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CAPITULO I

1. ANTECEDENTES
1.1. El problema

La competitividad en el mercado laboral, exige cada vez mas mano de obra
especializada y conocimientos técnicos, sin los cuales quienes quieren optar a un
trabajo quedan en desventaja. La capacitacion técnica es una respuesta para la
poblacidn sin escolaridad, quienes ven una oportunidad de desarrollo personal y para
sus familias. Ademas, la capacitacion Técnica es una opcion para los jovenes

bachilleres que empiezan a formarse para participar activamente en su sociedad.

Las pocas personas que cuentan con los recursos necesarios tienen que recorrer grandes
distancias para llegar a los centros de capacitacion de los cuales los mas cercanos se

encuentran en la ciudad de Camargo (Chugquisaca) y la ciudad de Tarija.
1.1.1. Planteamiento

El municipio de Villa Abecia al analizar la demanda existente en contratar los servicios
de personal capacitado, ha visto la necesidad de crear areas técnicas para abarcar una
demanda insatisfecha hasta la fecha; para lo cual se requiere de las instalaciones
adecuadas en donde se puedan desarrollar las actividades de ensefianza aprendizaje de

la manera més acorde.
Por consiguiente, se hace necesario plantear como solucion las siguientes alternativas:

¢ Incentivos mediante becas.

e Alquiler de ambientes.

e Usar unidades educativas.

e Construir una nueva infraestructura.

1.1.2.Formulacién

Con la nueva infraestructura del” Centro de Capacitacion Técnica Villa Abecia” se

puede solucionar el problema puesto que tendra instalaciones adecuadas en donde se



puedan desarrollar las actividades de ensefianza aprendizaje de las distintas
capacitaciones demandadas por la poblacion.

En consecuencia de todas las alternativas planteadas, el alquiler de ambientes no es un
solucion practica ya que conllevaria presupuestar un monto econémico que puede
generar conflictos a largo plazo, la dotacion de becas tampoco paliaria la situacion
actual, ya que solo beneficiaria a un grupo reducido con lo cual seguiria existiendo el
problema, el usar las unidades educativas conllevaria a conflicto social entre los padres
de familia de la unidad y los beneficiarios del programa de capacitacion por parte del

municipio, aparte no se cuentan con instalaciones adecuadas para dictar las clases .

Como consecuencia de todas las alternativas se ha elegido la “Nueva Construccion del

Centro de Capacitacion Técnica Villa Abecia”.
1.1.3. Sistematizacion

Para la implementacion de la alternativa seleccionada, que comprende una estructura
aporticada de Hormigon Armado se procedera al anélisis estructural y disefio de los

siguientes elementos:
v Cubierta compuesta por cerchas metalicas.

v’ Entrepisos de losa alivianada con viguetas pretensadas y complemento
plastoform.

v' Estructura aporticada de Hormigon Armado.
v’ Escalera de Hormigén Armado.

v/ Zapatas aisladas de Hormigén Armado.



1.2.

1.2.1.
v

1.2.2.
v

Objetivos
Objetivos General
Realizar el Disefio Estructural de la alternativa de planteo estructural elegido para
la construccion del “Centro de Capacitacion Técnica Villa Abecia” en la
Comunidad de Camataqui Villa Abecia, Provincia Sud Cinti del Departamento
de Chuquisaca, cumpliendo los lineamientos de disefio de la Norma CBH-87 para
el Hormigdn Armado y la especificacion para Acero Conformado en Frio, AlSI
2007 utilizando el Método de Factores de Carga y Resistencia “LRFD” para la
cubierta Metalica, garantizando asi la estabilidad y la resistencia requerida.
Objetivos Especificos
Realizar el estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno
de fundacion de la estructura.
Realizar el estudio topogréafico del lugar de emplazamiento.
Establecer las normativas de construccion con las que se realizara el disefio
estructural.
Utilizar el software informatico CYPECAD que tenga incluido la Normativa
CBH-87 y AISI 2007 para el célculo y disefio de la estructura de sustentacion
y demas componentes y verificar los resultados manualmente.
Elaborar planos Estructurales.
Determinar el presupuesto total de la obra, para lo cual se realizara el analisis
de precios unitarios de todos los items del proyecto.
Formular un plan de trabajo, estimando el tiempo de ejecucion del proyecto y
sefialar la ruta critica a través de un diagrama de barras (Gantt).
Realizar un analisis técnico y econémico, entre perfil tipo “C” Costanera y
perfil Tubular para la construccion de la cercha metalica, como aporte

académico.



1.3. Justificacién

Las razones por las cuales se plantea la propuesta de proyecto de Ingenieria Civil son

las siguientes:
1.3.1. Técnica

Una vez que se consiga la materializacion fisica del proyecto “Centro de Capacitacion
Técnica Villa Abecia”, todos los beneficiarios del proyecto, plantel docente y el
personal administrativo del centro, podran gozar de ambientes muy acogedores y que
retinan todas las mejores condiciones tanto de comodidad como de seguridad para el

buen desarrollo de las actividades correspondientes.
1.3.2. Académica

Se profundizaran los conocimientos adquiridos en el disefio estructural de edificaciones
de Hormigdn Armado, analizando las estructuras de acuerdo a sus usos. Ademas, se
propondrad soluciones a los distintos problemas que se presenten en el célculo
estructural basandose en el principio de ingenieria que son el andlisis, calculo y
verificacion.

1.3.3.Social — Institucional

Contribuir a la poblacion beneficiaria de la region con el Disefio Estructural del “Centro
de Capacitacion Técnica Villa Abecia” para mejorar la calidad ensefianza-aprendizaje,

proporcionandoles unas instalaciones amplias donde pueda albergar a todos los

beneficiarios de la zona y comunidades aledafias.
1.4. Alcance del proyecto

El proyecto contempla el “Disefio Estructural del Centro de Capacitacion Técnica Villa
Abecia”, que consta de 3 plantas con ambientes distribuidos de la siguiente manera.
(Ver Tabla 1.1.)



Tabla 1.1. Distribucién de ambientes.

Planta Baja Primer Piso
Cantidad Uso Cantidad Uso
Taller de Corte y L

1 » 1 Direccion

Confeccion

Taller de Electricidad

1 o 1 Sala de Profesores

Domiciliaria
1 Taller de Artesania 1 Deposito de Archivos
1 Taller de Peluqueria 1 Vivienda Portero
1 Bateria de Bafios 1 Bateria de Bafios

Segundo Piso

Cantidad Utilidad
1 Auditorio
1 Bateria de Bafos

Fuente: Elaboracién propia.

En base al estudio de suelos, determinar la resistencia admisible del terreno de

fundacion, examinar su configuracion topografica, se elabora el planteamiento

estructural, disefio y la posterior verificacion de sus elementos pertenecientes.

Como aporte académico se tiene:




v" Realizar un analisis técnico y econémico de perfiles laminados en frio, entre
perfil tipo “C” Costanera y perfil Tubular para la construccion de la cercha
metalica, de manera de tener un texto que brinde criterios para la eleccién del
perfil, debemos tener en cuenta que para la eleccion del perfil a utilizar debemos
considerar criterios estructurales, facilidad constructiva y costo final de la

estructura.

El proyecto esta orientado al disefio estructural como prioridad, por lo tanto, no se hara
el disefio de los servicios basicos (agua potable, alcantarillado sanitario, gas
domiciliario y red eléctrica). En consecuencia, se elaboraran ejemplares plasmando el
disefio y calculo realizado conteniendo: Planos estructurales, especificaciones técnicas,

memoria de célculos, costo y plazo de ejecucion del proyecto.
1.5. Localizacion

El proyecto estd localizado en el Departamento de Chuquisaca, provincia Sud Cinti,
Municipio de Camataqui — Villa Abecia, comunidad Villa Abecia, perteneciente al
distrito 1, con las siguientes coordenadas geograficas: 20°58°17” de latitud Sur y

65°13"36” de longitud Oeste, y una altitud promedio de 2323 m.s.n.m.

Figura 1.1. Ubicacion Geogréfica del Proyecto

CAMATAQUI —
Ira, Seccion P e sty

Provincia SUD CINTI | / = ) . — -

Fuente: Instituto Nacional de Estadisticas (INE)



1.5.1. Descripcion de la infraestructura

Un andlisis previo de los elementos estructurales que se implementaran en el disefio

estructural de la nueva infraestructura son:

a. Cubierta. Compuesta por cerchas metalicas
b. Estructura porticada. - Compuesta por losas alivianadas con viguetas
pretensadas, vigas, columnas y zapatas.

c. Escaleras. - Compuesta por dos tramos y un descanso.
Las normas utilizadas para el disefio son:

v Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)
v Norma para aceros conformados en Frio (AISI-2007).

1.5.2. Descripcion del area de emplazamiento

El terreno cuenta con una superficie de 560 m?, topograficamente presenta una

superficie plana debido a que se encuentra la superficie de terreno nivelada.
1.5.3.Servicios basicos
La comunidad de Villa Abecia cuenta con los siguientes servicios basicos:

Agua potable. - La cobertura del sistema de agua potable en la comunidad alcanza a
cubrir toda la region, la administracion y control del suministro estd a cargo de la
Cooperativa de Servicios de Agua Potable Villa Abecia LTDA.

Servicios sanitarios. - La comunidad cuenta con los servicios de alcantarillado

sanitario para las aguas residuales.

Energia eléctrica. - La comunidad cuenta con servicios eléctricos domiciliarios en un
100% y con alumbrado puablico en lugares estratégicos, la administracion y control del
suministro esta a cargo de COSERCA LTDA.

Gas domiciliario. - La cobertura de gas domiciliario en la comunidad es deficiente ya

gue no todos los comunarios gozan de este beneficio.
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CAPITULO I
2. MARCO TEORICO

Para el logro del objetivo general del proyecto Disefio Estructural del “Centro de
Capacitacion Técnica Villa Abecia” en la provincia Sud Cinti del Departamento de
Chuquisaca, se debe tener conocimiento sobre el suelo de fundacion del lugar de
emplazamiento de la obra, asi como conocer la topografia del lugar de emplazamiento,
idealizar y definir las estructuras de sustentacion de la nueva infraestructura, definir los
materiales a emplear, definir las cargas a utilizar en el disefio, definir la normativa a

utilizar y el método de disefio, etc.

En consecuencia, con lo sefialado en el parrafo anterior, se debe elaborar el marco
teorico el cual nos brindara conocimientos para realizar los estudios de disefios que se

contemplan en el presente proyecto.
2.1. Planos arquitectonicos

El disefio arquitect6nico tiene como objetivo, satisfacer las demandas por espacios que
sean acorde a la funcionalidad para la cual es disefiada, tanto estética como tecnologica;
ademas presenta soluciones técnicas, constructivas para los proyectos. Sin embargo, el

disefio arquitectonico influye en el planteo estructural.

Los planos arquitecténicos aprobados, fueron proporcionados por el Gobierno
Auténomo Municipal de Camataqui - Villa Abecia. (Ver Anexo 13, pagina 336)

2.2. Levantamiento topografico

El levantamiento topogréafico es el conjunto de operacion necesarias para obtener la

representacion de un determinado terreno natural.

Se realiza para tener una idea clara de la configuracion del terreno, de la presencia de
elementos naturales o instalaciones construidas por el hombre, se toman los datos
necesarios para la representacion gréfica o elaboracion de las curvas de nivel del area

en estudio con ayuda de equipos topograficos.

Todos los resultados seran obtenidos mediante estacion total.
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2.3. Estudio de suelos

Con el estudio de suelos se determina la capacidad portante del terreno. Esto se
realizard mediante un ensayo del suelo “in situ” utilizando el equipo SPT (Prueba de

penetracion estandar).

El dato fundamental para proceder al célculo de un sistema de fundacion es la tension
admisible del terreno expresada en unidades de (MPa) y la determinacion de la

profundidad de cimentacion.
Resumiendo, los pasos de un estudio convencional, son:

v Ensayos ‘in situ’ (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como sondeos o
pozos cuya profundidad y cantidad dependera de la superficie de la obra y el peso
de la misma.

Toma de muestras ‘in situ’ de cada pozo realizado.
Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

v

v

v Andlisis de los resultados segln los ensayos realizados ‘in situ’ y de laboratorio.
v' Elaboracion del informe final con resultados, gréaficos y tensiones calculadas.

2.

4. Disefio estructural

El disefio es un proceso creativo mediante el cual se definen las caracteristicas de un
sistema (conjunto de elementos que se combinan en forma ordenada para cumplir con

determinada funcién) de manera que cumpla en forma dptima con sus objetivos.

El disefio estructural consiste en todas aquellas actividades que se desarrollan para
determinar la forma, dimensiones globales y caracteristicas detalladas de un sistema
estructural, es decir, de aquella parte de una construccion cuya funcion es resistir las
fuerzas o acciones a las que va a estar sometido sin que se produzcan fallas o mal

comportamiento.

Para entender un poco el proceso de disefio estructural, resulta Gtil considerar dividirlo

en tres aspectos fundamentales: la estructuracion, el analisis y el dimensionamiento.
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2.4.1. Estructuracion

En esta etapa se define el tamafio y la forma del edificio; la naturaleza, tamafio y
ubicacion de todos los elementos estructurales; asi como la naturaleza, tamafio y
ubicacion de los elementos no estructurales que puedan influir en el comportamiento
de la estructura. Esto comprende la definicion de la geometria general de la estructura
(tanto en planta como elevacion), se establecen los materiales a emplear (hormigon
armado, mamposteria, acero, etc.), se determinan los sistemas estructurales resistentes
tanto a cargas gravitacionales como sismicas; se establecen los claros de las vigas,
tableros de losas y las alturas libres de entrepisos, se proponen secciones y dimensiones
tentativas de los elementos estructurales, se conceptualizan las uniones entre ellos, se

definen los elementos no estructurales y su sistema de fijacion a la estructura.

Es ésta la parte fundamental del proceso, ya que de la correcta eleccién del sistema o
esquema estructural depende méas que de ningln otro aspecto la obtencién de resultados
satisfactorios en los procesos subsecuentes del disefio. La correcta eleccion del sistema
o configuracion estructural mas adecuada a las caracteristicas funcionales de la
construccién y a las acciones a las cuales ésta se vera sometida durante su vida util,

permite obtener un proyecto estructural adecuado y confiable.
2.4.2. Andlisis

Una estructura al encontrarse sometida a una serie de acciones responde a ellas en base
a sus caracteristicas. Como efecto de estas acciones, la estructura se deforma, sufre
desplazamientos y esfuerzos, y ocasionalmente dafios. Todo esto constituye su
respuesta a dichas acciones. La etapa de analisis consiste en la determinacion de la
respuesta de la estructura ante las diferentes acciones exteriores que pudieran afectarla.

Para esto se requiere lo siguiente:

v Modelar la estructura, es decir, idealizar la estructura real por medio de un modelo

teorico factible de ser analizado con los procedimientos de calculo disponibles.
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v Determinar las acciones de disefio. En muchas situaciones las cargas y los otros
agentes que introducen esfuerzos en la estructura estdn definidos por los
reglamentos y cddigos cuya observancia es obligatoria.

v Determinar el efecto de las acciones de disefio en el modelo de estructura elegido.
En esta etapa, que constituye el analisis propiamente dicho, se determinan las
fuerzas internas (momentos flexionantes y de torsion, fuerzas axiales y cortantes),
asi como las deflexiones y deformaciones de la estructura.

2.4.3.Dimensionamiento

Se entiende por dimensionamiento la determinacion de las propiedades geométricas de
los elementos estructurales y en el caso de elementos de Hormigén Armado, también

comprende la determinacion de la cantidad y ubicacién del acero de refuerzo.

Se define en detalle la estructura y se revisa si cumple con los requisitos de seguridad
establecidos. Se disefian los elementos del sistema estructural adoptado hasta llegar a
la elaboracién de planos detallados y las especificaciones de construccion
correspondientes. Estas actividades estan ligadas a la aplicacion de uno o mas
reglamentos y codigos que rigen el disefio de la estructura. Los codigos vy
procedimientos son peculiares del material y sistema de construccién elegido. Lo que
constituye un aspecto general son los criterios de seguridad y el enfoque con que se
aborda el disefio.

2.5. Secuencia temporal del proceso de disefio estructural

Haber distinguido en el proceso de disefio estructural tres partes que indican una
secuencia logica, puede dar a pensar que en el disefio se sigue un proceso unidireccional
en el que primero se imagina una estructura, luego se analiza y finalmente se
dimensiona. El proceso real es mucho mas complejo e iterativo; implica pasar varias

veces por cada etapa a medida que la estructura evoluciona hacia su forma final.

El analisis de la secuencia temporal con que se realiza el disefio de una estructura

permite distinguir las fases siguientes:
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2.5.1. Planteamiento de soluciones preliminares

Se requiere primero una definicion clara de las funciones que debe cumplir la estructura
y de las restricciones que impone el entorno fisico y de las que fijan otros aspectos del
proyecto general. Es necesario tener datos al menos preliminares sobre condiciones
ambientales y requisitos de proyecto. En esta fase es particularmente necesaria la
interaccion entre el estructurista y los especialistas de los demas sistemas de la obra
para definir las necesidades bésicas de cada uno de ellos y para analizar las soluciones
generales que se vayan proponiendo. De una evaluacion esencialmente cualitativa
surge un numero limitado de soluciones que tienen perspectivas de resultar
convenientes. Esta evaluacion se basa con frecuencia en comparaciones con casos
semejantes y en algunos calculos muy simples. Es en esta fase donde juega un papel

preponderante el criterio del proyectista estructural.
2.5.2.Evaluacion de soluciones preliminares

Se realizan las actividades que, segln se ha mencionado anteriormente, constituyen las
etapas del proceso de disefio estructural, pero a un nivel tosco que se denomina
comunmente “pre-disefi¢”, en el cual se pretende definir las caracteristicas esenciales
de la estructura en diversas alternativas, con el fin de identificar posibles problemas en
su adopcion y, principalmente, de poder cuantificar sus partes y llegar a una estimacion
de los costos de las diversas soluciones. La eleccion de la opcion mas conveniente no
se basara solamente en una comparacién de los costos de la estructura en cada caso;
hay que considerar también la eficacia con la que ésta se adapta a los otros aspectos del
proyecto, la facilidad de obtencidn de los materiales necesarios, la rapidez y grado de
dificultad de las técnicas de construccion involucradas, los problemas relacionados con
el mantenimiento, el aspecto estético de la solucién y, en obras de gran importancia,
también diversos factores de tipo socioeconémico, como la disponibilidad de recursos

nacionales y la contribucion a la generacion de empleos.
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2.5.3.Disefo detallado

Una vez seleccionada la opcion mas conveniente, se procede a definirla hasta su detalle,
realizando de manera refinada todas las etapas del proceso; ain aqui es necesario con
frecuencia recorrer mas de una vez las diversas etapas, ya que algunas de las
caracteristicas que se habian supuesto inicialmente pueden tener que modificarse por
los resultados del dimensionamiento y hacer que se repita total o parcialmente el
analisis.

2.5.4. Transferencia de los resultados del disefio

No basta haber realizado un disefio satisfactorio; es necesario que sus resultados sean
transmitidos a sus usuarios, los constructores, en forma clara y completa. La
elaboracion de planos que incluyan no solo las caracteristicas fundamentales de la
estructura, sino la solucion de los menores detalles, la especificacion de los materiales
y procedimientos y la elaboracion de una memoria de célculos que facilite la
implantacién de cualquier cambio que resulte necesario por la ocurrencia de

condiciones no previstas en el disefio, son partes esenciales del proyecto.
2.5.5. Supervision

Puede parecer injustificado considerar la supervision de la obra como una fase del
proceso de disefio. Su inclusidn aqui tiene como objetivo destacar la importancia de
que las personas responsables del proyecto estructural comprueben que se esté
interpretando correctamente su disefio y, sobre todo, que puedan resolver los cambios
y adaptaciones que se presentan en mayor o menor grado en todas las obras, de manera
que éstos no alteren la seguridad de la estructura y sean congruentes con los criterios

de calculo adoptados.
2.6. Reglamentos de construccion

Debido a las implicaciones sociales y econdmicas de las fallas estructurales, los
gobiernos, en defensa del bien comin y de la seguridad ciudadana, establecen
reglamentos de construccion que contienen los requisitos relativos a seguridad

estructural, seguridad contra el fuego, ventilacion y accesos, etc. Los reglamentos de
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construccion no dan procedimientos de disefio. Estos especifican los requisitos y
restricciones de disefio que deben satisfacerse.

2.6.1.Especificaciones para el disefio de miembros estructurales de acero

conformado en frio del American Iron and Steel Institute (AISI-2007)

El AIS1-2007 es un documento guia para el disefio de estructuras de acero conformados
en frio, estd basado en los métodos LRFD y ASD, ambos métodos son igualmente
aceptables, aunque es posible que no produzcan idénticos resultados. Sin embargo, al
disefiar los diferentes componentes de acero conformado en frio de una estructura no

se deben mezclar estos dos métodos.
2.6.2.Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)

Esta norma proporciona las prescripciones de obligatorio cumplimiento en el pais y
que deben ser observadas en el proyecto, ejecucion y control de obras de hormigon
armado, tanto publicas como privadas, para conseguir la seguridad, durabilidad y

adecuacion a las condiciones de utilizacion requeridas en este caso.

Es aplicable a las estructuras y elementos estructurales de hormigén armado, fabricados

con materiales que cumplan las prescripciones contenidas en el mismo.

El autor del proyecto, el director de obra y el fiscal de la misma, tanto si esta publica
como privada, estan obligados a conocer y tener en cuenta las prescripciones de la
presente norma, pero pueden bajo su personal responsabilidad, emplear sistemas de
calculo, disposiciones constructivas y métodos de control diferentes de los que aqui se

incluyen, si son debidamente justificados ante la autoridad competente.
2.7. Cargas!

En general, las cargas (o solicitaciones) que pueden actuar en un edificio clasifican en
los siguientes tipos: Cargas Estaticas, Cargas Dinamicas y Otras Solicitaciones. Estas

cargas se definen de la siguiente manera:

1 Andlisis de Edificios, Angel San Bartolomé, Pontificia Universidad Catélica del Perd, Pag. 2
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2.7.1.Cargas estéticas

Son aquellas que se aplican lentamente sobre la estructura, lo cual hace que se originen
esfuerzos y deformaciones gque alcanzan sus valores maximos en conjunto con la carga
maxima. Préacticamente, estas solicitaciones no producen vibraciones en la estructura,

ya su vez clasifican en:
a. Cargas Permanentes 0 Muertas

Son cargas gravitacionales que actian durante la vida util de la estructura, como por
ejemplo: el peso propio de la estructura y el peso de los elementos afiadidos a la
estructura (acabados, tabiques, maquinarias para ascensores Yy cualquier otro
dispositivo de servicio que quede fijo en la estructura).

b. Carga Viva o Sobrecarga

Son cargas gravitacionales de caracter movible, que podrian actuar en forma esporadica
sobre los ambientes del edificio. Entre estas solicitaciones se tiene: al peso de los
ocupantes, muebles, nieve, agua, equipos removibles, puente grua, etc. Las magnitudes

de estas cargas dependen del uso al cual se destinen los ambientes.
2.7.2. Cargas dindmicas

Son aquellas cuya magnitud, direccion y sentido varian rapidamente con el tiempo, por
lo que los esfuerzos y desplazamientos que originan sobre la estructura, también
cambian con el tiempo; cabe indicar que el instante en que ocurre la maxima respuesta
estructural, no necesariamente coincide con el de la maxima solicitacion. Estas cargas

clasifican en:
a. Vibraciones Causadas por Maquinarias

Cuando las méaquinas vibratorias no han sido aisladas de la estructura principal, sus
vibraciones pueden afectar tanto a la estructura que las soporta como a las estructuras

vecinas.
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b. Viento

El viento es un fluido en movimiento; sin embargo, para simplificar el disefio, se
supone que actla como una carga estatica sobre las estructuras convencionales, pero,
para estructuras muy flexibles (puentes colgantes, chimeneas, etc.) es necesario
verificar que su periodo natural de vibrar no coincida con el de las rafagas de viento,

de lo contrario, podria ocurrir la resonancia de la estructura.
c. Sismos

Las ondas sismicas generan aceleraciones en las masas de la estructura y por lo tanto,
fuerzas de inercia que varian a lo largo del tiempo; sin embargo, las estructuras
convencionales pueden ser analizadas empleando cargas estaticas equivalentes a las

producidas por el sismo.
d. Cargas Impulsivas

Son aquellas que tienen corta duracién (dt), por ejemplo: las explosiones. Después que

esta solicitacién culmina, se produce el movimiento en vibracion libre de la estructura.
2.7.3.0Otras solicitaciones

Aparte de las cargas descritas existen otras solicitaciones que pueden comprometer a
la estructura y que, por lo tanto, deben contemplarse en el disefio. Ejemplo de estas
solicitaciones son: el asentamiento de los apoyos, el cambio uniforme o diferencial de
temperatura, los empujes de tierra, el deslizamiento del suelo, las tensiones residuales,
los preesfuerzos, el fuego, las subpresiones de agua, las contracciones por secado del

concreto, etc.

2.8. Materiales

2.8.1. Acero Estructural.

En décadas recientes los ingenieros y arquitectos han requerido aceros mas fuertes,
aceros con mayor resistencia a la corrosion, con mejores propiedades de soldabilidad

y diversas caracteristicas.
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Los aceros estructurales se agrupan generalmente segln varias clasificaciones
principales de la ASTM: los aceros de propositos generales (A36), los aceros
estructurales de carbono (A529), los aceros estructurales de alta resistencia y baja
aleacion (A572), los aceros estructurales de alta resistencia, baja aleacion y resistentes
a la corrosion atmosférica (A242 y A588) y la placa de acero templada y revenida
(A514 y A852). (Ver Anexos 11; tabla A11-1, pagina 314).

En términos de costo/unidad de masa, el acero A-36 es el mas econdmico, con un

esfuerzo minimo de fluencia Fy = 36 Ksi (0 Klb/pulg?).
2.8.2.Hormigon Armado

El Hormigon Armado es una técnica constructiva que integra las propiedades del
hormigon simple y el acero de refuerzo. El objetivo de ésta técnica es que el hormigon

absorba los esfuerzos de compresion mientras que el acero los de traccion.

El hormigdn es una mezcla de material cementante, aridos, aditivos, y agua, cuando la
mezcla se endurece es muy semejante a una piedra, llegando a alcanzar una resistencia
muy alta para elementos estructurales sometidos a compresién como las columnas, y
resistencias bajas a los elementos sometidos a la tension como las vigas, por ello se vio
necesario la implementacion de un material de refuerzo para que contribuya al
hormigon a resistir los esfuerzos a tension empleando barras corrugadas de acero para
tener una adherencia entre los dos materiales, de tal forma que puedan trabajar en
conjunto y resistir esfuerzos de tensién como de compresion, a la combinacién de los

dos materiales se denomina hormigén armado o también concreto reforzado.

Para obtener un hormigon armado de buena calidad se requiere emplear materiales con
buenas propiedades mecanicas, siendo muy importante las dosificaciones que se
emplearan. Los materiales de la mezcla deben cumplir las normativas vigentes que se

aplican en nuestro pais realizando los ensayos respectivos.
2.8.3. Acero de refuerzo

El acero de refuerzo en hormigdn armado son varillas de seccion redonda, las cuales

tienen corrugaciones cuyo fin es restringir el movimiento longitudinal de las varillas,
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relativo al concreto que las rodea. A continuacion, damos una tabla con varillas de

produccion comdn en nuestro medio. (Ver Anexos 11, tabla A11-2, pagina 315)

Figura 2.1. Identificacion de las barras.

