivamente.

Este analisis nuevamente se realizd para la distribucion final de
tornillos, la cual se muestra en la figura 4.8.

4.1.5. Modificar distribucién y verificar
Como se menciond anteriormente, la distribucion necesita ajustarse
para poder mejorar la unidn atornillada y evitar que algunos elementos
se encuentren sobredimensionados y otros sobre exigidos. Las
consideraciones para una mejor distribucion son las siguientes:

e Los tornillos que se encuentran en la fila mas alejada del eje
neutro, se reduciran en cantidad para que cada tornillo trabaje
bajo solicitaciones mecanicas adecuadas.

e Como la zona mas alejada del eje neutro genera una mayor
magnitud de las fuerzas externas actuantes en los tornillos, se
reduciran la distancia entre los mismos en dicha zona.

e Todos los tornillos seran del mismo tamarno.

e Los tornillos estaran dispuestos en forma simétrica en ambos
ejes.

e En lo posible, se priorizara el uso de los tornillos de clase 8.8 o
inferior para reducir costos.

e El disefo contempla que el plano de corte pasara por la zona sin

roscar de los tornillos ya que, esta posee una mayor fuerza de
disefio como se puede apreciar en la figura 4.5.
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Finalmente, con las consideraciones mencionadas anteriormente se
presenta, en la figura 4.9, la nueva distribucion de tornillos M16 de grado
8.8, que fue la solucion éptima de este documento.

En este caso, el eje neutro se encuentra a 166,8 mm del borde superior
de la seccién de analisis y todas las fuerzas externas fueron calculadas
al igual que en el caso anterior, mediante la proporcionalidad entre la
fuerza, longitud del punto de aplicacién al centroide y a su deformacion;
y finalmente, evaluando el equilibrio estatico de torques en el punto de
aplicacion de la carga distribuida de la zona de compresion. La fuerza
externa de traccion que soporta el tornillo mas exigido es F, g = 85,3 kN

La fuerza cortante por tornillo se calcula dividiendo la fuerza cortante de

la seccion entre el nimero de tornillos, en este caso la fuerza cortante
por tornillos: F, gq = 2022 N
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Figura 4.9. Distribucion final de tornillos M16 y analisis de fuerza




a)

b)

Verificacidon por fuerza cortante
Se debe cumplir que la fuerza cortante actuante debe ser menor
a la fuerza cortante de disefio segun el tornillo a utilizar:

Fv,Ed < Fv,Rd
(2022 N < 77,21 kN?

Se puede verificar que la fuerza cortante sobre los tornillos se
encuentra en el rango permisible.

Verificacion por traccion

Se debe cumplir que la fuerza de traccion actuante debe ser
menor que la fuerza de traccién de disefio segun el tornillo a
utilizar:

Figa < Fira
;853 kN <9043 kN?

Se puede verificar que la fuerza de traccion actuante sobre los
tornillos se encuentra en el rango permisible.

Verificacion por carga combinada
Se deber cumplir que:

F F
v,Ed t,Ed < 1
Fyra  14FtRa
2,02kN  853kN

¢7721kN + 126,6 kN

=071<1?

Finalmente, se comprueba que los tornillos no fallaran por la
accion de cargas combinadas de traccion y corte.
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CONCLUSIONES

Se concluye que, para galerias estructurales y estructuras de gran luz, el
disefio por rigidez es un disefio mucho mas conservador que el disefio por
resistencia ya que, el factor de la deflexion que se debe verificar conlleva a
que el factor de seguridad de la estructura sea elevado. Ello se puede
observar en la tabla 3.6 en los cuales el factor de seguridad supera el valor
de 21 para los perfiles que cumplen con el requisito de la deflexion.

Las areas extras utilizadas en el capitulo 3 (figura 3.10) para modelar el
comportamiento de la seccidn de la galeria estructural con el fin de considerar
los elementos de los reticulados, brindan una buena aproximacion sobre el
calculo de la deflexidén porque el valor calculado inicialmente varia en menos
de 2 mm del resultado obtenido mediante un analisis mas avanzado como el
analisis matricial.

La unién atornillada sin pretensién brinda un analisis mas conservativo
porque posiciona a la union a analizar en el caso mas critico posible: todos
los tornillos de la union atornillada estan desajustados. Ello aumenta el factor
de seguridad de la union que es imprescindible en una estructura que
transporta personal de mantenimiento.

