CAPITULOI ANTECEDENTES.
1.1. EL PROBLEMA.

Tarija y sus entornos en los ultimos afios ha tenido un crecimiento acelerado de su
poblacion, esto conllevo paralelamente el incremento de la poblacion estudiantil, del que

no estd exento el barrio San Jorge I y sus alrededores.

La unidad Educativa San Jorge I fue fundada el afio 1992 a la fecha se dio un incremento
considerable de la poblacion estudiantil lo que gener6 que las aulas afio a afio estén cada
vez mas llenas lo cual resulta antipedagogico, dando lugar a un hacinamiento escolar, y

en un futuro a no tratarse el problema con responsabilidad, el abandono del estudiantado.

1.1.1. Planteamiento.

La necesidad de laboratorios y el incremento de la poblacion estudiantil en la zona
dado lugar al hacinamiento escolar superando los 35 alumnos por aula, siendo esto
antipedagogico, puesto que se establece segun la resolucion 010/2011 del
Ministerio de Educacion que en las poblaciones concentradas el numero
recomendado de estudiantes por curso en el nivel inicial es de 20 alumnos, como
minimo y 35 como maximo, para el nivel primario y secundario, el minimo de
alumnos por aula es de 30 y 40 como maximo y en las unidades educativas

nocturnas el minimo de estudiantes es de 10 por cada curso.
Las principales causas para el hacinamiento escolar son:

e Incremento de la poblacion estudiantil.

e C(Carencia de infraestructura de aulas.

e Carencia de infraestructura de laboratorios.

e En el tiempo en que fue construido la unidad educativa para primaria no existia

una cantidad considerable de alumnos.
De mantenerse la situacion actual los prondsticos que se prevén son:

e Desercion escolar.



e Bajo rendimiento académica en los jovenes estudiantes de la Zona.
e Fracasos universitarios

e Dedicacion a otras actividades de los jovenes de la zona.
Por lo que se hace necesario plantear como solucion las siguientes alternativas:

e Ampliacion del Colegio.
e Reduccion de la cantidad de alumno
e Convenio con centros educativos cercanos para la derivacion de los alumnos
que sobrepase el limite de estudiantes por aula.
1.1.2. Formulacion.
Se ve por conveniente: la Ampliacion de los predios de la Unidad Educativa San
Jorge I dado el incremento y la necesidad de tener aula tic y laboratorios.
1.1.3. Sistematizacion.

De la alternativa definida “AMPLIACION UNIDAD EDUCATIVA SAN
JORGE I”; se definié que estard contemplado través de los siguientes elementos

estructurales:

Cimientos.- Zapatas de Hormigon Armado.

Estructura aporticada.- Esta contempla vigas y columnas

Losas.- -Una losa alivianada con la disposicion de viguetas pretensadas.

Estructura de sustentacion de la cubierta.- Se tiene previsto utilizar cercha

metalica

Cubierta.- Se prevé utilizar cubierta de calamina galvanizada de acuerdo al

proyecto arquitectonico.
1.2. OBJETIVOS.

La propuesta de proyecto de ingenieria civil tiene los siguientes objetivos:



1.2.1. General.

Realizar el disefo estructural de “AMPLIACION UNIDAD EDUCATIVA SAN
JORGE I Municipio de Cercado Distrito-10”, para verificar que los elementos
estructurales cumplan los lineamientos de disefio de la Norma ACI-2008
(American Concrete Institute) para la estructura aporticada y a estructura metalica
el disefio se realizara de acuerdo con las disposiciones del método disefio en base
a Factores de Carga y Resistencia (LRFD), garantizando asi la estabilidad y

resistencia requerida.

1.2.2. Especificos.

Entre los objetivos especificos se establecen claramente los siguientes:

- Realizar el estudio de suelos para determinar la capacidad portante del suelo del
terreno de fundacion de la estructura.

- Disefar y Dimensionar las cerchas metalicas que sustentan la cubierta

- Realizar el calculo estructural del proyecto conforme a los parametros y criterios de
la norma ACI-2008 en cuanto se refiere al H°A® y la estructura metalica en base al
método de diseno Factores de Carga y Resistencia (LRFD).

- Realizar computos métricos, precios unitarios y presupuesto general del proyecto
para determinar el costo y el plazo de ejecucion de la estructura.

- Elaborar los planos constructivos.
1.3. JUSTIFICACION.

Las razones por las cuales se justifica el PROYECTO DE INGENIERIA CIVIL II (CIV

502) son las siguientes:

1.3.1. Académica.

Aplicar los conocimientos adquiridos para el disefo estructural de los elementos

estructurales de “Ampliacion Unidad Educativa San Jorge I”.



1.3.2. Técnica.

Validar el paquete estructural de SAP2000 y ETABS 9.7, ademéas de proporcionar

un analisis manual de los elementos estructurales del proyecto.

1.3.3. Social -Institucional.

Contribuir al Municipio Cercado Distrito 10 Barrio San Jorge contar con el disefio
estructural de “Ampliacion Unidad Educativa San Jorge I”, para mejorar el

rendimiento de los estudiantes.
1.4. ALCANCE DEL PROYECTO.

Teniendo ya clara la idea de qué es lo que se pretende realizar, es de vital importancia, definir
el alcance y las limitaciones que tendra nuestro estudio, para asi poder encarar

satisfactoriamente las actividades propuestas.

El proyecto contempla el “Disefio Estructural del Colegio San Jorge”, realizando a su tiempo
el andlisis de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno de fundacion y
examinar su configuracion topografica, ambos brindados por la institucion interesada, y en
base a esto se elaboro el planteamiento estructural y posterior verificacion de sus elementos
pertenecientes.

El proyecto esta enfocado al diseno estructural, como prioridad, por lo tanto no se hara
referencia a los servicios basicos (agua potable, alcantarillado y de la red eléctrica).

En consecuencia se elaboraran ejemplares plasmando el disefio y calculo realizado
conteniendo: Planos estructurales, especificaciones técnicas, memoria de célculos, costo y

tiempo estimado para la ejecucion fisica del proyecto.

1.4.1 Resultados alcanzados.

- El disefo arquitectonico, levantamiento topografico y estudio de suelos fueron
proporcionados por la Honorable Alcaldia Municipal de la ciudad de Tarija.
Lanueva unidad Educativa consta de dos plantas (pisos tipicos) cada uno de los cuales
tiene 781,8 m?, el primer piso estd constituido por siete aulas, aula tic y bafos, el
segundo piso esta constituido por siete aulas, un laboratorio y bafos.

La topografia del lugar donde se emplazara el proyecto es practicamente plana esto



por ubicarse al borde de la cancha de futbol. En la inspeccion al lugar se pudo
constatar que efectivamente el terreno es practicamente plano y el corte que se pudiera
realizar no afectard en sobremanera al costo del proyecto.

El estudio de suelos fue desarrollado con el SPT (ensayo normal de Penetracion
Estandar) a partir del cual se obtuvo la resistencia admisible del terreno de 1,5 Kg/cm?

a una profundidad de 2,0 m.

- La estructura de sustentacion de la cubierta estd conformada por cerchas metélicas,
las mismas poseen tres apoyos uno fijo y dos moviles. El célculo se lo realizo con el
programa computacional Sap2000 y se verifico los elementos de la cercha bajo
diferentes tipos de solicitaciones: traccidon, compresion, flexion, flexo-traccion
ademas se realizo6 el disefio de placas y uniones empernadas.