Fuente: Catalogo de Productos Acindar

Generalmente el tipo de acero se caracteriza por el limite o esfuerzo de fluencia, entre
estos tipos tenemos los de grado 40, 50 y 60, que corresponden a los limites de fluencia
de 2800, 3500 y 4200 kg/cm?.

Las curvas esfuerzo-deformacion del acero muestran una porcion inicial lineal, una
plataforma de fluencia (es decir donde la deformacion continua sin aumento del
esfuerzo, a este valor del esfuerzo se le llama esfuerzo de fluencia), una region de
endurecimiento por deformacidn, y finalmente una zona donde el esfuerzo decae hasta

ocurrir la fractura.
2.8.3.1. Disposicion de las armaduras

Las armaduras que se utilizan en el hormigon armado pueden clasificarse en principales
y secundarias, debiendo distinguirse entre las primarias las armaduras longitudinales y

las armaduras transversales.

El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccidn directa, o bien

reforzar las zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion

originadas por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), y asi asegurar la
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necesaria ligadura entre armaduras principales, de forma que se impida su pandeo y la

formacion de fisuras localizadas.

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o

menos parasitos. Su disposicidn puede ser longitudinal o transversal.
2.8.3.2.Distancia entre barras

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigon armado
deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y
compactacién del hormigdn pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden
coqueras 0 espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda los

valores gue se indican a continuacion:

a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas
de la armadura principal debe ser igual o mayor que el mayor de los tres valores

siguientes:
e Dos centimetros.
e El didmetro de la barra mas gruesa.
e 1,25 veces el tamafio maximo del arido.

b) Si se disponen de dos 0 més capas horizontales de barras de acero, las de cada
capa deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre

columnas de barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

C) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos
barras de la armadura principal de @<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de
@<25mm. El disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una
practica recomendable cuando existe gran densidad de armaduras para asegurar el buen

paso del hormigdn y que todas las barras queden envueltas por él.
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2.8.3.3.Distancia a los paramentos.

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a
la distancia libre entre su superficie y el paramento mas proximo de la pieza. El objeto
del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosion como de la accion del
fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del hormigon del recubrimiento,

mas alin que su espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes

gue se recomiendan a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del
paramento mas proximo igual o mayor a un didmetro y a los seis quintos del tamafio

méaximo del arido.

b) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de
armaduras es de cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento y
salvo casos especiales de ambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de

reparto en medio del espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigdn del mismo.
En la siguiente tabla se recomiendan los recubrimientos minimos para diferentes casos:

Tabla 2.1. Recubrimientos Minimos.

Para losas y paredes en el interior de los edificios 1,5cm
Para losas y paredes al aire libre 1,5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5¢cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigdn en un medio fuertemente agresivo 4cm

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon.
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2.8.3.4.Doblado de las armaduras.

Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado
a comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigon armado
las barras deben doblarse con radios mas amplios que los utilizados en este ensayo para
no provocar una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigén de la zona de
codo. En este sentido conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a
desgarrar el hormigdn suelen ser mas peligrosas que las compresiones originadas
directamente por el codo. La forma en que se realiza el doblado de la armadura y el
didmetro de los ejes de doblado para diferentes grados y diametros de barras, es la que
se muestra a continuacion:

Figura 2.2. Doblado del acero en obra.

Sentido de doblamiento

‘}.\“@‘3@@\@@\1 .\‘}\"-{\\\'\\\@\& ﬁ\\@\‘i

/| Ejes
Soporte

/
Diametro
Diametro de la barra del eje

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon.

Tabla 2.2. Diametro de los ejes de doblado.

Doblado Simple I Doblado - Desdoblado

Designacion D para a = 180° | D para a = 90° p = 20°
@<12 12<2<25 @>25 @ <12 12<@<25| ©>25

AH 400 N 3@ 350 42 62 79| 8@
AH 400 F | 3P 359 a2 6@ 72| 82
AH 500 N | 4 450 50 8o o] 102
AH 500 F | 4 450 502 8o 9z| 102
AHB00 N | 5 552 6@ 102 M"Me 3' 120
AH 600 F | 52| 550 | 6| 102| 1ne| 12e

¢ = Diametro nominal de Ia barra en mm ; a = angulo de doblado ; §§ = angulo de desdoblado

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon.
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2.8.3.5.Anclaje de las armaduras

El concepto de la longitud de anclaje de las barras conformadas y los alambres
conformados solicitados a traccion se basa en la tension de adherencia promedio que
se logra en la longitud embebida de las barras o alambres. Este concepto exige que las
armaduras tengan longitudes minimas especificadas o que se prolonguen las distancias
minimas especificadas mas alla de las secciones en las cuales la armadura esta

solicitada a las tensiones maximas.

Las formulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacién recta

son:
b = ?"
4* 7,
Para aceros lisos:
7,, =0.90*. [, (kgf /cm?); 7,, =0.28*.[f, (MPA)
Para aceros corrugados:
z =0.90*3 fcdz(kgf /cm?); 7 =0.40*3 fch(MPA)

2.9. Sistemas estructurales.

Una estructura se forma a partir del arreglo o ensamblaje de elementos individuales. Se
procura que dicho arreglo aproveche las caracteristicas peculiares de cada elemento
para lograr la forma mas eficiente del sistema estructural global, cumpliendo con las

restricciones impuestas por el funcionamiento de la construccion.

Los arreglos posibles de los elementos mencionados han originado diversos sistemas
estructurales, cuya capacidad para absorber las solicitaciones a las cuales se somete
depende de sus caracteristicas propias de forma, dimensiones, rigidez, ductilidad y

resistencia.
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2.9.1.Estructura de sustentacion de la cubierta.

Para realizar la proyeccion estructural de la cubierta metélica, se toma en cuenta la
forma de distribuir y proporcionar las partes de la estructura de manera que puedan
gjecutarse sin ningun inconveniente, asi mismo, que tengan resistencia suficiente y que
sean econdmicas, en el presente proyecto se optd por la utilizacién de cerchas
metalicas. Por otro lado, el techo o cubierta es la parte del edificio que mayores
dificultades presenta en cuanto a su disefio y construccion. Ademas de soportar su peso
propio, el del cielo raso y los materiales de recubrimiento o cubierta, asi como las
cargas permanentes y accidentales que pudieran presentarse, las cubiertas deben
proteger los espacios interiores contra la intemperie, en especial contra la lluvia. Debe
considerarse también el aislamiento térmico. La apariencia es sin duda otro aspecto

fundamental.
2.9.1.1.Cerchas

El principio fundamental de las cerchas es unir elementos rectos para formar triangulos.
Esto permite soportar cargas transversales, entre dos apoyos, usando menor cantidad
de material que el usado en una viga, pero con el inconveniente de que los elementos

ocupan una altura vertical considerable.

Las armaduras comunmente usadas para techo son las armaduras Pratt, Howe y
Warren. Difieren en la direccién de los miembros diagonales al alma. EI namero de

paneles depende del claro.

Figura 2.3. Armadura tipo Howe.

Fuente: Elaboracién Propia
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2.9.1.2. Disefio con factores de carga y resistencia (LFRD).

La resistencia de calculo de cada uno de los componentes estructurales es mayor o igual
que la resistencia requerida determinada en base a las cargas nominales, multiplicadas
por los factores de carga correspondientes, para todas las combinaciones de cargas

aplicables.
El disefio se debe efectuar de acuerdo con la ecuacion:
Ru < OR,
Donde:
Ru = Resistencia requerida, Rn = Resistencia nominal, @ = Factor de resistencia
2.9.1.3. Factores de carga y combinaciones de cargas

El propdsito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta las

incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas y muertas.
Las combinaciones usuales de cargas consideradas son:

Tabla 2.3. Factores de Carga segun el método LRFD

U=1.4D

U=1.2D+1.6L+0.5(Lr 0 S0 R)

U=1.2D+1.6(Lr o S 0 R)+(0.5L 0 0.8W)

U=1.2D+1.3W+0.5L+0.5(Lr 0 S0 R)

U=1.2D +1.0E+0.5L+0.2S

U =0.9D - (1.3W 0 1.0E)

Donde: D = Cargas Muertas; L = Cargas Vivas; Lr = Cargas Vivas en Techos;

S = Cargas de Nieve; R = Carga inicial de agua de lluvia o hielo sin incluir el
encharcamiento; W = Carga de Viento; E = Carga de Sismo; U = Carga Ultima
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2.9.1.4 Factores de resistencia.

Con el factor de resistencia, el proyectista reconoce implicitamente que la resistencia
de un miembro no puede calcularse exactamente, debido a imperfecciones en las teorias
de andlisis, a variaciones en las propiedades de los materiales y a las imperfecciones

en las dimensiones de los elementos estructurales.

Tabla 2.4. Factores de Resistencia segun el método LRFD

Simbolo Valor Descripcion
Ot 0.9 Para elementos en tension por fluencia
ot 0.75 Para elementos en tension por ruptura
dc 0.85 Para elementos en compresion
db 0.9 Para elementos en flexion
dv 0.9 Para elementos sometidos a esfuerzo cortante

Fuente: Elaboracién Propia con ayuda de Especificacion AlISI 2007

2.9.1.5.Disefio por resistencia de miembros en tension

La especificacion AISI estipula que la resistencia de disefio de un miembro a tension,

¢t Pn, sera la mas pequerfia de los valores obtenidos con las dos expresiones siguientes:

Para el estado de fluencia en la seccion bruta (con la idea de prevenir alargamiento

excesivo del miembro)
b =EA,

Py = ¢FyAg con ¢y = 0.90

Por fractura en la seccion neta en la que se encuentren agujeros de tornillos o remaches.
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Pn = FuAe
P, = ¢.E,A, con ¢, =0.75

En la expresion anterior Fy es el esfuerzo de tension minimo especificado y Ae es el

area neta efectiva que se supone resiste la tension en la seccion a través de los agujeros.
2.9.1.6.Seleccion de perfiles

Aunque el proyectista tiene plena libertad en la seleccion, los miembros escogidos

deben tener las siguientes propiedades:

v" Deberan ser compactos.

v Tener dimensiones que se ajusten en la estructura con la relacion razonable a las
dimensiones de los otros miembros.

v' Tener conexiones con tantas partes de las secciones como sea posible para

minimizar el retardo del cortante.

A veces la eleccion del tipo de miembro se ve afectada por la clase de conexiones

usadas para la estructura.

Para miembros a tensidn, exceptuando las varillas, la especificacion LRFD recomienda
una relacion de esbeltez méaxima de 300

L

"~ 300

Donde r es el radio de giro minimo de la seccidn transversal y L es la longitud del

miembro.

2.9.1.7.Disefio de miembros en compresion
Los miembros en compresion son elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales
de compresion; es decir, las cargas son aplicadas a lo largo de un eje longitudinal que

pasa por el centroide de la seccidn transversal del miembro y el esfuerzo puede

calcularse con f,=P/A, donde f. se considera uniforme sobre toda la seccion

transversal. En realidad, este estado ideal nunca se alcanza y alguna excentricidad de
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la carga es inevitable. Se tendra entonces flexion que puede considerarse como
secundaria y ser despreciada si la condicion de carga tedrica puede aproximarse en
buena medida. La flexion no puede despreciarse si existe un momento flexionante
calculable.
La resistencia de disefio del elemento puede entonces determinarse como sigue:

Py = AgFy

B, = ¢ AgF, con ¢, = 0.85
Una férmula para Feres para pandeo inelastico y la otra para pandeo elastico.
Parametro de esbeltez.

_KL R

1 =
rr \ E

C

Puede entonces obtenerse una solucion directa, evitdndose asi el enfoque de tanteos

inherentes en el uso de la ecuacién del médulo tangente. Si la frontera entre columnas

eléasticas e inelasticas se toma como A, =1.5, las ecuaciones AISI para el esfuerzo

critico de pandeo pueden resumirse como sigue.

Para A, <1.5 [Columnas Inelé&sticas]
F. =(0.658%)F,

Para A, >1.5 [Columnas Elésticas]

0.877
cr = /12 Fy

Se recomienda la relacion de esbeltez maxima KL/r de 200 para miembros en
compresion. Aunque se trata de un limite sugerido, este limite superior practico porque

las columnas con mayor esbeltez tendran poca resistencia y no seran economicas.
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2.9.1.8.Miembros sometidos a flexion

Las vigas son miembros estructurales que soportan cargas transversales y quedan por
lo tanto sometidas principalmente a flexion. Si esta presente también una cantidad
considerable de carga axial, al miembro se le llama viga — columna. Aunque algo de
carga axial presente en cualquier miembro estructural, en muchas situaciones practicas
este efecto es despreciable y el miembro puede tratarse como viga. Las vigas estan
usualmente orientadas horizontalmente y sometidas a cargas verticales, pero no es
necesario siempre el caso. Se considera que un miembro estructural es una viga si esta

cargado de manera que se genera flexion en él.
2.9.1.9. Flexion asimétrica

Recordamos que segun la mecanica de materiales toda seccidn transversal de una viga
tiene un par de ejes mutuamente perpendiculares, conocidos como ejes principales,
para los cuales el producto de inercia es nulo. Si la flexion ocurre respecto a cualquier
otro eje que no sea principal se tendrd una flexion asimétrica. Cuando las cargas
externas no son coplanares con alguno de los ejes principales o cuando las cargas se
aplican de modo simultaneo desde dos o més direcciones, se tendra una flexion

asimétrica.

Entre las vigas que deben resistir flexion asimétrica se encuentran los largueros de los

techos ordinarios.

Figura 2.4. Distribucion de las cargas sobre el perfil

Wy W

4

Fuente: Elaboracién propia

30



2.9.1.10.Soldadura

La soldadura es un proceso en el que se unen partes metalicas mediante el
calentamiento de sus superficies a un estado plastico, permitiendo que las partes fluyan

y se unan con o sin la adicion de otro material fundido.

También se admite que las reglas que gobiernan la calificacion de los soldadores, las
mejores técnicas utilizadas y los requerimientos para la mano de obra de las

especificaciones de la AWS es las utilizada y la mas recomendada.
2.9.1.11.Sociedad Americana de Soldadura (AWS)

El cdédigo de soldadura estructural de la Sociedad Americana de Soldadura es el
estandar generalmente reconocido para soldar en los Estados Unidos, que adoptan

también los demas paises.
2.9.2. Estructura de sustentacién de la edificacién

La sustentacion de la edificacion esta de acuerdo al criterio del ingeniero para elegir
una estructura aporticada de Hormigén Armado, muros portantes, estructura de
madera; de acuerdo al tipo de estructura y funcionalidad que va a tener, tomando en
cuenta el tamafio de las aberturas, luces que debe cubrir, topografia del terreno y tipo

de suelo.

En el presente caso serd una estructura aporticada de Hormigén Armado, tomando en

cuenta que la construccion es una estructura de 3 plantas.

2.9.2.1.Método de disefio para el Hormigon Armado

2.9.2.2.El disefio por estado limite.

El disefio por estado limite trata de lograr que las caracteristicas accion-respuesta de
un elemento estructural o de una estructura estén dentro de limites aceptables. Segun
este método, una estructura o un elemento estructural deja de ser util cuando alcanza

un estado limite, en el que deja de realizar la funcion para el cual fue disefiada.

Se propone que la estructura se disefie con referencia a varios estados limites. Los

estados limites mas importantes son: resistencia bajo carga maxima, deflexiones y
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ancho de grietas baja carga de servicio. En consecuencia, la teoria de la resistencia
maxima se enfoca para el dimensionamiento de las secciones, utilizando la teoria

elastica solamente para asegurar el comportamiento bajo cargas de servicio.

2.9.2.3.Hipotesis de carga para la estructura de Hormigén Armado

Para encontrar la hipdtesis de carga méas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo. Para cada fase de
comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideraran las hipotesis de
carga que a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas
desfavorable. En cada hipétesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones

cuya actuacion simultanea sea compatible.
Hipotesis I: Vig*G+Veqg*Q
Hipétesis I1: O.9(yfg *G + yqu) + 0.9 *ypqg x W
Hipétesis 111 0.8(Vsg * G + ¥qQeq) + Foq + Weq

G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter permanente.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del

terreno, mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq- Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del

terreno, mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion

sismica.
W: Valor caracteristico de la carga del viento.

Weq: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general,
se tomara W,, = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento se

adoptara: W,, = 0.25W.

q- Valor caracteristico de la accion sismica.
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2.9.2.4 Coeficiente de Poisson

Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones elésticas, bajo tensiones
normales de utilizacién, se tomara un valor medio, u igual a 0,20. En ciertos calculos,

puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.

2.9.2.5. Coeficiente de dilatacion termica

Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigon armado, se tomara:
a=10x10%/°C

2.9.2.6.Resistencias de Calculo
Se considerara como resistencias de calculo, o de disefio del hormigon (en compresion
fea O €N traccion f, 4), al valor de la resistencia caracteristica adoptada para el

proyecto, dividido por un coeficiente de minoracion y,.

fea = ka/)/C
Donde:
fer: Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.
.+ Coeficiente de minoracion.

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de calculo
debera reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucién de calidad
que el hormigdn de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra

y compactacion.

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor f,,;, dado

por:
fyd = fyk/ys
Donde:
fyx: Limite elastico caracteristico del acero.

ys: Coeficiente de minoracion.
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2.9.2.7.Diagrama de célculo Tension - Deformacion

Para el célculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites
ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido a la naturaleza del problema de
que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales siguientes,
Ilaméndose la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la determinacion

del médulo de deformacidn longitudinal:
e Diagrama Parébola-Rectangulo del hormigén
Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo.

Figura 2.5. Diagrama parabola — rectangulo.
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Fuente: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya 142 edicion

El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura
del hormigon a compresion simple) y el vértice extremo del rectdngulo en la abscisa
3,5 por mil (deformacion de rotura del hormigon, en flexion). La ordenada méxima de

este diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f 4.
e Diagrama tension-deformacion del acero

El diagrama caracteristico tension-deformacién del acero, en traccion, es aquel que
tiene la propiedad de que los valores de la tension, correspondientes a deformaciones
no mayores del 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.
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Los diagramas de célculo tension-deformacion del acero (en traccidén o en compresion)
se deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la

recta de Hooke de razon igual a: 1/Y's.

La deformacién del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion,

al valor 3,5 por mil. Los diagramas se presentan a continuacion.

Figura 2.6. Diagramas de célculo tension-deformacion del acero.
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Fuente: Hormigon Armado Jiménez Montoya.
2.9.2.8. Modulo de deformacion longitudinal.

Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el modulo de deformacion
longitudinal inicial E, del hormigon (pendiente de la tangente en el origen de la curva

real o-¢), a la edad de j dias, puede tomarse igual a:
E, = 6640 - /[T en [MPa]
E, = 21000 - ,/fjen [kg/cm?]
Donde:  f: Resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad.

Como mddulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, E¢ (pendiente de la

secante), se adoptara:

Es = 6000 /f; ; en MPa.
Es = 0,90 - E,
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Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de

0,5f;, en esta expresion debe entrarse con f; en MPa.

Como valor medio del médulo secante de la deformacion longitudinal del hormigon

E.m, Se adoptara el dado por la siguiente expresion:

Ecm = 9500 - (f + 8)1/3 ; en MPa.
E.m = 44000 - (fy + 80)Y/3;  en kg/lcm?.

Normalmente, f ;. esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de E,
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma
expresion para deducir E.,, a partir de una resistencia f; (t,), correspondiente a una

edad t,, dada.

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los
dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos, en climas

Secos.
2.9.2.9.Modulo de elasticidad del acero.

El modulo de elasticidad del acero esta dado por la pendiente de la porcion elastica
lineal de la curva esfuerzo-deformacion, el valor del modulo de elasticidad de los

distintos tipos de acero cambia muy poco y generalmente se toma igual 2x10° MPa.

2.9.2.10. Elementos estructurales

2.9.2.10.1. Vigas de Hormigon Armado

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion
transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. En el
presente proyecto, se trata de secciones rectangulares de hormigon armado sometidas
a solicitaciones normales en el estado limite Gltimo de agotamiento, por rotura o por
exceso de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras

traccionadas. El método seleccionado para su calculo es el diagrama rectangular.
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e Calculo a flexion simple

Se empleara la tabla universal de calculo de flexion simple o compuesta en el caso mas
elemental de flexion simple sin armadura de compresion, ya que proporcionan los

valores de la cuantia w, en funcion del momento reducido W:

_ Md < ] W = As*fyd
Ha = 02 by, o fog M d % by, * fq

b,, : Ancho de la seccion.

d : Canto util.

S fC"/yC : Resistencia de calculo del hormigdn a compresion.

fya = fyk/ys : Resistencia de célculo del acero (traccion o compresion).

M, : Momento flector de agotamiento o de calculo.
Uq: Momento flector reducido de célculo.
w = Cuantia mecanica (Vease Anexoll).

Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes a las econdmicas, limitar la
contribucion del hormigon de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga
menos que 0,45 d y no mas.
De este modo, el valor del momento reducido ;;,, es independiente del tipo de acero
utilizado y su valor es:

& =10,450 Uyim = 0,252 w = 0,310

e Proceso de célculo de la armadura longitudinal a traccion
Se presentan dos casos:

a) Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a compresion, se
debera disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

1)  Se comienza por determinar u, Yy se verifica que esta sea menor al limite

Ug < Uiim-
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2)  Con el valor de u, entrar en las tablas y determinar el valor de w.

3)  Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

_ wxby,*d*fcq
Ay = —

fyd

4)  Las recomendaciones del cddigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas
minimas (w,,;,) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos
de elementos estructurales, en funcion al acero utilizado, con el objeto de cubrir
los riesgos de fisuras por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, la

armadura de traccidon debe tener un valor minimo de:

As

Wmin = A_ As min = Wmin * by * h
c

Ag: Area del acero (en traccion o en compresion).
A,: Area del hormigén (area total, referida normalmente al canto (til).
Wmin. Cuantia geométrica minima (Véase Anexo 11, Tabla A11-11, pag. 320)

5)  Setomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se

calculara la separacion libre entre armaduras.

(b, —2* ¢, — N°Hierros*g¢,,, —2*r)
N°Hierros—1

S:

b)  Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresion

1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccién y compresion
_ Ha — Haiim _
Wsr = 1=24" Ws1 = Wiim + Ws2

wyim - Cuantia mecanica limite.
wg, - Cuantia mecanica para la armadura a traccion
ws, . Cuantia mecanica para la armadura a compresion

§ = T/d : Relacion entre el recubrimiento y el canto util.

r : Recubrimiento geomeétrico.
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2) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

_wsl*bw*d*fcd _(‘)sz*bw*d*fcd
A5y = Ay =
fyd fyd

A, Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

Ag,: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.
3) Calcular la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.
4) Se tomaréa la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.
e Calculo de la armadura transversal

El hormigdn y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables, el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante

sin armadura si:

Veu 2 Vg Veuefow * bw % d feo = 0,131 % {/f% (MPa)
I7.,.: Cortante absorvido por el hormigon.
V7, Cortante de calculo del hormigdn.
fev»: Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante.

La norma recomienda que en todas las piezas de HoAo se debe colocar, por lo menos
una armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2 %, de la seccién transversal
de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos (s).

Ast min * fyd

Sen > 0,02 * f.q * by,

Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza V., <V, es
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual,

de la diferencia.

Va > Ve Va=Veu+ Vo = Vou=Vqg—Veu
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Vi1 = 0,30 foq " by - d
Ve, : Cortante resistido por la armadura transversal.
V.1 - Esfuerzo cortante de agotamiento por compresion oblicua en el alma.

V4 Debe ser menor o igual que V,,; , y mayor que V., caso contrario, se debe cambiar
las dimensiones de la seccion transversal.

Vou *s

Ay =—4 "
T09xd* foq

Donde (s) es la serparacion entre planos de cercos o estribos y debe cumplir la

condicion:
Stmax < 0,75 *xd <300 mm

e Armadura de piel.

En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas armaduras
longitudinales de piel que por norma no se debe emplear didametros inferiores a 10 mm
si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario con separacion
méaxima entre barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada cara, referida al
alma, igual a:

100 Aspiet ) 05
b(2d — h)

2.9.2.10.2. Columnas de Hormigén Armado.

Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales,

en las que la solicitacion normal es la predominante.

La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actuan sobre la
estructura hacia la cimentacion de la obra y, en Gltimo extremo, al terreno de

cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y

estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
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de absorber compresiones en colaboracidn con el hormigdn, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la

rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados.

Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y

aumentar su ductilidad y resistencia.
e Coeficientes de pandeo (k)
Los coeficientes de pandeo para piezas aisladas son los siguientes:

Figura 2.7. Coeficientes de pandeo para piezas aisladas.
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de los extremos gm | Rotacién impedida, traslacion libre
e Rotacién libre, traslacién libre

Fuente: Hormigdn Armado Jiménez Montoya.
e Esbeltez geométrica y mecanica

Se llama esheltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion A, = 1,/h

entre la longitud de pandeo 1, y la dimensién h de la seccion en el plano de pandeo; y

la esbeltez mecanica a la relacion A = 1,/i. entre la longitud de pandeo y el radio de

giro i de la seccién en el plano de pandeo. Recuérdese que i, = V(I / A) , siendo I y
A respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccidn, ambas referidas a

la seccidn del hormigon solo (seccion bruta).

Los valores limites para la esbeltez mecanica son los que se mencionan a continuacion:
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a) Para esbelteces mecanicas A < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna

comprobacion a pandeo.
b) Para esbelteces mecénicas 35 < 1 < 100, puede aplicarse el método aproximado.

c) Para eshelteces mecanicas 100 <A < 200 (geométricas 29 < A, < 58), debe

aplicarse el método general.

d) No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

eshelteces mecanicas A > 200 (geométricas A, > 58).

e Flexion esviada

Se dice gue una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se
conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos

siguientes:

En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como las

seccionas en L de lados desiguales.

En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estan armadas
asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacion que no esta en

el plano de simetria.

El altimo caso es sin duda, el méas frecuente. En el que se encuentran la mayoria de los
pilares, pues aunque formen parte de porticos planos, la accion de viento o del sismo
puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo mismo que
las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles
inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del
plano principal de flexion. La razon de regir el problema de la flexion esviada debe
atribuirse a su complejidad y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos

practicos para su tratamiento.
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e Seccidn rectangular con armadura simétrica

Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia practica,
que es el de la seccién rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de

armaduras conocidas, en la que, la Gnica incognita es la armadura total.

Para el dimensionamiento y la comprobacion de este tipo de secciones existe un

procedimiento sencillo y préactico, que se exponen a continuacion:
e Abacos adimensionales en roseta

Para realizar el calculo, de las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada, se
utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta. Del mismo modo
que alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccion un conjunto de diagramas de
interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de interaccion (N, Mx,
My). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas que resultan al
cortarlas por planos N = cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos
gréaficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado
lugar a la denominacién en roseta). Si ademas se preparan en forma adimensional,
Ilevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, Ux, Hy), son validos para una seccion

rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigén.