En toda estructura de gran luz, la zona critica se encuentra en la zona central.
Ello se puede verificar claramente mediante el analisis de fuerzas internas
del capitulo 3 (Figura 3.15 b) en el que el momento flector interno alcanza su
valor maximo. Este hecho ayuda al disefador a verificar a priori, esta zona
para poder comenzar con el calculo iterativo mostrado a lo largo de este
documento.
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RECOMENDACIONES

Se recomienda elegir, para los perfiles principales de una estructura de gran
longitud, el perfil mas ligero que cumpla con los requisitos de resistencia y
rigidez porque al ser estructuras de gran luz, estas son sumamente sensibles
a las cargas que soporta por la deflexion que se presenta en la parte central
de la estructura y como se mencion¢ anteriormente, esa deflexion es la que
limita todo el disefo.

En lo posible, se recomienda utilizar perfiles que puedan brindar soporte a
los elementos que iran montados sobre dichos perfiles, no solo es necesario
verificar la resistencia de los materiales sino también la forma constructiva de
los mismos. Ello se ve claramente reflejado en los capitulos 2 y 3 en los
cuales se decidio utilizar vigas en “C” a pesar de que estructuralmente, habia
perfiles que se ajustaban mejor a las solicitaciones mecanicas.

Es importante tener en cuenta todos los factores externos que pueden
modificar el disefio, un ejemplo claro de ello es el transporte de la estructura
que se disefia ya que, como en este documento, puede ser un elemento
limitador sobre las dimensiones.

Se recomienda verificar una estructura de gran luz por rigidez ya que, al

cumplir las exigencias de rigidez descritos, ya se esta cumpliendo las
exigencias de un disefo por resistencia.
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ANEXO 1

CALCULO DETALLADO DE FAJA TRANSPORTADORA

Esta seccion tiene como base las recomendaciones de la Asociacion de Fabricantes
de Equipos de Transporte, asi como las del catalogo Link-Belt y Good Year. Calcular
de la carga distribuida correspondiente a los elementos de la faja transportadora.

La base del célculo inicia con determinar el area transversal de material a granes
que se forma con el transporte, se puede apreciar en la imagen A1.
y

o |

=

|

| Figura Al. Seccion transversal [3]

Angulo de sobrecarga
Area de sobrecarga

Area trapezoidal

Longitud de la base menor
Longitud de la base mayor
Altura del trapecio

Longitud efectiva del rodillo
Longitud al borde

Radio se sobrecarga
Proyeccion horizontal

1. Calculo del area transversal
Datos de entrada:

Abarquillado triple B = 20°
Ancho de faja b=42in
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1.1. Calculo del area trapezoidal

La longitud al borde esta estandarizada como:
¢ = 0.055b + 0.9in
c=8.15cm

Ademas, por analisis experimental, la longitud de la base menor del trapecio
puede aproximarse como:

l=0.371b + 0.25 in
1=40.21cm

Adicionalmente, por geometria puede deducirse facilmente que:

_(b—-1-2¢c)
- 2
m = 25.08 cm
f=mxXcos(B)
f=2357cm
[, =87.35cm

j =mx sen(B)
j=8.58cm

Con los datos obtenidos se puede calcular el area del trapecio:

_(+1)
)
A, = 547.1 cm?

XJj

1.2. Calculo del area de sobrecarga
El angulo de sobrecarga en este caso es a = 20°
Por geometria:
Ly

"Tox sen(a)
r=127.69 cm
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El area del sector ABCD esta dado por:

AABCD = T'Z Xa
AABCD = 569183 sz

El area del triangulo AECD esta dado por:
r? X sen(2a)

Aggcp = 2
AAECD = 524061 sz

Por lo tanto, el area de sobrecarga se puede calcular mediante:

As = Aapep — Aaecp
Ag = 69.94 m?

Finalmente, se puede calcular el area transversal total:
AT = AS + Ab

AT:0.1m2

2. Calculo de la velocidad lineal

Para calcular dicha velocidad es necesario tomar en cuenta que la densidad del
ton

material es p = 1.8$

El primer paso es calcular la capacidad equivalente y para ello se debe tomar en
cuenta la capacidad de transporte (dato de entrada) C = 300 ton/h

b

X
h p
Coq = 166.67m3/h

Coq = 300

Finalmente, es posible calcular la velocidad lineal mediante:

C
Viinear = f
T
Vlineal =27.82 m/min

En este punto es posible verificar la velocidad encontrada segun las
recomendaciones del catalogo Link-Belt, el cual estable que para el material a
transportar, la velocidad maxima es V,,,,,, = 152 m/min.
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Se puede comprobar que las condiciones analizadas se encuentran dentro del
rango permitido.