- La estructura de hormigén armado fue calculada por el programa computacional
ETABS. Con el programa se procedi6 al disefio computarizado de la estructura
aporticada bajo la norma ACI (American Concrete Institute). Para la verificacion se
la realizo para las solicitaciones maximas a partir de las combinaciones de carga
establecidas para vigas y pilares de hormigén armado.

- Se determino un espesor minimo de la loza aliviana de 17 cm, para lo cual se verifico
la resistencia de la vigueta pretensada para las cargas establecidas en la estructura.

- Dado a las caracteristicas del suelo con una capacidad portante de 1,5 kg/cm? y que
la estructura no es de gran envergadura se optd por una fundacion con zapatas
aisladas. El disefio se lo realizo manualmente a partir de las reacciones obtenidas del

programa computacional ETABS.
1.5. LOCALIZACION DEL PROYECTO.

El area del proyecto se encuentra ubicado en la provincia Cercado ciudad de Tarija del
departamento de Tarija, en el barrio San Jorge I correspondiente al Distrito 10, entre las

calles Julio la Faye Sanjinez, Avenida Jorge Paz Galarza y Avenida el Periodista.
Referenciada por las siguientes coordenadas geograficas UTM:

Latitud Sur 7615600-7615800 Longitud Este 324200-324400
Altitud promedio de 1862 m.s.n.m.



UBICACION DEL PROYECTO

Bolivia Tarija

Figura 1: Ubicacion del Proyecto

1.6. SERVICIOS BASICOS EXISTENTES.

El distrito 10 cuenta con los servicios basicos como instalacion eléctrica administrados
por SETAR (servicios eléctricos de Tarija), agua potable y alcantarillado sanitario
administrados por COSAALT (cooperativa de servicios de agua y alcantarillado de
Tarija) pero en menor acceso que otros distritos, cada uno de estos servicios son
mencionados como referenciales para saber si se cuenta con los servicios basicos durante

la ejecucion de la obra.



CAPITULOII MARCO TEORICO.

De acuerdo al convenio firmado la realizaciéon del estudio de suelos y levantamiento
topografico es responsabilidad de la Honorable Alcaldia Municipal de la ciudad de Tarija, a
tal efecto la misma nos hizo entrega de un estudio de suelos correspondiente a la ampliacion
de la Unidad Educativa San Jorge I ubicado en el Barrio San Jorge I del Distrito, se nos
autorizo utilizar los resultados obtenidos de dicho estudio para el calculo de la fundacién del

Colegio.

El proyecto comprende un analisis técnico siguiendo las normas de construccion ACI
(American Concrete Institute) para el hormigén armado y LRFD (Factor de Carga y

Resistencia de Disefo) para la cubierta metalica.
2.1. LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

El levantamiento topografico es una etapa importante del proyecto al igual que cada una de
las etapas, esta actividad en particular tiene el proposito de establecer la referencia exacta del
proyecto en la superficie terrestre, esto a posterior nos servird para hacer el replanteo del
proyecto que consiste en marcar la disposicion de los elementos constructivos que se nos

indica en los planos.
La generacion de planos planimétricos y altimétricos (de ser necesario) nos serviran para la
cubicacion de los materiales a fin de estimar el costo excavacion para las fundaciones.

2.2. ESTUDIO DE SUELOS

Cuando se proyecta un edificio, uno de los estudios mas relevantes es el que se refiere al
estudio del suelo de fundacion. Este estudio considera el tipo de suelo, su granulometria,

contenido de humedad y plasticidad.

El encargado de entregar el informe es la Honorable Alcaldia Municipal de Tarija, el estudio

determina:

Capacidad de soporte, cadm (kg/cm?).



2.2.1. Ensayo de penetracion estandar (STP)

El Ensayo de Penetracién Standard es actualmente el mas comun de los ensayos in-situ, el

que se desarroll6 en el proyecto.

El Ensayo de Penetracion Standard debido a su amplio uso, el método ha sido estandarizado

con la norma ASTM D1586 desde 1958 y con periddicas revisiones.
El método de Penetracion Estdndar comprende dos etapas: El Sondeo y El1 Muestreo

Una vez efectuada la limpieza correspondiente de la perforacion de sondeo, se hinca el cono
de punta diamantada 15 cm en el suelo para asegurarse que la zapata de corte se asiente en

material virgen.

Luego se hinca 30 cm. en incrementos de 15 cm a golpes de un martinete que pesa 64 kilos
(140 libras) y cae de una altura de 76 cm. Se anota el nimero de golpes que se necesita para

hincar el cono de punta diamantada cada uno de los 15 cm.

El Registro de Penetracion o Indice de Penetracion "N" se obtiene al considerar los golpes
necesarios para penetrar los tltimos 30 cm (12") de un total de 45 cm (18") del cono de punta
diamantada; los primeros 15 cm (6") no se consideran, dado que el suelo podria estar alterado

por efectos del procedimiento utilizado durante la ejecucion del sondaje.

La resistencia a la Penetracion es un indicador de la compacidad de los suelos no cohesivos
y de la resistencia de los suelos cohesivos, pues es, en efecto un ensayo Dinamico de Esfuerzo
Cortante In-Situ. Las tablas [ y II reflejan la compacidad y la resistencia de acuerdo con los

resultados de la prueba de Penetracion Standar.

Tabla 1: Compacidad Relativa de la arena

Numero de Compacidad

Golpes Relativa
0-4 Muy Suelta

5-10 Suelta
11-20 Firme
21-30 Muy Firme
31-50 Densa

Mas de 50 Muy Densa

Fuente: centro peruano japonés de investigaciones sismicas y mitigacion de
desastres seminario taller de mecanica de suelos y exploracion geotécnica



Tabla 2 : Resistencia de los Suelos Cohesivos

Numero de | Compacidad | Resistencia a la Compresion
Golpes Relativa Simple qu (Kg/cm2)
<2 Muy Blanda <0.25

2—4 Blanda 0.25-0.50

4-8 Media 0.50-1.00

815 Firme 1.00 — 2.00
15-30 Muy Firme 2.00 —4.00

>50 Dura 4.00

Fuente: Centro peruano japonés de investigaciones sismicas y mitigacion de
desastres seminario taller de mecanica de suelos y exploracion geotécnica

2.3. CARGAS ACTUANTES SOBRE ESTRUCTURAS
Una vez concebida una estructura, el paso previo a su resolucion es el establecer bajo que
cargas se supone que se va a encontrar sometida a lo largo de su vida.

Por lo tanto, para disefar una estructura, es necesario especificar primero las cargas que
actuan sobre ella. Generalmente una estructura estd sometida a varios tipos de carga, que por
su naturaleza, variacion en el espacio o permanencia en el tiempo pueden ser clasificadas en

distintos grupos.
2.3.1. Clasificacion de las acciones por su naturaleza

Las acciones se pueden clasificar seglin su naturaleza en los siguientes grupos:

e Acciones directas. Son aquellas que se aplican directamente sobre la estructura. En este
grupo se incluyen el peso propio de la estructura, las restantes cargas permanentes, las
sobrecargas de uso, etc.

e Acciones indirectas. Son aquellas deformaciones o aceleraciones impuestas capaces de
dar lugar, de un modo indirecto, a fuerzas. En este grupo se incluyen los efectos debidos

a la temperatura, asientos de la cimentacion, acciones reoldgicas, acciones sismicas, etc.