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se

trate, con los valores de ux, Hy, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.
e Compresion simple

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un

esfuerzo normal N que actla en el baricentro plastico de la seccion.

En la practica es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la
incertidumbre del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor

parte de las normas recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen
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con una excentricidad minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente

los coeficientes de seguridad.
e Excentricidad minima de calculo

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en
el baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva
(dependiendo de la direccion en que se esta considerando el pandeo), igual al mayor de

los dos valores:

¢ >{h/ZO 6 b/20
- 2 cm.

Donde: h: Canto total en la direccién considerada
e Excentricidad de primer orden

Se tomara como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de mayor

momento.

e Excentricidad ficticia

Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:

foa \ c+20-e, 1,° _
efic=<3+35y()0 - 2.2-.107*

c+10-e, h
fya: Resistencia de célculo del acero, en kg / cm?
c: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considera, en cm.
[,: Longitud de pandeo de la pieza, igual a l, = k.l, en cm.

e Excentricidad total o de calculo
La seccion debera ser dimensionada para una excentricidad total igual a:

er=e,+ €fic
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e Método general de calculo

En el caso de piezas de seccidn variable, o de gran esbeltez o bien para estructuras
especialmente sensibles a los efectos de segundo orden (por ejemplo, porticos muy
altos o flexibles frente a las acciones horizontales), puede ser necesario recurrir al
método general de comprobacion, en el que, al plantear las condiciones de equilibrio y
compatibilidad de la estructura, se consideran los efectos de segundo orden provocados
por las deformaciones. Estas deformaciones son evaluadas tomando en cuenta la

fisuracion, la influencia de las armaduras sobre la rigidez de la pieza y la fluencia.

Como se comprende facilmente, su aplicacion requiere el uso de ordenadores y
programas especiales, siendo ademas un método de comprobacion y no de

dimensionamiento.
e Calculo de la Armadura Longitudinal

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm y se situaran en

las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido:

_ Ny -er
K= h-b?-f.,
Axil reducido:
Nqg
v==——
h-b-feq
De los &bacos en rosetas se determina la cuantia mecanica w (Véase Anexo A-10).
A;=w-b-h- fea
fyd

e Calculo de la Armadura transversal

Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos

sera:
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s {b o h (el de menor dimension)

12 « d)de la armadura longitudinal

El diametro del estribo sera:

1
—* @maxde las barras longitudinales comprimidas
¢Estribo = 4 @ 9 p

6 mm

2.9.2.10.3. Cimentacioén de Hormigon Armado.

El proyecto de la cimentacion de un edificio debe ir acompafiado por un estudio de
terreno, en el que se consideren el tipo de suelo, su granulometria, plasticidad, humedad
natural, consistencia compacidad, resistencia, deformabilidad, expansividad vy
agresividad, la situacion del nivel freético, las posibles galerias y las estructuras

colindantes, etc.

Entre las acciones que se debe considerar en el calculo de las cimentaciones estan, en
primer lugar, los esfuerzos (axil, momentos y cortantes) transmitidos por la estructura.
Ademas, esté el peso propio de la cimentacion, el del suelo y rellenos situados sobre la
misma, el empuje de tierras y, si hay agua, el empuje hidrostatico (subpresién).

Es préctica habitual separar el calculo de la cimentacion del de la estructura soportada.
Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados
rigidamente en la cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones
opuestas a estas reacciones. Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado
por la cimentacion y el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus
pequefios desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos vy
reacciones de la misma que en general son de apoyo empotrado (Fig. 2.9). Las
reacciones que resultan en estos apoyos se toman como cargas sobre la cimentacion

para el andlisis de esta y de su interaccion con el suelo.
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Figura 2.8. Andlisis de la estructura y cimentacion.
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a) Distribucion de cargas. b) Modelo para el analisis de la cimentacion.

c) Modelos separados para el analisis de estructura y cimentacion.

Fuente: Elaboracion Propia.
e Zapatas aisladas
En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser h, = h/3 y no menor
que 25 centimetros. El angulo de inclinacion suele tomarse g < 30°, que corresponde,
aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigon fresco, con lo cual podria
no ser necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este caso, la compactacién

del hormigén es muy dificil.

Figura 2.9. Formas tipicas de zapatas aisladas.
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Fuente: Elaboracion Propia.
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¢ Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.

Las dimensiones a y b de la planta de la zapata se determinan en funcion de la tension

admisible para el terreno:

N+P
axb

= Ogdm

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En
principio, para el peso propio se podra tomar un valor del orden del 10% de N.

Por razones econdmicas se dimensionan de modo que no necesiten armadura de
cortante. Para ello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar

para el canto Gtil d con valores inferiores al mayor de los siguientes:

4 = ao*b0+ axb ag + by A _ 4+ fud
1 4 2xk—1 4 " ¥f * Oadm
_ 2x(a—ayg) -
d; = 4+k
2 (b—Dby)
d=—Tr fva = 0.5 % /fea (kg/cm?)

e Determinacion de las armaduras de traccion

En el caso de zapatas flexibles (aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple la
condicion v > 2 = h), la determinaciéon de la armadura en traccion debe hacerse
aplicando la teoria de flexién en ambas direcciones. Para ello puede usarse las tablas,

abacos y formulas simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los
paramentos del soporte de hormigdn, 0.15 * a, y 0.15 * b,, respectivamente (Figura
2.11).

Si la carga sobre la zapata es centrada, el momento de calculo en la seccion 1-1, se debe

a la carga del terreno o, = N/(a * b), que es:

*N a—a 2
Mcdzyfza ( > 0+0.15*a0)
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La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b * d, puede determinarse
mediante las tablas o abacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
mayores que 1.5 * v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy
comoda la formula simplificada:

Mcd

WY w=ul+p U=Axfyg=w*b*dx*feq

U

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0,01 (p < 0,01),
por consideraciones de adherencia.
Figura 2.10. Armadura de traccion en una zapata aislada.
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Fuente: Elaboracién Propia.

2.9.2.10.4. Losas con viguetas prefabricadas de hormigon pretensadas.

Figura 2.11. Losa Alivianada con viguetas pretensadas.

ARMADURA DE FIERRO \
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Fuente: Elaboracién propia
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Son los principales elementos horizontales que transmiten las cargas vivas de
movimiento, asi como las cargas muertas estacionarias a los apoyos verticales de los

marcos de una estructura.

En estos tiempos, los costos de construccién han aumentado considerablemente, una
de las razones principales para estos altos costos es la gran cantidad de mano de obra
que se involucra en los tradicionales procesos de construccion. Aun sin considerar el
costo, la demanda por la mano de obra experimentada para construccion en el sitio
supera la oferta y esto seguira siendo asi en la mayor parte de las naciones

industrializadas y en otras muchas en desarrollo.
La construccion prefabricada se utiliza en todos los tipos principales de estructuras:

Edificios industriales, residenciales y de oficinas, salones con luces considerables,

puentes, etc.

Por las razones explicadas anteriormente, y ademas que en nuestro medio existen
industrias que efectdan el trabajo de realizar las viguetas prefabricas, se ve la necesidad
de obviar el calculo estructural o el disefio de dichas viguetas. Pero se realizara el
calculo de la longitud necesaria de viguetas y del complemento aligerante en este caso

el Plastoform.
a. Viguetas pretensadas de hormigén

Funcionan como la armadura de la losa ya que absorben las tracciones que se dan en el
forjado. Las viguetas en si mismas no conforman una estructura, deben completarse
con la capa de compresién, podriamos definirlas como semiresistentes, las viguetas
tienen una seccién de hormigon constante, su forma caracteristica es la de una T

invertida.

La cantidad de armadura produce la variacién de la resistencia de las viguetas, otra
variacion esta dada por la excentricidad de las cargas de pretensado, de esta forma las

series de produccidn estandar se adecuan a los requerimientos de calculo.
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b. Complemento.

Dentro del forjado su funcion es solamente relleno, su altura permite establecer el brazo
elastico resistente entre las fuerzas de traccion y compresion. EI complemento permite
la separacion estandar de 50 cm entre ejes de viguetas, requiriendo dos complementos

por metro cuadrado de losa.
c. Capa de compresion.

Se hormigona in situ y tiene (como su nombre lo indica), la funcion de absorber la
compresion en el forjado. El espesor es variable y se realiza con una dosificacion 1:2:3.

Estaticamente, la estructura final obtenida es una losa nervurada.
d. La malla de temperatura.

Se requiere colocar acero de refuerzo en la capa de compresion para resistir 1os
esfuerzos de flexion gque se lleguen a presentar, asi como para evitar agrietamientos por
cambios volumétricos debidos a variaciones de temperatura, el acero de refuerzo
calculado es el minimo requerido por contraccion y temperatura. Este refuerzo de acero
no debe apoyarse directamente sobre los complementos del forjado, sino sobre dados

de concreto previamente elaborados.

Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo de

30 cm. Y cuya area A5 en cm?/m, cumplira la condicion:

50 x h, - 200
fsd — fsd

Amin =

Donde:

Amin (cm?/m): Es la armadura de reparto

h: Espesor de la losa de compresion (cm).

fsd: Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (MPa).
2.9.2.10.5. Muros.

Los muros son los cerramientos verticales para los marcos de los edificios. Estos no

son necesariamente hechos de concreto, sino de cualquier material que llena
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estéticamente la forma y necesidades funcionales del sistema estructural. Ademas, los
muros estructurales de concreto son a menudo necesarios como muros de cimentacion,
muros de escalera y muros de cortante que resisten cargas horizontales de viento y

sismo.
2.9.2.10.6. Escalera

Una escalera es uno de los recursos arquitectonicos que, con mas frecuencia, se utiliza

para comunicar espacios situados en diferentes planos.

La tipologia estructural de las escaleras es muy variada sin embargo las escaleras mas
comunmente empleadas son aquellas que su configuracion estructural esta basada en
losas o placas de concreto armado apoyadas en sus extremos y escalonadas de tal forma

que sea facil la movilizacion a través de ellas.

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que

se tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,

escaleras de caracol, helicoidales, etc.
Una escalera se compone de las siguientes partes:

- Peldafo: Es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el pie
al subir o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte vertical se
llama “contrahuella o tabica”.

- Tramo: Es una serie de peldafios continuados. Si la escalera es de varios tramos
termina en una superficie horizontal llamada Meseta o Rellano. El final de la
escalera se llama Desembarco.

- Caja de escalera: Es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edifico. Cuando
este espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama Escalera Ciega; y
cuando hay un espacio central, éste recibe el nombre de Ojo de Escalera.

- Arranque de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.

El ancho o ambito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras exteriores

de las zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima que debe
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tener es de 60 cm., mientras que para el cruce de dos personas deberd tener como
minimo 80 cm., aunque en escaleras para viviendas el ancho minimo que se utiliza es

de 1 metro.

La Altura de Paso o Escapada, es la distancia libre en vertical entre el suelo del primer
peldafio y el techo que tiene encima; siendo la distancia normal la comprendida entre
2y 2,40 m.; so6lo en casos de excepcidn y en escaleras de poca importancia se puede

reducir la medida hasta 1,80 m.

El Ancho o Huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm. para que pueda
apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica estd comprendida
entre los 11 y 22 cm., siendo las comodas las que tienen entre 11y 17 cm.

La huella, al encontrarse con la contrahuella, casi siempre queda ligeramente
prolongada entre 2 y 4 cm; a este saliente se lo denomina borddn y sirve para disminuir
el desarrollo de la escalera; a la vez que consigue una anchura mayor de huella, no

teniéndose en cuenta este saliente para el avance de la escalera.

Este espacio o vacio existente entre dos tramos, en la parte central de la escalera, se
denomina ojo o hueco de la misma. Cuando esta parte es llena o0 maciza se denomina

espigon o arbol de la escalera.

Las barandillas son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda para que
sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas estan coronadas por
los pasamanos y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85 y 90

cm.

En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.
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Figura 2.12. Partes constitutivas de una escalera

Huella P

Contrahuella o tabica > I
\\\ /_.-"' | \\
o
// f\
& ~
S -

X

A\!\\~ :

Meseta

o ' Arranque
Tramo \\
e

Fuente: Elaboracion propia

Su proceso de célculo se puede describir de la siguiente manera:

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de superficie para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada de un metro de
ancho para posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en losas

macizas.
2.10. Especificaciones técnicas

Son las que definen la calidad de la obra que el contratante desea ejecutar por

intermedio del contratista, en términos de calidad y cantidad.

2.11. Precios unitarios

Para poder determinar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el
computo métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades
definidas para una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que

determine el costo parcial.
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2.12. Computos métricos

Los computos meétricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y
volumenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacién de
formulas geométricas y trigonométricas.

2.13. Presupuesto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendrd una construccion al
ser terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida del desglose de
los elementos que constituyen la construccion; cada uno de ellos se halla condicionado
a una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de fécil estimacion
mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.

2.14. Planeamiento y cronograma

En toda actividad a realizar se requiere conocimientos precisos y claros de lo que se va
a ejecutar, de su finalidad, viabilidad, elementos disponibles, capacidad financiera, etc.
Es una etapa previa que se debe desarrollar separadamente y para la cual también puede

utilizarse el método de la Ruta Critica.
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CAPITULO Il
INGENIERIA DEL PROYECTO
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CAPITULO Il
3. INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Analisis del levantamiento topograéfico.

El levantamiento topogréfico se realiz6 con ayuda de equipo topogréfico, denominado
estacion total, marca Sokkia, modelo 630 RK; proporcionado por el gabinete de
topografia de la carrera de ingenieria civil, dependiente de la Universidad Autonoma
Juan Misael Saracho. Con lo que se cuenta con la debida certificacion otorgada por el
encargado del gabinete. (Ver Anexos 1, pagina 180).

Se levantaron 17 puntos topograficos dentro y fuera del terreno los cuales serviran para
conformar las correspondientes curvas de nivel, el terreno en general presenta una

topografia plana. (Ver Anexos13, pagina 336, Plano 2).

Toda la informacién obtenida del levantamiento topografico como ser: datos del GPS,

de la estacion total se presentan en los anexos. (Ver Anexos 1, pagina 181)
3.2. Analisis del ensayo de suelos

El estudio de suelos estuvo a cargo del postulante y del departamento de topografia y
vias de comunicacion a través del laboratorio de suelos y hormigén de la Universidad

Auténoma Juan Misael Saracho. (Ver Anexos 2, pagina 182).

Se realizaron dos calicatas debidamente ubicadas en puntos estratégicos, (Ver Figura
3.1), en las calicatas no se observé nivel fredtico presente, cosa que era probable de
esperarse por la ubicacién del terreno.

El analisis del ensayo comprende realizar la granulometria, limites de Atterberg y desde
luego el ensayo de carga directa o SPT del lugar de emplazamiento (Ver Anexos 2,
pag. 182), dando como resultado el siguiente tipo de suelo: segun clasificacion SUCS
(GP) y AASHTO A-1(b), que corresponde a Fragmentos de piedra, grava y arena, con
una resistencia admisible de 4,80 kg/cm?, a una profundidad de cimentacion de 2,50

metros.
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Figura 3.1. Ubicacién de Pozos. Fuente: Elaboracion Propia

A continuacion, se presenta la estratificacion del suelo de fundacion:

PozoN*1 Nivel deTemena DPozo N*2
;- s 0.00m

0.00 @~ Y

| 020m

0.50 m— o

SEl suTsaL M OORD)
i

250m—=

Figura 3.2. Estratificacion del suelo de fundacion. Fuente: Elaboracion propia
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3.3. Analisis arquitectonico.

El disefio arquitectonico fue proporcionado por el Gobierno Autonomo Municipal de
Villa Abecia.

El proyecto a disefiar consta de un edificio de 3 Plantas, destinado a la formacion
técnica en distintas areas.

La estructura cuenta con una planta de forma cuadrada con una superficie en planta
baja de 144 m?, primer piso con una superficie de 154 m?, segundo piso con una
superficie de 154 m? y una cubierta de calaminas que cubre una superficie en planta de
180 m?, dando un total de 632 m?, todo el edificio esta conectado por las escaleras
internas con dos tramos inclinados y un descanso en medio de ellos.

La planta baja esta constituida por los cuatro talleres, y una bateria de bafios.

El primer piso cuenta con la habitacién para el portero, un ambiente para archivos, sala
de docentes, direccién y una bateria de bafios.

El segundo piso esta constituido por un auditorio y una bateria de bafos.

La cubierta esta compuesta de cerchas metéalicas tipo Howe el material de la cobertura
es a base de calaminas de acero galvanizados N° 28. (Ver Anexos 13, pagina 336, Plano
Ne° 3).

3.4. Planteamiento estructural

Se realizard un analisis de alternativas cambiando el tipo de losas para el planteo
estructural, y asi determinar la mejor opcion para el proyecto desde el punto de vista

econdémico y constructivo.
A continuacion, se presenta el costo de cada alternativa seleccionada en este proyecto.

Tabla 3.1. Costo de la Alternativa 1

Descripcion Material Costo Unidad
Sustentacién de Cubierta. Cercha Metélica 2110,66 | [Bs/Pza.]
Estructura de Sustentacion de Edif. | Vigas de HoAo 3186,58 | [Bs/m?]
a base de porticos de HoAo. Columna de HoAo 3267,18 | [Bs/m®]
Entrepiso. Losa Maciza h =12 cm | 345,30 [Bs/m?]
Cimentacion de HoAo. Zapata Aislada 2002,45 | [Bs/m?]

Fuente: Elaboracion Propia
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Tabla 3.2. Costo de la Alternativa 2

Descripcion Material Costo Unidad
Sustentacion de Cubierta Cercha Metélica 2110,66 | [Bs/Pza.]
Estructura de Sustentacion de | Vigas de HoAo 3186.58 | [Bs/m®]
Edif. a base de porticos de HoAo. | Columna de HoAo 3267.18 | [Bs/m?]
Entrepiso Losa alivianada h =20 cm | 247,09 | [Bs/m?]
Cimentacion Zapata Aislada 2002.45 | [Bs/mq]

Fuente: Elaboracién Propia

Como alternativa elegida para el proyecto se decide la alternativa 2 por presentar un
precio menor en comparacion con la alternativa 1, en dicha alternativa se utilizard como
estructura de sustentacion de la cubierta cerchas metalicas a base de perfiles
conformados en frio por ser de uso muy frecuente en nuestro medio, por presentar
menor peso con respecto a los perfiles laminados y por la alta disponibilidad en el
mercado local; los entrepisos estaran conformados por losas alivianadas por presentar
menor peso Yy costo con respecto a las losas macizas, por la facilidad constructiva,
menor cantidad de encofrado y rapida ejecucion; respecto a las vigas de hormigon
armado se decide por secciones rectangulares, en las columnas se utilizaran secciones
cuadradas por la facilidad constructiva respecto a las circulares, y por ultimo las
cimentaciones seran zapatas aisladas debido a que el terreno presenta buenas

condiciones de resistencia a poco profundidad.
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3.5. Datos de Proyecto: Se presenta a continuacion los datos que se utilizaron:

e Datos de la estructura de cubierta:

Normativa

Material para la estructura de sustentacion

Material de cubierta.

Resistencia de Fluencia de los perfiles.

AISI-2007
Perfiles de Acero ASTM 36
Calamina Galvanizada

250 MPa

Datos de estructura de hormigon armado:

Normativa

Resistencia Caracteristica del HoAo

CBH-87

21 MPa
Resistencia de Fluencia del Acero de Refuerzo 400 MPa

Las cargas que se tomaron en cuenta para introducir al programar y la verificacion

manual son las siguientes:

Carga Muerta

Software Manual
] Pared Exterior 7,35 KN/m 7,35 KN/m
Planta Baja :
Pared Interior 5,73 KN/m 5,73 KN/m
Pared Exterior 6,37 KN/m 6,37 KN/m
] . Pared Interior 4,96 KN/m 4,96 KN/m
Primer Piso
Baranda 2,58 KN/m 2,58 KN/m
Losa Alivianada | 1,06 KN/m? | 2,69 KN/m?
Pared Exterior 6,37 KN/m 6,37 KN/m
Seaundo Piso Pared Interior 4,96 KN/m 4,96 KN/m
E Muro de Vidrio 0,50 KN/m 0,50 KN/m
Losa Alivianada | 1,06 KN/m? | 2,69 KN/m?
Calamina 0,036 KN/m? | 0,036 KN/m?
Cubierta Correa 0,03 KN/m? | 0,03 KN/m?
Cercha 0,069 KN/m? | 0,069 KN/m?
Cielo Falso 0,25 KN/m? | 0,25 KN/m?
Cerémica 0,18 KN/m? | 0,18 KN/m?
Escalera Acabado 0,25 KN/m? | 0,25 KN/m?
Tramo inclinado | 0,43 KN/m? | 5,68 KN/m?
Descanso 0,43 KN/m? | 2,93 KN/m?
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o Carga Viva (Tanto Software y manual)

: : Todos los pisos excepto Depésito de Archivos| 3,0 KN/m?
Primer Piso - -

Deposito de Archivos 5,0 KN/m?

S e Auditorio 5,0 KN/m?

Bateria de Bafios 3,0 KN/m?

Mantenimiento 0,4 KN/m?

Cubierta Granizo 0,22 KN/m?

Viento 0,48 KN/m?

Escalera Todos los tramos y descanso 4,0 KN/m?

La obtencidn de las cargas muertas en detalle ver Anexos 3.
3.6. Analisis, calculo y disefio estructural

El analisis estructural de la edificacidn, se realizé mediante el modelado de la estructura
en 3D con ayuda del software CYPECAD version 2014, y para el analisis estructural
de las cerchas Metalicas se modelo en Metal 3D, con el cual obtendremos los distintos

esfuerzos que utilizaremos para la verificacion manual.
En la verificacion de los diferentes elementos estructurales se verifica lo siguiente:
El disefio de vigas se realiz6 a flexion y cortante.
El disefio de columnas a flexo-compresion y cortante.
El disefio de las losas a flexion y cortante.
El disefio de las zapatas a flexion, cortante y punzonamiento.

El disefio estructural con el software CYPECAD adopta las siguientes caracteristicas
tanto para el hormigon y el acero que viene por defecto utilizando la norma CBH-87.

e Hormigon Armado (H-21) —fw =21 [MPa], Control Normal
e Acero de refuerzo (AH-400) —fyx = 400 [MPa], Control Normal

Por lo cual para la correspondiente verificacion utilizaremos los mismos valores.
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3.6.1. Estructura de la cubierta
Para el andlisis estructural de la cercha metélica, se adopto la siguiente configuracion.

Figura 3.5. Cercha tipo Howe.

= N

Fuente: Elaboracion propia.

3.6.1.1. Disefo de correas

Figura 3.6. Estructura Metalica en 3D.

correa

Fuente: Elaboracion propia.

Datos iniciales:
Luz: 3,95 [m], Separacion entre correas: 1,40 [m], Pendiente: 21,74 [%] = 12, 3°

Evaluacién de cargas:

Carga Muerta (D):

Cubierta (Calamina N°28): 0,036 [KN/m?]
Perfiles correas: 0,030 [KN/m?]
Total, carga muerta: 0,066 [KN/m?]
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Carga Viva de Cubierta (Lr):

Mantenimiento o servicio: 0,40 [KN/m?]
Carga de Viento (W):

Viento a barlovento y sotavento: -0,48 [KN/m?]

Combinaciones de carga:

Figura 3.7. Distribucién de las cargas sobre el perfil.

En la direccion y

1. (1,4 x 0,066) x c0s(12,3%) x 1,40 = 013 KN/m
2. [(1,2 x 0,066) + (0,5 x 0,40)] x cos(12,3%) x 1,40 = 038 KN/m
3. [[(0,9 x 0,066)] x cos(12,3) + (1,3 - 0,48)] x 1,40 = 0,79  KN/m**

** Se tiene en cuenta la carga de viento a succion como la mas desfavorable.
La carga mayorada méas desfavorable corresponde a 3: Wy = - 0,79 KN/m

En la direccion x
1. (1,4 x 0,066) x Sen(12,3°)x 1,40 = 0,028 KN/m
2.[(1,2x0,066) + (0,5 x 0,40)] x Sen(12,3°) x 1,40 = 0,083 KN/m

La carga mayorada mas desfavorable corresponde a 2: Wyx = 0,083 KN/m
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El momento alrededor de los ejes X e Y:

W

0.025WL? 0.08WL?

D.4WL‘ 0.5WL ‘ 0.6WL ‘

0.6WL ‘ 0.5WL

0.4WL

Figura 3.8. Diagrama de momentos para viga continua de 3 luces.

Momento ultimo mayorado.

Mux = 0,1 Wiy L2=0,1x 0,79 x (3,95)> =1,23 KN*m
Muy = 0,1 Wyx L2=0,1 x 0,083 x (3,95)2 = 0,13 KN*m
My max = 1,23 KN *m

Viax = 0,6 % 0,79 % 3,95 = 1,87 KN

Limitaciones geométricas:

Se debe satisfacer:

28
— <90 - 3 =9,33 <90 Satisfactorio

88
< 200 - ? = 29,33 < 200 Satisfactorio

Donde:

w1: Longitud del tramo recto del elemento horizontal (paralelo al eje X).

w2: Longitud del tramo recto del elemento vertical (paralelo al eje Y).

t: Espesor.
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Verificacion por flexion biaxial

Se debe satisfacer:

My My _ 123 013
- —_—t —=
Mg M~ 376 ' 1,18

Ms=1,23 KN*m Resistencia a flexion critica para las combinaciones de carga LRFD.
Mex = @bMnx = 0,90 * 4,18 KN*m = 3,76 KN*m Resistencia de disefio a flexion eje x
Mnx = SexFy = 16700 mm3*250 MPa = 4175000 N*mm = 4,18 KN*m

Mcy = @pMny = 0,90 * 1,31 KN*m = 1,18 KN*m Resistencia de disefio a flexion eje y
Mny = SeyFy = 5218 mm®*250 MPa = 1304500 N*mm = 1,31 KN*m

Resistencia a corte en la direccion del eje Y

Se debe satisfacer:

v, 1,87 KN

n,=—<1 - n,= 3762 KN - 0,050 <1 Satisfactorio

Resistencia a cortante requerida para las combinaciones de carga LRFD.
Vs=1,87 KN

Resistencia de disefio a cortante.

Ve =@vWh=0,95* 39,60 = 37,62 KN

Resistencia a cortante del alma

Vh = Aw*Fv = 264*150 = 39600 N = 39,60 KN

Area de los elementos paralelos a la direccion del cortante.

Ay = h * t =88mm*3mm = 264 mm?

(a) Para

h Exk, 88 203000 * 5,34
s 33 < = 65,85

250
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E, = 0,60 = F, = 0,60 * 250 = 150 MPa
Coeficiente de abolladura por cortante:
Para almas sin rigidizadores transversales Ky = 5,34

Chequeo por flecha

Para deflexiones en la direccion “Y” se utiliza la carga muerta y viva sin mayorar:

A= 0,0069 2 L 00069 » 20X ¥3950°
= = % =
’ ExI " 203000 = 840000 >0 M
Flecha méxima permitida:
W Lo _39s0_
max= 300 = 300 o

A=6,30mm < A= 13,12mm Satisfactorio
3.6.1.2. Disefo de los cordones de la armadura:

Para el disefio de los cordones, como es de practica comdn en ingenieria se utilizaran

las barras mas solicitadas, los esfuerzos son determinados con el software Metal 3D.

