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INTRODUCCION

Las formaletas o encofrados como comunmente se
les llama, han tenido un desarrollo paralelo con el uso
del concreto en la construccién.

En el principio el material més empleado en las
formaletas fue la madera, pero conforme el desarrollo
del concreto fue siendo mayor, surgieron las interrogan
tes sobre el uso de ofros materiales, y fue asi como el
acero comenzd a ser empleado en vez de la madera.
Las primeras formaletas de acero que fueron construidas
comercialmente, fue para la construccién de pavimen-
tos en los Estados Unidos.

Debido a los diferentes recursos con que cada pais
cuenta, tanto humanos como materiales, la construc—
cién de estos ha tenido un desarrollo muy variado.

Tenemos por ejemplo en paises donde la madera es
muy escasa y su uso se considera como un lujo, el em
pleo de la formaleta de acero ha venido a ser una gran
ayuda .

En Guatemala, la forma més comGn de construir
formaletas ha sido la madera, debido a la gran explo-
tacién que ésta ha tenido. Pero como é&sta no ha sido
regulada debidamente, puede que en un futurosu uso
no sea muy comin, por el costo alto que va a alcan-
zor .




Las formaletas son moldes sobre los que va a des-
cansar el concreto, pero mds que esto son estructuras
de permanencia temporal.

En el disefio de formaletas hay tres factores bési-
cos que son:

1) Calidad.
2) Seguridad.

3) Economia.
Calidad:

El tamafio, la forma, el alineamiento de miembros
estructurales de concreto, dependen de la cuidadosa
consiruccion de las formaletas.

Estas deben ser construidas con las dimensiones co-
rrectos, y ser suficientemente rigidos para mantener la
forma para que fueron planeadas. Ademds ser fuertes
para mantener los miembros alineados y conservar sus
dimensiones, con el objeto de hacer varios usos de la
misma .

Segur idad:

Los accidentes y fallas que pueden ocurrir durante
la construccién, ponen en juego los vidas humanas,
asi como materiales, tiempo y mano de obra. Cuando
el concreto es colocado sobre la formaleta, es el mo-
mento més critico para ésta, ya que es cuando soporta
la mayor carga, y la mezcla no tiene ninguna resisten
cia.

Puede ocurrir el caso que durante éste periodo al-
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gin efecto cause el deslizamiento de un miembro, el
que a su vez produce una sobrecarga sobre los miem-
bros vecinos y con esto el colapso total o parcial de
la estructura. Por lo que hay que tomar todas las medi
das de seguridad en la formaleta.

Algunas de las causas més comunes que puedencau
sar fallas en las formaletas son: embreizado inadecua—
do, forma de vibrar el concreto, suelo inestable, con-
irol inadecuado en la colocacién del concreto y fallas

en la supervisién e inspeccién.
Economia:

Hay que tratar de obtener la mayor economia en
las formaletas, teniendo muy en cuenta los dos focto-
res antes mencionados. Aqui entra como parte determi-
nante el juicio del disefiador, en la seleccién de los
materiales y el equipo que van ser empleados en la
construccidén. En el factor econdmico debe de tomarse
en cuenta el proceso de encofrado y desencofrado, asi
como el programa elaborado para dorle el mayor néme-
ro de usos a la formaleta, ya que esto bajaré el costo
de lo misma.

El factor econdmico debe de tenerse en mente al
planear una formaleta, ya que reducir la calidad y se
guridad puede constituir uno falsa economia.

El disefiador puede lograr economia al considerar
el disefio de una estructura y de la formaleta simulté-
neamente.

Al planear una formaleta hay que tomar en cuenta
los siguientes factores:



1)

2)

3)

4)

5)7

6)

7)

Estudiar los miembros de una estructura como un to

do.

Hacer esquemas a mano libre para comparar varias
soluciones de un mismo problema.

Establecer los ejes de columnas con el objeto de
hacer uniones en estos puntos.

Hacer una estimacién de las secciones de los m:em
bros, para las diferentes soluciones.

Hacer una estimacién gruesa para cada solucién.
Seleccionar la solucién que resulte més favorable.

Tratar de coordinar el disefio arquitecténico con el
disefio estructural.

Al disefiar formaletas conviene desarrollar un siste

ma bésico para cada caso. El plan de construcciédn de—
be tener una secuencia practica. El sistema més efi-
ciente lo puede constituir un andlisis programado para
su construccién, ya que van a existir limitaciones, de
pendnendo en cada caso de los condiciones de ejecu=-
cién de la obra.



CAPITULO 1
GENERALIDADES SOBRE FORMALETAS

DISENO DE FORMALETAS.

Una vez escogidos los materiales y estimadas las
cargas, surge el problema de disefiar y modular una for
maleta para que sea lo més eficiente posible.

Algunos constructores se basan en su experiencia
de trabajos anteriores, considerando que un determina-
do tipo de formaleta les satisfizo en un trabajo ante-
rior, por lo que fratan de adaptarlo a diferentes tipos
de problemas.

Si tomamos en cuenta los sistemas que se han desa-
rrollado, lo mas conveniente es hacer un disefio racio-
nal, que consiste en hacer consideraciones sobre los es
fuerzos de los materiales asi como de las cargas actuan
tes sobre la formaleta. Al hacerlo en esta forma Iogrcl
remos una gran economia en tiempo y dinero.

SIMPLIFICACIONES BASICAS EN EL DISENO DE
FORMALETAS

El hacer grandes refinamientos en los célculos gene
ralmente conduce a pérdidas de tiempo, ya que las car
gos que se usan para los disefios de estas son general-
mente estimadas .. Ademéas, no se puede contar
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con un control absoluto de las condiciones en que va a
trabajar lo formaleta, como son la colocacién de los

materiales y los de’rermquos puntos donde va a traba-
jar el personal.

1)
2)

3)

4)

Consideraremos ademds:

Todas las cargas se tomaran como uniformemente
distribuidas.

Las vigas con fres o mds tramos se consideran co-
mo continuas, empledndose férmulas aproximadas pa
ra resolverlas.

Para vigas con dos tramos, los valores de disefio
para un tramo dan la suficiente precisién en los
célculos.

Lo resistencia de empalmes clovados es desprecia-
ble al determinar las secciones de los miembros prin
cipales.

A continuacidn, presentamos una tabloen lo que

se encuentran férmulos pora resolver vigos, que son laos
mds comunmente empleados en formaletas.

FORMULAS DE VIGAS APLICABLES AL DISENO DE
FORMALETAS .

1) Viga simplemente soportada con corga uniformemen

te distribuida.

W= \LDS./;DIE.
A I LS T L 24
L= pies

§=polg —————



2)

wL2 wiZ
Mmax = —2= Ibs-pie = 55 lbs-pulg
A = 5wl |
M T 384 x 12 x Bl PU'9
Vmax = WTL Ibs
VvV = —g—(L - —]2——2—) valor modificado desprecian-

do la carga a una distancia h
del soporte, se puede aplicar
en todas las férmulas presenta
das a continuacién

Viga simplemente soportada con carga concentrada
al centro.

1
7 L 7%77
Ay
Mmax = E} Ibs=-pie = Pl Ibs=pulg
A = i I
max = ZgEy PU'9
Vmax = i tbs

2
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3) Viga en voladizo con carga uniformemente distri-
buida.

« loapre.
s PP YIS /4

g |- pres ——x

e &:: Tuti ———74

2 2
Mmax = V—VéL— Ilbs-pie = _[AT lbs=pulg

14
Amax = 9\ZEI pulg

Vmax = wL lbs

4) Viga continua sobre tres o mds tramos con carga
uniformemente disfribundq

i lhom e
| L L 3 Y2,

%%z@n%

H———L=ples —p— L-F\es —_—t L pres

N

p‘fuiﬂ- '-"?"—'m LYU g fL

9:‘?013. —t
2 2
wl® wl
Mmax = o lbs-pie = 150 = lbs=pulg

w|4
Amax = ulg
128 x 12 x EI P

0.6wL lbs

Vmaox
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5) Viga sobre dos soportes y un tramo en voladizo
~con carga uniformemente distribuida.

w= lbs./Feg
é :<?A ZSB <
. = pres $——M-ples —F

74

.

7 A

....(_._—.J= ru’j. L-...m:rui:le

w(L+M)2 (L-M)2
812

2 2
Mg = WQA lbs-pie = v;_rza Ibs-pulg

. w(km)? (l-m)?
pie=

The=
® 9612

Mmax , _p = lbs-pulg

B wm(@dm2l - I3 + 3m2)
AC = T x 24 E pulg

wx (14-212x2.41x3-2m21242m2x2)
12 x 24 El

A, ([@"x"pulgdeA)=

w(l? + M2 "
2L

Vmch =

Nomenclatura usada:

w = carga distribuida en libros por pie
L = longitud de viga en pies

| = longitud de viga en pulgadas

h = altura de la viga

E = médulo de elasticidad del material
I = momento de inercia de la viga

P = carga concenirada en libras

Mmax = momento méximo

Vmax = corte maximo

x = distancia del punto A al punto x para el caso 5.
M = longitud del voladizo en pies para el caso 5

m = longitud del voladizo en pulgadas para el caso 5.