2.3.2. Clasificacion de las acciones por su variacion en el espacio
Las acciones se pueden clasificar segun su variacion en el espacio en los siguientes grupos:

e Acciones fijas. Son aquellas que se aplican siempre en la misma posicion.
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Dentro de este grupo se incluyen basicamente las acciones debidas al peso propio de los

elementos estructurales y funcionales.
e Acciones libres. Son aquellas cuya posicion puede ser variable en la estructura. Dentro

de este grupo se incluyen fundamentalmente las sobrecargas de uso.

2.3.3. Clasificacion de las acciones por su variacion en el tiempo

Las acciones se pueden clasificar segun su variacion en el tiempo Esta clasificacion queda

recogida en el cuadro siguiente:

Tabla 3: Clases de cargas

Clases de cargas
Temporalidad Directas Indirectas

Permanentes | Con cargas Reologicas estabilizadoras
De pretensado

Variables Sobrecarga de uso Térmicas

Sobrecargas de ejecucion | Reoldgicas no estabilizadoras
Sobrecarga de nieve
Empujes

Sobrecargas de viento
Accidentales | Sismicas Incendio
Dinamicas de impacto

Fortuitas Catastroficas Catastroficas

Fuente: Elaboracion propia

Desde el punto de disefio estructural los tipos de carga que se pueden considerarse como

principales desde el punto de vista del disefio estructural.

2.3.3.1. Cargas permanentes

Las cargas permanentes estan constituidas por el peso de los diversos elementos estructurales
y por los pesos de los cuerpos que estdn permanentemente unidos a la estructura. Para un
edificio cualquiera las cargas permanentes estaran formadas por los pesos de las columnas,
vigas, losas, techo, muros fijos, ventanas, plomeria, instalacion eléctrica y otros dispositivos

diversos.

Para hallar el peso de los elementos de la estructura se puede recurrir a catalogos de

fabricantes o prontuarios.
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2.3.3.2. Sobrecargas de uso

Estas cargas pueden variar en magnitud y localizacion, y son debidas al peso de todos los
objetos que pueden gravitar sobre la estructura debido al uso de la misma, o incluso durante

su ejecucion (sobrecargas de ejecucion).

Para calcular el valor de estas acciones se deben calcular las cargas debidas de cada una de
ellas, si bien, en cualquier caso, nunca podran ser inferiores a las indicadas por las normas de

edificacion.

En ocasiones, puede resultar complicado predecir con exactitud el valor de todas y cada una
de estas acciones, por lo que suele recurrirse al estudio de la historia de estructuras existentes
de similares caracteristicas y funcionalidad, con el fin de obtener una estimacion lo mas

aproximada posible de la realidad.

A continuacion se presenta el valor de la sobrecarga recomendada sobre diferentes

estructuras:
Tabla 4: Valores de la sobrecarga
Tipo de edificacion Descripcion del uso Sobrecarga de
uso (kg/m2)

Viviendas (casas y Areas de uso general 200
departamentos) Balcones 200
Terrazas 150

Escaleras 250

Buhardillas no habitables 100

Oficinas y Areas privadas con equipos ligeros 250
Laboratorios Areas privadas con equipos pesados 400
Areas piblicas y escaleras 300

Areas de archivos comunes 400

Areas de archivos pesados 1000

Comercios Locales comerciales pequefios y tiendas 300
Galerias comerciales 400

Balcones y terrazas 300

Escaleras y accesos 400

Hospitales y clinicas Areas para internados 200
Areas para quiréfanos, laboratorios, etc. 300

Balcones y terrazas 300

Escaleras y accesos 300

Hoteles Areas para piezas 200
Areas para cocinas, lavanderias 400

500
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Areas para salones, comedores y lugares de 300
reunion 400
Balcones y terrazas
Escaleras y accesos
Edificios docentes Aulas 300
Comedores 300
Pasillos 300
Balcones y terrazas 300
Escaleras y accesos 400
Bibliotecas Areas de lectura 300
Areas de archivo 500
Centros de reunion, Areas con asientos fijos 300
templos, cines, teatros,| Areas con asientos moviles 500
estadiums, circos Tribunas y graderias 500
coliseos, gimnasios, Balcones y terrazas 400
ete. Escaleras y accesos 500
Pasillos 500
Edificios penales Areas de celda 200
Comedores 300
Pasillos 300
Balcones y terrazas 300
Escaleras y accesos 300
Bodegas y fabricas Areas para mercaderias y maquinas livianas 500
Areas para mercaderias y maquinas pesadas 1000
Areas para frigorificos 1200
Pasillos, escaleras y accesos 400
Estacionamientos Vehiculos ligeros 300
Vehiculos pesados 800
Techos Carga de limpieza y mantenimiento 50

Fuente: Norma Boliviana de Disefio Sismico, 2006
2.3.3.3. Sobrecarga de viento

Las acciones que provoca el viento vienen determinadas como fuerzas por unidad de
superficie, que dependen de la zona edlica, de la altura sobre el terreno, de la situacion
topogréfica, de la construccion y de la forma, posicion y orientacion de los elementos con

respecto al viento.

Cuando las estructuras impiden el flujo de viento, la energia cinética de éste se convierte en

energia potencial de presion, lo que causa la carga de viento.

La fuerza que act@ia sobre los elementos serd dicha presion dindmica, afectada por un

coeficiente edlico, el cual depende de la forma y superficie del elemento, y posicion con
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respecto al viento. Dicha fuerza se considerard perpendicular a las superficies de los

elementos que componen la estructura.
2.4. IDEALIZACION DE LAS ESTRUCTURAS

Los factores responsables para la idealizacion estructural son tres, los cuales son topografia,
estudio del suelo de fundacién y la arquitectura del proyecto, en base a estos factores se puede

realizar un analisis minucioso de las estructuras que contempla el proyecto:

2.4.1. Sustentacion de cubierta

Esté ligada a la geometria donde estara dispuesta y sobre todo a la arquitectura que ésta

dispusiese.

La arquitectura define tres cubiertas metalicas cada una de ellas dispone de dos aguas dos

cubiertas son simétricas, las mismas se indican en la figura 2 a continuacion.
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Figura 2: Vista en planta de la cubierta.

Establecida la geometria se define la disposicion de armadura a implementar en la estructura

y como se la considerard para el calculo estructural:
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TIPOS DE CERCHAS

CERCHA TIPO 1 (C1)

CERCHA TIPO 2 (C2)

s 208
246
218 g 225, 1
2 21
[ LyrTTy
21 * 210 2.00 2.00 210 210
6.20 20

Figura 3: Armaduras tipo

2.4.2. Sustentacion de la edificacion

La sustentacion de la edificacion depende de la arquitectura del proyecto, en el proyecto en

particular se establecid que sera una estructura aporticada de dos niveles

2.4.3. Fundaciones

La fundacidn se tiene establecido estara conformada de zapatas rectangular, cabe notar que

no se dispondra de zapata medianeras ni esquineras, puesto que el lugar de emplazamiento

no esta afectada por construcciones existentes.
2.5. DISENO ESTRUCTURAL

2.5.1. Estructura de sustentacion de cubierta

Se denomina cubierta al cierra de una edificacion por su parte superior, destinada a proteger
su interior de los agentes climatologicos (lluvia, viento, nieve, calor y frio), proporcionando

al mismo tiempo un aislamiento térmico actstico al conjunto.
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La inclinacion de un techo se determina por consideraciones estéticas o bien puede ser que

la inclinacion este limitada por el tipo de material por consideraciones econdémicas.