Figura 3.9. Fuerzas Axiales en [KN] para combinaciones de carga LRFD.

N2

Y WiZ " g B Nos S o BAT Ny | DAL jgg | A yy 0 B2 g W0 gy D8 g2

Fuente: Elaboracion Propia.

Figura 3.10. Diagrama de Fuerzas Axiales.

Fuente: Elaboracién Propia.
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Limitaciones geométricas (B1)

Se debe satisfacer:

2 32 . .
- <90 - > =16 <90 Satisfactorio
) 72 ) .
e < 200 - - = 36 < 200 Satisfactorio

11
<60 - > = 5,50 < 60 Satisfactorio

Donde:
w1: Longitud del tramo recto del elemento horizontal (paralelo al eje X).
w2: Longitud del tramo recto del elemento vertical (paralelo al eje Y).
wz: Longitud del tramo recto del rigidizador de borde (paralelo al eje Y).
t: Espesor.

Disefio de cordon inferior a Traccion (Apéndices A & B, C2)

Perfil: C 80x40x15x2, Doble en cajon soldado (Cordoén discontinuo)

Nudos _ Caracteristicas mecanicas
Longitud e Ix(l) Iy(l) It(z)

|
i
H Inicial|Final| (m) 5
. (ecm?)| (cm4)|(cm4)|(cm4)
1-—-+-—--F--*[Na1 [N4a| 1.380 | 7.07 |70.41|61.64| 0.09
|

Notas:
(1) Inercia respecto al eje indicado
(2) Momento de inercia a torsién uniforme

Se debe satisfacer:

T, 40,68 KN

nf=—=<1 - ngp = m =0,512 <1 Satisfactorio

!
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Resistencia a traccion requerida para las combinaciones de carga LRFD.
Tf=40,68 KN
Resistencia de disefio a traccion [Tc].
T, = ¢, T, = 0,90 = 88,25 KN = 79,43 KN
Donde:

et=0,90  Factor de resistencia para traccion.
Resistencia nominal a traccion [Tn].
T, = AyF, = 353 mm? % 250 MPa = 88250 N = 88,25 KN
Donde:

Ag: 353 mm?  Area de la seccion bruta

Fy: 250 MPa Limite elastico del acero

Resistencia a flexion alrededor del eje X (C3.1)

Se debe satisfacer:

M
N = ﬁf =0,30<1 Satisfactorio
C

Resistencia a flexion critica requerida para las combinaciones de carga LRFD.

Mt = 0,63 KN*m
Resistencia de disefio a flexion [Mc]
M. = @yM, = 0,95 * 2,20 = 2,09 KNm
Donde:
ob: 0,95  Factor de resistencia para flexion.
Resistencia nominal de la seccion [ Mn ]
My, = SexFy = 2,20 KN * m

Donde:
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Donde:
lex: 35,21 cm®
ley: 8,06 cm*
lexy: 0,00 cm*
X: 10,62 mm

y: 40,00 mm

IexIey - Iezxy

= 8,80 cm?3
Iey*y_lexy*x

Sex -

Momento eficaz de inercia respecto al eje x.
Momento eficaz de inercia respecto al eje y.
Producto eficaz de inercia.

Distancia a la fibra extrema en flexion.

Distancia a la fibra extrema en flexién.

Resistencia a corte en la direccién del eje Y (C3.2)

Nv =

Vi 0,40
V. 20,52

=0,020<1 Satisfactorio

Resistencia a cortante requerida para las combinaciones de carga LRFD. [ V]

V¢ =0,40 KN

Resistencia de disefio a cortante [ V¢ ]

Donde:

V. = ¢,V, = 0,95 * 21,60 = 20,52 KN

ov: Factor de resistencia para cortante.

Vn: La resistencia nominal a cortante.

Resistencia a cortante del alma [Vn]

V, = Ay F, = 144 + 150 = 21600 N = 21,60 KN

Donde:
Aw= h*t =1,44 cm?
h=72,00 mm

t=2,00 mm

Area de los elementos paralelos a la direccion del cortante.
Altura del tramo recto del alma.

Espesor de los elementos paralelos a la direccion del cortante.
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= 65,85

h |Exk, 72 203000 * 5,34
— - = =36,00<
t 250

E, =0,60 % F, = 0,60 * 250 = 150 MPa
Coeficiente de abolladura por cortante:
Para almas sin rigidizadores transversales Ky = 5,34

Resistencia a flexién alrededor del eje X combinada con corte en la direccion del
eje Y (C3.3)

Se debe satisfacer:

n<1i - 0,092<1 Satisfactoria
donde:

(a) Para vigas sin rigidizadores transversales.

M. \2 V z

fx fy

=(—]) +{=—] =0,092
L (Mcx) (V >

cy
donde:

Ms: 0,63 KNm  Resistencia requerida a flexion respecto al eje X.

Mex: 2,09 KNm  Resistencia de disefio a flexion alrededor del eje X.

V: 0,36 KN Resistencia a cortante requerida en la direccion del eje Y.

Vey: 20,52 KN Resistencia de disefio a cortante en la direccion del eje Y.

Resistencia a flexion combinada con traccion (C5.1.2)

Se debe satisfacer:
ng<1 -0,815<1 Satisfactorio

n<1 - n < 0,001 Satisfactorio
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donde:

M M T,
fx fy f
Ny = + + = 0,815
4 (pbenxt (pbyMnyt (PtTn
Donde:
obx: 0,95 Factor de resistencia para flexion alrededor del eje X.

Ms: 0,63 KNm  Resistencia requerida a flexion respecto al eje X.
Myt = SyxFy = 2,20 KN x m
Donde:

IL, — I,

= = 8,80 Cm3
Iy * yp — Ly * x¢

Sftx

Donde:
Ix: 35,21 cm* Momento de inercia respecto al eje x.
ly: 8,06 cm* Momento eficaz de inercia respecto al eje y.
lexy: 0,00 cm? Producto eficaz de inercia.
Xt. 10,62 mm Distancia a la fibra extrema en flexion.
yt: 40,00 mm Distancia a la fibra extrema en flexion.
oby: 0,95 Factor de resistencia para flexion alrededor del eje .
Myy: 0,00 KNm  Resistencia requerida a flexion respecto al eje Y.
Myt = Spexly, = 0,79 KN xm
Donde:

I.L, — I,

S, = = 3,18 cm?
T T« Xy — I

y * 1t
Donde:

Ix: 35,21 cm* Momento de inercia respecto al eje x.
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ly: 8,06 cm*  Momento eficaz de inercia respecto al eje y.

lexy: 0,00 cm*  Producto eficaz de inercia.

xt: 25,38 mm Distancia a la fibra extrema traccionada en flexion alrededor del eje Y.
yt: 25,00 mm Distancia a la fibra extrema traccionada en flexion alrededor del eje Y.
ot 0,90 Factor de resistencia para traccion.

Tf: 40,68 KN Resistencia a traccion requerida.

Tn: 88,36 KN Resistencia nominal a traccion, segun la seccion C2.

M M T,
n=—21 42X T — 0208
Qobenx QobyMny QOtTn
Donde:
obx: 0,95 Factor de resistencia para flexion alrededor del eje X.

Ms: 0,63 KNm  Resistencia requerida a flexion respecto al eje X.

Mnx: 2,20 KNm  Resistencia nominal requerida a flexion respecto al eje X.
oby: 0,95 Factor de resistencia para flexion alrededor del eje .
Myy: 0,00 KNm  Resistencia requerida a flexion respecto al eje Y.

Mny: 0,79 KNm  Resistencia nominal requerida a flexion respecto al eje Y.
ot: 0,90 Factor de resistencia para traccion.

Tr. 40,68 KN Resistencia a traccion requerida.

Th: 88,36 KN Resistencia nominal a traccion.

Relaciéon de esbeltez maxima

Se considera que las diagonales estabilizan el perfil del pandeo en el plano fuerte,
mientras que se colocara un rigidizador a una distancia de 6,90 m para estabilizar perfil
en el otro plano.

690 cm
2,95 cm

L
- <300 - = 234 <300 Satisfactorio
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Disefio de corddn superior a compresion: Se considera que las diagonales estabilizan

el perfil del pandeo en el plano fuerte, mientras que las costaneras estabilizan el perfil

en el otro plano.

Perfil: C 80x40x15x2, Doble en cajon soldado (Corddén discontinuo)

Nudos

Inicial |Fi

Longitud
nal| (m)

Caracteristicas mecanicas

Area
(cm?2)

1 (1)
X
(cm4)

1 (1)
V&
(cm4)

.(2)
t
(cm4)

45| 1.412

7.07

70.41

61.64

0.09

Notas:

|

!
____—!____—__’ N41 [N

:

Se debe satisfacer:

nc—P_Sl 4
C

Donde:

Resistencia a compresién requerida para las combinaciones de carga LRFD.

Ps=41,93 KN

(1) Inercia respecto al eje indicado
(2) Momento de inercia a torsién uniforme

_ 41,93KN
e = 5649 KN

Resistencia de disefio a compresion [Pc].

P. = @cP, = 0,85 78,22 KN = 66,49 KN

Donde:

¢c =0,85  Factor de resistencia para compresion.

Resistencia nominal a compresion [Pn]

P, = A.F, = 353 mm? * 221,58 MPa = 78217,74 N = 78,22 KN

Donde:

Ae: 353 mm?  Area de la seccion eficaz.

= 0,63 <1 Satisfactorio
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N L y 141,2 053
© Ty T mw*2,95./203000
_ |1 |61,64 505
AT 707 "o

Fn = (0,658%)F, = (0,658%%%")F, = 221,58 MPa

Para 1, < 1,50

Donde:
Fy:250 MPa  Limite elastico del acero.

Resistencia a flexion alrededor del eje X (C3.1)

Se debe satisfacer:

M
Ng = Wf =0,259<1 Satisfactorio
C

Resistencia a flexion critica requerida para las combinaciones de carga LRFD.
Ms = 0,54 KN*m
Resistencia de disefio a flexion [Mc]

M. = @pM, = 0,95 * 2,20 = 2,09 KNm
Donde:
ob: 0,95 Factor de resistencia para flexion.
Resistencia nominal de la seccion [ Mn ]

M;, = SexFy = 220 KN *m

Donde:

IeXIey - ngy
Iey*y_lexy*X

Sex = = 8,80 cm3
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Donde:
lex: 35,21 cm®
ley: 8,06 cm*
lexy: 0,00 cm*
X: 10,62 mm

y: 40,00 mm

Momento eficaz de inercia respecto al eje x.
Momento eficaz de inercia respecto al eje y.
Producto eficaz de inercia.

Distancia a la fibra extrema en flexion.

Distancia a la fibra extrema en flexion.

Resistencia a corte en la direccién del eje Y (C3.2)

Ny =

_Vp 1,37
V. 20,52

=0,067<1 Satisfactorio

Resistencia a cortante requerida para las combinaciones de carga LRFD. [ V¢]

Vi=1,37 KN

Resistencia de disefio a cortante [ V¢ ]

Donde:

V., = @,V, = 0,95 * 21,60 = 20,52 KN

ov: Factor de resistencia para cortante.

Vn: La resistencia nominal a cortante.

Resistencia a cortante del alma [Vn]

V, = A,F, = 144 * 150 = 21600 N = 21,60 KN

Donde:
Aw= h*t =1,44 cm?
h=72,00 mm

t=2,00 mm

Area de los elementos paralelos a la direccion del cortante.
Altura del tramo recto del alma.

Espesor de los elementos paralelos a la direccion del cortante.
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= 65,85

h Exk, 72 203000 = 5,34
— -»—=36,00 <
t 250

E, =0,60 % F, = 0,60 * 250 = 150 MPa
Coeficiente de abolladura por cortante: Ky = 5,34

Resistencia a flexién alrededor del eje X combinada con corte en la direccion del

eje Y (C3.3)

Se debe satisfacer:

n<1i - 0,067 <1 Satisfactoria
donde:

(b) Para vigas sin rigidizadores transversales.

M2 (Ve,\
n = (M_Z) + (%) = 0,067
donde:
Ms: 0,54 KNm  Resistencia requerida a flexion respecto al eje X.
Mex: 2,09 KNm  Resistencia de disefio a flexion alrededor del eje X.
V#:0,11 KN Resistencia a cortante requerida en la direccion del eje Y.
Vey: 20,52 KN Resistencia de disefio a cortante en la direccion del eje Y.

Resistencia a flexion combinada con compresion (C5.2.2)

Se debe satisfacer el siguiente criterio si IS 0,15

@cPn
n<i -0,918<1 Satisfactorio

N, <1 - N, < 0,813 Satisfactorio
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donde:

Pf + mefo + Cmnyy

1 o PoMuty | Py My 0918
Donde:
¢c: 0,85 Factor de resistencia para compresion.
Pr. 41,65 KN Resistencia a compresion requerida.
Pn: 78,41 KN Resistencia nominal a compresion.
obx: 0,95 Factor de resistencia para flexion alrededor del eje X.

Cmx:1  Coeficiente de momento en los extremos para flexion respecto al eje X.
M 0,54 KNm  Resistencia requerida a flexion respecto al eje X.

Mnx: 2,20 KNm Resistencia nominal a flexion alrededor del eje X.

@, =1- :Tf = 0,88
Donde:

Pgy = A1T;—2E = 353,68 KN
Donde:

E: 203000 MPa  Modulo de Young.

A: 7,07 cm? Area bruta de la seccion compuesta.
A 44,75 Esbeltez modificada de la pieza compuesta
¢by: 0,95 Factor de resistencia para flexion alrededor del eje .

Cmy : 1 Coeficiente de momento en los extremos para flexion respecto al eje Y.
Ms: 0,00 KNm  Resistencia requerida a flexion respecto al eje Y.

Mny: 0,79 KNm  Resistencia nominal a flexion alrededor del eje Y.
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a
PEy

Donde:

Donde:
E: 203000 MPa
A: 7,07 cm?

A: 47,83

Donde:

(Pc: 0,85

_ Py _
y=1--L=087

m%E
PEy = A?\_Z = 309,60 KN

Modulo de Young.
Area bruta de la seccion compuesta.

Esbeltez modificada de la pieza compuesta

__ B N Mgy N Mgy
(pCPI’lO (pbenx (pbyMny

Mo = 0,813

Factor de resistencia para compresion.

Pf. 41,65 KN Resistencia a compresion requerida.

Pno: 88,36 KN  Resistencia nominal a compresion.

obx: 0,95
Mi#x: 0,54 KNm
Mhnx: 2,20 KNm
@by: 0,95
My: 0,00 KNm

Muy: 0,79 KNm

Condicion:

Le
— <200 -

Factor de resistencia para flexion alrededor del eje X.

Resistencia requerida a flexion respecto al eje X.

Resistencia nominal a flexion alrededor del eje X.

Factor de resistencia para flexion alrededor del eje Y.

Resistencia requerida a flexion respecto al eje Y.

Resistencia nominal a flexion alrededor del eje Y.

141,20 cm

= < . .
2.95 cm 47,86 <200 Satisfactorio
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3.6.1.3.Disefio de Unién mediante Soldadura

1. Se halla el valor de la longitud minima del cordon de soldadura para la fuerza
calculada. Donde minimo se tiene que cumplir que Py < @Py; con Ph=1t x L x Fy (EQ.
2.4-3) de la seccion E2.4 de las especificaciones AlISI 2007:

Donde:
@ = 0,60
t = el menor de los espesores de los miembros a unir = 2 [mm]

Py 41930 N

L = =
ot F, 0,60x2mmx407,70 MPa

= 86 [mm]
Por simplicidad, la longitud del corddn de la soldadura L se tomara en toda la medida
de la seccion transversal del perfil tubular (40x40), por lo tanto, L = 160 [mm]

2. Determinar el valor minimo del tamafio de garganta tw. Donde minimo se tiene
que cumplir que Py < @Py; con Ph=0,75 tw X L X Fy (EQ. E2.4-4) de la seccion E2.4 de

las especificaciones AISI 2007:
Donde:

@ =0,60

L =160 [mm]

oo P, _ 41930 N
W @x0,75%L*F,, 0,60x0,75x 160 mm x 422 MPa

= 1,38[mm)]

Como, tw = 0,707 w entonces se tiene:

w

0,707

w = = 1,95 [mm]

Se concluye entonces, que se colocara un cordon de soldadura de 160 mm de longitud
y 4 mm de lado.
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3.6.1.4.Disefio de la placa base

La estructura de acero, una vez disefiados sus miembros, se la va a apoyar sobre
cimientos de hormigon, pero no de forma directa, ya que al ser reticular la estructura,
el area de asentamiento seria reducida lo cual causaria un esfuerzo muy grande,
superior al que el hormigon puede resistir. Por lo antes expuesto, se hace necesario
asentar la estructura metalica sobre placas de acero, cuyo objetivo es distribuir en un

area mayor la carga de la estructura, y evitar que el hormigdn se sobre esfuerce.

En este proyecto se soldara la estructura metalica a la placa base, y esta a su vez se

fijard al cimiento a través de pernos de anclajes.

Determinacién de las dimensiones en planta de la placa base. -Con base en las
especificaciones de la AISC 2005, seccidn J8 para bases de columnas y aplastamiento
del hormigdn, la resistencia de disefio por aplastamiento del hormigon debajo de la
placa base, @:Pp, debe ser por lo menos igual a la carga soportada. En la que la
condicion menos fuerte para el hormigon, es cuando el area de la placa cubre toda el
area de soporte del concreto; con @.=0.60 y resistencia de aplastamiento nominal, Pp,

que se determina con la expresion (J8-1) dada a continuacion:
Py = (Z)cpp = 0.(0,85 * fyc * Aq)

P, 21300 N

A = =
17 0. %0,85%f, 0,60x0,85x21 MPa

= 1989 [mm?]

Donde:

Py = Carga Mayorada = Reaccion vertical sobre la estructura.
fek = Resistencia a compresion del hormigon.

A: = Area de la placa.

Por lo tanto, las dimensiones que se adoptara seran: B =200 [mm]; N= 200 [mm]
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N =200 mm

Figura 3.11. Vista en Planta de Placa Base
Determinacion del espesor de la placa base “t”:

2P,

t=(mn) 159, BN

Donde:

Fy = Punto de fluencia de la placa base de acero (en este proyecto se usa plancha de

acero estructural A36).

Entonces:

N —0.95d 200 - 0,95 %80
m= 5 = > = 62 [mm]

B —0.80by 200 - 0,80 = 200
5 = > = 20 [mm]

e I T, 2 + 21300 o
— V™™ 109F,BN ~ 0,0+253,52 200 200 _ »2* [mml

Por lo tanto, se escoge una placa de aproximadamente 5 mm.

n =

Con lo que la placa base tendré las dimensiones de PL 5mm x 200mm x 150mm
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3.6.1.5.Disefno de los pernos de Anclaje.

El objetivo de los pernos de anclaje es fijar la estructura metalica a la cimentacion de
hormigon. Estos estaran sometidos a corte, provocados por la fuerza horizontal

H = 21300 N, previamente calculada.

El disefio de los pernos de anclaje se basa en la seccion J9, la cual indica que deben ser
disefiados de acuerdo a las recomendaciones dadas en la seccion J3 del mismo manual
AISC 2005.

Se usaran pernos comunes A307, con una tension de corte nominal, Fny = 168 MPa,
con una resistencia de disefio, @Ry, determinada de acuerdo a los estados limites de

fractura en corte:
Rn=FnA, con @=0,75(LRFD)
Donde:

Fn = tension de corte nominal. Fyy.

A = Area bruta del perno

Entonces:
A = H B 21300 169,05 5
» = QF, 075+168 - M
A, 169,05 5
Aperno = T = 4 = 42,26 mm

’A
Dperno = 2 % = 7,34 [mm]

Por lo tanto, se escogen los cuatro pernos ASTM A307 de 3/8 de pulg. que es
aproximadamente 10 mm, para evitar dafios de los mismos en el manipuleo y
transporte. Ademas, de acuerdo a la tabla J3. 3M de las especificaciones AISC, el
diametro del agujero serd de 12 mm, con distancias entre centros de perforaciones

recomendadas de 3 veces el diametro nominal, d, del conector.
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Calculo del &rea de la superficie requerida:

T, 21300

u
- = = 1549,35 mm?
Pr T 4w 0 4%0,75vV21

A

Calculo de la longitud del perno de anclaje:

A
L= ”Tsf= 22,21 mm

Figura 3.12 Longitud minima de anclaje.

Boit Type, | Minimum Em- | Minimum Embedded
Matenal bedded Length Edge Distance

A307,A36 12d 5d>4in.
A325, A449 17d 7d>4in.
12d= 120 mm
5d = 60 mm

Finalmente se tiene que la longitud de anclaje es: L=120 mm

3.7. Verificacion de la vigueta pretensada

La losa alivianada o forjado unidireccional esta formada por:
e Viguetas pretensadas.

e Complemento aligerante de Plastoform.

e Losa superior de hormigon.

Informacion inicial antes de abordar los célculos correspondientes a este

elemento:

e Coeficientes parciales de seguridad.- Para el estado limite ultimo se tiene que el
coeficiente de minoracion de la resistencia de los materiales es: para el hormigon (y,)

y para el acero pasivo y activo (y;) son los siguientes:
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Y. =150 ; ys = 1,15

Coeficientes de ponderacion de las acciones, efecto desfavorable, y para un nivel de
control normal:

¥ = 1,60
o Hormigén. - La practica actual pide una resistencia de 350 a 500 kg/cm? para
el hormigon preesforzado, mientras el valor correspondiente para el hormigdn armado

es de 200 a 250 kg/cm? aproximadamente.

Adoptandose las siguientes resistencias caracteristicas:
fekp = 35 MPa Hormigon pretensado.
fex =21 MPa  Hormig6n armado.

o Acero. - El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir preesfuerzo y

suministrar la fuerza de tensién en el hormigon presforzado.

La tension de rotura Ultima del acero pretensado (Segun la guia de productos:
CONCRETEC), es:

fymaxk = 1800 MPa

Limite elastico caracteristico de la armadura pasiva:
fyx = 400 MPa

o Luz de calculo. - La luz de céalculo de cada tramo de forjado se medira, en

general, entre ejes de los elementos de apoyo.

Las viguetas se dispondran enfrentadas entre si y apoyadas en un minimo de 5 cm.

L =430m Luz de célculo para las viguetas pretensadas.
Propiedades geometricas de los materiales:

e Dimensiones del Plastoform. - 15x43x100 (Segun la guia de productos:
CONCRETEC).
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Figura 3.13 Caracteristicas geométricas del Plastoform.

e Dimensiones de la vigueta pretensada. - (Segun la guia de productos:
CONCRETEC).

Altura: 120 mm Ancho: 120 mm
e Armadura: Variable en funcién de: Cargas actuantes, espesor de la losa, longitud
de viguetas y complementos.
e Losa superior de hormigon armado. - Elemento formado por hormigén vertido
en obra y armaduras, destinado a repartir las distintas cargas aplicadas sobre el

forjado.

El espesor minimo h,, (Véase Figura 3.14) de la losa superior hormigonada en obra,

con pieza aligerante, no deberd ser menor a 50 mm, ademéas cumplird la siguiente

condicién:
a
hy === 30mm
6
ted . 18em . a=Ibem _ Ypl=5 dw
I - . M L
rr
b= 50ecm

— -—

Figura 3.14 Espesor minimo de la carpeta de hormigon.

hy > 160/6 = 26,67 mm

Finalmente se toma una altura minima de: h, = 50 mm
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o Célculo del ancho efectivo (b,).- En ausencia de una determinacién mas
precisa, se puede asumir que es igual al caso de vigas en T que supone, para las
comprobaciones a nivel de seccion, que las secciones normales se distribuyen

uniformemente en un cierto ancho reducido de las alas llamado ancho efectivo b,.(1?

De forma aproximada puede suponerse que, en la cabeza de compresion, el ancho
efectivo del ala es igual al ancho del nervio més un quinto de la distancia entre puntos

de momento nulo, sin sobrepasar la anchura real del ala, de este modo se tiene que:
1
be=b0+§*lOSb

En caso de piezas en T provistas de cartabones de anchura b y altura he, y
exclusivamente a efectos de calculo el ancho eficaz, se sustituira la anchura real b, del
nervio por otra ficticia bric igual menor de los valores siguientes:
bfic = by, + 2% b, =40+ 2«70 = 180 mm
bgic = by + 2+ h, =40 + 2+ 80 = 200 mm
be: Ancho efectivo (cm).
b, = 40 mm Ancho del nervio de la vigueta pretensada.
bsic = 180 mm  Ancho ficticio del nervio de la vigueta pretensada.
[, = 4300 mm Luz entre puntos de momentos nulos.

b =500 mm Separacion real entre viguetas.

1
b, = 180 + 3 * 4300 = 1040 mm

Como en ningin caso el ancho efectivo serd& mayor que la separacién real entre

viguetas, entonces se tiene que: b, = 500 mm

e Calculo de la relacion modular o coeficiente de equivalencia. - Los esfuerzos
elasticos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia de rigideces de los
hormigones. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los célculos usando el

concepto de la seccion transformada, mediante el cual el hormigén colocado in situ de

@9 Instruccion de Hormigén Estructural, EHE-1998: Notacion, Secretaria General Técnica del
Ministerio de Fomento, Madrid, 1998. Apartado 18.2.1.
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menor calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de
hormigon de més alta calidad. Si se desea transformar del hormigon armado al

hormigon pretensado:

E

c
fck =_*fck,p - fckzn*fck,p

Ec,

Donde:

fer; Ec: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon armado

respectivamente.

fexps Ecp: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon pretensado

respectivamente.

n: Relacién modular de los hormigones, donde el hormigon colocado in situ de
menor calidad puede transformarse en una seccién equivalente mas pequefia de

hormigon de maés alta calidad.

Ec 6000 * \/fck fck 21
n=—=———-—= |7/—= |5==0,775
Ep 6000, /f, for 35

o Calculo de las caracteristicas geométricas:

6cm

- -

4.5cm
1.5em 2¢m

-—

71cm

12em
4.5¢m

.
g

5.5¢m

—

=

4 9cm
25cm 1.5¢m

o~

4cm 4cm 4cm

12cm

Figura 3.15 Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada.

89



A, = 7950 mm? Area de la seccion transversal de la vigueta.

C; = 71,04 mm Brazo mecanico superior.
C, = 48,96 mm Brazo mecanico inferior.
L, = 11154600 mm* Momento de inercia con respecto del eje X.
50cm
el
et 4
W ' a
L
3
Q
o
!

16 cm

Figura 3.16 Caracteristicas geométricas de la carpeta de hormigén in situ.

A, = 31250 mm? Area de la carpeta de hormigon.
C; = 104,56 mm Brazo mecéanico superior.
C, = 95,42 mm Brazo mecéanico inferior.
L., = 18625910 mm* Momento de inercia con respecto del eje x.
50 cm
'y - : - -

20 cm

16 cm 3cm 12cm 3cm 16 cm
Rl L - - — ~—

Figura 3.17 Caracteristicas geométricas de la seccién compuesta de la losa.
A, = 39200 mm? Area de la seccion compuesta.