Amax = deflexién méxima.
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ESFUERZOS PERMITIDOS.

Las formaletas son considerados como estructuras -
temporales, por permanecer corto tiempo en el lugar.
Los esfuerzos que se pueden aplicar a estructuras tempo
rales, son generalmente mayores que los recomendados
para construceciones permanentes .

En la construccidn de formaletos considerando la
economia, hay que fratar de sacorle la mayor ~ ventaja
posible a estos esfuerzos, siempre que las condiciones
lo permitan. Otro punto que es conveniente notar es
el nimero de usos que se le dard o la formaleta.

El comité 622 de la A.C.l. recomienda, que cuan
do se considera una formaleta para miliiples usos en
la que se emplea: acero, aluminio o magnesio, los es-
fuerzos de trobajo que se usen pora estos materiales
sean los mismos que si la estructura fuera de caordcter
permonente .

Los factores de seguridad minimos que da este comi
t& son presentados a continuacidn. Estos estén bosados
en el esfuerzo Gltimo de los materiales, y hay que che
quear que no excedan el punto cedente. B



Accesorio

Tipo de Construccidn

11

[Factores de
Seguridad

Tirantes de
Formaleta

Formaleta liviana: altura no mo-
yor de 16 pies.

Formaleta pesada: alturas mayo-
res de 16 pies.

1.5

2.0

Anclaje de
Formaleta

Liviano: para paneles anc lados
que no sean peligrosos a las vi-
dos humanas en caso de falla

Pesados: la falla pone en peligro
las vidas humanas . Soporta pesos
de formaleta y presiones de con-
crefo Gnicamente .

Obra falsa: soporta peso de for-
maleta, concreto, cargos de tra
bajo & impacto.

1.5

2,0

3.0

Soportes
colgantes de
Formaletas

Formaletas livianas: cargas de di
senio, incluyendo el peso de for
maletas concreto y 50 p.s.f.mi
nimo de carga viva, pero en fo
tal no sean mayoresde 150 p.s.F.

Formaletos pesadas: peso de for
maleta mos peso de concreto
100 p.s.f. o més.

2.0
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FACTORES QUE DETERMINAN EL DISENO.
DEFLEXIONES:

El tipo de trabajo va a determinar la deflexidn
que se considere como aceptable.

Las formaletas se van a disefiar para que las defle
xiones no pasen los limites requeridos para cada tipo
de trabajo.

La deflexién permisible va o depender del tipo de
acabado que se le quiera dar; asi como de la localiza
cién de la misma, por ejemplo una deflexién puede es
capar o la vista, cuando el acobado es ristico, y la
misma puede ser objetable en acabados finos.

Las deflexiones de formaleta deben ser consideradas
para tolerancios de acabados finales.

Cuando los trabajos que se estdn ejecutando care-
cen de especificaciones, frecuentemente el valor admi-
tido de lo deflexién es de 1/360 la luz del miembro.

Existe otro criterio de limitar la deflexién al méxi
mo de 1/16 de pulgada para entablados y 1/8 de pul-
gado para otros miembros. En los tramos de formaleta
en que los miembros son relativamente largos 5 o mas
pies, frecuentemente se acepta una deflexién de1/4 de
pulgada.

Lo deflexidén va a gobernar en los miembros en que
la altura efectiva es muy pequefia en relacién al tra-
mo, por ejemplo en los entablados, en los travesafios
y vigas casi siempre va a gobernar el corte o la fle-
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xién, pero siempre hay que chequear la deflexién, pues
puede ser critica.

En los férmulas de deflexiones aparece el factor E
que es el médulo de elasticidad. Este es una medida
de rigidez, determinado en las pruebas de materiales.
Hay que fomar en cuenta que en la madera este factor
cambia dependiendo del tipo que se frate, estos cambios
se deben a que para diferentes tipos de madera de las
mismas dimensiones, sometidos a las mismas cargas, las
deflexiones que ocurren no son las mismas .

Cuando las madercsse humedecen como sucede en
los casos de entablados, ésta se vuelve més flexible,
perdiendo rigidez, y esto reflejo en los bajos valores
del médulo de elasticidad recomendados para este tipo
de trabajo .

El valor apropiado de deflexién para una viga con
tinua con tres o mds tramos es el siguiente:
4 4
w'l w" |

Amaox = =

1536El 128El

Amox = méxima deflexién en pulgadas
8

I

w = carga uniforme en libras por pie
I = longitud del tramo en pulgadas
E = médulo de elasticidad

I

momento de inercia de lo seccién

En la segunda férmula todos los valores son los mis
mos cambiando Gnicamente el de w" que hay que expre
sarlo en libras por pulgada.

Con esta férmula y dependiendo del criterio que
se quiera seguir para la deflexién se puede encontrar
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la longitud del tramo simplemente despejando | de
férmula.

Siguiendo el primer criterio tenemos:

[
Amax = 320
Igualando

| w! |4
Amax = 325 = T536E]

Despejando | tenemos:

BT
1 =1.62 || —
w

Tomando el otro criterio tenemos:

Para entablado

1
Amox = =z pulgada

lgualando

4

1 w'l

16 1536E|

Amax =

Despejando ! tenemos:

-

4 |
| = 3.13 qi@L

.Wi
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Para otros miembros:

1
Amax = 5 P Igada

Igualando:

4
O w
8 1536El

Amax =

' Despejando | tenemos:
4
| = 3.71 \’—E-'—
w

En forma similar lo podemos hacer pora una viga
simplemente soportada

4 u 4
Swi™ 5wl
4608EI  384E|

Amax =

Los valores en esta férmula son los mismos usados
en la anterior.

Haciendo las mismas considerociones tenemos:

Para Amax =

l
360

lgualando

A : __L B 5w“|4
M = 380 ~ 4608E]
| = 1.37 Tiﬂ_

Para el segundo criterio tenemoss
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Para entablados:

1
Amax = ST pulg

5
Igualando

Amex = ) _5w'l4
M = e~ 4608El

41 E
| =2.75 \l——'—
W

Pora otros miembros:

1
Amox = e pulg

Iguclando
Amor = L ow’
8  4608El
4
|=5.84 \—
w
FLEXION:

El disefio de flexién estd basado en los esfuerzos
de trabajo en flexién que se usen dependiendo de cada
material.

Con la flexidn nos quedan dos alternativas a se-
guir en un disefio: 1) Encontrar la méxima longitud en-
tre apoyos que puede resistir una secciénasumida. 2) En
contror una seccién en base de una longitud enire apé
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yos previamente establecida.
Tomando' la primera alternativa tenemos:

Partiendo de la férmula del esfuerzo de flexidn

= esfuerzo de flexién

momento . s :
= distancia del eje neutro a la fibra considerada

momento de inercia de la viga

—0 XY
1l

I

Podemos decir que

M

sf =M

I
g
l 3 2.£
llamaremos a = = S (médulo de seccién).

SF:-L.', M=5fxS§

S

El valor del momento lo podemos igualar @ cual=-
quiera de los cosos que estemos considerando, para des
pejor el valor de la méxima longitud entre apoyos .

Como ejemplo ilustrativo lo podemos hacer para
una viga con coarga distribuida uniformente y simple-

mente soportada, y tenemos:

2

_owl
M=
M=SfS§S
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Igualando

M=SfS=—95—

Despejando de la ecuacidn el valor de | tenemos.
SF S
| = 9.8 —
w

En igual forma lo podemos hacer para cualquiera
de las ofras vigas que se puedan considerar.

Para la segunda alternativa tenemos:

M
F o 0
> S

Despejando S de la férmula tenemos

S = M
Sf

El valor de S, médulo de seccién lo podemos en-
contrar dependiendo del tipo de seccidn que se consi-
dere por ejemplo una seccidn rectangular

1,13
Nl
R

2

bh?
b

Sustituyendo este valor en la férmula tenemos:

bh2 M

———— - ——

6 Sf
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2 6M
bh =5 |

~ Podemos darle un valor o by 'lue_go despejor el va
lor de h, con lo que tenemos lg seccidn que necesita-
mos. ) ' k .

Cargas concentradas .