La Tabla 5 presenta varias inclinaciones para los parametros del techo y sus equivalencias en

grados y en pendientes.

Tabla 5: Inclinacion de Techos

Inclinacion | 1/8 1/6 1/5 1/4 1/3.46 | 1/3 vz
Grados 14°3” | 18°26° | 21°48° | 26°34° | 30°0° 33°40° | 45°0°
pendiente | 3:12 | 4:12 4.8:12 | 6:12 6,92:12 | 8:12 12:12

Fuente: Disefio de Armaduras para techo Leonilo Santiago Hernandez
universidad Autonoma Chapingo

Cuando la pendiente es menor de 2:12, se dice que el techo es plano. Como techos inclinados
se conocen todos aquellos que exceden esta relacion. Se considera generalmente que una

pendiente 6:12 es probablemente la mas econdmica para claros usuales.

2.5.1.1. Partes de una armadura

Una armadura estd compuesta por las cuerdas superiores e inferiores y por los miembros del

alma.

Cuerda superior

Figura 4: Partes de una Armadura (Armadura tipo Howe).

e Cuerda superior. La cuerda superior consta de la linea de miembros mas alta que se

extiende de un apoyo a otro pasando por la cumbrera.

e Cuerda inferior. La cuerda inferior de una armadura estd compuesta por la linea de

miembros mas baja que va de un apoyo a otro.
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Miembros del alma. Son los miembros que unen las juntas de las cuerdas superior e
inferior, y dependiendo de sus posiciones se llaman verticales o diagonales.

Nudos. Son los puntos en donde se unen los miembros del alma con la cuerda superior e
inferior.

Nave 6 Entreeje. Es la porcion de un techo comprendida entre dos armaduras. Puesto
que los largueros de techo se extienden de armadura a armadura.

Panel. Es aquella porcién de una armadura que se encuentra comprendida entre dos
juntas consecutivas de la cuerda superior.

Larguero de techo. Es la viga que va de una armadura a otra descansando en la cuerda

superior.

Cubierta Cubierta

Puntal

Tirante =

a) Techo formado por larguero, viguetas y b) Techo formado por largueros y cubierta
la cubierta

Tirante — =]

c) Techo formado por Vigueta y cubierta

Figura 5: Tipos de Largueros de Techo
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* Inciso a) uno de los tipos mas comunes de estructuraciones la carga del techo se
transfiere de la cubierta a las viguetas de techo; de estas a los largueros de techo y de
los largueros de techo a los nudos de las armaduras.

* Inciso b) consiste en prolongar la cubierta de larguero a larguero omitiendo las
viguetas de techo. Para este tipo de estructuracion, el ahorro por la omision de las
viguetas se compensa por el espesor requerido por las placas de la cubierta.

* Inciso ¢) consiste en correr las viguetas de armadura a armadura omitiendo asi los
largueros de techo. Aqui las cargas se transmiten de la cubierta a las viguetas de
techos y de estas a la cuerda superior de la armadura. Esto da por resultado que la
cuerda superior quede sometida a esfuerzos de flexion, ademas de la compresion

directa debida a las fuerzas transmitidas por los otros miembros de la armadura.

2.5.1.2. Separacion de armaduras

Un espaciamiento de armaduras relativamente corto produce cargas pequefias por armadura
y en consecuencia secciones mas pequefias para los largueros y miembros de las armaduras,

el nimero de armaduras aumenta y con €l el costo de la fabricacion

Para las armaduras cominmente usadas, la separacion de ellas oscila entre los 4,2 y 6,7
metros (14 ft y 22 ft). Las armaduras con claros mayores de 9 metros (30 ft) se espacian
aproximadamente a 3,6 metros (12 ft) de centro a centro y para claros mayores de 18,3 metros
(60 ft) el espaciamiento es sobre 5 metros (17 ft). La maxima separacién para armaduras

comunmente usadas es sobre 7 metros (23 ft).

2.5.1.3. Clasificacion de las Secciones Segin el AISC-LRFD

Las secciones estructurales se clasifican en funcion de las relaciones ancho/espesor maximas
de sus elementos planos que trabajan en compresion axial, en compresion debida a flexion,

en flexion o en flexocompresion estos son:

e Secciones tipo 1 o0 compactas (A< k).
Pueden alcanzar el momento pléstico, tienen una capacidad de rotacién inelastica
limitada, aunque suficiente para ser utilizadas.

e Secciones tipo 2 0 no compactas (Ay<A < A).
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Pueden alcanzar el momento correspondiente a la iniciacion del flujo plastico en vigas,
pero no tienen capacidad de rotaciéon inelastica. La falla de estas secciones ocurre por
pandeo inelastico de uno de sus elementos.

e Secciones tipo 3 o esbeltas (A-<A).
Tienen como estado limite de resistencia el pandeo local elastico de alguno de los
elementos planos que las componen. Estas secciones no son capaces de desarrollar el

momento plastico de la seccion y no tienen capacidad de rotacion inelastica post pandeo.

A = Razon ancho — espesor.
Ap = Parametro limitante de esbeltez para elemento compacto
Ar = Parametro limitante de esbeltez para un elemento no compacto.
En resumen las secciones en las que al menos un elemento excede los limites

correspondientes a los tipos 1 son tipo 2.
Las secciones en las que al menos un elemento excede los limites correspondientes a las tipo
2 son tipo 3.

2.5.1.4. Criterios de disefo

El método adoptado para el disefio de la cubierta metalica es el Método LRFD (Diseiio por

Factores de Carga y Resistencia) que se basa en los conceptos de estados limite.
Existen dos tipos de estado limite:

¢ El estado limite de resistencia se basa en la seguridad o capacidad de carga de las
estructuras e incluyen resistencias plasticas, de pandeo, de fractura, de fatiga y de volteo.

¢ [El estado limite de servicio se refiere al comportamiento de las estructuras bajo cargas
normales de servicio y tiene que ver con aspectos asociados con el uso y ocupacion,

tales como flechas excesivas, deslizamientos y vibraciones.

La estructura no solo debe ser capaz de resistir las cargas de disefio sino también las de

servicio en forma tal, que se cumplan los requisitos de los usuarios de ella.

Las cargas de servicio multiplicadas por factor de seguridad deberdn ser menores o iguales a

la resistencia nominal multiplicada por factor de resistencia, en pocas palabras:
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Donde:

Qi: cargas de trabajo o servicio

Ai: factores de carga o “de seguridad”
Rn: resistencia teorica o nominal

@: factor de resistencia

2.5.1.4.1. Factores de Carga

Los factores de carga tratan en parte subsanar las incertidumbres implicadas al estimar las

magnitudes de las cargas vivas, muertas y accidentales durante la vida util de la estructura

U representa la carga ultima, D son las cargas muertas, L son las cargas vivas, Lr son las
cargas vivas en techos, S son las cargas de nieve, R son las cargas por lluvia, granizo o hielo,

sin incluir el encharcamiento, W son las cargas de viento y E son las cargas sismicas.