C; = 58,20 mm Brazo mecéanico superior.
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C, = 141,80 mm Brazo mecanico inferior.
L., = 115736800 mm* Momento de inercia con respecto del eje Xx.

e Aplicando el coeficiente modular se tienen las siguientes caracteristicas. -

Haciéndose que las secciones tomen la forma de una seccién en T:

I—b*h3 b_I*lZ
12 R

a) Paralavigueta pretensada:

Lic f e p=35 MPa = 111545600 mm* Momento de inercia de la vigueta.
h =120 mm Altura considerada para la vigueta.
n=1/0,775= 1,29 Coeficiente modular.

I, vigueta f =21 MPa — L. *n = 14392980 mm*
Operando en la ecuacion para secciones rectangulares se tiene que:
btr vigueta fx=21 MPa = 99,95 mm
by vigueta fep=35 MPa — 77,46 mm

b) Para la carpeta de hormigon colado in situ:

Lic f =21 Mpa = 18625910 mm*  Momento de inercia con respecto del eje x.
h = 8 cm Altura considerada para que la losa mantenga los 20 cm de espesor.
n=0,775 Coeficiente modular.
Ie goge £ =35 MPa = Ixc fop=21MPa ¥ 0 = 14435080 mm*
Para una seccion rectangular se tiene que:

ber carpeta fop=35 Mpa = 14435080 * 12/80% = 338,32 mm

12
bt‘r carpetafck=21 MPa - 18625910 * % = 4’36,55mm
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c) Finalmente, la seccion homogeneizada queda de la siguiente manera:

Toda la seccion con una resistencia de f., = 21 MPa.

43,66 cm

4] "
\

cm

"

for = 210 kg/cm?

g 3
g o
4 a

13,44 em

1683 cm

10¢cm

16 83 am

Figura 3.18 Caracteristicas geométricas de la seccion homogeneizada (21 MPa)
A, = 46928 mm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.

C, = 65,57 mm Brazo mecanico superior.

C, = 134,43 mm Brazo mecanico inferior.

L. = 109381900 mm* Momento de inercia con respecto del eje x.

Toda la seccion con una resistencia de f, = 35 MPa.

2 3383 ¢m "
- . . Y aef] §
e A E “ 1
Y BBt i Wb e
'S i 1 ¢ 4
8 fep = 350 kg /em 'J..:g, $ A
< - - 2 2 = " . '-ﬂ. P J
’ ol £
- " o
- o
o i b~
& g
9—‘ . a ':—’T'
Ko
l '
7,75 em 13.04cm .

13.04cm

Figura 3.19 Caracteristicas geométricas de la seccion homogeneizada (35 MPa).
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A, = 363,64 mm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.

C, = 65,57 mm Brazo mecanico superior.
C, = 134,43 mm Brazo mecanico inferior.
L. = 94809620 mm* Momento de inercia con respecto del eje x.

e Acciones de cargas considerada sobre la losa alivianada. - Resumen de cargas
consideradas sobre la losa alivianada (Anexo A3-1, pagina 200):

P cargaporentrepiso = 1,44 KN/m?
PP peso propio de la losa = 1,25 KN/m?
SC sobrecargaviva = 5,00 KN/m?
Luz de calculo de las viguetas pretensadas: L = 4,30 m
Separacion entre viguetas: b = 0,50 m
Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:
Carga muerta: CM = (1,44+1,25) x 0,5 =1,345 KN/m
Sobrecarga viva: SC=5,00x0,5=2,50 KN/m
La carga caracteristica total sobre la vigueta es:
gk = (1,345 + 2,50) = 3,845 KN/m Cargas de servicio

ga = 1,60 x (3,845) = 6,152 KN/m Cargas ponderadas

e Calculo de las armaduras consideradas sobre la losa alivianada. - Siendo estas:
a) Armadura de reparto en la losa de hormigon.
b) Armadura negativa dispuesta en los apoyos de las viguetas.

¢) Es necesario verificar que no se produzca agotamiento por corte en el

elemento.
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a) Célculo de la armadura de reparto.- En la carpeta de compresion de
hormigon se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como
méaximo de 30 cm, y en direccion perpendicular a las viguetas, cuya area A en cm2/m,
cumplira la condicion:

50 *h, 200

¢ > >
f}d f}d

Donde:
h, = 5 cm : Espesor en cm de la losa de hormigdn en el centro de la pieza.
fya = 347,83 MPa: Resistencia de calculo de la armadura de reparto en MPa.
Ag = 0,719 = 0,575
Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es: As = 0,719 cm?/m

Se considerara un diametro minimo de las barrasde: @ = 6 mm ; Ag g6 = 0,283 cm?

y una separacion entre barras de 30 cm como maximo.

El nimero de barras necesarias por cada metro es de (N2 Fe):

As
N2 Fe = = 3 barras/m
As¢6

As g6 = 3% 0,283cm? = 0,849 cm?/m
Donde:
0,849 > 0,719 Satisfactorio.
Por lo tanto, segun célculo se deberia de utilizar: 3@6mm ¢/30 cm

Pero con esa separacion segun experiencia se produce mucha fisuracion, por lo tanto,

se decide utilizar la siguiente configuracion por metro: 4@6mm c¢/25 cm

La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del

hormigon y a las variaciones térmicas, evitando fisuraciones y contribuyendo a la
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rigidez del forjado en su plano. Por lo que estas armaduras se dispondran sobre la losa

como una parrilla, formando recuadros de 25x25 cm.

b) Célculo de la armadura negativa. - En los apoyos de las viguetas se colocara
una armadura resistente a los momentos negativos, pudiendo calcularse las
solicitaciones por un método elastico, o considerando redistribucién por plasticidad
hasta igualar el momento de empotramiento y el de vano, iguales en valor absoluto, e
iguales a la semisuma de los proporcionados por el célculo para el caso de

empotramiento perfecto.

Considerar momentos negativos de valor inferior, da lugar a fisuracion excesiva.

De lo anterior se tiene que (Verse Figura 3.20):

Cet4e 1724 +1/12 1
ETT o T 2 ~ 16

o4 .‘qu.l. (gl_q.lz
M= 12 max 16 Mpa' ' = 16

My ‘% My,
© A 49 ©
K% R

o_aq° o2
Mmax( b= M,,,m"' = ‘i

24

AN

Figura 3.20 Consideraciones de los apoyos para la vigueta pretensada.
Donde:
qq = 6,152 KN/m Carga ponderada sobre el elemento.
L=430m Luz de calculo para las viguetas pretensadas.
Resolviendo se tiene que:
R, = 13,23 KN Rp = 13,23 KN

My ™ = 7,11 KN *m Mo = 711 KN *m

95



Consideraciones para el célculo de la armadura negativa. - Se la tomara como una

seccion en T y para ello se hacen las siguientes consideraciones:
1) Se la calcularé con una resistencia caracteristica: f.;, = 21 MPa (Figura 3.18).

2) Laanchurade la placa cuando trabaja a traccion puede considerarse igual al ancho
del nervio més ocho veces el espesor de la placa, o cuatro veces en vigas de borde
sin sobrepasar el ancho real. En esta anchura deberd disponerse la armadura de
traccion resultante del célculo.

by, = by, + 8 x hy < b,
by,;: Anchura de la placa cuando esta sometida a traccion.

b, = 436,60 mm Ancho delavigaenT.
b,, = 100,00 mm Ancho del nervio de lavigaen T.

hs = 80,00mm  Ancho de la placa de hormigon.
by, = 100 + 8 * 80 = 740,00 mm
Como no debera ser mayor que el ancho efectivo, entonces se tiene que:
by = b, = 436,60 mm

Por lo tanto, se la calculara como una seccion rectangular de ancho b, =

436,60 mm.

3) Del célculo de la armadura en secciones en T se tiene que:

Agy = by, *y Area comprimida ficticia del hormigén.
Sy =by *xy*(d—0,5*y) Momento estatico con respecto a la armadura de
traccion.

0=0»85*fcd*bw*y_A*fyd

Mg = 0,85 * feq * by *y * (d — 0,5 * y)
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De las ecuaciones anteriores, la segunda es una ecuacion de segundo grado en y, que
permite obtener la profundidad de la fibra neutra, tras lo cual la primera nos permite

calcular la armadura.

My =711KN *m Momento de disefio.

fea = 14,00 MPa Resistencia de calculo del hormigén.
fya = 347,83 MPa Limite elastico de calculo del acero.
b,, = 100 mm Ancho del nervio.

r=20mm Recubrimiento.

d =200 —20=180mm Canto util.
7,11x105 = 0,85 * 14 * 100 * y * (180 — 0,5 * y)
y; = 36,995 mm y, = 323,00 mm
Por lo que la altura del bloque de compresion es:
y = 36,995 mm
Operando en la primera ecuacion se tiene que:
0 =0,85%* 14,00 * 100,00 * 36,995 — A * 347,83
A; = 126,57 mm?
Célculo de la armadura minima (A ,in) requerida por la seccion:
Wmin = 0,0018 Cuantia geométrica minima de calculo.
A, = 46928 mm? Area de la seccion transversal.
Ag min = Wmin * A; = 84,47 mm?
Como: A > A, min €ntonces el area de calculo sera:

A, = 126,57 mm?
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Se considerara un didmetro de barra de: @ = 8 mm ; A; 4 = 50 mm?, por lo que, el

ndmero de barras a usar es:

= 3 barras

Nede barras =
As $8

As pg = 3 * 50 mm? = 150 mm?
Por lo tanto se utilizara: 3 8 mm

C) Verificacidn del esfuerzo cortante: Es necesario verificar que no se produce
agotamiento por compresion oblicua del alma, ni por traccion oblicua en la misma.

Para ello debe comprobarse que se cumpla simultaneamente las condiciones siguientes:
Vg =13,23 KN Eneleje del apoyo.
V; =12,46 KN En el borde del apoyo.
Vs =11,35 KN A un canto util del borde del apoyo.
o En el borde del apoyo: V; < V1

V,,1: Cortante ultimo por agotamiento oblicuo del alma.
V1 =0,30 % fed * bw *d = 75,60 KN
12,46 < 75,60 Satisfactorio.
o A un canto util del apoyo: V; < V,,,, La resistencia convencional del hormigon

a cortante sera:

fev = 0,131+ [f2 = 0,997 MPa

El cortante absorbido por el hormigon sera:
Viz = fep *bw+xd = 17,95 KN
11,35 KN < 17,95 KN Satisfactorio.

Comprobacién que demuestra que no se requiere de armadura transversal.
o Verificacion de la vigueta pretensada. - Pretensar el hormigon consiste en

aplicar una fuerza tal que se produzca en la misma unas tensiones contrarias a las que
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luego, en servicio, produciran las cargas exteriores. De ahi la palabra pretensado, que

significa tensidn previa a la puesta de servicio.

La existencia de la fuerza de pretensado obliga a realizar en la pieza de hormigon
pretensado algunas comprobaciones tensidnales, fundamentalmente en dos instantes:
Uno, en el de aplicacion de la fuerza de pretensado. Otro en el estado de servicio de las
piezas. Esta es una diferencia importante respecto a las piezas de hormigén armado.
Como resultado de ello, el predimensionamiento de la seccidn debe tener en cuenta tanto
estas condiciones tensionales como las de cumplimiento de los estados limites.
Limitacion de la fuerza de pretensado inicial.- De acuerdo a la EHE, la fuerza de
pretensado inicial, P,, ha de proporcionar en las armaduras activas una tension no
superior al menor de los limites siguientes:
0,75 * fp max k 0,90 * fyk
fp max x = 1800 MPa Carga unitaria maxima de rotura 6 tension de rotura ultima del
acero de pretensado, obtenida de la Guia Técnica de CONCRETEC.
fpr = 1550 MPa: Limite elastico caracteristico del acero.
0,75 * fp max k = 0,75 * 1800 = 1350 MPa
0,90 * fr = 0,90 * f,, = 1395 MPa
Por la tanto, se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de preesfuerzo,

cuando se aplique la fuerza del gato, de:  f,; = 1350 MPa

Resistencia a compresion del hormigén a los 7 dias.- Resistencia a la compresion
especificada del hormigon en el momento de la carga inicial o en el momento de aplicar
la fuerza de pretensado, a los 7 dias de edad el hormigdn tendra una resistencia del 70%
de la prevista a los 28 dias: fsi = 0,70 * 35 = 24,50 MPa

Célculo del momento maximo que debera resistir la losa alivianada. - Las viguetas

seran calculadas como elementos simplemente apoyados:
Ok = 3,845 KN/m Cargas de servicio.
L=430m Luz de célculo para las viguetas pretensadas.

Resolviendo se tiene que:
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R, = 827 KN Ry = 8,27 KN

My = My = 8,89 KN *m

Figura. 3.21 Momentos maximo positivo en el centro luz de la vigueta.

Inecuaciones basicas para el calculo de los esfuerzos elasticos a flexion en vigas no
agrietadas. - Siempre que la viga permanezca sin agrietarse y que tanto el hormigén
como el acero sean esforzados dentro del limite eléstico, los esfuerzos en el hormigon
pueden hallarse usando conocidas ecuaciones de la mecanica, basados en el
comportamiento elastico. En la practica actual, estas condiciones se cumplen a menudo
hasta el nivel de las cargas de servicio.

Todos los efectos producidos en la estructura se deben analizar mediante el siguiente

gréfico el cual muestra el comportamiento de la estructura a lo largo del tiempo.

_M;C, PseC, _Pe Ir
I I AV
M,
M, g
i T-'*_.‘ e il e fa e
e
| P Po'e
(]
JMcC;  _PpeC; P 0.6-f,
I T A

Figura 3.22 Esfuerzos elasticos en una viga presforzada sin agrietar.

El procedimiento adoptado para el disefio del elemento, es el basado en la aproximacion
de esfuerzos, tan cerca como sea posible, de los esfuerzos limites, bajo los estados de

carga que controlan el disefio.

Las tensiones en las fibras superior e inferior de la viga seran calculadas mediante las

siguientes inecuaciones de condicion:
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Mo*C10+(a*P0*eo)*C1o a * P,

fio=— I, I, 4, < fei
_ My * Gy (axPyxeyg) xCy axPy
f20 - IO - IO - AO = Jci
t=o0
floo = — MTI”‘OOC1oo " (B * Py *IZoo) * Cloo _ ,8;1":0 > f.r
Frop = My I”‘OOCZoo _ (B * Py *:ooo) * Co00 _ ,8;1":0 < fis
Donde:
M,: Momento debido a peso propio de la vigueta (estado inicial) (N * mm).
My: Momento debido a la totalidad de las cargas (KN * mm).
C,: Brazo mecanico superior (mm).
C,: Brazo mecanico inferior (mm).
I Momento de inercia en la seccion con respecto al eje que pasa por el centro de
gravedad de la seccion cg, (mm*).
Aq: Areade la seccion de concreto que resiste la transferencia de cortante (mm?).
P,: Fuerza de pretensado inicial (N).
e:  Excentricidad maxima de los cables de pretensado con respecto al cg (mm).
a.  Factor de péerdidas que reduce la fuerza de pretensado a corto plazo.
B:  Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a largo plazo.
fti: Esfuerzo de tension permisible inmediatamente después de la trasferencia
(MPa).
fei: Esfuerzo de compresion permisible inmediatamente después de la trasferencia.
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fcf:

fer:

fe:

fei:

Esfuerzo de compresion permisible bajo carga de servicio, después de todas las

pérdidas.

Esfuerzo de tension permisible bajo carga de servicio, después de todas las
pérdidas (MPa).
Resistencia a la compresion especificada del hormigon a utilizar en el disefio

(MPa).

Resistencia a la compresion especificada del hormigdon en el momento de la carga

inicial 6 pretensado (MPa).

Esfuerzos permisibles del hormigon. - Las limitaciones sugeridas son:

fu=021%"|f3; =021+ 3245 = 1,77 MPa

foi = —0,6 * fu; = —0,6 * 24,5 = —14,70 MPa

for = —0,45 % f,, = —0,45 * 35 = —15,75 MPa

fip = 0,21 3/fC2k = 0,21 % /352 = 2,25 MPa

Consideraciones de las inecuaciones de condicion:

Se define la seccion de la vigueta (Ver figura 3.15; segun guia de productos
CONCRETEC) y con el hormigén colado in situ la seccion compuesta (Ver

figura 3.17), para luego determinan sus caracteristicas geométricas.

Se asume inicialmente la cantidad de armadura a usar, y de esta se comienza a
realizar un proceso iterativo hasta hallar la seccion optima y la fuerza de

pretensado.

Determinandose de este modo la siguiente seccion:
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Figura 3.23 Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (F,) con respecto al cg.

_ YA xd _ 0,126 * 3% 1,5+ 0,126 * (1,5 + 5,5)

_ _ — 2875
Yoo =754, 0126+ 4 mm

o El momento M,, provocado por el peso propio de la vigueta:
Yyeae = 25 KN/m3
Avigueta = 0,007950 m?
q = Yheae * Avigueta = 0,199 KN/m
[=430m
My, =q*12/8=046 KN *m
o El momento para el cual se disefian las viguetas, una vez puesta en servicio es:

M; =889 KN *m Incluye el peso propio del elemento (Figura 3.21).
1) Verificacion de las inecuaciones de condicion cuando solo actian las tensiones

producidas por el peso propio y la fuerza de pretensado:

Propiedades geométricas de la vigueta pretensada (Figura 3.23):

A. = 7950 mm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
C; =71,04mm Brazo mecéanico superior.
C, = 48,96 mm Brazo mecéanico inferior.
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L., = 11154560 mm* Momento de inercia con respecto del eje x.
a = 0,95 Factor de perdidas que reduce la fuerza de pretensado a corto plazo.
fexk = 35 MPa Resistencia caracteristica del HoPo a los 28 dias.

eo = 48,96 — 28,75 = 20,21 mm Excentricidad desde el eje neutro de la

vigueta al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

Resistencia a la compresion especificada del hormigon en el momento de la carga

inicial o en el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad:
fl = 0,70 * 35 = 24,50 MPa

Realizando operacién y reemplazando en las inecuaciones se tiene que:

1 Iy * Ay 3 My * Cyg
Py <— 0,21 / 2 —) I
0 a*(AO*eO*Clo—IO)*( * et I,

Py £1691,160 KN 1

Iy * Ag
Ag * ey * Cyo + 1o

11

M, * Czo)

) (065 furi +
’ IO

Py (
— %
0= a
P, > 67,460 KN 11
2) Verificacion de las inecuaciones en la situacion de servicio:

Propiedades geométricas de la seccion compuesta homogeneizada (Ver Figura 3.19):

A, = 36364 mm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.
C; = 65,57 mm Brazo mecanico superior.

C, = 134,43 mm Brazo mecéanico inferior.

L. = 718798750 mm* Momento de inercia con respecto del eje x.

h; = 80,00 mm Altura de la carpeta de compresion.
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B =085 Factor de peérdidas a largo plazo.
fd =35 MPa Resistencia caracteristica de compresion a los 28 dias.

e = 134,43 — 28,75 = 105,68 mm Excentricidad desde el eje neutro de la

seccidén compuesta al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

Reemplazando y realizando operacion en las inecuaciones de la etapa de tiempo

infinito, se tiene que:

t =00
P, < ( o * Ao ) 5 (MT *liw 45 fck> I
B * (A * €a * Cro0 — Ioo) I
P, < 984,093 KN I
Fo = (/3 * (Ao, :OZ: :102200 1) ) * (MT I*mczoo — 0,21+ %) v
P, > —14,621 KN v

Dando el siguiente conjunto solucion para la fuerza de pretensado:
Py; < 1536,42 KN
Py = 67,460 KN
Pyr < 984,093 KN
Py = —14,621 KN
i V) 3
| | | |

-14,621 KN 67,46 KN 984,093KN 1536,42 KN

3) Verificacion de la fuerza de pretensado. - Se verificara la fuerza de

pretensado inicial:

B, =fps *Aps
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fomaxk = 1800 MPa
fos = 0,75 * fy maxk = 0,75 % 1800 = 1350 MPa
Aps (pammy = 12,60 mm?
Ngamm =4 Numero de cables a usar de ¢4 mm.
Aps = Aps (94 mm) * Npa mm = 50,40 mm?
P, = 1350 x 50,40 = 68040 N = 68,04 KN
Por lo tanto, se verifica que la fuerza de pretensado esta dentro del conjunto solucion:
POIV < Po < POI
67,46 < 68,04 < 984,093 Satisfactorio.

4) Verificacion de la armadura. - Bajo el mismo analisis que se realiza para

secciones en T sometidas a flexion simple (Verse Figura 3,19).
1) 020'85*f,ci*be*y_As*fps
1) Mg = 0,85 * f'ci ¥ be ¥y * (d — 0,5 * y)

La segunda es una ecuacion de segundo grado en y, que permite obtener la profundidad

de la fibra neutra, tras lo cual la primera nos permite calcular la armadura.
M, = 8,89 KN xm = 8,89x10° N * mm
feri = 24,50 MPa
fymaxk = 1800 MPa
fps = 0,75 * fr,, = 1350 MPa
d =200 — 28,75 =171,25mm
b, = 338,30 mm
8,89x10° = 0,85 = 24,5 * 338,30 * y * (171,25 — 0,5 x y)

y1 = 7,534 mm Yy, = 334,966 mm
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La profundidad del bloque de compresion es:
y =7,534mm
Operando en la primera ecuacion se tiene que:
0 =0,85%*24,5% 338,30 x 7,534 — A, * 1350
Ag = 39,32 mm?
Por lo tanto, se tiene que:
Ay > Ay 50,40 > 39,15 Satisfactorio.

5) Calculo del momento flector ultimo. - Con lo visto anteriormente, una
expresion que da una buena aproximacion en piezas pretensadas para la

estimacion del momento flector Gltimo es la siguiente:
M, = 0,90 xd * Ay, * fps
M,,: Momento flector ultimo de agotamiento de la pieza en flexion.
d = 171,25 mm Distancia de la fibra superior al centro de gravedad de la armadura.
A, = 50,40 mm? Area de la armadura de pretensado.
fps = 1350 MPa Tension del acero de pretensado.
M, = 0,90 x 171,25 * 50,40 * 1350 = 10486665 N * mm = 10,48 KN * m
Donde:
M, > M,
10,48 > 8,89 Satisfactorio.

6) Calculo de las pérdidas de la fuerza de pretensado. - Se las calcula con la
finalidad de concluir con que las consideraciones hechas anteriormente sobre las

pérdidas hayan sido las correctas. Se calculan las pérdidas instantaneas y diferidas.

(11 ), Calavera “Proyecto y Calculo de Estructuras de Hormigén Armado”. Capitulo 29.
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La fuerza de pretensado, tras la transferencia, sera igual a la inicial menos la suma de

las pérdidas originadas por:

a) El acortamiento eléstico del hormigon (AP,).- Cuando las tensiones de
compresion al nivel del baricentro de la armadura activa en fase de tesado sean

apreciables, el valor de estas pérdidas, AP;, se podra calcular, mediante la expresion:

APy = my, x Ay * 0gy

A, = 50,40 mm? Avrea total de la armadura activa.
A, = 7950 mm? Area transversal de la vigueta pretensada.
L, = 11154560 mm* Momento de inercia de la vigueta pretensada.

E, = 200000 MPa Modulo de deformacion longitudinal de las armaduras activas.

E’.; = 6000 * /24,50 = 29698,49 MPa Mddulo de deformacion longitudinal del
hormigoén para la edad de 7 dias, correspondiente al momento de la puesta en carga de

las armaduras activas.
m, = E,/E’;; = 6,73 Coeficiente de equivalencia.

P, = 68,04 KN Tension en el acero de pretensado inmediatamente antes de la

transferencia.
e = 20,21 mm Excentricidad de célculo (ver Figura 3.23).
M, = 460 KN + mm Momento debido al peso propio del elemento (vigueta).

acp- Tension de compresion, a nivel del centro de gravedad de las armaduras activas,

producida por la fuerza de pretensado y los esfuerzos debidos a las acciones actuantes

en el momento del tesado.

r2 =1,/A, = 11154560/7950 = 1403,09 mm?

_ o
G

14 e? 4 Myxe 68040 N 20,212 460000 * 20,21
r? L. 7950 1403,09 11154560

Cc

0y = —10,22 MPa
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APy = my, * A, * 0y = 6,73 % 50,40 * 10,22 = 3468,78 N
AP, = 3,47 KN
AP; = 5,098%
Quedando la fuerza de pretensado de la siguiente manera:
P, =P, — AP, = 68,04 — 3,47 = 64,57 KN

En las piezas, las tensiones finales que se requieren para el analisis de los forjados en

Estados de Limite Ultimo y de Servicio incluiran, ademas, las pérdidas por:
a) Larelajacion de la armadura activa posterior a la transferencia.

b)  Laretraccion del hormigdn posterior a la transferencia.

c) Lafluencia del hormigon.

Una férmula, frecuentemente utilizada, que proporciona la pérdida conjunta de fuerza,
debida a los tres fendmenos mencionados pueden evaluarse de forma aproximada de

acuerdo con la siguiente expresion:
my, x @(t,tg) * 0o + Ep * £c5(L, t9) + 0,80 * Agy, .

A A xvy2
p Y

APdif = p

Ye = V2o — T = 137,50 — 28,75 = 108,75 mm: Distancia del centro de gravedad de

las armaduras activas al centro de gravedad de la seccion.
A. = 36364 mm? Area de la seccion compuesta homogeneizada (Ver Figura 3.19).
L. = 94809620 mm* Momento de inercia (Ver Figura 3.19).

x. Coeficiente de envejecimiento. Simplificadamente, y para evaluacion a tiempo

infinito, podra adoptarse x = 0,80.
Las pérdidas diferidas se las calculara en dos periodos:

e Desde el momento de transferencia de la tension del cable (t = 7 dias) hasta la

colocacion a la obra (t = 100 dias).
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e Desde t = 100 dias hasta el plazo infinito.

Célculo de las pérdidas diferidas desde el momento de transferencia de la tension
del cable (t = 7 dias) hasta la colocacién a la obra (t = 100 dias). (t,ty) =
(100,7):

E’.; = 6000 x /24,50 = 29698,49 MPa Maddulo de deformacion longitudinal del

hormigon para la edad de 7 dias.

E’.; = 6000 x /35 = 35496,48 MPa M©ddulo de deformacion longitudinal del

hormigon para la edad de 28 dias.

my, = E,/E. = 200000/35496,48 = 5,63 Coeficiente de equivalencia.