Hay que recordar los simplificaciones hechas'  al
principio, en que se tomaran las cargos como distribui
das, lo cual va a ser satisfactorio en la mayoria ~ de
los casos, pero cuando el espaciomiento entre los pun-
tos de carga excede de 1/3 0 1/2de la luz de la vi=
ga, debe hacerse un andlisis detallado, para las peo-
res condiciones de carga o que pueda estar sometida la
viga.

Corte

Cuando una viga se encuentra cargada, notamos
que existe una tendencia en esta a desplozarse con res
pecto al punto que la sostiene, en sentido perpendicu-
lar al eje de la viga, a esto le llomoremos corte ver-
tical. Por ofro lado existe una tendencia emire los fi-
bras de la viga a desplazarse unos con respecto ¢ ofras
en el sentido horizontal, o esto le llomaremos corte
horizontal.

En cualquier punto de la viga, tanto el corte ho-
rizontal como el corte vertical son de igual intensidad
Y se encueniran actuando uno con respecio al ofro en
angulo recto. ' - S

En materiales uniformes tales como el acero, estos
pueden resistir cualquiera de los dos cortes igualmente,
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pero el problema se presenta en los materiales fibrosos
como la madera, enla que el corte paralelo a la fibra
no es igual al corte perpendicular a la misma, siendo
el menor de los dos, el corte paralelo a la fibra, por
lo que al hablar del esfuerzo de corte en madera nos
referiremos a este. )

La intensidad del corte en un miembro estd consi-
derada en base de la carga vertical externa, y para
el disefio de formaletas solo vamos a considerar el pun
to donde el corte es mayor. -

Corte en Vigas de Madera.

Partiendo de la férmula de esfuerzo tenemos:

VQ
Sv = T
Sv = esfuerzo de corte
corte
- primer momenio
momento de inercia de la viga
ancho de la viga

o -0 <
Il

Para vigas rectangular que son las més usadas, po
demos hacer las siguientes consideraciones:

—
%
h ___..__...__4;--— EJE NEUTRO
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Tenemos que el primer momento Q es igual a:

2
Q=bxh/2xh/4=—b2—

Y el momento de inercia de una seccién rectangu
lar con respecto a su eje neutro es

bh3
12

Sustituyendo los valores en la férmula de esfuerzo
de corte y despejando tenemos

3V
SV f— i -
- 2bh
Para el valor de V en la férmula se sustituirg se-
gin el caso que se esté tratando (ver tabla 1).

Para madera cuando hay tramos cortos que estén
fuertemente cargados, generalmente el esfuerzo de cor—
te es el que va a mandar para el disefio de la seccidn.
El corte raramente gobierna en el disefio de entabla-
dos, pero siempre debe de ser chequeado.

Los consideraciones hechos anteriormente para car-
gos concentradas en flexién, es valedera igualmente
para el corte.

Corte en Vigas de Acero.

Generalmente se considera que Gnicamente el alma
de la viga es la que va a resistir corte. Para el dise-
fio de miembros de acero se puede hacer la siguiente
consideracién, considerar el esfuerzo unitario que para
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el acero estructural es de 13,000 p.s.i. y si el esfuer
2o unitario de corfe no sobrepasa este valor el chequeo
de corte en la viga es satisfactorio. Este esfuerzo se
chequea por medio de la férmula

Sv = —

A

En los disefios en acero generalmente la flexion va
a mandar sobre el corte, pero es recomendable che-
quear este siempre.

APLASTAMIENTO:

Cuando se trata de vigas de madera es un esfuerzo
que va a actuar perpendicular a la fibra de la viga.
El aplastamiento hay que chequecrio por ejemplo en
puntos donde una viga descansa sobre otra & cuondouna
viga descansa sobre un poral o columna, ya que las
éreas de contacto enire estos miembros suelen ser muy
pequefias y uno de los miembros puede sufrir deforme-
ciones permamentes y en esta forma hacer que la forma
leta cambie de posicién. -

Este problema puede ser resuelto colocando capite
les yo sean de madera con mayor esfuerzo de compre—
sidn perpendicular a la fibra, o colocando capiteles de
acero con &reas mayores pora que se disiribuya la car-

ga.

COLUMNAS

Comunmente llamadas en el lenguaje de formaletaos
parales o puntales. Para el disefio de estos miembros
da suficiente precisién asumir que cada paral ve o so-
portar la carga que se encuenira comprendida a la mi_
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tad de la luz entre parales, en ambas direcciones. Pa
ra determinar la carga hay que considerar tanto la cor
ga muerta, como la carga viva de lo formaleta.

PARALES DE MADERA.

Los parales de madera ya sean de seccién cuadra-
da, rectangular o circular, aunque estos Gltimos son ra
ramente usados hay que disefiorlos como columnas. En
el disefio de columnas encontramos que la capacidad
de carga es una funcién de la esbeltez.

ESBELTEZ

Es una relacidn entre la longitud libre de lo co-
lumna y el menor lado de la seccidn en consideracién,
esta relacidén se expresa como |/d.

| = longitud libre en pulgadas
d = el menor lado de lo seccidn en consideracién en
pulgadas

Para parales de madero estg relacidn no debe ser
mayor de 50. Puede suceder el caso en que los para-
les no se encuentren "embreizados® o un mismo nivel,
debiéndose determinar lo esbeltez en cada plano y u-
séndose la mayor de los dos, para determinar el esfuer
zo del miembro. B

CARGAS ADMISIBLES

La méxima carga unitoria en p.s.i, para parales
de madera, esté determinada por la férmula de Euler
modificada. Esta férmula determina el valor del esfuer
zo permisible al que trabaja lo madera. Hay que hacer
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lo salvedad que en ningln caso el valor del esfuerzo
empleado en el disefio, debe ser mayor que el esfuer-
zo de compresién paralelo a la fibra de la madera en
consideracion.

Lo férmula de Euler modificada para columnas de
madera es la siguiente:
P/A = 0.3E2
(I7d)

carga total del paral

r L4

drea neta de la seccién fransversal

= médulo de elasticidad de la madera en considera—
[

cidén

m > o
1

Esta férmula da un factor de seguridad de 3 para
flambeo, para columnas articuladas en los extremos, so
metidos o carga oxial. Cuando hay restriccién parcial
en uno de los extremos o puntas cuadradas como suele
suceder en la madera, el factor de seguridad es mayor.

EMPALME DE PARALES.

Los empalmes deben ser disefiados para resistir flam
beo y flexidn. El comité 622 de la A.C.l. permite so
lomente un empalme por paral, a menos que se colo-
quen breizas en ambos sentidos en el mismo, odemas
recomienda que para parales de madera, la minima lon
gitud del empalme sea de 2 pies 4 pulgadas, con cua-
tro piezas en cado empalme, siendo la suma del &rea
de las piezas igual ol érea del paral como minimo.O-
tra recomendacién es que los empalmes no sean hechos
enla mitad de la altura entre soportes laterales, ya que
son puntos donde el flambeo es critico.



EMPALMES MEDJANTE CLAVOS.

En el disefio de miembros de madera, las uniones
- - ® #

son generalmente los puntos débiles. Para la unién de
miembros de madera existen varias formas, que van des
de los clavos hosta los pernos, dependiendo del tipo
de trabajo en que se emplean. las formaletas siendo
estructuras de cardcter femporal, usaremos para el dise-
fio de sus empalmes los clavos.

CLAVOS.

Los factores que determinan el agarre de los cla—
vos en la madera son: la gravedad especifica de la ma
dera, el didmetro del clavo, la profundidad de pene—
iracién y el contenido de humedad de la madera.

Los cargos aplicadas en los clavos pueden ser de
dos tipos:

1) Lateral.
2) Axial, este caso no lo consideraremos.

1) Resistencia lateral

La resistencia lateral estd expresada por la siguien
te formula:

P = KD3/2

P = corga permisible en libras por clavo

constante que depende de la gravedad especifica
del tipo de madera a usar.

D = didmeiro del clavo

~
I
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A continuacién hay una tobla para el célculo de
la resistencia lateral de clavos, esta tobla esté sujeta
a los siguientes restricciones:

1) La profundidad de penefracién en el miembro que
sostiene una unidn, no sed menor de 11 diametros
del clavo.

2) Cuando la penefracién es menor de 11 digmeiros,
la carga permisible puede ser determinada, por una
interpolacién en lfhea recta enfre cero y el valor
tabulado, exceptuando que la penetracién sea me
nor de 1/3 la especificada. -

3) Cuando los clavos estan sujetos a corte doble, pe-
nefrando en una unidn de tres miembros, la carga
lateral puede aumentarse en 1/3 siempre que cada
miembro exterior no sea menor de 1/3 del miem-
bro central. Pudiéndose incrementor lo corga lote~
ral en 2/3 cuando los miembros exteriores tienen
el mismo ancho que el miembro central.
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PARALES TUBULARES DE ACERO.