El AISC-LRFD tiene las siguientes combinaciones de carga:

Tabla 6: Combinaciones de Carga

a)U= 14D

b)U=12D+1,6L+0,5(Lro S oR)

Si se consideran las fuerzas de viento o sismo:

c)U=12D+1,6(LrosoR)+(0,5L o 0,5W)

dU=12D+1,0W+0,5L+0,5(LrosoR)

e) U=1,2D + 1,5E + (0,5L 0 0,2S)

Fuentes: ASCE 7-10 American Society of Civil Engineers
2.5.1.4.2. Factores de Resistencia

Los factores de resistencia de igual forma que los factores de carga tratan en parte de subsanar

que se tiene en la resistencia de los materiales, en las dimensiones y en la mano de obra.

El AISC-LRFD establece los siguientes factores de resistencia:
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Tabla 7: Factores de Resistencia Caracteristicos - Situaciones

FACTORES DE
SITUACIONES RESISTENCIA ¢

Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores,
fluencia del alma bajo cargas concentradas, cortante 1,00
en tornillos en juntas tipo friccion.
Vigas sometidas a flexion, corte, filete de soldadura
con esfuerzos paralelos al eje de soldadura, 0,90
soldadura de ranura en el metal base.
Columnas, aplastamiento del alma, distancias al 0.85
borde y capacidad de aplastamiento en agujeros. ’
Cortante en el area efectiva de soldaduras de ranura
con penetracion completa, tension normal al area

. . 0,80
efectiva de soldadura de ranura con penetracion
parcial.
Tornillos a tension, soldaduras de tapén o muescas, 0.75
fractura en la seccion neta de miembros a tension. ’
Aplastamiento en tornillos (que no sean del tipo

0,65

A307)
Aplastamiento en tornillos A307, aplastamiento en 0.60
cimentaciones de hormigon. ’

Fuente: American Institute of Steel Construction AISC.
2.5.1.4.3. Elementos en flexion

Un miembro en flexion esta sometido a cargas perpendiculares a su eje, las que pueden incluir
momentos puntuales aplicados en el tramo o los extremos del elemento. Estas cargas generan

momentos flectores y corte en el miembro.

Las vigas se pueden clasificar de acuerdo a dos parametros, dependiendo de los cuales se

comportan de manera diferente en flexion.
La primera clasificacion es de acuerdo al tipo de arriostramiento lateral pudiendo ser:

» Vigas con soporte lateral adecuado: estan arriostradas a intervalos suficientes para

asegurar que la viga no falle por inestabilidad global.

* Vigas sin soporte lateral: no poseen suficientes arriostramientos laterales para evitar la

falla por inestabilidad global.
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La otra clasificacion esta relacionada con las propiedades de la seccion transversal del

elemento pudiendo ser:

= Vigas de seccion compacta: las relaciones ancho espesor de sus elementos son
suficientemente pequefias para prevenir que la capacidad esté dada por inestabilidad

local.

Los estados limite o modos de falla a considerar son plastificacion de la seccion y

volcamiento

* Vigas de seccion no compacta: la capacidad de la viga esta dada por la inestabilidad local

de uno de sus elementos en el rango elastico de tensiones

Ademas de los estados limite de plastificacion y volcamiento es necesario considerar el

estado limite de pandeo local de los elementos que componen la seccion.

Modos de falla.

Existen tres modos principales de falla de los miembros en flexion. Estos son:
Plastificacion

Los aceros ductiles se pueden idealizar antes de la zona de endurecimiento por deformacion,
como un material elastico que al llegar a la fluencia se comporta plasticamente. Para que el
material se comporte de esta manera en un miembro estructural en flexion, es necesario que

no ocurran fenémenos de inestabilidad, fractura o fatiga.
Volcamiento

También conocido como pandeo lateral-torsional de la viga, es posible ver que la capacidad
al volcamiento de una viga va a depender del tipo y espaciamiento de los arriostramientos de

las alas de la seccion, pudiendo ser continuo o puntual.
El pandeo puede ser elastico o ineléstico.

El modo de falla de la viga en flexidon, sin considerar el pandeo local, va a estar
principalmente definido por la distancia entre arrostramientos o longitud no arriostrada Lb.

Existen dos valores limite que se deben considerar:

Lp.- Es la longitud no arriostrada maxima para conseguir que la viga alcance el momento
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plastico y tenga capacidad de deformacion inelastica después de este punto.
Lr.- Es la longitud no arriostrada a partir de la cual la viga fallara por volcamiento elastico.
Pandeo local

Tercer modo de falla que puede afectar a vigas en flexion es el de pandeo local de alguno de
sus elementos. Dependiendo de la esbeltez de los elementos que componen la seccion
transversal, es posible que aquellos elementos que estan en compresion fallen por

inestabilidad local, ocasionando la falla del miembro completo.
Tal como en el caso de pandeo global, el pandeo local puede ser elastico o ineléstico.

Criterio de disefio: método LRFD.

¢bA4n 2 Mu

Donde

@b : factor de reduccion de resistencia
M, : resistencia nominal de flexion

My : carga mayorada en el miembro

De acuerdo a que si la seccion es compacta o esbelta se considerara el menor valor

correspondiente a Mn de los distintos modos de falla.

2.5.1.4.4. Elementos en tension.

Un elemento en tension ideal se define como un elemento que debido a sus caracteristicas

geométricas genera solo esfuerzos axiales.

Los factores que pudieran afectar la eficiencia de los miembros a tension son la excentricidad,
las necesarias tolerancias de fabricacion de los elementos, los esfuerzos residuales y los

agujeros en placas y perfiles estructurales.

Modos de falla.

¢ Fluencia del area total o bruta.
Falla por deformacion excesiva
e Fractura del area neta.

Debilitamiento de la seccion debido a perforaciones para conexion apernada
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e Ruptura por cortante y tension combinados (bloque de cortante).

Combinacion de fluencia o fractura en tension y fluencia o fractura en corte asociado a

la presencia de perforaciones en la zona de conexion.

P - = P P - o - P
Fluencia en la seccion total Fractura en la secciénhl?eta
(yielding of gross section) (Fracture of Net seccién)

Ruptura por cortante y tension combinados
(Block shear rupture)

Figura 6: Modos de falla en Tension

Criterio de rigidez

Este limite no es necesario para asegurar la integridad estructural del elemento una vez

instalado, s6lo limita la posibilidad de vibraciones y deformaciones.

£3300
r

Donde
L: la longitud del miembro en tension

r: minimo radio de giro de la seccion transversal del ~miembro
Criterio de disefio: método LRFD.

4T >T

Donde

@t : factor de reduccion de resistencia
T, : resistencia nominal de tension

T : carga mayorada en el miembro
La especificacion LFRD estipula que la resistencia de un miembro en tension, ¢Tn, sera el

valor mas pequefio de los valores obtenidos considerados los dos primeros modos de falla.
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2.5.1.4.5. Elementos en compresion

Un miembro en compresion es una idealizacion. En estructuras reales nunca una columna
trabaja exclusivamente en compresion, ya sea debido a imperfecciones de fabricacion,
desalineacion de la carga axial con el eje centroidal del miembro, condiciones de la
estructura, etc. Sin embargo constituye la base para disefiar miembros sometidos a

compresion en estructuras reales.