Calculo del coeficiente de fluencia debida a una temperatura de T=20°C y una

humedad relativa del 80%, mediante la expresion:

@(t,ty) = @o = B(t,ty)

Donde:
B(fem) = 168 __168 _ 2,562
T Jfae+¥8 V35+8
1 1
B(ty) = = = 0,635

0,1+ (£)%2 0,1+ (7)%2

2xA 2x36364

= = =214
ARy 338,3 A8 mm
_  I00-HR __  100-60 _.
PHR = 2T 99 e 173 9,9« 214,801/3 ~

©o = @ur * B(fem) * B(ty) = 1,674 % 2,562 * 0,635 = 2,724

— —_— <
By = 150 * {1 + [1,2 100] } 4+ 250 < 1500
150 * {1 + [12 60 214, 98+250 573,34
= * —— =
Bu = 100 100
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0,3

= 0,554

REGOR (100 - 7)
Be(t, to) = [m N [573,34 + (100 — 7)

ot ty) = @o * B.(t, ty) = 2,724 % 0,554 = 1,509

Calculo del acortamiento total por retraccion e.(t, ty), para T=20° puede

estimase a partir de la expresion:
8cs(t: ts) = &0 * .Bs(t - ts)
Donde:
£¢s,0- Coeficiente base de retraccion.
Bs(t — t,): Coeficiente de desarrollo de la retraccion en el tiempo.
t: Edad del hormigon en el momento para el que se calcula la retraccion.

t.: Edad a la que comienza la retraccion (normalmente t, ~ 1 dia, pues los
curados de tipo habitual a temperatura ambiente, no afectan apreciablemente al

valor de la retraccion).

gs = [570 — 5% f,; ] *107% = [570 — 5 % (35)] * 1076 = 395 x 10~°

155 |1 (HR)3 155 |1 (60 )3 1,215
= — * - | — = — * —|— = —
Bur ’ 100 ’ 100 ’

€cs0 = € * Byr = 395 x 107 % 1,215 = 480 » 107°

(t—ts) r's ~ [ (100 — 7)

0,5
= 0,233
0,035 x ef% +t — ¢ 0,035 * 214,982 + 100 — 7]

Bs(t - ts) = l

Y por tanto:
cs(tts) = €cs0 * Bs(t — tg) =480 % 1076 % 0,233 = 111,84 % 107

Calculo de la pérdida de tension por relajacion Aoy, al cabo del tiempo t.- De

acuerdo a la siguiente figura se puede obtener la perdida por relajacion del acero:(b

(1 J. Calavera “Proyecto y Calculo de Estructuras de Hormigén Armado”. Capitulo 32 Figura 32.20
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RELAJAMIENTO DEL ALAMBRE Y CORDON DE
SIETE ALAMBRES ESTABILIZADO

TENSION INICIAL 70% C.R.
1
2:3
® 60
40
—
" A LA
1.0 e // p—
g s L™
% os o 0
2 o
¥ o2
PR 10h  5Oh 100h 1000k 3000h 10000N
TIEMPO (HORAS)
(Cortasta de TYCSA)

Figura 3.24 Relajamiento del alambre y corddn de siete alambres estabilizado.
Con una temperatura de T=20° y para 100 dias se tiene que:
Ao-pr 100 dias = L2 %

P, 64570

% =4, ~ 5040

= 1281,15 MPa

AO'pT 100 dias = 0,012 * 1281,15 = 15,37 MPa

ocp- Tension de compresion, a nivel del centro de gravedad de las armaduras activas,
producida por la fuerza de pretensado y los esfuerzos debidos a las acciones actuantes
(Figura 3.19).

sy g 04809620
T = /A = —pme = LU mm
P, = 64570 N

e, = 105,68 mm

M, = 8,89x10° N * mm

P; €2\ My *eq
Op =~ * 1+r2 +

c IC
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64570 105,682 8,89x10° * 105,68
— = 0,527 MPa

~ 36364 * 2607,20 94809620

Finalmente, la pérdida diferida en el periodo (100,7), es:

APdif = 1,24 KN
APdif (100,7) = 1,83 % de Po-

Calculo de las pérdidas diferidas desde la colocacion en la obra (t = 100 dias)
hasta plazo infinito (¢,ty) = (,100): (HR=60%)

Calculo del coeficiente de fluencia debida a una temperatura de T=20°C y una humedad

relativa del 60%, mediante la expresion:

Donde:

(p(t' tO) = Qo * [Bc(oo - tO) - Bc(loo - tO)]

168 168
Jfe+8 3548

= 2,562

ﬁ(fcm) =

B(to) = = 0,383

0,1+ (t)°2 0,1 + (100)°2

_2*A_2*36364

_2rA =214
T Tu T 733830 28 mm
_, M00-HR__ 100-60 _
PHR = T 994 e 3 T 9942149813

©o = @ur * B(fem) * B(ty) = 1,674 % 2,562 % 0,383 = 1,643

150+ 11 4 [1,2 « AR .o 250 < 1500
fu =150 {1+ 12 75|+ 55+ 250 <

+ 250 = 573,34

60 1'%) 214,98
%
100

=150 %41+ |12+ —| {x
P *{+ ’ 100

:Bc(tl tO) = =1

t—to) 17 [ (@-1000 ]”
By +t—ty|  [573,34 + (o0 — 100)
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(p(t! tO) = Qo * [:BC(OO - tO) - :BC(]-OO - tO)] = 1'643 * [1 - 0,55] = 0,739

Calculo del acortamiento total por retraccion g.4(o,t), para T=20° y HR=60%,

puede estimase a partir de la expresion:
gcs(t’ tr) = Ecs0 * [’85(00 - to) - .85(100 - to)]

g = [570 — 5% f ;] x107% = [570 — 5 % (35)] * 107® = 395 x 10~°

155 |1 (—HR )3 155 |1 (—60 )3 1215
= — * — = — * - - -
Bur ’ 100 ’ 100 ’

€cs0 = € * Byr = 395 * 107° % 1,215 = 480 » 107°

(t —to) l°’5 ~ l (100 — 7)

0,5
= 0,233
0,035*es2 +t —t 0,035 % 214,982 + 100 — 7]

.Bs(t - to) = l

Y, por tanto:
€cs(ttr) = €50 * [1 — Bs(100 — t5)] = 480 x 107¢ + [1 — 0,233] =368 x 10~°

Calculo de la pérdida de tension por relajacion Aa,, al cabo del tiempo (oo, t).-

De acuerdo con la Figura 3.24 se puede obtener la perdida por relajacién del acero.
Con una temperatura de T=20°, se tiene que:
Opr Parat = (10000 hrs) = 1,7 %
opr parat = 100 dias (2400 hrs) = 1,2 %
Aoy = 0,5% de g,
o, = 1281,15 MPa
AGyr (0100) = 0,005 x 1281,15 = 6,41 MPa
0cp = 0,527 MPa
Finalmente, la pérdida diferida en el periodo (c0,100), es:

APdl’f = 3,511 KN
AP 4if (w,100) = 5,15% de P,
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La pérdida diferida total vale, por tanto:
APgyif (100,7) = 1,83% de F,.
APyif (w,100) = 5,15% de P,.
APgir = APgif (100,7) T APgif (w0,100)
AP4i; = 6,98% de P,

Resumen de pérdidas de la seccion central:

El acortamiento elastico del hormigon: AP, = 5,098%
Perdidas diferidas: APgir = 6,98%
Con un total de: AProtar = 12,10%

7) Verificacion de la deflexion. - Si la fuerza pretensora se conoce con precision,
si los materiales se esfuerzan dentro de sus rangos elasticos, y si el concreto permanece
sin agrietarse, entonces el céalculo de la flexion de un miembro presforzado no
presentara ninguna dificultad especial. Se calculara la deflexion debida a la carga total
sobre el elemento como en cualquier otro miembro en flexion, y se sobrepone a la

deflexién del preesfuerzo.

La deflexion maxima permisible es de L/400, por lo tanto se debera cumplir que:
App + Aps < L/400
Deflexion debida a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple:

5 q *1*
App = *
384 Egp * I

q =3845N/mm E.= 27495,45 MPa
[ =4300 mm I.. = 115736770 mm*
App = 5,38 mm

Deflexion debida a la fuerza pretensora. - Esta es considerada como favorable por

presentar una deflexion cdncava hacia arriba, por la accion de la fuerza pretensora.
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1 Fysxexl?
PS8  Egpxlgs

P, = 68040 N

e = 105,68 mm

E. = 27495,45 MPa

[ =4300 mm

L., = 115736770 mm*

L, _1,-68040+10568+4300°
= — % [
Ps = 8" 72749545 » 115736770 oo

Superposicion de las deflexiones y verificacion de deflexion permisible:
App + Aps = 5,38 — 5,22 = 0,16 mm
L/400 = 4300/400 = 10,75 mm
0,16 mm < 10,75mm Satisfactorio

8) Estado limite de agotamiento por esfuerzo rasante

Figura 3.25 Seccion donde se realiza la comprobacién a esfuerzo rasante

Es necesario comprobar en la unién entre el elemento prefabricado y el hormigén “in
situ” que la tension rasante de céalculo no supere la tension rasante de agotamiento de

la seccion: trd < T

La tension rasante trq que solicita la junta seré:

v 12460N
ra = P08k~ 146 mm + 0,8 * 120 mm

= 0,88 Mpa

Siendo “P” el perimetro de contacto en la comprobacion.
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La tension rasante de agotamiento de la seccion, en secciones sin armadura transversal:

fck

T = B (13 = 03 5F) frra = 0.7 e

21
Ty = 0,8 (1,3 —0,3 % E) *1,07 =2 0,7%0,8 1,07

Try = 0,90 Mpa = 0,60 Mpa

fetm = 0,30fj(/3 para fo <50 Mpa

2
fetm = 0,30 % 213 = 2,28Mpa
fetk = 0,70 ferm = 0,70 x 2,28Mpa = 1,60 Mpa

_ Jetke 1,60 Mpa
ctd — yc - 1,50

= 1,07 Mpa

Siendo:

fo: Resistencia caracteristica a compresion

fea: Resistencia de célculo a traccion del hormigon de menor resistencia.
B, factor de valor:

- P = 0.80 en superficies de contacto rugosas de secciones compuestas con
configuracién en cola de milano
- B =0.40 en superficies intencionalmente rugosas.

- B =0.20 para superficies no intencionadamente rugosas, con rugosidad baja.
Comprobacion:
T,rq = 0,88 Mpa < 7, = 0,90 Mpa

Cumple Comprobacion a esfuerzo rasante
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3.8. Disefio de la viga de hormigén armado

Para el dimensionado de las vigas se procede a cargar los porticos en el programa para
obtener las maximas solicitaciones, a continuacion, se realiza la verificacion manual

para comprobar si los resultados coinciden con los obtenidos en el programa.

Como es préctica habitual en ingenieria civil se procede a comprobar los elementos
mas solicitados.

Descripcion : C11 — C12 Entrepiso N 2

Geometria:

Longitud (L) : 3,63 m

Altura (h) : 350 mm [
Base (bw) : 200 mm h d
Recubrimiento (r) : 20 mm -+
Canto util (d): 350 - 20 = 330 mm | — b, —

Resistencias caracteristicas de los materiales
fex = 21 MPa Resistencia caracteristica del hormigén
fyk = 400 MPa Limite elastico caracteristico del acero

Coeficientes de minoracion de los materiales y mayoracion de las acciones

ve = 1,50 Coeficiente de minoracion del hormigon.
vs=1,15 Coeficiente de minoracion del acero.
v = 1,60

Determinacién de resistencias minoradas o de célculo.

fa _ 21 fye _ 400
=—=——=14,00 MP =—=——=1347,83 MP
Jea =%, "= 150 “ LA WT: ‘
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Verificacion de la armadura longitudinal positiva.

a) Solicitaciones:

e |

L

~e
T IeEIIIITTY
| @

Figura 3.26 Diagrama de Momentos Envolventes
Mg = 58,68 [KNxm] Momento flector de Célculo
b) Determinacion de momento reducido.

__ M 1924
M a2y fo
c) Determinacion de momento reducido limite (pim):
Entonces: wim= 0,335  Valor determinado segun tipo de acero.

Como  Hd < Miim No se necesita armadura de compresion.

d) Determinacion de la cuantia mecanica (®s): Valor obtenido de tabla A11-8,

pagina 317.

Con Me=0,1924 — os=0,2223
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e) Determinacion de la Armadura (As):

Wg >|‘bw *d *fcd
fyd

f) Determinacién de la armadura Minima (As min):

A, = = 590,73 mm?

A min = Omin * by, *d = 217,80 mm? donde: ®min=0,0033
Como : As> Asmin entonces el area de célculo sera:

As= 590,73 mm?

g) Determinacion del nimero de barras

Se considera el siguiente diametro @ = 12 mm con un area de A 4;, = 113 mm?

entonces el nimero de barras a usar seran:

= 6 barras

Nede barras =
As $12

As real p12 = 6 * 113 mm? = 678,00 mm?
Donde:

678,00 mm? > 590,73 mm?  Satisfactorio.
Por lo tanto, se utilizara : 6 @ 12 mm

Verificacion de la armadura negativa, lado izquierdo

Md = 73,17 [KNxm] Momento flector de Célculo
a) Determinacion de momento reducido.

Mg

=—=10,2400
M = 02 by * fog

b) Determinacion de momento reducido limite (iim):
Entonces: im= 0,335  Valor determinado segln tipo de acero.

Como  Hd < Miim No se necesita armadura de compresion.
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¢) Determinacion de la cuantia mecanica (®s): Valor obtenido de tabla A11-9
Con Mg=0,2400 — os=0,2912
d) Determinacion de la Armadura (As):

Wg >"bw *d *fcd
fyd

e) Determinacion de la armadura Minima (As min):

A = = 773,69 mm?

Ag min = Omin * by * h = 217,80 mm? donde: ®min=0,0033
Como : As> Asmin entonces el area de calculo seré:

As= 773,69 mm?

f) Determinacion del nimero de barras

Se considera el siguiente didmetro @ = 12 mm con un é&rea de A 4;, = 113 mm?

entonces el nimero de barras a usar seran:

Nede barras = = 7 barras

s 12
As reai p12 = 7 * 113 mm? = 791,00 mm?
Donde:
791,00 mm? > 773,69 mm?  Satisfactorio.
Por lo tanto, se utilizard : 2@ 12mm+ 5@ 12 mm

Verificacion de la armadura negativa, lado derecho

Md = 39,01 [KNxm] Momento flector de Calculo
a) Determinacion de momento reducido.

My

=—=0,1279
M = 02 by * fog
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b) Determinacién de momento reducido limite (Wiim):

Entonces: pim= 0,335  Valor determinado segln tipo de acero.

Como Md < Miim No se necesita armadura de compresion.

c) Determinacion de la cuantia mecanica (®s): Valor obtenido de tabla A11-9
Con Mg=0,1279 — @s=0,1401

d) Determinacion de la Armadura (As):

Wg >"bw *d *fcd
fyd

e) Determinacion de la armadura Minima (As min):

A = = 372,23 mm?

Ag min = Wmin * by, * h = 217,80 mm? donde: ®min=0,0033
Como : As> Asmin entonces el area de célculo sera:

As= 372,23 mm?

f) Determinacion del nimero de barras

Se considera el siguiente diametro @ = 12 mm con un area de A 4;, = 113 mm?

entonces el nimero de barras a usar seran:

Nede barras = = 4 barras

s 12
As reai p12 = 4 * 113 mm? = 452,00 mm?
Donde:
452,00 mm? > 372,23 mm?  Satisfactorio.

Por lo tanto, se utilizara : 2@ 12mm+2 @ 12 mm
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Verificacion de la Armadura Transversal: Lado izquierdo

Vrd,l, izdo.

¢ Vrd,Z, izdo.

Vrd,Z, der. ——p

Via1, der. —»
Figura 3.27 Diagrama de Cortantes Envolventes
a) Cortante en el borde del apoyo.
Vid,1,izd = 131,88 KN
b) Determinacion del cortante [Vrd,2,zd] @ una distancia [d] de la cara de apoyo.

Vrd,l,izq + Vrd,l,der — Vrd,z,izd + Vrd,l,der 5 131188 + 108184 — Vrd,Z,izd + 108;84
L L—d 3,63 3,63 —0,33

Vrd,2,izd = 110,00 KN

c) Comprobacién de agotamiento por compresién oblicua:

- Esfuerzo cortante de agotamiento por compresién oblicua en el alma.
Vy1 = 0,30 % f.g * by, *d = 0,30 * 14 + 200 * 330 = 277200 N = 277,20 KN
Luego: Vid,1,izd = 131,88 KN < V1 =277,20 KN — comprobaciOn correcta

d) Comprobacién de agotamiento por traccién en el alma

- Resistencia virtual de célculo del hormigon a esfuerzo cortante

- =0,131[f2 = 0,1313/212 = 0,997 MPa
ck
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- Contribucion del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante.
Vou = fop * by, ¥ d = 0,997 % 200 * 330 = 65810 N = 65,81 KN
Luego:
Vid2izd = 110,00 KN > V¢, = 65,81 KN — Se necesita armadura transversal.

e) Contribucion de la armadura transversal del alma a la resistencia a esfuerzo

cortante.
Vou = rd,2,izd — V,, = 110,00 — 65,81 = 44,19 KN

f) Determinacion de la seccion de la armadura transversal
- Armadura transversal necesaria por unidad de longitud de viga

= ou = 4190 = 0,42776 mm” _ 427 76mm2
T 090%d*f,; 0,90x330%347,83 mm

A90

- Armadura transversal minima por unidad de longitud de viga

A =0,02*b Jea = 0,02 x 200 * 1000 1409 _ 161,00
.= * * * — = * * * =
st,min ) w S f‘yd ) 347,83 )

— Armadura adoptada As = 427,76 mm?/m

g) Determinacion de la separacion de estribos.

Lo conveniente es suponer la armadura de cortante y determinar la separacién de los

estribos, cuidando el nimero de piernas que se tenga.
Didmetro de los estribos @ =6 mm NUmero de piernas : 2
- Area efectiva de cada estribo a efecto de esfuerzo cortante
Se tiene un area: Ac (@) = 56 mm?

- Separacidén maxima entre estribos por calculo

T A, 0,42776

= 130,92 mm

124



Lo habitual es modular la separacion de estribos a maltiplos de 5 cm, por lo que en este

caso, el mas cercano del lado de la seguridad es St = 100 mm.
Solucion adoptada : @6mm(2 piernas) St =100 mm
- Disposiciones relativas a las armaduras transversales
La separacion St entre estribos deberd cumplir las condiciones:
S <300mm
$:<0,85+d=280,50 mm
La separacion S; = 100 mm cumple con las condiciones

h) Namero de estribos

L 1170 mm

Nest = S, 100 mm

=11,70 =12

Por lo tanto, se utilizara :1266mm ¢/100 mm

Verificacion de la Armadura Transversal: Lado derecho

a) Cortante en el borde del apoyo.

Vrd.l,der = 108,84 KN

b) Determinacion del cortante [Vrd,2.der] @ una distancia [d] de la cara de apoyo.

Viapizg + Vearger Ve 131,88+10884 I
— —— == = V. = 21,88 KN
L d 3.63 033  '*

Vid2der = 108,84 - 21,88 = 86,96 KN

¢) Comprobacion de agotamiento por compresion oblicua:

- Esfuerzo cortante de agotamiento por compresion oblicua en el alma.

V1 =030 * f.q b, *d = 0,30 * 14 * 200 * 330 = 277200 N = 277,20 KN
Luego:

Vid,1,der = 108,84 KN < V1 =277,20 KN — comprobaciOn correcta
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d) Comprobacion de agotamiento por traccion en el alma

- Resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante

for = 0,131°[£2 = 0,1313/217 = 0,997 MPa

- Contribucion del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante.
Vou = fop * by, ¥ d = 0,997 % 200 * 330 = 65810 N = 65,81 KN
Luego:
Vid2der = 86,96 KN > V¢, = 65,81 KN — Se necesita armadura transversal.

e) Contribucidn de la armadura transversal del alma a la resistencia a esfuerzo
cortante.

Vou = rd,2,der — V., = 86,96 — 65,81 = 21,15 KN

f) Determinacion de la seccion de la armadura transversal

- Armadura transversal necesaria por unidad de longitud de viga

Ve 21150 mm? mm?

Agp = = = 0,2047 = 204,73
% 7090%dxf,q 090330 %347,83 mm

- Armadura transversal minima por unidad de longitud de viga

A =0,02*b Jea = 0,02 x 200 * 1000 L 161,00 :
.= * * * — = * * * =
st,min ) w S f‘yd ) 347,83 )

— Armadura adoptada As = 161,00 mm?/m.

g) Determinacion de la separacion de estribos.

Lo conveniente es suponer la armadura de cortante y determinar la separacion de los

estribos, cuidando el nimero de piernas que se tenga.
Diémetro de los estribos @ =6 mm NUmero de piernas : 2

- Area efectiva de cada estribo a efecto de esfuerzo cortante

Se tiene un area: Ac fg) = 56 mm?
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- Separacion maxima entre estribos por calculo

g _Aes@ _
YT Ay 0,20473

= 273,53 mm

Lo habitual es modular la separacién de estribos a maltiplos de 5 cm, por lo que en este

caso, el mas cercano del lado de la seguridad es St = 250 mm.
Solucién adoptada : @6mm(2 piernas) St =250 mm
- Disposiciones relativas a las armaduras transversales
La separacion St entre estribos deberd cumplir las condiciones:
S <300mm
$:<0,85+d=280,50 mm

La separacién St cumple con las condiciones, por lo que se adopta una separacién de
250 mm.

h) NUmero de estribos

L _820mm_

Ny =—=— =
et ™ 5, 250 mm

Por lo tanto, se utilizara :4@6mm ¢/250 mm

Verificacion de la armadura transversal para la zona central de la viga.

- Armadura transversal minima por unidad de longitud de viga

A 0,02*b Jea 0,02 * 200 = 1000 14 161,00 i
L= * * Sk — = * * * =
st,min i w *S fyd ) 347,83 i

a) Determinacion de la separacion de estribos.

Lo conveniente es suponer la armadura de cortante y determinar la separacion de los

estribos, cuidando el nimero de piernas que se tenga.
Fijamos primero el diametro de los estribos @ =6 mm

NUmero de piernas : 2
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- Area efectiva de cada estribo a efecto de esfuerzo cortante
Se tiene un area: Ae (@)= 56 mm?
- Separacidén maxima entre estribos por calculo

T4, 0,161

= 347,83 mm
Lo habitual es modular la separacion de estribos a multiplos de 5 cm, por lo que en este
caso, el mas cercano del lado de la seguridad es St = 300 mm.
Solucion adoptada : @6mm(2 piernas) St =300 mm
- Disposiciones relativas a las armaduras transversales
La separacion St entre estribos debera cumplir las condiciones:
S; <300 mm ; §:;<0,85*d=280,50mm
Se adopta una separacion de 250 mm

b) NUmero de estribos

L
Nest:S_t:6

Por lo tanto, se utilizara :6@6mm ¢/250 mm

] .. [+ O

FTT T 1V T T T T T T T T TTT T YT T T T I T I T T T T T T T YT T 711

Figura 3.28 Detalle de armado en vigas. Fuente Cipecad
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3.8.1. Verificacién en estados limites de servicio (ELS)

a) Verificacion del Estado Limite de Fisuracion:

Datos generales:

h =350 mm Altura de la viga.

b,, =200 mm Base de la viga.

r=20mm Recubrimiento de la armadura.
Destripo = 6 MM Diametro del estribo.

d =330 mm Canto util.

L=3,63m Luz de la viga.

E; = 210000 MPa Maodulo de deformacion del acero.
Qpermanente = 26,56 KN/m Carga permanente.

T T
A, = (Z % @2) « Nebarras = (Z * 122) * 7 = 791,00 mm? Traccion

s T
Ay = (Z * Q)z) * N2barras = (Z * 122) * 2 = 226,00 mm? Compresion

Desarrollo. - Se debe trabajar con las cargas sin ponderar, los mismos que se muestran

a continuacion:

Op = 26,56 KN/m
NN RN NINERRRNANRERRA Y

AN L=3,63 m AN

Se considerara que la viga esta simplemente apoyada, por lo tanto, el momento maximo
positivo, sin ponderar es:

_ (gpp) * 12

M
k 8

=43,75KN *m

M,.: Momento para el que se realiza la comprobacion del Estado Limite de Fisuracion,

gue no es mas que el valor de célculo en la seccion que nos interesa verificar.

129



Ya se sabe que en estructuras de hormigdn armado suele ser inevitable la aparicion de
fisuras, que no suponen inconvenientes para su normal utilizacion, siempre que se
limite su abertura maxima a valores compatibles con las exigencias de durabilidad,
funcionalidad, estanqueidad y apariencia. La clave de la verificacion es entonces
mantener la abertura de fisura (de trabajo) por debajo de valores maximos dados en
funcion del tipo de ambiente (agresividad del ambiente). Asi la Norma CBH-87

recomienda:
Tabla 3.3 Limitacion de aberturas de fisuras
Condiciones del ambiente Sensibilidad de las armaduras a la corrosion
Muy sensible Poco sensible
No severas w2 <ws
Moderadamente severas <wi w2
Severas <wi <w2 6 Swi

Los valores recomendados para W, son:
w, =0.1Imm w, =0.2mm w, =0.4mm

Que para el presente proyecto se tomara un valor de:
Whax = 0,4 mm

La comprobacion general del estado Limite de Fisuracion por traccion consiste en

satisfacer la siguiente inecuacion:
Wk < Wmax
Donde:
W, : Abertura caracteristica de la fisura.
Winax: Abertura maxima de la fisura.

El método general de célculo de la abertura de la fisura consiste en encontrar el valor
de la abertura caracteristica (W) y verificar que sea menor que el valor se la abertura

maxima. Se define:

Wi = B * S * €m
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Donde:

B: Coeficiente que relaciona la abertura media de la fisura con el valor caracteristico y

vale 1,7, se esta del lado de la seguridad.

Sm: Separacion media entre fisuras, expresado en mm.

Se define:
Sy = 2*c+0,2*s+0,4*K1*¢*AZ"’ﬁC“Z
s
Con:
c =20mm: Recubrimiento de la armadura (r)
s = 25,00 mm: Distancia entre barras longitudinales.
K; = 0,125: Coeficiente que representa la influencia del diagrama de tensiones

en la seccion, de valor: K; = 0,125 (en flexion).

Aceficaz: Area de hormigon que envuelve a las armaduras de traccion, que
influye de forma efectiva sobre el &rea de fisuracion. Area donde se
puede producir la fisura maxima.

Ag: Seccion total de las armaduras situadas en el area A; o ficqz

Donde:
Ac,eficaz =bxh h"=75«x@0+r
Por lo tanto: h"=75%12+ 20 =110 mm

Aceficaz = 22000 mm?
Con todos los datos anteriores sale que:
Sm = 61,69 mm

Por otra parte:
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&sm. Alargamiento medio de las armaduras, teniendo en cuenta la colaboracion del

hormigon entre fisuras, es:

> 0,455
*_
T E

S
Con:
o, Tension de servicio de la armadura pasiva en la hipdtesis de seccion fisurada.

0. Tension de la armadura en el instante inmediatamente posterior a aquel en que se
fisura el hormigon, es decir, cuando la traccion de la fibra méas extendida del hormigon

alcanza el valor méximo de la resistencia a flexotraccion (f,).
E: Modulo de elasticidad del acero.

En estructuras de hormigon no pretensado o, y o, pueden calcularse, de forma

simplificada:

_ M Mgy
0.8 *d * Ag

O—S
Donde:
Mg;s: Momento en que la fibra mas traccionadas de hormigon alcanza el valor f,.
Puede hallarse como:
Mfis = fee * Wp
Donde:

W,: Modulo de la seccion bruta antes de la fisuracion.