Para el disefio de porales de acero usaremos las for
mulos de columnas de acero con cargas concéniricas.

ESBELTEZ

Como en las columnas de madera la esbeltez va a
ser una funcién de la carga que admite esta. Para
miembros tubulares el valor de la esbeltez se expresa
como l/r.

r

longitud libre de la columna
radio de giro

Il

Para parales tubulares de acero la esbeltez no de-
be ser mayor de 200. El radio de giro puede ser cal-
culado por medio de la siguiente férmula, partiendo de
lo suposicién que son conocidos los didmetros tanto in-
terior como exterior

2 2

dy +dg
rE=—
d} = didmetro interior
d2 = didmetro exterior

El érea se puede determinar también conociendo
los didmetros por medio de esta férmula:

2 2
A= -d)

En parales tubulares de acero como en los de ma-
dera, cuando las breizas no se encuentran a un mismo



29

nivel, se debe chequear la esbeltez en dos direcciones
y determinar cual es la mayor, ya que se debe diseniar
para esta.

ESFUERZOS ADMISIBLES EN PARALES DE ACERO.

Para parales tubulares de acero en los que su pun
to cedenteces de 33,000 p.s.i. aplicaremos las siguien
tes férmulas para calcular el esfuerzo:

2
R = 17,000 - 0.485 (—:-) cuando -j— <132

A
P 149,000,000 I
g ———cuando —— =132

?

Estas férmulas son aplicables a columnas articula—

das en ambos exiremos, dando un factor de seguridad
de 2.

Cuando se usen parales que han sido patentados
por algdn fabricante, al disefiar estos hay que guiarse
por las especificaciones de fabrica, ya que al disefiar-
los los fabricantes han hecho ensayos de laboratorio, y
estos tienen generalmente un factor de seguridad que -
oscila entre 2 y 3.
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CAPITULO 2
PRIMER DISENO DE MADERA

DISENO DE FORMALETAS PARA LOSAS RETICULARES

Las losas reticulares son una combinacién monoliti
ca de nervios o viguetas espaciados regularmente en
ambas direcciones y pequefias porciones de losa delga-
da que forman una unidad.

Para la formacién de nervios y las pequeiias losas
se consfruyen cajones que van a fener una permanen-
cia temporal solamente para darles forma. Estos cajo-
nes han sido construidos de varios materiales como: ma
dera, acero, fibra de vidrio y plésticos. En Guatema=-
la casi solo de madera se emplean.

Para los ejemplos del disefio de formaleta usaré
una de las losas que presenta el manual de la C.R.S.I.
y que se detalla a continuacién:

Concreto: 150 libras por pie cibico

Distancia enire ejes de columnas: 33 pies

D = 126"

Nervio + losa: 14 + 3 pulgadas

t1 = 17 pulgadas

Minimo diGmetro de columnas: 18 pulgadas
Altura del piso: 12 pies

Minimo peralte en el capitel: 15 pulgadas
Nomero de nervios en la faja de columnas: 5
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Nomero de nervios en la foja media: 6

Promedio de pies clbicos de concreto por pie cuadrado
de la losa: 0.767

Peso promedio por pie cuadrado de losa: 115 libras
Carga vive recomendada por la A.C.l. cuandono se
usan carretas autopropulsados para llevar el concreto,
50 libras por pie cuadrado. Cuando se usan carretas
autopropulsadas para llevar concreto 75 libros por pie
cuadrado .

Cargas laterales: La A.C.l. recomienda usar 100 libras
por pie de losa o 2% de la carga muerta total en lafor
maleta, pero para Guatemala por tener el problema de
sismos considero que es preferible subir a un 10% de
lo carga muerta total. La mayor de los dos es la que
se usaré para el disefio.




Peso de la parte superior:
2.16 x 2.16 = 4,77 pies tabla.
Parte lateral:

(2;5—;51'—]9) 1.18 = 2.75 pies tabla por. lado

hay 4 lados 2.75 x 4 = 11.00 pies tabla

NGmero de pies tabla por cajén 11.00 + 4.77 = 15.77
pies tabla podemos decir 16 pies tabla

1 pie tabla = 4 libras

16 x 4 = 64 libras por cajén.
Area de la parte inferior:

2.5 x 2.5 = 6.25 pies cuadrados

6?;5 = 10 libras por pie cuadrado

Carga de disefio para nuesiro ejemplo seré:

Carga muerta de la losa 115# /pie?
Peso del cajén 10# /pie2
Peso de tabla (farima) 4% /pie2
Carga viva en formaleta 507 /pie2

1 79#/pie2 180% /pie?
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Esfuerzos de trabajo en madera serdn los siguientes:

Esfuerzo de flexidn y tensién 1200 p.s.i.
Esfuerzo de compresidn paralelo 1000 p.s.i.
Esfuerzo de compresidn perpendicular 350 ps.i.
Esfuerzo de corte 100 p.s.i.

Médulo de elasticidad 1.2 x 100 p-s-i.
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CHEQUEO DE LA TABLA QUE VA SOBRE LAS
VIGAS (A) y B

Encontrando la reaccién en los exiremos del caién por
B f
pie lineal.
" L
L9 i 2é i
g *

,. _ l"?-ﬁaje APOYO CA;réN ——Z‘.! i
L & L
1 : t



LOCALIZACION DE BREIZAS PARA EL PRIMERO Y
SEGUNDO DISENOS

SN NN EEENS

.

>< Breizas diagonales en X




Volumen de concreto

4x14x1 165x3x1 14x1ix1
2x 12x12 T12x12 T T2k 12 0684

pies cGbicos/pie.
0.684 x 150 = 102 libras
Carga por pie de cajdén 102 libras.

Chequeando 1 pie de ancho de tabla:

%"._ 2“‘.1P=toa =

Calculando valores de corte y momento tenemos:

M =Pl =102 x 2 = 206 libras-pulg

V =P =102 libras :
CORTE:

bh = ?%X e 3;00102 =-§88—: 1.53

h = 98 0.127"

12

Asumimos 1 pulgada de peralte.

MOMENTO

sF = M_
S

39



. bhZ =lszZ_2
3 6
Sf——%%—]03<]200p5!

Disefiaremos primeramente la viga (A) y le asumire
mos un peso propio de 5 libras por pie. ,

La carga que va a tener cada viga serd de 3 pies
de ancho y tenemos

180 x 3 = 540f /pie.

La carga por pie de viga sera de

540 +5= 545#/pie.

Siendo la viga (A) una viga continua tenemos que

los valores de corte y momento sacados de la tabla (1)
son:

2 2

wl wi”
Mmax = o libras—pie = 120 libras-pulgada

Vmax = 0.6 wl libras
Principiaremos por calcular el corte y tenemos:

Sv = L i f !
vV = ~5pp Para viga rectangular

v

0.6wl = 0.6 x 545 x 3 = 980 libras

Sv

Il

100 p.s.i.
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_ 3 x 980
- 7200

= 14.7 22 15 pulg?
Si b=3" h=35"
Seccidn de 3" x 5".

FLEXION

Con esta seccién podemos chequear flexién y tene
mos

M
f= 0
S S

_wi? 545 x 382

M = %6~ 190 = 5900 libras-pulgada
2 &=
s - bh :3Ax5 ~12.5
6 6
_ M 5900 _ ] )
Sf = S —ﬁ—475 p-s.i.< 1200 p.s.i.

Chequeando la deflexién tenemos

A = L%
maXx = "3g0 T T340
wl4
536K
bk 3x35°
l==7—=13
_ 545 x 1,690,000
1536x1.2x 106x 31

=0.1"

Amax =

= 31 pu|g4

Amax =0 D167" < 0.,1"
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Célculo de la viga (B)
Esta es una viga simplemente soportada
Carga por pie de viga w = 545 libras/pie.
Los valores de corte y momento para esta viga son

w2, w2,
Mmax = —z=T"-pie = 5z -pulg

w = libras/pie.
Vmax = %'- libras
CORTE

Procedemos a calcular el corte y tenemos

.3y
SV = 2oh
| 54 3
V = “; = 5; = 820 libras

Sv =100 p.s.i.

3V 3x 820
bh = —e— = —555— = 12.3 pulg?