Dependiendo de la magnitud de las cargas y disponibilidad de secciones y requisitos de
operacion, puede ser mas ventajoso usar perfiles laminados, secciones soldadas o0 miembros
armados. La distribucién de las cargas determinara si es mejor un miembro de seccion
variable o constante, mientras que requisitos de operacion (paso de ductos), peso o de

arquitectura pueden favorecer el uso de secciones con alma de celosia en lugar de llena.
En las laminas siguientes se presenta secciones tipicas de miembros en compresion.

Modos de falla

e Seccion no esbelta.

Los miembros estructurales de seccion no esbelta cargados axialmente a compresion pueden

fallar tedricamente de tres maneras diferentes

= Pandeo por flexion
» Pandeo torsional
* Pandeo flexo-torsional
e Seccion con elementos de pared delgada.
= Potencial inestabilidad o pandeo local

= Reduccion de la resistencia en compresion

Esto podria ocurrir, por ejemplo, cuando los limites de la razén ancho/espesor establecidos
en el método LRFD presentados en “Especificacion ANSI/AISC 360-05” la tabla B4.1a son

excedidos

Criterio de diseiio: método LRFD.

PuS(ﬂan

Pnchr'Ag
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Donde:

Pu = carga de diseiio mayorada

Pn = resistencia nominal

@c = factor de reduccion de resistencia (0.9)
Fer = esfuerzo critico de pandeo

Ag = area total del miembro

La resistencia de compresion nominal, Pn, es el menor valor obtenido de acuerdo con los

estados limite de pandeo por flexion, pandeo torsional y pandeo flexo-torsional.

Limites de esbeltez v longitud efectiva.

Para miembros disefiados solo en compresion, se recomienda que la razon de esbeltez KL/r

no sea mayor que 200.

Donde:

L = longitud no arriostrada lateralmente del miembro, cm (mm)

r = radio de giro, cm (mm)

K = factor de longitud efectiva determinada de acuerdo con la Seccion C2

2.5.1.4.6. Diseiio de conexiones

Las uniones de los miembros de una armadura se realizan a través de placas de union. Estas

uniones o conexiones pueden ser de dos tipos: apernadas o soldadas.
e Tipos de conexiones:
— Apernadas o atornilladas: concéntricas y excéntricas
— Soldadas: concéntricas y balanceadas
2.5.1.4.7. Limite de deformaciones

En general los codigos de disefio no explicitan deformaciones maximas para armaduras

e Criterio y experiencia del disefiador

e A modo de referencia

Donde

A < Dmax = deformacion maxima
[ = claro de la armadura
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2.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion

2.5.2.1. Fundamentos del diseno

e En diseiio por esfuerzos admisible, la capacidad resistente dividida para un factor de
seguridad no debe ser sobrepasada por las solicitaciones.
e En diseiio por capacidad resistente, la capacidad resistente no debe ser sobrepasada por

las solicitaciones mayoradas.

Capacidad Resistente

Solicitaciones
Capacidad Resistente / F.S.

Capacidad Resistente

Solicitaciones Mavoradas

Solicitaciones

Figura 7: Fundamentos de disefio
2.5.2.2. Recubrimiento del acero:

Con el objeto de que el acero pueda desarrollar los esfuerzos de adherencia con el hormigon
que le rodea, y que ademas se encuentre adecuadamente protegido del medio ambiente, en

la ACI-08 especifica los siguientes recubrimientos minimos de hormigén para el acero

Tabla 8: Recubrimientos Minimos
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TIPO RECUBRIMIENTO
Recubrimiento
Minimo, mm
(a) Concreto colocado contra el suelo y expuesto 70
permanentemente a él
(b) Concreto expuesto a suelo o a la intemperie
- Varillas de 18 mm y mayores 50
- Varillas de 16 mm y menores 40
(c¢) Concreto no expuesto a la intemperie ni en contacto con
el suelo:
0 Losas, muros, viguetas:
- Varillas mayores a 36 mm 40
- Varillas de 36 mm y menores 20
0 Vigas, columnas:
- Refuerzo principal, anillos, estribos, espirales 40
0 Cascarones y placas plegadas:
- Varillas de 18 mm y mayores 20
- Varillas y alambre de 16 mm y menores 15

Fuente: Requisitos de Reglamento para Concreto Estructural (ACI 318S-05)
2.5.2.3. Método de disefio

La metodologia a emplear es el Diseflo por Resistencia. Con este método se busca que la
resistencia tltima de un elemento sometido a flexion, compresion, o corte sea mayor o igual
a la fuerza ultima que se obtiene mediante las combinaciones de cargas amplificadas, lo cual

se resumen en la siguiente formula:
@Rn = aCi

Donde:

@: Factor de reduccion de resistencia, menor que la unidad
Rn : Resistencia nominal

o : Factor de carga o de amplificacion

Ci : Efecto de las cargas de servicio

2.5.2.3.1. Los factores de reduccion de la capacidad resistente

Adicionalmente a la mayoracion de las cargas, el ACI [ac19.3]establecen factores de reduccion
de la capacidad resistente (¢ ) de las estructuras, factores que dependen del tipo de
solicitacion que esté siendo considerada en el disefio estructural. Los valores de capacidad
nominal se deben multiplicar por los siguientes factores reductores para obtener la capacidad

resistente real de los elementos estructurales (también llamada capacidad ultima):
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Tabla 9: Factor de reduccion de capacidad para distintos tipos de solicitaciones

Tipo de Solicitacion Factor de Reduccion de
Capacidad (¢)
Flexion sin carga axial 0,90
Tension axial y tension axial con 0,90

flexion:

Compresion axial y compresion
axial con flexion:

» Elementos con refuerzo en espiral 0.75
= Otros elementos reforzados 0,70
Cortante y Torsion 0,75
Aplastamiento en el hormigon 0,60

Fuente: ACI-08 Requisitos de Reglamento para Concreto Estructural y Comentario

La magnitud de la reduccion de capacidad se fundamenta en 2 aspectos:

» En primer lugar, los elementos estructurales no son construidos en obra con el mismo
nivel de prolijidad que aquel que se logra en laboratorio, por lo que su capacidad real es
algo menor; es decir que bajo este primer criterio se deberia reducir por igual la capacidad
resistente bajo cualquier tipo de solicitacion. En este caso el factor de reduccion de
capacidad deberia ser inico y los codigos han establecido una reduccidon conservadora
del orden del 10% (¢ = 0,90).

* En segundo lugar, existen solicitaciones en la estructura que son mas criticas que otras
por los tipos de falla que generan: la falla por flexion es ductil por estar controlada por la
gran capacidad de alargamiento del acero de traccion, mientras que las fallas por cortante,
por carga axial y por aplastamiento son fallas fragiles, por estar controladas por la rotura

del hormigodn a traccidn la primera y compresion las dos tltimas.

Se requiere que cuando la estructura falle lo haga de una manera ductil y progresiva (dando
avisos externos de lo que estd ocurriendo internamente), por lo que a partir de ¢ = 0,90 se
manejan factores de reduccion de capacidad diferenciados. Mientras mayor sea la
reduccion de capacidad resistente (¢ es mas pequeio) la estructura requiere ser reforzada
en mayor medida para ese tipo de solicitacion, con la finalidad de recuperar la capacidad

perdida por especificacion de los codigos.