Para una seccién rectangular tipo h * b se hace:

b * hz 3 2
Mg = c 0,30 * [f.x” =8289100,58 N * mm
Y de esto se tiene que:
os = 209,51 MPa Osr = 39,69 MPa
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El alargamiento medio es:

-3 O-S —4
&em = 1,33 % 10 y 0,4 iR = 3,99 %10

S

Donde:

o
Eem > 0,4 * E_S 1,33%1073 > 3,99 «10"*  Satisfactorio

S

El valor de la abertura caracteristica (W) es:
Wi =B *S, *&m =014 mm
Y se verifica que:
W, =014 mm < Wy, =04mm Satisfactorio.
b) Verificacion del Estado limite de deformacion. —

Consideraciones practicas. - Segun la norma CBH-87 no sera necesaria la
comprobacion de la flecha en aguellos elementos que cumpla simultdneamente las dos

condiciones siguientes:
(1) d > 308y * li

330 mm > 30 * 0,002 * 3630 = 217,80 mm  satisfactorio

g
(2) d250g+q£y*li

26,56
S _ ; .
330mm = 50 * 7656 + 1651 * 0,002 * 3630 = 223,85 mm Satisfactorio

Por lo tanto, no se realizard ninguna comprobacion de las flechas.
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3.9. Verificacion del disefio estructural de la columna (C11)

Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos pesimos
(mayorados), correspondientes a la peor combinacién que produce las mayores

tensiones y/o deformaciones, de la planta baja de la estructura.

A continuacion, se muestra la verificacion del disefio de la columna C11, teniéndose

los siguientes datos generales:

Axil de célculo N, =535,90 KN

Mgz, =20,30 KN x m
Mgy, =12,90 KN xm
fere = 21,00 MPa

fyx = 400,00 MPa

r=20mm

Momento de célculo en direccion x
Momento de célculo en direccion y
Resistencia caracteristica de HoAo
Resistencia caracteristica de acero
Recubrimiento

a) Resistencias minoradas de los materiales:

0,9 Jox 0,9 21,00 MPa 12,60 MP
= * — = L ————
de ) '}/C ) 1’5 ] a
fyx 400 MPa
=k % 34783 MP
fya =7 "= 11z a

b) Determinacion del coeficiente de pandeo 6 grado de empotramiento: Y,y Yp

Y. (EI/1) de todos los pilares que concurren en A
A =

[ l Y
Y.(El/l) de todas los vigas que concurren en A ‘guatpara ¥'e

Datos de geometria de los elementos que concurren a la columna en estudio:

Elemento Longitud (cm) | b (cm) | h(cm) Ix (cm?) ly (cm#)
Columna C11.A 210 25 25 32552,08 32552,08
Columna C11.B 280 25 25 32552,08 | 32552,08
Columna C11.C 240 25 25 32552,08 32552,08

Viga (V-7) 363 20 30 45000 20000
Viga (V-18) 408 20 30 45000 20000
Viga (V-29) 375 20 30 45000 20000
Viga (V-30) 363 20 40 106667 26667
Viga (V-41) 408 20 30 45000 20000
Viga (V-42) 287 20 30 45000 2000

Tabla 3.4 Datos geométrico de los elementos que concurren a columna en estudio.
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Figura 3.29 Representacion grafica de todos los elementos que concurren a columna.
Por lo tanto, el coeficiente de pandeo es:
Yax = 0,473 Pay = 0,640 Ypx = 1,568 Ypy = 1,640

Con estos valores se ingresa al nomograma confeccionado por Jackson y Moreland,
correspondiente a estructuras traslacional, obteniéndose de este modo el coeficiente de

esbeltez a y de este la longitud de pandeo ,:
a, = 0,75 a, =0,78
[ = 2800 mm b= 250 mm h =250mm
Por lo tanto, la longitud de pandeo [, es:
lox = a,*1 =2100 mm loy = ay *1 = 2180 mm
c) La esbeltez mecanica sera: Comprobacion al pandeo.

l l l a, *1
ox o, * 2910 /1y=ﬂ= y

i VA

i Na/A)

)
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Como: 4, =29,10 y 4, = 30,30 son menores a (A < 35), se trata de una columna

corta , no es necesario efectuar ninguna comprobacion a pandeo.
d) Excentricidad accidental:

C h 25
e, =—=2cm e, =—=—=125cm
20 20 20

Por lo tanto: e, = 2 cm
e) La capacidad mecanica del hormigon U, es:
Uo = foqg * Ag = foq * b x h = 787,50 KN
f) Los esfuerzos reducidos valen:

— de
U:.*h

M
=0,103  p, ¥d — 0,066

—Nd—068 =
VETLTY Hx T U.+b

Ue
Con estos valores se entra en el diagrama en roseta para secciones rectangulares con
cuatro armaduras®. En el sector correspondiente al valor de v de que se trate, con los
valores p; y u, e interpolando en caso de ser necesario, se obtiene la cuantia mecanica
total w. Como u, > u,, entramos en el abaco con y; = 0,103 y u, = 0,066resultando

las siguientes cuantias mecanicas:

v = 0,60 w=0,12
w = 0,188

v =0,80 w = 0,29
g) La armadura total de acero:

w * b, *x h *
As total — Wf P de = 340,52 mm?
y

h) Determinacion de la armadura minima:
Ag min = 0,006 * b x h = 300 mm?

— Armadura adoptada As = 340,52 mm?

6 Véase Anexo A-10.

136



Asumiendo como didmetro minimo de: 12 mm con éarea de 113 mm?, se tiene que:

A
Ne de fierros = —21 = 4

A(Z)lz
Por lo tanto, se utilizara :4@12mm, reforzando la direccion més solicitada.
i) Verificacion de la armadura transversal:
El diametro del estribo sera:

1

¢Estribo > - Z * ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm

, f -, 1
- Segun la primera opcion: ¢ = =% 12mm = 3 mm
4 Se asume 6 mm

- Segun la segunda opcion: ¢ > 6 mm
La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:

§ < { — boh(eldemenor dimension)

- 15 % ¢de la armadura longitudinal mas delgada
- Segun la primera opcion: S <300 mm
- Segun la segunda opcion: S < 15 * 12 mm = 180 mm~ S=150mm

Por lo tanto, se utilizarda: @6mm c¢/150 mm

., , - ade %)
Representacion grafica: +3.20
3
25 3| 2|¢
poc3 - ¥ gl
) 5 ‘v 1 &~
CN 4 —
. b = _‘ )
4P1812 L=345 23P206 L=95 0.00

Figura 3.30 Representacion grafica de la columna
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3.10. Verificacion del disefio de Zapatas Aisladas

Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados
rigidamente en la cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones
opuestas a estas reacciones. Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado
por la cimentacion y el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus
pequefios desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos y

reacciones de la misma que en general son de apoyo empotrado.

Se realiza la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna N°11, con las

caracteristicas que se indica a continuacion:

Figura 3.31 Representacion de Solicitaciones actuantes.

N =369,54 [KN] Yieae = 25 [KN/MA]

Q, =-1,84 [KN] for =21 [MPa]

Q, = 3,14 [KN] fyx =400 [MPa]

M, =-1,46 [KN*m] Ye=15; vs=115; yy =16
M, = 2,62 [KN*m] foq = 14,00 [MPa]

ao = 250 [mm] fya = 347,83 [MPa]

by =250 [mm] Oadm = 0,48 [MPa]

a) Determinacion del area de la zapata.

La carga de servicio se utiliza para dimensionar la superficie de contacto, debido a que

la resistencia del suelo se la cuantifica mediante esfuerzos admisibles.

_N+P

A=axb
Oadm
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Al no conocer inicialmente el valor del peso propio de la zapata es necesario efectuar
tanteos. Para iniciar estos tanteos resulta util suponer que el peso propio (P) es una

fraccion de la carga de servicio (N), con lo que sera:

1,05N

Oadm

A=ax*bh= = 808368,75 mm?

b) Determinacién de las dimensiones de la zapata.

Asumiendo una zapata cuadrada se tiene las siguientes dimensiones:
a=h=+VA=2899,09 mm

Por aspectos constructivos se adopta: 1000 mm x 1000 mm

c) Determinacion del vuelo de la zapata

Los vuelos valdran :

a—a
Va=V,,=(2—°)=375mm

d) Calculo de la tension maxima:

1,05N 6*Mx 6% My
a*b-i_a*b2 az*b<aadm

O-max -

Omax = 0,39 MPa < 0,48 MPa

e) Determinacion del canto util:

d Alxo > 0,24
= *
o +370 V= e

Nq
a *

= = 591,26 KN
A

d=0,26m=>0,24m cumple
Entonces el canto util serd d = 300 mm

Con un recubrimiento (r) de 50 mm la altura de la zapata sera h = d + r = 350 mm
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f) Cantos minimos recomendados:
- Zapatas de espesor constante segun libro de HoAo de Jiménez Montoya, 14
edicion basado en la EHE, Pag. 506.

hpin = 300 mm
Con lo cual se cumple con esta recomendacion el adoptar h = 350 mm
g) Clasificacion de la zapata
Por su relacion entre sus dimensiones (lo que condiciona su forma de trabajo).

Vmax

h

= 1,07 < 2,00 Entonces zapata rigida

h) Correccion de Momentos:
My = M, + @, xh = —0,361 KN *xm
M; =M, + Q,+xh=1976 KN xm
i) Célculo del peso propio de la zapata:
B, =Vol*ygege =a*bxh*ypey =875KN
j) Correccion de la Normal:
N" =N + B, = 378,29 KN

k) Caélculo de los esfuerzos con el Momento y la Normal corregida:

£ *
o; = + >+ Y P My
axb™ axb? a’x*b T

Vx M;

o; = 0,388 MPa < 0,48 MPa cumple b : | [
N
o, = 0,392 MPa < 0,48 MPa cumple l
Vy
o3 = 0,364 MPa < 0,48 MPa cumple B 2 | 'y
3 @

o, = 0,369 MPa < 0,48 Mpa cumple - - a - -
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I) Verificacion al vuelco:

N" a
YV = *—=295,72> 1,5 Satisfactorio
M; 2
NII b . .
Yy *—= 523,95 > 1,5 Satisfactorio

CMp 2
m) Verificacion al deslizamiento: (método empleado para suelos no cohesivos)

NII
Yd(a) = 0. tan ¢, = 74,83 = 1,50

NII
Yaw) = 0, tan ¢, = 43,85 > 1,50
y

n) Determinacion de la armadura a flexion: Lado a

|
<i). i Re o, | Os1 0,
'S, |
in | |
~ 10.15a :
v | o [joisb_ | B I i I .
b I S2 Og2 5
| !
| |
| |
| |
|
3) i NG, — i
Syl | !4—4-1—»' e 63 L ! 04
= a =1 '
Célculo del momento en la direccion “a": by = 250 mm ; b = 1000 mm
— bO
ly;, = > + 0,15 * by = 420 mm
Por trigonometria: o, = 0,388 MPa g3 = 0,364 MPa
01 — 03
() :T*LSZ +O_3 = 0,374' MPa
Oy * (Lin)? (07 — 05) * (Lgy)?
Msz — s2 ( 52) ( 1 52) ( 52) — 33,81 KN *m

2 3
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n.1.) El momento de célculo sera:
My = 1,6 * My, = 54,096 KN * m
n.2.) Calculo de la armadura necesaria:

My

= —— = 0,0429
Ha =g * fed 0.0

n.3.) Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (wy).

Para determinar la cuantia mecéanica se entra con u,; = 0,0429 en la tabla universal de
calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0,0446, y la armadura

necesaria sera:

ws*b*dx* fcd
fyd

n.4.) Determinacion de la armadura minima:

A = = 538,55 mm?

fyk = 400 MPa = w,,;; = 0,0018
Asmin = Wmin * b * h = 630 mm?
Como: Ag,in > A, entonces el area de calculo sera:
Ag pec = 630 mm?
0) Determinacion del nimero de barras:

Para determinar el numero de barras se considerara un diametro de = 12 mm con un

area de Ag p1, = 113 mm?, entonces el nimero de barras seran:

N

#fe = = 6 barras

As ¢12
Usandose: 6 @ 12 mm

p) Determinacién del espaciamiento entre armaduras:

_b—#fex@—2xr

#fe—1 = 1656 mm
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Debido a que la seccion de la zapata es simétrica, de lados iguales, la disposicion de la

armadura sera la misma tanto para el lado “a” como para el lado “b”".
q) Disposicion final de la armadura:

6012mmc/16
r) Verificacion a la adherencia:

Vax

= <
o O,9*d*n*u_de
Tpg = 0,443/f62d = 2,56 MPa
Va1
= ¢ <
o O,9*d*n*u_de

7, = 0,004 MPa < 1,4 = 2,56 MPa
Queda garantizada la adherencia entre las armaduras y el hormigon

s) Determinacion de asentamientos:

Datos:
L= 1,00 [m] Largo de cimentacién
B= 1,00 [m] Ancho de cimentacion
D= 2,50 [m] Profundidad de Desplante

Ysuelo= 2100[kg/m3] Peso especifico del suelo
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Tabla 3.5. Modulo de Elasticidad “E”

Maodulo de elasticidad, E

Tipo de suelo Lb/pulg? MN/m? Relacion de
Poisson, W
Arena suelta 1500-3500 10,35-24,15 0,20-0,40
Area densa media 2500-4000 17,25-27,60 0,25-0,40
Arena densa 5000-8000 34,50-55,20 0,30-0,45
Arena limosa 1500-2500 10,35-17,25 0,20-0,40
Arena y grava 10000-25000 69,00-172,50 0,15-0,35
Acrcilla suave 600-3000 4,10-20,70
Arcilla media 3000-6000 20,70-41,40 0,20-0,50
Arcilla firme 6000-14000 41,40-96,60

Fuente: Principios de ingenieria de cimentaciones, cuarta edicion, braja m. das,

international Thomson editores

De la tabla se obtiene los siguientes valores:
Ee=
Hs=

6900000 [Kg/m2]
0.35

Modulo de elasticidad del terreno

Maodulo de Poisson (Arena-Grava)

s.1) Determinacion del factor ar

Al ser la zapata cuadrada tenemos que la relacion L/B es igual a 1.

3.0
H=x
D,=0
25 — R
a1 |
am L——""‘
5 20 // e St
- ‘ /‘/
‘ =
S1s ]
< e o=
/ Para cimentacion circular
1.0 a=1
a
&y = 0.85
o, 0.88
0.5
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

Figura 3.32 Valores de a, oprom y or
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De la grafica obtenemos que ar €s igual a 0,77
s.2) Asentamiento inmediato “Se”

_ B qO 2 . .z ;s
Se = 5 (1 —pd)a, Cimentacion Rigida
S

¢ _ 1000039

o 5 * (1—0,35%) 0,77 = 3,82 mm
s.3) Valores admisibles de asentamientos

Como orientacion puede decirse que un asiento comprendido entre 2 y 4 cm resulta
admisible en estructura de mamposteria y que en estructuras de hormigdn armado

puede llegar hasta 4 o 7 cm sin riesgo para la estructura.
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3.11. Verificacién del disefio de la Escalera

Vista en planta Perfil Transversal
(Dimensiones en metros) (Dimensiones en metros)
3.0

F
v
=]

2
H Tramo 2 )
1.27 =
@ H Descanso 3.20
@2 4
ale -
e -
@ =
& 2.7 -
=
| & 0.7
ale 1.27
= 4 <
¢ ' 0.4
1.49
~ H=320[m] Alturade Entrepiso
h =30,00 [cm] Huella
¢ =18,50 [cm] Contra Huella
0=31,70 [°] Angulo de Inclinacion
Lc =4,00 [m] Luz de Calculo
a) Espesor de losa [h]
homin = 80 [mm] Segun Normativa Boliviana CBH — 87,Pag.127
=150
= o5 = mm

Se adopta un espesor de losa de 150 mm
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b) Espesor medio de losa [hm]

h
cos = ——=10,85
Vh? + ¢2
P +< =270
™ cosd 2 [mm]

c) Andlisis de Cargas:

Carga Muerta. - Para mayor detalle de la obtencion de las cargas ver Anexo 3.

Tramo 1 Descanso
CM1 =5,68 [KN/m2] CM; = 2,93 [KN/m2]
Carga Viva

Sobre carga de Uso = 4,00 [KN/m?]

d) Resistencia caracteristicas de los materiales

fae=21,00 MPa  Resistencia caracteristica del hormigon

fy« =400,00 MPa  Limite el&stico caracteristica del acero

e) Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales
ve=1,50 Coeficiente de minoracion del hormigon
vs=1,15 Coeficiente de minoracién del acero

f) coeficientes de ponderacion de las acciones

vi= 1,60

g) Determinacion de resistencias minoradas o de calculo

foa = ];;—" = 14,00 MPa

C

fyk
fya = Ts = 347,83 MPa
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h) Combinacion de carga

El célculo de las solicitaciones méaximas se las realiza bajo la siguiente combinacion:

KN KN
Wir = 1,60 CMy + 1,60 CV = 1549 — 1,49 m = 23,08—

KN KN
W,, = 1,60 CM, + 1,60 CV = 11,09 W* 1,49m = 16,527

i) ldealizacion de la escalera para determinar el momento maximo positivo

Wy1 = 23,08 KN/m

Hl \ A A l l \AA l Wiz 113'52 KNim¢

,,‘,, ]

‘v 2700 mm 1270 mm

,,,,,,,,

Figura 3.33 Consideracién de la escalera para el calculo de la armadura principal.

Que por razones de calculo podra considerarse como una losa plana:

Wy1 = 23,08 KN/m

l l l Wy = 16,52 KN/m
H YVvY vvvl ¢¢

v
A
d

2700 mm 1270 mm

A X |

R

B

Figura 3.34 Como una losa plana, apoyo simple.
Jj) Calculo de reacciones
ZMA =0

16,52 x 3,972 4 (23,08 — 16,52) * 2,702

397« R, =
* Rp 2 2

— Ry =3882KN

T(H)XF, =0 R, = 23,08 x2,70 + 16,52 1,27 — 38,82 = 44,47 KN
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k) Calculo de la distancia “x” a la cual el cortante es nulo:

Ve=Ry—Wy1xx=0 - X === =194m

[) Calculo del momento altimo maximo

2

X
(F)My max = Ra xx — Wy, * = 43,36 KN *m

m) ldealizacion de la escalera para determinar el momento méximo negativo

W1 = 23,08 KN/m

W = 16,52 KN/m

N/
VVYVVVVVVVVYVYYYVYY ¢¢¢¢ ¢¢|/
,,‘,7

1600 mm

f 2700 mm 1270 mm
gl‘ < > |

Figura 3.35 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura negativa.

W1 = 23,08 KN/m

W2 = 16,52 KN/m

Y VYV YYVVYVYVYYVYY ¢¢¢¢¢¢¢|/

2700 mm 1270 mm

» &
» ¥«

A

Figura 3.36 Como una losa plana, apoyo empotrado.

Con todas las consideraciones antes mencionadas se procede a determinar la armadura

de la escalera.
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n) Determinacion de la armadura longitudinal positiva

Datos iniciales:

M; = 43,36 KN *m Momento de célculo, en agotamiento.
Wmin = 0,0018 Cuantia minima para losas.

b,, = 1490 mm Ancho de losa.

h = 150,00 mm Espesor de la losa.

r = 20,00 mm Recubrimiento de armadura.

d = 130,00 mm Canto util.

El momento reducido de célculo sera:

Mq

=—=10,1230
Ha =425y, * fog

Como: uyz< pim ElI momento reducido de célculo es menor al momento reducido

limite, por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.

Para determinar la armadura en traccion se entra con u,; = 0,1230 tabla universal de

calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0,1342, y la armadura

necesaria sera:

Wg * bw *d * fcd
fyd

Célculo de la armadura minima (A min):  Asmin = Wmin * by * h = 402,30 mm?

As = = 1046,27 mm?

Como: Ag > Ag min €ntonces el area de calculo seré: A = 1046,27 mm?

Para determinar el numero de barras se considerara un diametro de = 12 mm con un

area de A; 41, = 113 mm?, entonces el numero de barras seran:

Nede barras = = 10 barras

s 12
Conun areatotal de: A, = 10* 113 = 1130 cm?

Donde: 1130 mm? > 1046,27 mm?  Satisfactorio.
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Por lo tanto, se utilizara 10 @ 12mm
0) Determinacion del espaciamiento entre armaduras:

_b—#fexP—2xr
B #fe—1

S = 147,78 mm

p) Disposicion final de la armadura: 10 @ 12 mm c¢/15

q) Determinacion de la armadura longitudinal negativa

_ (H)As _1046,27
3 3

(=) A = 348,76 mm?

Como: (—)As < Ag min €ntonces el area de calculo sera:  Ag = 402,30 mm?

Para determinar el niUmero de barras se considerara un diametro de @ = 10 mm con un

areade As y10 = 79 mm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

= 6 barras

Nede barras =
s $10

Con un area total de: A, = 6 * 79 mm? = 474 mm?
Donde:
474,00 mm? > 402,30 mm?  Satisfactorio.
Por lo tanto, se utilizard 6 @ 10mm
r) Determinacién del espaciamiento entre armaduras:

_b—#fexp—2xr

=2
#fe—1 78 mm

S

s) Disposicién final de la armadura: 6 ® 10 mm c/28
t) Calculo de la armadura de reparto. - Esta cuantia no sera inferior al 20% de la

armadura principal, por lo que se tiene lo siguiente:
La armadura longitudinal principal positivaes: A, = 1046,27 mm?

Considerando el 20% se tiene: A = 0.2 * 1046,27 = 209,25 mm?
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Para el célculo del numero de barras por metro, se considerara un didmetro de @ =

8 mm con un area de A; y3 = 50 mm?, entonces el nimero de barras seran:

= 5 barras

Nede barras =
s 8

Con un area total de: A, = 5 * 50 mm? = 250,00 mm?
Donde: 250 mm? > 209,25 mm?  Satisfactorio.
Por lo tanto se utilizara: 59 8 mm

u) Determinacion del espaciamiento entre armaduras por metro de longitud:

_b—#fexp—2xr

=2
#fe—1 30 mm

v) Disposicion final de laarmadura: 5@ 8 mmc/23

w) Comprobacion a corte:
w.1) Cortante en el borde del apoyo.
Vid,1,izq = 44,47 KN

w.1.1) Determinacién del cortante [Vrd2der] @ una distancia [d] de la cara de

apoyo.

44,47 + 38,82
3970 " 130

e d

Vrd,l,izq + Vrd,l,der _ &
L d

- V., =273KN
Vrd,2,izq =4447-2,73 =41,74 KN
w.2) Comprobacidn de agotamiento por compresion oblicua:
- Esfuerzo cortante de agotamiento por compresion oblicua en el alma.
V41 = 0,30 % f.g * by, *d = 0,30 * 14 x 1490 % 130 = 813540 N = 813,54 KN

Luego:

Vid,1,izq = 44,47 KN < V1= 813,54 KN — comprobacion correcta
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w.3) Comprobacion de agotamiento por traccion en el alma

- Resistencia virtual de célculo del hormigén a esfuerzo cortante

for = 0,131°[£2 = 0,1313/217 = 0,997 MPa

- Contribucion del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante.
Vow = fo * by, * d = 0,997 + 1490 = 130 = 193118,90 N = 193,12 KN
Luego:
Vid2izq = 41,74 KN < V¢ = 193,12 KN — No necesita armadura transversal.
El detalle del armado se encuentra en los planos correspondiente. (Ver plano N° 6)
3.12. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto
3.12.1. Especificaciones técnicas

Son las que definen la calidad de la obra que el contratante desea ejecutar por

intermedio del contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de
especificaciones debera consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de
emplearse, los ensayos a los que deben someterse para comprobacion de condiciones
que han de cumplir, el proceso de observacién previsto, las normas para la elaboracion
de las distintas partes de obra, las precauciones que deban adoptarse durante la

construccién. (ver Anexos A-6)
3.12.2. Presupuesto general

Para el proyecto se tomo en cuenta las actividades mas importantes y significativos, el
computo métrico fue desarrollado por Item’s, el precio unitario del proyecto incluye el
costo de la mano de obra, materiales, herramienta, equipos, cargas sociales, gastos

generales, administrativos, impuestos y utilidades sin tomar en cuenta las instalaciones.

Los pardmetros tomados en cuenta para el analisis de precios unitarios para el presente

proyecto se mencionan a continuacion:
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Cargas sociales

IVA:

IT:

Gastos generales:

Utilidad:

13,00% De la mano de Obra

3,00% Del costo directo del Iltem

60,00% De la mano de Obra

10,00% Del costo directo del Item

10,00% Del costo directo del Item

A continuacion, se presenta el presupuesto general del proyecto:

PRESUPUESTO GENERAL

N° DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD P.U. P.PARCIAL
BS BS

1 Limpieza y Desbroce m2 560.00 3.76 2107.08
2 Replanteo y Trazado m2 144.00 11.41 1642.90
3 Instalacion de Faenas m2 12.00 217.60 2611.26
4 |Exc Terreno Semi Duro (0-2 m) m3 40.00 126.88 5075.20
5 |Zapatas de H° A° m3 5.60 3095.33] 17333.84
6 Relleno compactado Manual m3 32.26 130.58 4211.95
7 Excavacién Cimientos m3 7.44 195.31 1452.62
8 Sobrecimientos H° A° m3 4.96 4251.15| 21078.89
9 Columnas de H° A°  ZAPATAS m3 2.15| 4824.16] 10371.94
10 | Columnas de H°A° PO m3 2.80 4903.17| 13728.88
11 |Columnas de H°A° P1 m3 2.40 4903.17| 11767.61
12 |Columnas de H°A° P2 m3 2.10 4969.21] 10435.35
13 [Vigasde H°A° P1 m3 6.05| 4948.18| 29939.93
14 |Vigas de H°A° P2 m3 6.10| 4948.18| 30162.10
15 |Vigas de H°A° Base para cubierta m3 3.72 4847.51] 18032.74
16 |Losa Alivianada (Vig. P.) h=20 cm m2 262.00 376.48| 98636.57
17 [Cercha Metalica Tipo 1 Pza. 4.00 2289.07 9156.29
18 |Calamina Ondulada Galvanizada N 28 m2 168.36 109.32| 18405.68
19 [Largueros m2 234.00 84.86] 19858.19
20 |Losa de HPA° grada m3 5.94 4387.39] 26049.71
21 |Limpiezay retiro de escombros m3 6.00 50.68 304.10

COSTO TOTAL DE LA CONSTRUCCION EN (BS.) 352362.82

COSTO TOTAL DE LA CONSTRUCCION EN ($us) 50554.21

SON: TRESCIENTOS CINCUENTAY DOS MIL TRESCIENTOIS SESENTA'Y DOS 82/100 BOLIVIANOS

SON: CINCUENTAMIL QUINIENTOS CINCUENTA'Y CUATRO 21/100 DOLARES

El plazo de ejecucion del proyecto se lo calculo con el software Microsoft Project 2012,

para lo cual el tiempo estimado para la ejecucion de la obra es de 171 dias calendario.

(Ver Anexo 9)
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CAPITULO IV

APORTE ACADEMICO

ANALISIS TECNICO - ECONOMICO ENTRE PERFIL COSTANERA Y
TUBULAR PARA LA CONSTRUCCION DE LA CERCHA METALICA.

4.1. Marco conceptual del aporte.

Existe la necesidad de contar con sistemas constructivos mas eficientes y econémicos,
lo que requiere de nuevos conceptos para la eleccién de los mismos. Por ello con este
aporte se pretende brindar criterios, con el objetivo de tener un texto que sirva como

guia para la eleccidn del tipo de perfil a utilizar.

Las cerchas se consideran hoy en dia como uno de los elementos méas usados en la
construccién de techumbres, se usan con la finalidad de conseguir estructuras mas
ligeras y econdmicas, lo que es beneficioso para disminuir las fuerzas originadas por
la accion de los sismos, asi como las dimensiones de las cimentaciones y otros

elementos de la estructura.