Sib=3pulg .. h=4.5 pulg
FLEXION

Procedemos a chequear flexién y tenemos que con
una seccién de 3" x 4.5"

_ M
SF—S
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2 572
wi 545 x 36
E= = = IH —-oul
M o8 % 7400 libras—pulg
o _ b _3x232_]0
=t =
Sf = "S" - 71480 = 740 p.s.i. <1200 p.s.i.
DEFLEXION
Calculando la deflexién tenemos:
Ama = W
M = Z808ET
| 36
Amax = 360 - 360 - 0.1 pulg
3 -—=3
_ bh™ 3 x 457 4
| = 7 = 5 = 22.5 pulg
5 x 545 x 36

Amax = 1508 x T.2 x T06 x 225 ~ 0-037pulg<0.1pulg

_ Como se puede apreciar la seccién de 3% x 4.5" es
buena, pero para uniformizar el disefio la subimos a

3" ve 5".
DISENO DE. PARALES

El disefio de parales lo haremos para el caso més
critico, que va a suceder cuando soporte la mayor car
ga axial, y soporte solo un tramo de fundicién queva a
producir momento en el extremo superior de la columna
El disefio de este tipo de columnas lo haremos como lo
aconseja la National Lumber Manufactures Association.
Ellos proponen que en el disefio de este tipo de colum
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nos, el momento producido por la carga excéniricq, sea
sustituido por el momento que produce una carga hori-
zontal actuando a la mitad de la columna. El valor de
la fuerza horizontal que producira este momento equi-
valente, estd expresado por la formula que a continua
cion se presenta. -

El valor de la carga axial que tiene que resistir la
columna es el valor de la carga axial inicicl, mas la
carga excénirica.

3a I'P

pY = 2

P’ = carga horizontal asumida-en libras

carga excénirica ‘

distancia horizontal del punto de aoplicacién de la

carga excénirica al centro de lo columna en pul-

gadas

| = longitud de la columna en pulgadas

I' = distancia del punto de aplicacién dela carga ex-
cénirica, a la base de lo columna

-
I

Q
I

Carga axial méxima

Area que va a cargarcada paral 3'x 3'= 9 pi'e52

Aqui consideramos que el érea que va a cargar la
columna es de 3' x 3' por simplificacién, pero la reali
dad es que por cargar una viga simplemente soportada y
una continua, la reaccién en la Gltima es 1.1wl, te-
niéndose que la longitud a considerar debié haber sido
1.1 I y daria 1.1 x 3 = 3.3, como se aprecia el error
en que se incurre es muy pequefio y no se consideraen
el disefio.
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Carga distribuida 180 + 10 = 190 libras/pie.
Carga axial = 190 x 9 = 1710 libras
Carga excéntrica = 820 libras

Si asumimos en el disefio una seccién de columna
de 3® x 3" y el taco de 2" x 4" x |
V4

3x2.5x12x 12x 820

Calculando el valor de P' = (12 x 122 =43 lbs

2) Hacer suma de fuerzas verticales
=ZFv= 1710 + 820 = 2530 libras

3) Calculando el esfuerzo en la columna

12x 12

Para l/d= =48 Sc =%= 156 libras/pulg?

4) Calcular el valor

P/A _ 2530/9 _ 281 _ .
S 156 156

Solo este valor es mayor que 1, por lo que proba-
mos ofra seccién y subimos a 4" x 4" y calculamos nue
vamente.

Seccion de 4 x 4 pulgadas
1) Volvemos a calcular el valor de P! ya que cambid

a=2+1=3 pulg
_3x3x12x 12 x 820

Pﬂ
(12 x 12)2

= 51.5 libras
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2) Calcular el esfuerzo de compresidn

| 12 x 12 P
— = = e— o 2 . .‘.
para r 7 36 Sc A 77 p.s.i

3) Calcular el valor

P/A _ 2530/16 _ 158 _ . o
Sc 277 277

4) Calcular el momento que produce la carga horizon-
tal que es el equivalente al producido por la carga
excénfrica. "

M = P_4_|_ _51.5 x4]2 x 12 _ 1860 libras’-pulg

5) Calculando el valor del médulo de seccién

_bh2 _4xz-2_ 3
S = T " "6 = 10.7 pulg

6) Calecular el valor

M/S _ 1860/10.7 _ 174

8F - 00— - 7200~ 0%
P/A MS

+ Z
Se Sf

0.572 + 0.145 = 0.717 < 1

El paral que usaremos seré con una seccién de4x 4
pulgados .
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APLASTAMIENTO

Tenemos que las secciones de las vigas sonde3 x 5
pulg, la de los parales 4 x 4 pulg y las de los tacos
son de 2 x 4 pulg.

1) Chequeando aplastamiento en la viga (A) tenemos:

Calculando el valor de la reaccién para una viga
continua es 1.1wl

T.Iwl = 1.1 x 545 x 3.= 1800 libras

Area de contacto entre paral y viga 3 x 4 = 12
pulgadas cuadradas

P _ 1800 _ : .
= 150 p.s.i. < 350 pus.i.

2) Chequeando aplastamiento en la viga (B) tenemos:

El valor de la reaccién para una viga simplemente
soportada

wl

2
wi 545 x 3
—_ = 2 H
2 2 820 libras

Area de contacto 2 x 3 = 6 pulg cuadradas.

20
Z = 86 = 137 p.s.i. €350 p.s.i.
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Calculando el ndmero de clavos por taco

Carga que actia sobre el taco = 820 libros

Usando clavos de 4 pulg

Tenemos que el clavo debe penetrar 11 diémetros
en el miembro que sostiene el taco (paral)..

Didmetro del clavo = 0.192
0.192 x 11 = 2,12 pulg & 2 pulg
Resistencia lateral = 139 libras/clavo

820

Némeros de clavos = .S = 6 clavos/taco

Dejondo 1 pulg de separacién entre clavos, y en-
tre clavo y exiremos, podemos colocar 2 columnas de
clovos y 3 filas dando el taco una longitud de 4 pul-
gadas .

Cada taco queda 2 x 4 x 4 pulgades.
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EMBREIZADO DIAGONAL

El comité 622 de la A.C.l. recomienda una carga
lateral de 10C libras por pie de losa é el 2% de la car-
ga muerta total, pero en Guatemala siendo una zona
de constante actividad sismica es aconsejable usar el
10% de la carga muerta total, el que sea mayor de los
dos.

En el presente disefio vamos a considerar que las
breizas van a actuar Gnicamente a tensién, pudiéndose

pandear las breizas al no frabajar a tensién.

Determinamos la carga horizontal que usaremos pa-
ra el disefio

Carga muerta 180 - 50 = 130 libras por pieZ.
Considerando que cada paral carga 3 pies.

130 x 3 = 390 libras por pie
390 x 0.1 = 39 libras por pie.

El minimo recomendado por la A.C.l. es de 100
libras por pie.

- Asi que nuestra carga horizontal actuando sobre
cada paral serg de

3 x 100 = 300 libras.

Haciendo un ‘anélisis del nudo

CARGA HORIZONTAL 300

=)
BREIZA=T, Tz= PARAL
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3
tg p/=—=!"2—=0.25
4 = 14°

Planteando los ecuaciones de equilibrio

$Fy =0

Ty sen gf = ‘300 |

Ty = 5220 o= 0?232 = 1240 libras
Sk =0

Ty = cos g T

Tp = 1240 x 0.955 = 1190 libros

Este andlisis fue hecho considerando que la breiza
absorbe toda la fuerza horizontal.

Disefiaremos primeramente lo breiza diagonal y che
quearemos los parales exteriores para ver si resisten.

BREIZAS:
St = —E:
124
A= e 9 =1 pulg2
St 1200

Usamos breizas de 2" x % pulgada.
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CHEQUEO DE PARALES.

El caso més critico es enque el paral estd someti
do a carga axial + momento y tenemos:

Seccién de paral de 4" x 4"
P' = 51.5 libras
12 x 12

I/d=—Z—=36

Esfuerzo de compresién = 277 p.s.i.
Carga axial 2530 + 1190 = 3720 libras

P/A _ 3720/16 _ 232

Sc - 37~ - 0¥

MS_ _o.145

Sf

PIA L MS G840 4 0.145 = 0.985 < 1

Sc St
La seccidén asumida estd correcta

CHEQUEO DE LA VIGA QUE ESTARA SOMETIDA A
FLEXION Y COMPRESION.

Calculamos 1/d
3 x 12

I/d=—2—"" =12
/ 3 1

Es una columna corta por lo que usamos Sc=1000 p.s.i.

PROPIEDAD DE LA UNIVERSIDAD DB SAN CARLOS DE GUATEMALA

Bibliotece Central
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P/A _ 300/15 _ o o

S 1000

M/S _ 7400/12.5

ST 1200 = 049

Ps/A . N;f =0.02 + 0.494 = 0.514 < 1
C

Seccidén asumida estd bien.

DISENO DEL EMPALME DE BREIZAS -

Fuerza actuante = 1240 libras.

Para K = 1650 usando clavo de 4" y la breiza de
2" de ancho para que no raje. El clavo debe de pene
trar 11 didmetros -

0.192 x 11 = 212" % 2 pulgs -

Cada clavo resiste 139 lbs

1240
139

nimero de clavos = = 9 clavos/empaolme.