2.5.2.3.2. Disefio por flexion

En vigas de hormigdén armado sometido a flexion, en una seccion transversal especifica, una
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parte estara sometida a esfuerzos y deformaciones de compresion, mientras que otra parte de

la viga estara sometida a solicitaciones de traccion.

Los codigos de disefio establecen que cuando un elemento trabaja a flexion, el hormigdn en
la zona de compresion no debe sobrepasar de una deformacion maxima unitaria (g) de 0.003,
sin embargo en zonas de traccion se supone que el hormigoén se ha fisurado totalmente y que

no colabora en la capacidad resistente, por lo que solamente el acero trabaja a traccion.

Por tanto se puede estimar el momento resistente a flexiéon como:

Real Equivalente
. o8& &
Bc
ﬂ_(_*,:o:fc'bc - a=§c £
~ lz=dpe -
T=A.f.
E— g = g1
T = Asfy = 0,85f’cab =C,
Asfy a
a—O'Tf,Cb goMn—cpAsfy(d—E)
M M A Mu 0,90
u=@Mn ... s= 7 o =0,
of (d-3)

Haciendo operaciones se llega a:

2Mu
0,85 @ * f'c * b * d?

AFy =0,85f'c.b.d 1i\/1

Se puede generar una constante de simplificacion:

k= 0.85f"c.b.d
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Reemplazando en la expresion previa se tiene:

AFy =kl1+ |1 2Mu
sEY =R 0,85+ k = d

Si bien matematicamente existen 2 soluciones, fisicamente solo existe la que tiene signo
negativo en el radical (valor menor).

k 2Mu
1—- [1-—

A= — -
S Fy 0,85*k xd

El tipo de falla depende de la cuantia de acero colocado en la seccion, dicha cuantia se define

COmo:

Donde:

p =Cuantia de acero

As=Area de acero

b = Ancho de la seccion

d = Peralte efectivo de la seccion

Cuantia balanceada: Es la cuantia de armado que provoca la deformacion unitaria méxima

permitida en el hormigdn de compresion (0,003), y que el acero de traccion empiece a fluir.

f, ESES
o5 le( 55 )
p=h f, \Ege; + E.z,

By =085 para f'c =210kg/cm2

Cuantia maxima: Corresponde al 62,5% de la balanceada, este criterio asegura que el acero
entre en fluencia antes de que el hormigdn ingrese en la zona de decrecimiento de capacidad

resistente a la compresion:
Pmax = 0.625p, ;  ASpex = 0.625p, bd

Cuantia minima: En aquellas vigas en que las dimensiones geométricas superan a la
capacidad resistente requerida sin rotura por traccion del hormigoén, se deberd proveer un

armado minimo que sea capaz de absorber:
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Asmin 018 flc 14
in = ; ASpin = ——F——bd = —bd
Pmin bd min fy fy

El siguiente grafico describe los modos de falla del hormigén armado a flexion.

Phe; . . :
T l Falla Fragil a Compresion del Hormigon
£ =9, +~0.002
Falla Ductil Limitada
=
P =075FP, 420.00367 S 8
- Q@
= 5
P ~0.625 9 4 0.005 o E_ —.3::
@ 8 g. ~
ooz =
P=0508 L0007 M & 3 - 2
= 2 . Che B¢
£ 2 i OE K =
= = 4 =
rE & & 5
- - ° )
G . A g
[ =1
% N
= g
.P — Pm T - - -
Falla Fragil por Incapacidad de Transferencia de Fuerza
o de Traccion del Hormigon al Acero
Figura 8: modos de falla del hormigén armado a flexion
2.5.2.3.3. Diseiio por corte

Las fuerzas cortantes transversales externas V, que actiian sobre los elementos estructurales,
deben ser resistidas por esfuerzos cortantes internos t, igualmente transversales, pero que por

equilibrio también generan cortantes horizontales.

En el hormigén armado, el ACI optd por manejar un esfuerzo cortante referencial o
caracteristico promedio v, lo que facilita la inclusién de los diferentes parametros que

influyen en la resistencia al cortante.

|74 d
v=(bw*d) * & @ * & @ * & @ I_... |
b bw o by bw
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Donde:

v: esfuerzo cortante referencial promedio

V: fuerza cortante

bw: ancho del alma resistente al cortante

d: distancia desde el centroide del acero de refuerzo hasta la fibra extrema

El esfuerzo minimo resistente a corte del hormigdén simple se calcula mediante la siguiente
expresion basica, que por su forma de expresion guarda una relacion directa con la resistencia

a la traccion del hormigon:

vc = 0,53 \/ﬁ

Donde:
f'c: resistencia caracteristica del hormigon a compresion en Kg/cm2
ve: esfuerzo maximo resistente a cortante del hormigon en Kg/cm?2

Para un analisis mas refinado, cuando exista, ademas de las fuerzas cortantes, la accion de
fuerzas axiales de compresion, el codigo ACI recomienda utilizar la siguiente expresion para
definir la resistencia al cortante [ACI 11.3.2]:

—053(1+ Nu) '
ve =" 1a04g) V) ¢

Donde:
Nu: carga axial ultima de compresion que ocurre simultaneamente con Vu, en Kg.
Ag: Seccion transversal de hormigon en cm2.

La fisuracion por cortante en la zona critica de los apoyos se produce aproximadamente a 45°

del eje longitudinal.

La condicién bésica que se debe cumplir para que la capacidad resistente sea adecuada con

relacion a las solicitaciones es que:
oVn =2Vu ; Vn =Vc + Vs; =075

Donde:

Vn: capacidad resistente nominal a corte de la viga de hormigon armado
Ve: capacidad resistente a corte del hormigon simple

Vs: capacidad resistente a corte del acero de refuerzo

Vu: solicitacion ultima de cortante

La parte del cortante que no puede ser absorbida por el hormigon debe ser resistida por la

armadura transversal.
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La ecuacion que describe a la magnitud de la fuerza absorbida por el acero transversal es:
Vs=(d/s)-Av-Fy

Donde:

Vs: Fuerza cortante absorbida por los estribos

d: altura efectiva de la viga

s. espaciamiento longitudinal de los estribos que cortan la fisura

Av: Seccion transversal de acero de cada estribo que cruza la fisura (2 veces
la seccion transversal de la varilla)

Fy: Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo

Capacidad Maxima del Acero de Cortante:

La fuerza cortante absorbida por el acero no debe superar a cuatro veces la maxima fuerza
cortante basica que puede absorber el hormigdn simple; fuerzas cortantes superiores a la

especificada destruyen la integridad del hormigon.
vs <212 f'c
Armado Minimo de Cortante:

Debe proporcionarse un armado transversal minimo de cortante en toda la viga de acuerdo a

[y / bw - .
la expresion A v,min = 0,2./f'c Ty ° PeTo el refuerzo transversal en ninglin caso podra ser

‘ 3,5:bw's
menor que A v, min = Ty
Espaciamiento Minimo de los Estribos:

El espaciamiento minimo de los estribos en las vigas de hormigén armado no debe superar

los siguientes valores [ACI 11.4.5.1]:
s<d2 ; s<60cm

Donde:
s: Espaciamiento de los estribos
d: Altura efectiva de la viga

El primer criterio permite que, en cualquier lugar del elemento estructural, al menos 2

estribos crucen a cada fisura diagonal.
Espaciamiento de los Estribos de Confinamiento:

En el espaciamiento de los estribos de confinamiento ubicados en el sector de apoyo no puede
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superar las siguientes expresiones [ACI 21.3.4.2]:
s<d/4:s<8¢pL;s<24¢T;s<30cm;

Donde:
@L: Menor diametro de las varillas longitudinales
@T: Diametro de los estribos transversales

El primer criterio permite que en las zonas criticas a cortante de la viga, al menos 4 estribos

crucen a cada fisura diagonal.