A través de este estudio explicamos en detalle las consideraciones que se deben tener
en cuenta para la eleccion del perfil a utilizar en las cerchas. Ademas, realizamos una
comparacion entre estos dos perfiles laminados en frio (C y tubular) que fueron
elegidos debido a la gran difusion que tienen en nuestro medio.

Debemos tener en cuenta que para la eleccion del perfil a utilizar debemos considerar
criterios estructurales, disponibilidad de materiales en nuestro medio, ambientales,

rendimientos en la construccién y costo final de la estructura.
4.2. Consideraciones generales.

La cercha es una composicion de barras rectas unidas entre si en sus extremos para
constituir una armazon rigida de forma triangular, capaz de soportar cargas en su plano,
particularmente aplicadas sobre las uniones denominadas nodos; en consecuencia,
todos los elementos se encuentran trabajando a traccion o compresion sin la presencia

de flexion y corte.
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La cercha es uno de los principales tipos de estructuras empleados en ingenieria, ya
que proporciona una solucion practica y econémica debido a la ligereza del peso y gran

resistencia.

En la seleccion del perfil adecuado no solo debe influir el factor econdémico sino los

criterios estructurales en conjunto y el aspecto constructivo.

Se tuvo en cuenta la cercha tipo perteneciente al proyecto. La cual estd disefiada
basandose en la metodologia LRFD, la estructura tiene una luz de 13,80 m y una altura

de 1,50 m, materializada por medio acero estructural A-36 laminado en frio.
4.2.1. Materiales.

El acero se caracteriza por sus propiedades metalrgicas, quimicas y mecéanicas. Hay
una gran variedad de aceros, pero solo aquellos que pueden clasificarse como aceros
estructurales se consideran en este aporte. Ademas, los aceros como los utilizados para
las secciones huecas estructurales y el tubo, también se consideran como estructurales,

aungue no estan cubiertos por la norma ASTM AG6.
4.2.2. Secciones de acero utilizadas.

El acero estructural tiene una amplia gama de seleccion para diferentes condiciones, lo
cual facilita la labor de disefio en cuanto a la seleccion de los elementos estructurales,
sin embargo no todos son aplicables en estructuras de techo, debido a que la capacidad
estructural de algunos perfiles es demasiada elevada comparada con las solicitaciones
de carga a la que estard sometida la estructura, ademas algunos perfiles son mas

pesados que otros, lo cual no es conveniente para los sistemas de techos.

Los tipos de perfiles de acero estructural se pueden clasificar segun su fabricacion en:

perfiles de acero laminados en caliente y perfiles de acero laminados en frio.

Los perfiles metalicos laminados en frio seran los elementos que constituiran nuestra

estructura.
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4.2.3. Principales ventajas de laminado en frio.

La resistencia de los perfiles laminados en frio depende de las propiedades mecénicas
de la ldmina de acero con la que se fabrica, asi como de su configuracién geométrica.
Una lamina plana no tiene la capacidad de soportar cargas considerables, pero si a esta
se moldea para formar un perfil, los dobleces trabajaran como atiesadores, ayudando a
aumentar considerablemente la capacidad de carga de la Iamina inicial. Por eso la
relacién de resistencia-peso es un factor muy favorable, ya que su rigidez y resistencia

estd basada en su configuracion geométrica y no de su espesor.
4.2.4. Soldabilidad.

Los aceros especificados deben ser aptos para los procedimientos habituales de
soldadura. A medida que aumenta el espesor Yy la resistencia del producto, aumenta el
riesgo de que produzcan grietas en frio en las zonas soldadas. El agrietamiento en frio

puede producirse por la accion combinada de los siguientes factores:

e Cantidad de hidrogeno difundible en el metal de aportacién
e Una estructura fragil de la zona afectada térmicamente;

e Concentraciones importantes de tensiones de traccion en la union soldada.

Cuando se prescriba la utilizacién de ciertas recomendaciones, las condiciones de
soldeo y los distintos niveles de soldabilidad recomendados, para cada tipo de acero,
pueden estar determinados en funcion del espesor del producto, de la energia aportada
a la soldadura, de los requisitos del proyecto, de la eficiencia de los electrodos, del

proceso de soldeo y de las caracteristicas del metal de aportacion.
4.3. Producto del aporte
4.3.1. Objetivo

e Seleccionar el perfil mas econémico.

e Formular criterios para la eleccion de perfiles metalicos.
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4.3.2. Precio Unitario

Es necesario realizar un estudio de mercado, el cual nos proporcionara los precios

reales actualizados de cada uno de los elementos necesarios.
A continuacion, se presenta la hoja de cotizacion obtenida del estudio de mercado.

Figura 4.1. Hoja de Cotizacion

Jenoriesi @ FENRY RNSGLS
Telefono ¢ $6-30820

Na. GESCRIFCION CoGicd CANTIDAD FRECIOS  [WPOATE
Usitiric §s. en 3s. fotil
| FERFIL T 30001047001 § 5.6 £551-3 1.0 &4.68 el 88
i FERFIL © SGe5601347.00MM ¢ 5.0 71845 1.0% $0.00 $3.64
3 PERFIL C S904001303,00%% ¥ &.0 s 1.00 153.90 155.0
§ FERFIL T SOIS50150L.3908 ¢ &0 s332-1 1.96 109,64 180,88
§ PERFIL © S04B001302.00mx § 5.9 1335-7 1.00 195.37
& PERFIL T SQIS0NIS02.50Mm § &£.9 4543-3 1.00 168,60
7 PERFIL T SQ0G0NISE3.00MN § 8.9 i335-7 1.6 181,47
B FERFIL C 30010ORI34Z,00M 1 5.0 44833 1.0 139.3¢
§  FERFIL £ SOMLOONIZAZ.00MY § &0 §43-3 1.00 177.47
1¢ FEAFIL C SO0I2081502,0085,0 451 o 1.0 150.27
11 PEAFIL C S001R081505.0005.6 8854-3 L. iy
T FPERFIL C SO013002G42,0005.0 SRIE-S 1.9¢ 17700
I3 PERFIL © 001303700 3.0005.0 8325-% 1.0 N
18 TUGD CUAD R004001.70 ™8 52821 1.0 19,57
I3 TUEG CUSD S043911.50 M §i82-6 1.60 135.4%
I3 TUBD FECTANG 3U410042.00 ™ Te-7 1.0¢ Ui
IS TUEQ RECTANG SO01043.09 MM 7058 L& #.9
Total 2 Fagar ¢ $713.63
/]
/
Tar1ia 3 Julic de 2017
Fored d2 Fage + CONTADG
Tiesog de Entrags @ INMEQIATA
Lugir de Eatrega & DEFOSITOS TRAIVA WALEOED J 9145
isantos 0B:28:00 Fagina ¢ | 1Y)

Fuente: Industrias Ferrotodo
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4.3.4. Seleccidn de la tipologia estructural

Los tubos estructurales ofrecen grandes ventajas sobre los clasicos perfiles
estructurales abiertos, por su forma cerrada presentan un mejor comportamiento a
esfuerzo de torsion y resistencia al pandeo, facilidad de montaje, permitiendo la
realizacion de uniones simples por soldadura, superficies exteriores reducidas, sin
angulos vivos ni rebadas, permitiendo un facil mantenimiento y proteccion contra la

corrosion, posibilidad de configuraciones de gran belleza.

Las principales condicionantes tomadas en consideracion a la hora de abordar la

seleccion del perfil fueron los siguientes:

e Minimizar el costo.

e Minimizar el peso de la estructura.
4.3.4. Analisis econémico

Como parte importante dentro del proceso de disefio y dandole seguimiento a los
objetivos propuestos al inicio de este estudio, se realiza en el presente inciso un analisis
de costos de la estructura definitiva, que proporcionara una visién real del precio de

mercado que tiene esta alternativa de estructura de techos.

El propdsito principal es demostrar como una alternativa en la cual se han realizado
todas las consideraciones necesarias para su dimensionamiento, tiene un costo que es
menor o igual a una alternativa que no tiene dichas consideraciones, asi se puede
concluir que es mas beneficioso realizar el disefio de la estructura de techos segln la

alternativa elegida.

Cuando el analisis de los costos de una alternativa de disefio ha sido finalizado, se
puede decir que el disefio de cualquier elemento o conjunto de elementos esta
finalizado, pues en ese momento es posible presentar a los beneficiarios todos los
detalles que conlleva realizar una obra, desde los detalles constructivos, hasta las
implicaciones econdmicas de la obra, abarcando asi aspectos tanto de seguridad como

de economia.
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4.3.5. Evaluacion del costo de construccion

El andlisis de los costos de una alternativa de estructura de techos, implica la
determinacion de la cantidad exacta de los componentes principales del costo de
materiales, mano de obra y equipo, que se utilizara para la construccion de la misma,
dicho anélisis se puede realizar para la totalidad de los elementos que constituyen la
alternativa, para cada uno de los elementos o de forma més préctica, un anélisis de
costos unitarios de cada una de los elementos que constituyen la estructura de techos.
Ademas, serd importante determinar cual es la cantidad de unidades existentes para

determinar el costo total de cada uno de los elementos que conforman el conjunto.
4.3.6. Cuantificacion de la cantidad de materiales
La cantidad de materiales se determinara en funcion del disefio estructural.

Para lo cual se realizara un analisis de alternativas variando las separaciones entre

cerchas y usando diferentes secciones.
Alternativa N° 1.- Descripcion de la alternativa N°1:

Considerando una separacion entre cerchas de 2,37 m, con correas metéalicas de
perfil “C” Costanera (60x40x15x2,5)

a. Perfil tipo costanera simple

Descripcion Seccion [mm] Longitud [m] | Costo[Bs]
Cuerda Superior C 100x50x15x3mm 14,10 468,75
Cuerda Inferior C 100x50x15x2mm 13,80 300,15
Diagonales C 50x25x10x2mm 12,80 137,94
Montantes C 50x25x10x2mm 7,50 80,83
Correas C 60x40x15x3mm 28,44 734,70

Costo Unitario Total [Bs] 1722,37

Tabla 4.1. Descripcion y costo de la cercha. Alternativa N°1(a).
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Perfil tipo costanera doble en cajon soldado

Descripcion Seccion [mm] Longitud [m] | Costo[Bs]
Cuerda Superior 2C 60x40x15x2mm 14,10 423
Cuerda Inferior 2C 60x40x15x2mm 13,80 414
Diagonales C 50x25x10x2mm 12,80 137,94
Montantes C 50x25x10x2mm 7,50 80,83
Correas C 60x40x15x3mm 28,44 734,70

Costo Unitario Total [Bs] 1790,47

Tabla 4.2. Descripcién y costo de la cercha. Alternativa N°1(b).

c. Seccion tubular

Descripcion Seccion [mm] Longitud [m] | Costo [Bs]
Cuerda Superior 100x50x2mm 14,10 578.52
Cuerda Inferior 100x50x2mm 13,80 566.21
Diagonales 40x40x1,2mm 12,80 170,60
Montantes 40x40x1,2mm 7,50 99,96
Correas C60x40x15x3mm 28,44 734,70

Costo Unitario Total [Bs] 2059,99

Tabla 4.3. Descripcién y costo de la cercha de la Alternativa N°1(c).

Alternativa N° 2.- Descripcion de la alternativa N°2:

Considerando la separacion entre cerchas de 2,96 m, las mismas apoyadas sobre las

vigas, se usaran correas metalicas de perfil “C” Costanera (80x40x15x2,5),

a. Perfil tipo costanera simple

Descripcion Seccion [mm] Longitud [m] | Costo[Bs]
Cuerda Superior C 100x50x15x3mm 14,10 468,75
Cuerda Inferior C 100x50x15x3mm 13,80 458,78
Diagonales C 60x40x15x2mm 12,80 192,00
Montantes C 60x40x15x2mm 7,50 112,50
Correas C 80x40x15x2,5mm 28,44 796,32

Costo Unitario Total [Bs] 2028,35

Tabla 4.4. Descripcion y costo de la cercha. Alternativa N°2(a).




b. Perfil tipo costanera doble en cajon soldado

Descripcion Seccion [mm] Longitud [m] | Costo[Bs]
Cuerda Superior | 2C 80x40x15x1,8mm 14,10 473,01
Cuerda Inferior 2C 80x40x15x1,8mm 13,80 462,94
Diagonales C 80x40x15x1,8mm 12,80 214,70
Montantes C 80x40x15x1,8mm 7,50 125,80
Correas C 80x40x15x2,5mm 28,44 796,32

Costo Unitario Total [Bs] 2072,77

Tabla 4.5. Descripcién y costo de la cercha. Alternativa N°2(b).

c. Seccion tubular

Descripcion Seccion [mm] Longitud [m] | Costo [Bs]
Cuerda Superior 100x50x2mm 14,10 578.52
Cuerda Inferior 100x50x2mm 13,80 566.21
Diagonales 40x40x1,2mm 12,80 170,60
Montantes 40x40x1,2mm 7,50 99,96
Correas C80x40x15x2,5mm 28,44 796,32

Costo Unitario Total [Bs] 2121,61

Tabla 4.6. Descripcién y costo de la cercha de la Alternativa N°2(c).

Alternativa N° 3.- Descripcion de la alternativa N°2:

Considerando la separacion entre cerchas de 3,95 m, las mismas apoyadas sobre las

vigas, se usaran correas metélicas de perfil “C” Costanera (80x40x15x3,0).

a. Perfil tipo costanera simple

Descripcion Seccion [mm] Longitud [m] | Costo[Bs]
Cuerda Superior | C 120x50x20x3mm 14,10 557,58
Cuerda Inferior | C 120x50x20x2mm 13,80 411,70
Diagonales C 80x40x15x1,8mm 12,80 214,70
Montantes C 80x40x15x1,8mm 7,50 125,80
Correas C 80x40x15x3mm 28,44 860,16

Costo Unitario Total [Bs] 2169,99

Tabla 4.7. Descripcion y costo de la cercha. Alternativa N°3(a).



b. Perfil tipo costanera doble en cajon soldado

Descripcion Seccion [mm] Longitud [m] | Costo[Bs]
Cuerda Superior | 2C 80x40x15x2mm 14,10 495,24
Cuerda Inferior | 2C 80x40x15x2mm 13,80 484,70
Diagonales 40x40x1,20mm 12,80 170,60
Montantes 40x40x1,20mm 7,50 99,96
Correas C 80x40x15x3mm 28,44 860,16

Costo Unitario Total [Bs] 2110,66

Tabla 4.8. Descripcion y costo de la cercha. Alternativa N°3(b).

c. Seccion tubular

Descripcion Seccion [mm] Longitud [m] | Costo [Bs]
Cuerda Superior 100x50x3mm 14,10 680,25
Cuerda Inferior 100x50x3mm 13,80 665,78
Diagonales 50x50x1,5mm 12,80 267,71
Montantes 50x50x1,5mm 7,50 156,86
Correas C80x40x15x3mm 28,44 860,16

Costo Unitario Total [Bs] 2630,76

Tabla 4.9. Descripcion y costo de la cercha de la Alternativa N°3(c).

A continuacion, se presenta una tabla resumen del costo unitario de cada alternativa.

Tabla 4.10. Resumen de costo unitario de cada alternativa.

COSTO UNITARIO EN [BS]

Descripcion

Alternativa N° 1

Alternativa N° 2

Alternativa N° 3

Separacion 2,37m

Separacion 2,96m

Separacion 3,95m

COSTANERA SIMPLE 1722,37 2028,35 2169,99
DOBLE COSTANERA 1790,47 2072,77 2110,66
TUBULAR 2059,99 2121,61 2630,76
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Figura 4.2. Grafica de costo unitario de las alternativas.
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A continuacion, se presenta una tabla resumen del costo total de cada alternativa.

Tabla 4.11. Resumen de costo total de cada alternativa.

Descripcion

Separacion 2,37m

COSTO TOTAL EN [BS]

Separacion 2,96m

Separacion 3,95m

COSTANERA SIMPLE 10334,22 10141,75 8679,96
DOBLE COSTANERA 10742,82 10363,85 8442,64
TUBULAR 12359,94 10608,05 10523,04
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Figura 4.3. Grafica de costo total de las alternativas.
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Conclusiones de las alternativas de solucion para la cubierta metélica. - De las

tres alternativas, antes mencionadas, se hizo una comparacion, observandose que:

e Como solucién se adopta la Alternativa N°3(b), conformada con perfil
costanera doble a una separacion de 3,95 m entre cerchas, haciendo un costo
total de 8442,64 Bs., por ser la méas apropiada desde el punto de vista técnico,
econdmico y constructivo.

e Por presentar una reduccion del costo en un 2,73% y 19,77%, con respecto a

las alternativas del inciso a y c, respectivamente.
4.3.7. Cuantificacion de la mano de obra

Posterior al célculo de los materiales, se requiere para determinar el costo total de la
obra, el costo que implica la fabricacién, colocacion y otros detalles que implica el
trabajo de maestros soldadores y auxiliares dentro de la obra para cada elemento que
conforma la estructura de techos. Este rubro estd basado principalmente en los
rendimientos con los que cada empresa ha logrado desarrollar su personal, es decir, la

166



capacidad de produccidn que tiene cada trabajador, y en base a este se determina la
cantidad de mano de obra necesaria para cada uno de los elementos constituyentes.

También esta influenciado por el costo actual de la mano de obra

Tabla 4.12. Costo de mano de obra.

Jornal Costo

Actividad (Especialista) i
(Bs/dia) (Bs/hr)

Maestro soldador 180 22.50

Ayudante 100 12.50

4.3.8. Cuantificacién del equipo

El equipo necesario para desarrollar un elemento, es el indispensable para realizar todos
los elementos, individualmente, es decir, cada elemento dentro de la estructura,
requerira equipo diferente, para estructuras de techos, por lo general el equipo a utilizar

es el mismo en todos los elementos que conforman la estructura.

Tabla 4.13. Costo unitario de material.

Equipo Unidad Precio (Bs)
Disco para metal Pza. 28
Extension eléctrica (15 mts) Pza. 120
Prensa de Banco Pza. 650
Guante de cuero manga larga Par 70
Cinta métrica de 5 mts Pza. 22
Anteojo protector claro Pza. 80
Maquina de soldar 2500VA -220CA Pza. 3500
Esmeril 9” Pza. 38
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Rendimiento de los insumos y precios unitarios:

Tabla 4.14. Costo unitario y rendimiento de materiales.

220CA

Equipo Prgcig Rendimiento Precio/dia

Unitario (dias) (Bs)

Disco para metal 9x1x7/8” 28 3 9.33

Extension eléctrica (15 mts) 120 250 0.48

Prensa de Banco 650 600 1.08

Guante de cuero manga larga 70 15 4.67

Cinta métrica de 5 mts 22 300 0.073

Anteojo protector claro 48 25 1.92
Maquina de soldar 2500VA - 3500 500 ;

4.3.9. Determinacion del costo total de la alternativa de disefio

Toda la informacidn que ha mostrado anteriormente, se puede consolidar en memorias

de célculo, que ademas de simplificar el analisis, nos muestran de forma més detallada

los célculos para cada uno de los elementos, a continuacion se muestra el calculo de

cada uno de los elementos, se realiza en dos etapas, la primera la determinacién de

todas las cantidades necesarias (materiales, mano de obra y equipo) para luego con los

precios determinados de mercado, calcular un costo unitario para cada uno de los

elementos.
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A. Calculo de cantidades de materiales, mano de obra y equipo a utilizar

1. Calculo de la cantidad de material. Para la materializacién de la cercha metalica

en lo referente a los cordones superior e inferior a base de perfil costanera doble, se
necesitan 27,90 m o sea 10 barras de 6 metros de longitud, y para los montantes y
diagonales a base de perfil tubular se necesitan 20,30 m lo que equivale a 4 barras de
6 metros de longitud. (Ver las longitudes en la tabla 4.8.)

e Soldadura: Se utilizara electrodo E6013, se colocardn cordones de 7 pulg. para

cada union.

Corddn de Soldadura

40 mm

40 mm

160 mm

3540 mm > /Pua:

Longitud de soldadura =

N° de uniones = 20 pero se asumira 40 porque en cada nudo coinciden 2 barras

pulg
Rend.de Electrodo = 4 ——
electrodo
. 7 pulg
N° de electrodos necesario por nudo =
4 pulg/electrodo
B electrodos
o nudo
electrodos
Total de electrodos = 1'75W x40 nudo = 70 electrodos

N° de electrodos por libra = 25 unidades

70
Cantidad de electrodos necesarios = 7c = 2,80 libras/cercha
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Detalle de conformacion de secciéon doble:

_ 27,90 m _
T 090m
Longitud de soldadura = 31x6x0x05m = 9,30 m = 366,14 pulg.
366,14 pulg

N° de electrodos necesario = = 92 electrodos
4 pulg/electrodo

92
Cantidad de electrodos necesarios = 7c = 3,68 libras/cercha

Total de electrodos por cercha = 2,80 + 3,68 = 6,48 libras
e Pintura
Rendimiento = 0,02 galon/m

) ] 0,02 galon
Cantidad de pintura = Tx48,20 m = 0,96 galon/cercha

e Aguarras

Rendimiento = 0,015 litros/m

0,015 litros
Cantidad de Aguarras = Tx48,20 m = 0,72 Litros/cercha
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2. Calculo de la cantidad de Mano de Obra

Fabricacion de cercha

Rendimiento = 6

Pintura:

Rendimiento = 1

horas
cercha

horas LAvudant
cercha (14yudante)

(1 Maestro Soldador, 1Ayudante)

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

Proyecto: Centro de Capacitacion Tecnica Villa Abecia |Actividad No | 17
Actividad : Cercha Metalica Tipo 1 Cantidad : 4.00
Unidad : Pza Moneda . Bs
o . Cantidad o Precio Costo
Descripcion Unidad Rendimiento |  Unitario Total
1 Materiales
1 Perfil 2C 80x40x15 (2) m 55.80 17.56 979.85
2 tubo 40x40 (1.2) m 12.80 13.33 170.62
3 Electrodos kg. 3.50 18.00 63.00
4 Pintura Anticorrosiva Gl 0.96 155.00 148.80
5 Aguarraz It 0.72 10.50 7.56
Total Materiales| 1369.83
2 Mano de Obra
1 |Especialista hr 6 22.5 135
2 Ayudante hr 6 12.5 75.00
3 Pintor hr 1 12.5 12.50
Cargas Sociales 55% del sub total M. O. 122.38
Impuestos IVA M.O. = 14,94% (del Sub Total de M. O. + Cargas 49.66
Total Mano de Obra 394.5
3 Equipo, Maquinaria y Herramientas
1 Arco Soldador | hr | 3 17 51
Herramientas Menores 5 % de la mano de obra 19.73
Total Eq, Mag. y Herr. 70.73
4 Gastos Generales y Administrativos
Gastos Generales 10% (1+2+3) | 183.51
5 Utilidad
Utilidad 10% (1+2+3+4) | 201.86
6 Impuestos
Impuestos I. T. 3,09% (1+2+3+4+5) 68.61
|Tota| Item Precio Unitario| 2289.07
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CAPITULO V
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
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CAPITULO V
5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
5.1. Conclusiones

e Se llegd a cumplir todos los objetivos de manera satisfactoria, para asi dar
solucion al problema identificado que es el disefio estructural del Centro de
Capacitacion Técnica Villa Abecia.

e Del estudio topografico realizado se puede concluir que el terreno de
emplazamiento presenta una topografia plana.

e Del estudio de suelos se obtuvo una capacidad portante del suelo de 0,48 MPa,
debido que la zona de emplazamiento presenta buenas condiciones, el terreno

es firme y excelente para fundar seglin antecedentes en obras cercanas.

e La determinacion de las fuerzas internas se realizé mediante la utilizacion del
programa CYPECAD, para lo cual se determind los datos necesarios para

introducirlos al programa.

e Los resultados del calculo estructural en el software CYPECAD fueron
satisfactorios, puesto que verificando manualmente los elementos estructurales
obtenemos resultados similares con poca variacion respecto al software, a

continuacion, veremos la variacion para la viga objeto de comprobacion.

AREAS Arm_adu_ra Negativa | Armadura Positiva | Armadura Negativa
a laizquierda (cm?) | al centro (cm?) a la derecha (cm?)

CYPECAD 8,02 6,15 3,83

MANUALMENTE | 7,74 591 3,72

VARIACION 3,49 % 3,90 % 2,87 %

e Se realizo un analisis técnico economico entre el perfil Costanera y el perfil
tubular para la construccion de la cercha metalica, debido a que estos tienen
mucha difusién en nuestro medio; de dicho estudio se obtuvo que el perfil

2C80x40x15x(2) es mas econdémico para nuestro caso de estudio.
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Las fundaciones propuestas para la estructura corresponden a zapatas aisladas,
debido a que no tiene problemas de colindancia con otras estructuras, ademas

se encuentra buena capacidad portante del suelo a poca profundidad.

Se escogieron losas alivianadas prefabricadas de hormigon pretensado por
razones de ahorrar en mano de obra, porque al hacer una losa maciza se
necesitaria mas personal calificado en la complicada y laboriosa tarea de
colocar la armadura, armar el encofrado y vaciado de la respectiva losa, y el
tiempo que se necesita para llevar a cabo esas actividades es demasiadamente
largo, al demorar mas el avance de la obra implicaria mayor costo, otro punto
importante es que la losa alivianada cumple la funcion de alivianar el peso de
la estructura, al disminuir el peso, provocarian menos solicitaciones de cargas,
generan menores torsiones en las vigas y por ende no necesitaria demasiada

armadura a traccion y mucho menos a compresion.

Las tipologias y materiales elegidos para cubierta, se consideran los mas

adecuados, por coste y tiempo de montaje.

El tiempo de ejecucion de la obra es de 171 dias calendario, con un costo total
de Bs. 352362,82 haciendo un valor de Bs.2446,96 por m?

5.2. Recomendaciones

Darse el tiempo necesario para hacer un buen analisis de cargas, debido a que
es un paso muy importante para la calidad de nuestros resultados finales.

El software de disefio CYPECAD, solo es una herramienta con que contamos
para realizar el disefio, se recomienda siempre verificar algunos elementos para

poder tener la certeza que el disefio es dptimo.

La introduccidn correcta de datos en cualquier programa que se esté utilizando
es muy importante, por lo que se recomienda tomarse el tiempo necesario para

analizar y comprender lo que pide el paguete computarizado.

Antes de fundar se recomienda realizar una verificacion de la resistencia

admisible presente en el terreno utilizando metodos rotatorios.
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Como las secciones utilizadas para la estructura de la cubierta son delgadas, el
oxido es un enemigo muy letal que no debemos permitir que ingrese a nuestra
estructura, para lo cual deberemos de darle cierta proteccion mediante el
pintado adecuado.

La soldadura de los elementos metélicos debe estar a cargo de un especialista
en el area ya gque se necesita una costura continua y de buena calidad.

Para concluir con el proyecto, se recomienda realizar las respectivas
instalaciones eléctricas, sanitarias y de agua potable ya que el presente sélo
contempla el disefio estructural.

Para lograr la resistencia requerida en disefio utilizar agregados de buena
calidad y tamafios indicados en las especificaciones.

En la construccién se debe seguir estrictamente los planos de detalles y
especificaciones técnicas para evitar fallas en el comportamiento de la

estructura.
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