Usaremos breizas de 2" x 4%




CAPITULO 3
SEGUNDO DISENO EN MADERA
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SEGUNDO DISENIO EN MADERA.

Este segundo disefio consiste en colocar los cajo-
nes sobre una tarima completa.

CARGAS:

Carga muerta de losa ]]5#/p|e
Peso del cajén O#/ple
Carga viva 50#/p:e
Peso de la tabla 6# /pie?

181# /pie %2 180 /pie?.

En este disefio fijamos el espaciamiento de las vi-
gas

Vigos espaciadas a 3 pies

Calcularemos primeramente los miembros de la tari
ma:

TARIMA:

Estos miembros los consideraremos como una viga
continua, y los valores de momento, corte y deflexién
son los siguientes:

2
I
Mmox = \;VZO libras-pulgada

Vmax = 0.6 wl libras

wi
Amax = 1536E] pulg



R s

LOCALIZACION DE BREIZAS PARA EL DISENO
COMBINADO .-

1

————" Breizas diagonales en X
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CORTE:

Procedemos a calcular el corte y tenemos:

I libras

V =0.6w
V =0.6 x 180 x 3 = 324 libras
3V . %
S = = os BR S e
Sv =100 p.s.i.
3 2
bh = x34=970 =5pu192
2 x 100 200
si b = 12 pulg

5
h = ETE 1/2 pulg

FLEXION

Procedemos a chequear flexién y tenemos que con
ién de 12% 1n
una seccién de X 3

Sf = 'AsA_

M = “]'(1)2 - ]801;0552 = 1950 libras-pulg
s ="b22 = ]22 0.5 = 0.5 pulgS

Sf = —"S"— - —]Of%g- = 3900 p.s.i.> 1200 p.s.i.

Hay que aumentar seccién y probamos 14 pulg
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g2
12x 1.
§ = __Zx___’j_ = 4.5 pulg3

M 1950
f= = = Sols o5 =
S S 15 434 p.s.i. £ 1200 p.s.i

DEFLEXION

Procedemos a chequear la deflexion.

o wié
Amax = —ear

3 =3
_bh™ ~12% 1.5 _ 4
l=—7—= 3 = 3.37 pulg

I 36
Amax 360~ 380 = 0.1 pulg

180 x 38°

1536 x 1.2 x 109 x 3.37

= 0.0506

Amaox

Si bajamos la seccién a 1" x 12" tenemos que la

I =1 pulg?

Caleculando la deflexidn

w|4 180 x 3-54

AmOX = T532ET = T538 % 1.2 x T08 x 1

=0.165">0. 7

Por lo que dejamos lo seccidén de 13" x 12"
PROCEDEMOS A CALCULAR LAS VIGAS.

Cada viga va a cargar 3 pies de ancho, lo que nos
da una carga por pie lineal de: 3x 180=540 libras por
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pie.
Estas van a ser vigas continuas dando los mismos

valores de corte, momento y deflexién que en el caso
de la tarima.

CORTE:

Calculando el valor del corte tenemos:

V =0.6 wi

V =0.6 x 3 x 540 = 970 libras
3V 3v

Sv = —— .. bh=

Y~ "2bh 25v

Sv = 100 p.s.i.

3 x 970

bh = —-—2W-—-= 14.5 pU|g ~ 15 pulg

S b3 hoLi s g

FLEXION.

Procedemos a chequear flexion y tenemos:

2 —2
_ wl” 540 x 36 _ .
M= 1202‘ 20 P =5850 libras-pulg
bh Ix 5
S = = A =12.5 pulg3
sp= 380 _ 8050, € 1200 pus.i.
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DEFLEXION

Procedemos a chequear la deflexién y tenemos:

w4 540 x 38

1536E1  1536x 1.2x 109x31.3
bk 35 .,
o2 12 T

I 36 .
Amax = 30~ - 380 =0.1

Amax =

=0.0159"

PARALES
2

Cada paral va a cargar un drea de 3 x 3 =9‘pies
Carga por paral

9 x 180 = 1620 libros

Si asumimos parales de 3" x 3" tenemos:

| 12 x 12
d 3 =48

Esfuerzo = 156 p.s.i.
P =156 x 9 = 1400 libras & 1620 libras
Hay que aumentar seccién y probamos con 33" x 33"

| 12 x 12
d 3.5 = 4

Esfuerzo = 214
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P =214 x 12.2 = 2610 libras > 1620 libras
Usaremos parales de 33" x 33"
APLASTAMIENTO
Primero entre lo tabloy la viga.
Area de contacto 12 x 3 = 36 pulg2

Tratdndose de vigas continuas el méximo valor de la
reaccidén es el siguiente

R=1.1wl
R=1.1x 180 x 3 = 595 libras
S = %= 16.5 p.s.i. < 350 p.s.i.

Chequeando aplastamiento enire viga y paral  tene
mos

Area de contacto

3.5 x 3 = 10.5 pulg?

Reaccién = 1.1 wl

R=1.1 x 540 x 3 = 1790 libras

1790 i .
SL= 05 " 170 p.s.i. € 350 p.s.i.

No hay necesidad de usar capiteles en ninguno de
los dos casos.
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Chequeo de parales en los que hay breizas:

El andlisis hecho para el primer caso es valedero
para este y tenemos:

Carga axial sobre el paral debidoabreizas = 1190 libras
Carga de cada paral 1620 » =

Total ; 2810 libros
Cada paral resiste 2610 libras < 2810 libros
Por lo que hay que cambiar la seccién y tenemos:
Probando seccién de 4" x 4"

| 12x 12

d - & ~®#

Esfuerzo = 278 p.s.i.
P =278 x 16 = 4450 libras > 2810 libras
Usaremos donde existan breizas parales de 4" x 4"

El empalme entre la breiza y el paral es igual al pri
mer disefio.
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CAPITULO 4

DISENO COMBINADO

\ g cadon : 2 TABLA :
IIIIIIIA [2zerairas.]

" — -
(’ TSECCIONES /
TVIGA _EXTEMNSORA 5. MADERA
T ACROW

1N &
PARAL ACROW

o

e 8’3" -]
ELEVACION
eAJONES
TABLA

2L FZEP LTI TTT I T FTTITIeFIF 7T G 7797 732847 2%
7

Y,
} / | ! ’
L_ 4 4 —’* _VISA EXTENSORA
_ ACTROW

CORTE
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DISENO COMBINADO USANDO MADERA Y ACERO

La A.C.l. recomienda que cuando se usen miem-
bros patentados. Para su disefio hoy que usor las especi
ficaciones del fabricante.

En el disefio usaré las especificaciones de la casa
ACROW. Las vigas extensoras usadas son las que los fa
bricantes le llaman livianas.

Las especificaciones de fabrica son los siguientes:
Momento méximo = 7,500 libras - pie
Carga méxima total = 6,000 libras

Factor de seguridad 2.

Las vigas extensoras SO-S| tienen una luz que va-
ria de 8 pies 1 pulg a 13 pies 8 pulg.

A continuacién presentamos la tabla de disefio que

da la ACROW.

VIGAS
COMPONENTES
Miembro Longitud Peso
Corto afuera S.0. 7" 8" 43 Tbs.
Largo afuera L.O. 10* 2 56 Tbs.
Corto adentro S.l. r ™ 52 Ibs.
Largo adentro L.I. 9" 107 66 Tbs.




VIGAS

LUCES
: : # - Min. Max,
$.0. - S.I. gt ju 13" gn
S.O. - L.I. 10t i 15¢ om
L.O. - S.l 10 6% 167 2%
L.O. - L.I. 107 6" ' 18" 3%
5.0.5.1.-5.0. 157 5" To &
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Peso lLosa

Carga Total
#/Pie2 incluyendo 36# Luz permitida centro a centro
Esp.. Losa Concrefo  jpor carga viva
150# /pie3 | + formaleta 1o 1ol o1 gn| o2 3 4 5 &