. Calculo de la carga especifica del Clinker a granel
Con los datos de entrada y los datos obtenidos anteriormente, se puede
determinar facilmente que:

C

Vlineal

w, =163 kg/m

Wg

. Calculo de carga especifica debido a los polines de carga y retorno

La seleccion de los polines de carga y retorno se detallé en el capitulo 1 de este
documento, por lo tanto, este apartado solo tratara de obtener la carga especifica
con los siguientes datos:

Polines Peso Cantidad
Carga 41.7 kg 55
Retorno 24 kg 23

Se obtiene la carga especifica mediante la siguiente expresion:

_ Pesopoiincarga X Cantidad
Wpolinescarga w

Longitud
kg
Wpolinescarga = 35.3—
kg
Wyolineretorno = 8.51 ;

. Calculo de carga distribuida debido al peso de la faja transportadora

Para poder estimar la carga distribuida es necesario pasar por el proceso de
seleccién de la misma. En este documento se seguiran las recomendaciones del
catalogo Good Year.

5.1. Seleccion preliminar
Debido a los requerimientos, la faja preseleccionada es la 48 HDNF. Esta
faja de 42 pulgadas de ancho admite entre 6 y 8 pliegues; y cuenta con dos

opciones:
Faja con union atornillada 55 Ib/in/#pliegues
Faja con union vulcanizada 70 Ib/in/#pliegues
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5.2

5.3

5.4.

. Calculo del peso del tejido

Para cada numero de pliegues, el peso se puede calcular mediante la
siguiente expresion:

b
Weejido = 0.0281 72 x #pliegues x anchofaja
kg
Wtejidospliegues = 0-885
kg
Wtejido7pliegues = 102%
kg

Wtejidospliegues = 117%

. Calculo del peso cubierta

Para el propdsito de calcular el peso de la cubierta, se asume que el espesor
de la cubierta es de 3/32 in, el cual es el caso critico para la faja
preseleccionada.

El peso de la cubierta se puede calcular mediante:

b
Weubierta = 0.016m X espesor X anchofaja

kg

Weubierta = 3 E

Calculo de peso total de faja
Para el célculo del peso de la faja, es necesario sumar el peso del tejido y la
cubierta diferenciados por el numero de pliegues:

Wraja = Wtejido T Weubierta

kg
Wrajaepliegues = 3.885
kg
Wrajaépliegues = 4.02;
kg

Wrajaépliegues = 4.17 ;

5.5. Analisis de tensiones

Para poder decidir sobre el numero de pliegues que se va a utilizar, es
necesario analizar la tensiones que soportara la misma. Para poder hacerlo,
es necesario analizar:
5.5.1. Tension de carga

Para calcular la tension de carga se utiliza la siguiente expresion:

T, = (u x cos(y) x sen(y)) x (wfaja + wy, + Wpolinescarga) XF.SXL
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5.5.2.

5.5.3.

5.5.4.

Donde:

U Es el coeficiente de friccion global (0.03)

y Es el angulo de inclinacion

F.S. Es el factor de seguridad (2.1 segun DIN22.101)
L Es la longitud de la faja

Para el caso de 6 pliegues:
T, = 2751.4 kg

Tension de catenaria
Para calcular la tension de catenaria se utiliza la siguiente expresion
T = 6.25(Wfaja + Wk) X Espaciamientopolinescarga

Para el caso de 6 pliegues:
Tc = 1255.6 kg

Tension admisible
Para el caso particular de la faja preseleccionada, la tension admisible
viene dada por:

Ib
Taam = 705 X #Pliegues X b

Para el caso de 6 pliegues:
Tagm = 8001.4 kg

Verificacion:
Se puede verificar muy facilmente que:

Sin embargo, es necesario verificar el resbalamiento por si es
necesario adicionar una tension de templado en el calculo.

Para realizar dicha verificacion se debe cumplir que:

Ty +Tc <

Tc
Realizando las operaciones se puede determinar que la desigualdad
no se cumple, anadiendo una tension de templado al sistema la cual
se calcula mediante:

eO.357r

eO.35T[ X TC

Tr =——m——o0—
T 1 — 0357
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Tr = 118.2 kg

Finalmente, la verificacion cambia a:
Ty+Te+Tr <Tygm
4125.4 kg < 8001.4 kg

Por lo tanto, se puede concluir que la faja de 6 pliegues es la adecuada
para el sistema.
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