4" 50 86 22' 10"] 20" 10"j20" 5"|18' 8" 15' 3"} 13' 2"j11* 9| 10" 9" -
4.5" 56 92 22" 0"]20* 2"|19' 9"|i8' l“l 14 g"1 12" 9" 11" 4"} 10" 5"
5" 62 98 21 3" 19' 6" 19" 1Mi7Y 6"| 14' 3" 12' 4" 11 oO"} 10" 1I*
5 5" 69 105 20" 7"} 18' 10"| 18" 6"|16'1 ]"l 13 9"j 11" 1I1*j 10 8*} 9 9"
6" 75 111 20" 1% 18" 3"} 18' 0"|16 5“! 13" 5% 11' 8" 10" 4"} 9 6"
6.5" 81 117 19" 790177 9"{ 17" 6"|16' O"I 13 o= 11* 3"} 10" 1*j 9 2¢
7" 87 123 19 1"p17* 4" 17 0"}15° 7T]2' 9"y 11+ oy 9 10"} 8 11*
75" 94 130 18" 7" 16" 11*| 16" 7%|15* 2% 12* 5% 10" 9"y 9 7"f 8 6"
8" 100 136 18' 28] 16* 7| 16* 3v|14° 10"[ 12* 1| 10" 6"} 9° 4"} g 2v
8.5" 106 142 17 9§ 16" 3"| 15" 10"|14" 6'1 11" 10" 10* 3" 9° 2%| —————-
o 112 148 17 51 15" 11"1 15" 7"|14' 3“i 11 7°§ 10" 1"} 8" 1%} ————-
9.5" 119 155 17 0"j 15" 6"} 15" 2"}13' H“I 11 4= 9" 10"} 8 6"} —————-
10" 125 161 16* 8" 15" 3"| 14' 11"{13' 7"[ e 1 9" 77 8 2% —e———-
10.5" 131 167 16" 5"[ 15* 0" 14* 8|13 5'1 10" 11"} 9" 5%} e | oo
1ne 137 173 16" 2| 14" 8"} 14* 4"[13 2“! 10" 9% 9 4¢
11.5" 143 179 15" 10*| 14" 5"j 14" 1"|12* 1 I"I 10 7%} 9+ 2»
12" 150 186 15 7"} 14" 2"} 13" 11"}12" 8"| 10" 4*| 8' 10" =







67

"sq| y£L "sq| 08001 "sq| z€8'0Z 0 191 9 10l Xy
"sq| 86 "sq| zez’sl "sq| 00¥'zZ2 n0 €1 9 18 Xe
"sq| 2§ "sq zLy' LI "sq] z£0’¢z n0 111 u9 19 XzZ
"sq| oS "Sq 9697 L1 .,5_ 0¥9’'ve u€ 101 b 1S X1
'sql ge | *sq) 8zL'Lz *sq] 2552 40 19 WS € X0
o ossd ORI |OYAED IV QLI | S0 o

MOYDY STTvivd




68

En nuestro disefio tenemos que la distancia centro
a ceniro de nervios es de 3 pies. La distancia entre
centros de columnas es de 33 pies.

Colocando los miembros entre si a una distancia
de 8' 3" para una carga total de 180 libras por pie
cuadrado, la tabla dice que los miembros espaciados a
4 pies pueden abrirse una distancia de 9' 2", pero por
razones de la longitud entre ejes de columnas los deja
mos a 8' 3". B

Disefio de la tabla para tarima.

La tabla seré una viga continua y los valores de
corte, momento y deflexién son los siguientes:

Vmax = 0.6 wli

2
_owl
Mime = o=
4
wi
Amax =~ eEl
CORTE

Lo tabla la consideramos de 12" de ancho

S
2bh

Sv =

V =0.6 x 180 x 4 = 432 libras

b, = S x 432 _ 6.5
200
b=120  h o= -2 = g.54m

12
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Usamos seccién de 12" x 1¥
FLEXION

Procedemos a chequear flexién:

M
Fe= 00
S S

2 2
wl 180 x 78 .

oo b’ 12x T2 _,
L

&f = ';" = 34250 = 1725> 1200 p.s.i.

Aumentamos seccién y probamos con 12" x 2¢

bh2 12 x 72

6
M 3450
S

Sf =

=—3 =430p.s.i. < 1200p.s.i.

El esfuerzo es bajo pero lo dejomos asi’ para che-
quear la deflexién, ya que suele ser la mas critica en
los entablados

DEFLEXION
4
_ wl
Amax = — e
1 _ 48 i
Amax = 360 - 350 = 0.133
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I_bh3_1zx§3 -
-T2 T 2 °PU9
w|4__ ]80X-4—84

=0.0645pulg £0.133pulg

Amax =

1536El 1536 x 1.2 x 106 x 8

Probamos bajar la seccién a 12" x 13"
| 2

3 —=3
bh 12xT5

= = = 3.38 pulg?

! 12 12 8 pulg
w4 180 x 784

Amax = T536El 15361 .2x 106 % 3.38 =0.153pulg>0.133pulg

Usaremos seccién de 127 x 2
CHEQUEO DE LA VIGA DE ACERO.
Carga por pie de viga es de
180 x 4 = 720 libras por pie.

Momento para una viga simplemente soportada con
carga uniformemente distribuida es:

2 —D
M= wl _720x8.25 =6120 libras-pie <7500libras-pie
3 8 P p
Reacciones:.
R = WZ' - 22 - 8:25 _ 2960 libras<3000libras

Como se puede observar la viga resiste perfecta-
" mente estas cargas.
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PARALES

Si espaciamos los parales a 4 pies cenfro a cen-
tfro, estos van a coincidir con las vigos extensoras, ca
da viga tiene una reaccién de 2960 libras y cada pa-
ral soporta 2 extremos de viga lo que da 2960 x 2 =
5920 libros/paral.

Las especificaciones del fabricante para un paral
ACROW 4X con un factor de seguridad de 3 y una ex
tensién de 11' 6" permite una carga de 6293 libras
> 5920 libras, por lo que el paral empleado esta bue-
no.

Sobre los parales en el sentido perpendicular a las
vigas colocaremos piezas de madera, las cuales las pon
dremos del ancho del capitel que es de 6 pulg estas
piezas van a sufrir aplastamiento, el cual vamos a che
quear, el peralte de estas piezas lo determinaremos cuan
do se calcule el embreizado.

APLASTAMIENTO:

Carga 5920 libras
Area de contacto = 6 x 6 = 36 pulg2

92
5 = i—O—= 164 ps.i. 350 p.s.i.

CHEQUEO DE APLASTAMIENTO ENTRE VIGA EXTEN
SORA Y MADERA

Carga = 2960 libras
Area de contacto =3 x 3 =9 puig2

2960
§p = 950 " 329 p.s.i. £ 350 p.s.i.
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EMBREIZADO.
7!# 0 -t 0
4!
+ U u -0
L T
4' 0
=+ EE- 1 g
. —
4 2
i
J, u: £ 0 “
ko ges'— s —k

SENTIDO A o

BREIZAS EN EL SENTIDO (A).
Calculando carga horizontal.
10% de corga muerta.
Considerando que cada paral carga 4' tenemos:

Carga muerta 4 x 130
10% 0.1 x 520

5207 /pie.
52# /pie < 100% /pie.

1l

Carga horizontal por poral serd:

4 x 100 = 400 libras.



ANALIZANDO EL NUDO TENEMOS:

400 lbs,= Carsa Howz
8.25
BreeaT, ] Te=Taenr f9d ="

i

g = 34.5°
ECUACIONES DE EQUILIBRIO
ZFy =0
400 = T] sen }‘
400

T'I = —6'.5‘—5— = 7]0 llbﬂ]s

ZFv =0

T2 = Ty cos 4

To =710 x 0.825 = 585 libras

La columna va a soportar 5920 + 585 = 6,505 libras

La carga permisible con un factor de seguridad de
3 es de 6293 libras

El factor de seguridad baja

18,880

F-5 = 550

=2.9

Es aceptable.
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BREIZAS EN EL SENTIDO (B).

Calculando la carga horizontal tenemos:

130 x 8.25 = 1070 libras/pie

10%
0.1 x 1070 = 107 libras/pie > 100libras/pie.
La carga horizontal por paral serd
107 x 8.25 = 882 libras

ANALIZANDO EL NUDO TENEMOS:

Embreizaremos cada dos parales
2?2 lbs= Trean Hewe,

i'gp’=T82—=O.67

BRE«-EA-'~,T/ I‘\‘z—_ Taraw
| 4 = 33.8°

f

ECUACIONES DE EQUILIBRIO
éFH =0

882 = Ty sen 4

882 .
Ty = 0555 1590 libros

=Fv =0
Ty =Ty cos g
T = 1590 x 0.83 = 1320 libros
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Las columnas van a cargar
5920 + 1320 = 7240 libras

Calculando el factor de seguridad

18880
FuS. = —55— = 2.61

Aun es aceptable ya que es superior a 2.5 que es
lo que recomienda del fabricante.

Las breizas son de aluminio y su seccién tiene las
siguientes dimensiones:

Dext = 1 15/16" & 1.94"
Dint.= 1 5/8" &7 1.625"

w
Area = —4— (Dex 2_ Dzm‘?)

Area = — 942 - T.6252) = 0.855 pulg?

El esfuerzo de tensién del aluminio es de 20,000p.s.i.
Cada breiza resiste a tensién una carga de
P=SalxA=20,000x0.855=17,100 libras

Ninguna de las cargas que va a resistir es supe-
rior a esta.
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DISENO DE LA SECCION DE MADERA QUE VA SO-
BRE LOS PARALES.

Disefidndola como columna tenemos
b = 6" (ancho del capitel de columna)

asumiendo 3 pulg de peralte

I _ 4 x 12 - 16
d 3

Es una columna corta siendo su esfuerzo de com-

presién de 1000 p.s.i.
P = 1000 x 18 = 18,000 libras.

La seccién estd sobredisefiada pero la dejamos asi -
para poder clavarla al capitel de la columna.

UNIONES ENTRE ACERO Y MADERA.
Para las vigos:

Estas uniones se hacen por medio de clavos ya que
las planchas de las vigas de acero que van apoyadas
sobre las vigas de madera cuentan con agujeros para
esta clase de empalme.

Capiteles de columnas con vigas de madera:
Esta unién se hace en forma similar a la anterior,

ya que el capitel de la columna también cuenta con
agujeros para clavos.



Uniones de breizas:

Estas uniones se hacen por medio de abrazaderas
dobles, una que va en el paral y la ofra en la brei-
za, estas abrazaderas son ajustables por medio de per-
nos para poder moverlas o instalarlas, las dos abrazade
ras van unidas entre si’ por medio de un perno y tie-
nen juego en los extremos para poder ajustarlas a la ne
cesidad del frabajo en que se estdn empleando . B
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CAPITULO 5

ANALISIS ECONOMICO DE DISENOS

CUANTIFICACION DEL PRIMER DISENO.

Calculando el némero de pies tabla en cada dise-
Ao fenemos:

TABLA SOBRE LA VIGA (A).

1 x8x 2.5 x 121

= 202 pies tabla.
12

TABLA SOBRE LA VIGA (B).

1 x 8x 33 x 11
12

= 242 pies tabla.

VIGA (A)

3x5x%x 33 x 11
12

= 456 pies tabla.

VIGA (8)

3x5x2.5x 121
12

= 378 pies tabla.

PARALES

4 x4 x 12 x 121
12

= 1936 pies tabla.
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TACOS

2 x 4 x 4 x 242

A = 54 pies tabla

BREIZAS

2x4x 12.5 x 96

800 pies tabla
12 :

POLINES PARA PARALES

4x 3x 1.5x 121
12

Total de pies tabla = 4220 pies tabla.
Costo Q. 0.08/pie tabla.

Costo de madera: Q. 337.60

CURAS PARA PARALES

182 pies tabla.

242 cunas a Q. 0.04 Total Q. 9.68

CAJONES

Nomero de cajones 105/médulo
Costo por cajén - Q. 3.15
Costo total de cajones Q. 330.75

NUMERO DE CLAVOS POR MODULO.
3180 clavos de 4 pulg &z 31 clavos/Ib =

880 clavos de 3 pulg 2z 69 clavos/Ib =
1986 clavos de 23pulg 22106 clavos/Ib =

103 lbs
13 lbs
19 lbs

135 lbs
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Costo de 1 b de clavo Q. 0.15
Costo total de clavos Q.20.25

Costo total de materiales

Madera Q. 337.60
Cufias 9.68
Cajones 330.75
Clavos 20.25

Q. 698.28

Costo de mano de obra Q. 0.50/m2
Area 10 x 10 = 100m2

Costo de Mano de Obra = Q. 50.00
Costo Total de Formaleta = Q. 748.28
Costo por metro cuadrado Q. 7.48 (un solo uso).

Si a la.madera le consideramos tres usos tenemos:

8.35 _ . 222.78
3
Costo de Formaleta Q. 252.71

Costo de Mano de Obra Q. 50.00
Costo Total de Formaleta Q. 302.71

Lo que da un costo de Q. 3.03/m‘2 por uso.
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CUANTIFICACION DEL SEGUNDO DISENO.
Calculando el némero de pies tabla.

TABLAS

1.5 x 12 x 33 x 33

= 1634 pies tabla
12

VIGAS

3x5x 11 x 33
12

= 454 pies tabla

PARALES

4 x 4 x 12 x 121

3 = 1936 pies tabla

BREIZAS

2x 4x 12.5 x 96

800 pies tabla
12

POLINES PARA PARALES

4 x 3 x 1.5x 121
12

182 pies tabla.

Total de pies tabla = 5006
Costo Q. 0.08/pie tabla

Costo de madera = Q. 400.48
CURNAS PARA PARALES

242 cufios a Q. 0.04 c/u Total Q. 9.68



CAJONES

Ndmero de cajones 105/médulo
Costo por cajén Q. 3.15
Costo total de cajones Q. 330.75

NUMERO DE CLAVOS POR MODULO

1970 cla.vos de 4" 2, 31 clavos/lIb = 64 |bs
792 clavos de 3" % 69 clavos/lb = 12 lbs
1986 clavos de23"#106 claves/Ib = 19 lbs
95 lbs
Costo de 1 Ib de clavo Q. 0.15
Costo total de clavos Q. 14.25
COSTO TOTAL DE MATERIALES:
Madera Q. 400 .48
Cufias 9.68
Cajones 330.75
Clavos 14,25
Q. 755.08

COSTO DE MANO DE OBRA Q. 0.40/m2
Area 10 x 10 = 100m2
Costo de Mano de Obra = Q. 40.00
Costo Total de Formaleta Q. 795.08

Costo por Metro Cuadrado Q. 7.95 (unsolouso)
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Diferencia de costo con el primer disefio Q. ().47/m2

Si a la madera le consideramos tres usos tenemos:

73075 _ q. 263.58
3
Costo de Formaleta Q. 287 .51

Costo de Mano de Obra Q. 40.00
Costo total de Formaleta Q. 327.51

Lo que da un costo de Q. 3.28/m?2 por uso.

CUANTIFICACION DEL DISENO COMBINADO.

36 vigas extensoras Q. 1.25/mes Q. 45.00
45 parales Q. 0.40/mes Q. 18.00
36 tablas 12x2x 33'=2376 pies tabla Q. 201.97
36 piezas 9x2x2 = 108 pies tabla Q. 9.18
105 cajones Q. 3.5 c/u Q. 330.75
Piezag 28 KO I pg0 ven dibln. . @, TiA7

12
604clavos 33" — 39/lb 161bs
360clavos2® —106/lb 4 lbs 20x0.15

60 abrazaderas para paral conbreizaa 0.10c/u/mes ~ 6.00

Q. 3.00

COSTO DE MATERIALES. Q. 625.07
COSTO DE MANO DE OBRA Q. 0.25/m?2
Area 10 x 10 = 100m2

Costo Mano de Obra Q. 25.00
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Costo Total de Formaleta Q. 650.07
Costo por Metro Cuadrado Q. 6.50 (un solo uso)
Diferencia de costo con el primer diseﬁoQ.O.98/m2
Diferencia de costo con el segundodisefio  Q.1.45/m2

Si a la madera le consideramos tres usos tenemos:

-5—3-23'L2 - Q. 177.54

Costo de Formaleta Q. 269.99
Costo de Mano de Obra Q. 25.00
Costo Total de Formaleta Q. 294,99

Lo que da un costo de Q. 2.95/m?2 por uso.
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RESUMEN DE COSTOS.

TIPO DE DISENO _ c OsS T1TO

Un solo uso | Diferencia con 3| Tres usos |Diferencia con 3

1 Q. 7.48/m2| Q.0.98/m?2 Q. 3.03/m%¥ Q. 0.08/m?
2 Q. 7.95/m2| Q. 1.45/m2 |Q. 3.28/m%T Q. 0.33/m?2
3 (combinado) Q. 6.50/m2 | —mmmm—————- Q. 2.95/m3 —mmmmmmmeee
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VELOCIDAD DE ERECCION.

En los tres tipos de disefio de formaletas el que tie
ne una ereccidén mdés rdpida es sin duda el disefio com
binado, por contar con piezas prefabricadas de muy fa
cil instalacién.

El segundo disefio por tener menos cantidad de cor
tes y empalmes, me parece que seria més répido que el
primero.

Por Gltimo el primer disefio por fener un mayor nu
mero de detalles, lo que le da més trabajo a los ope-
rarios tiene como consecuencia que les lleva més tiem

po.






1
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3)
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CONCLUSIONES

Los factores: calidad, seguridad y economia deben
de ser ponderados al escoger un determinado dise-
fio de formaleta.

Es aconsejable un estudio de varios disefios de for
maleta, pues esto representa beneficios en el cos-
to de la estructura.

Del estudio econdmico podemos ver que el disefio
més favorable resulta ser el combinado.

La velocidad de ereccién de la formaleta en el di
sefio combinado aventaja a los ofros dos.

Con este tipo de formaleta se logra economia tan-
to en tiempo como en dinero.
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