La distancia desde el apoyo hasta la cual deben colocarse los estribos con este espaciamiento
minimo es de 2 veces la altura del elemento (2h), medidos desde la cara interna del apoyo

[ACI 21.3.4.2].

El primer estribo no puede ubicarse a mas de 5 cm de la cara interna del apoyo ni a mas de

la mitad del espaciamiento entre estribos (s).

2.5.2.3.4. Flexocompresion en los elementos de hormigon armado

El comportamiento de secciones especificas de columnas de hormigén armado es descrito
mas claramente mediante graficos denominados curvas o diagramas de interaccion. Sobre el
eje vertical se dibujan las cargas axiales resistentes y sobre el eje horizontal se representan

los correspondientes momentos flectores resistentes.

Pn Pn ® 0 o
= " s e o °
curva de interaccién e o0 curva de interaccién X lo---0]-%
= _ S e o
° ® o O
o 9 la seccién es incapaz de

resistir las solicitaciones
# (Pn2, Mn2)

(Pni, Mni) #

la seccion es capaz de
resistir las solicitaciones

Minx Mnx

Pueden ser resistidos por la seccion No pueden ser resistidos por la seccion.

Figura 9: Curvas de Diagrama de Iteracion
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Para la elaboracion de las curvas de interaccion nominales, para una seccion dada, se utiliza

el siguiente procedimiento:

Se definen diferentes posiciones del eje neutro

Para cada posicion del eje neutro se calculan las deformaciones unitarias, tomando como
base una deformacion maxima en el hormigon eu = 0.003

En funcién de las deformaciones en el acero y en el hormigoén se determinan los
diagramas de esfuerzos en el hormigén y la magnitud de los esfuerzos en el acero.

Se calculan los momentos flectores y cargas axiales que, por equilibrio, deben ser iguales

a los momentos flectores y cargas axiales externos solicitantes [ACI 10.3.1].

Existen dos aspectos adicionales que deben ser considerados para transformar las curvas de

interaccion nominales en curvas de interaccion para disefio de columnas:

a)

b)

El factor de reduccion de capacidad ¢ para compresion pura en columnas rectangulares
es 0,70 y para flexion pura es 0,90 [ACI2000 9.3]. De cualquier modo, las solicitacione

de rotura se calcularan con las siguientes expresiones:
Pu=¢.Pn
Mu=¢.Mn

El AClI especifican que en columnas con estribos se debe reducir en un 20% la carga axial
ultima maxima para cubrir el efecto de los momentos flectores causados por pequefias

excentricidades de la carga, cuya existencia no puede ser controlada por el disefiador.

La excentricidad puede ser calculada con las siguientes expresiones:

e = Mu/ Pu
ex = Muy / Pu
ey = Mux / Pu

Efecto del pandeo en el disefio a flexocompresion.

Las columnas esbeltas tienen una capacidad resistente a flexocompresion menor que las

columnas cortas, lo que debe ser tomado en consideracion durante el disefio.

El Codigo ACI establece que, para cuantificar la reduccion de capacidad por pandeo en

36



columnas, se deben mayorar los momentos flectores de disefio.

Los mencionados codigos establecen tres alternativas fundamentales para enfrentar el

problema de pandeo en columnas:

a) Las columnas pueden disefiarse empleando andlisis estructural de segundo orden, que
implica el planteamiento de las ecuaciones de equilibrio sobre la estructura deformada,
por lo que requiere la resolucion de ecuaciones diferenciales [ACI 10.10.1].

b) Las columnas arriostradas contra desplazamiento transversal, o cuyas cargas no provocan
desplazamientos transversales importantes (usualmente la carga permanente y la carga
viva), pueden disefarse empleando un método aproximado basado en analisis estructural
de primer orden y en la ecuacion de Euler [ACI 10.10.2].Las columnas no arriostradas
contra desplazamiento transversal pueden disefarse empleando un segundo método
aproximado, también basado en andlisis estructural de primer orden y la ecuacion de

Euler [ACI 10.10.7].
Diagramas de interaccion adimensionales para el disefio de columnas:

Existe una gran variedad de curvas de interaccion adimensionales que evitan la preparacion
de curvas de interaccion especificas para cada columna, cuya utilizacion facilita
enormemente el disefo a flexocompresion. El propio ACI ha publicado curvas que contienen
algunos de los criterios detallados en el numeral anterior, dejando los restantes criterios para

la aplicacion por parte del disefiador.

La presentacion tipica de estos diagramas es la de una familia de curvas para determinados
valores de: esfuerzo de rotura del hormigon (f¢), esfuerzo de fluencia del acero (Fy), relacion
entre la dimension del nicleo de hormigén y la dimension exterior de la columna (g), y

distribucion de la armadura en la seccion de hormigon.
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DIAGRAMAS DE INTERACCION DE COLUMNAZ RECTANGULAREZ
[grafice ¥ 49]
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Figura 10: Diagramas de interaccion adimensionales para flexion
unidireccional en columnas rectangulares.

En el Capitulo III se procede a la verificacion estructural ademas se presenta el diagrama a
usar ““ Diagramas de Interaccion para Columnas Rectangulares con Armadura
Simétrica Respecto a los Ejes Principales”, sometidas a flexion en una direccion principal,
en las que, ademas de los criterios expuestos, en los diagramas expuestos estd incluido la
excentricidad minima, y el cambio del valor del factor de reduccion de capacidad. Estos
factores usualmente no son incluidos explicitamente en otras curvas de interaccion
disponibles, por lo que para el uso de otras curvas de interaccion siempre es recomendable

revisar la metodologia propia de uso de sus diagramas.
2.5.3. Disefio de losa.

2.5.3.1. Tipos de losas.

Las losas son elementos estructurales planos cuyo espesor es pequefio comparado con sus
otras dimensiones, y que formando parte de los entrepisos, tienen como funcién estructural
el soporte directo de las cargas que actiian sobre ellos, y la transmision de las mismas

hacia otros elementos estructurales como vigas, columnas y tabiques.

El tipo de carga mads comin que deben soportar las losas son las cargas verticales,
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provenientes de su peso propio y elementos que forman parte de los entrepisos designadas
como cargas permanentes y sobrecargas de uso como el peso de muebles, personas, etc.

designadas como cargas de uso o accidentales.
Las losas pueden clasificarse en general en dos categorias, de acuerdo al tipo de apoyo:

i)  Losas apoyadas en vigas a).

i1)  Losas sin vigas (entrepisos sin vigas) b) yc).

_— =

a) Losa en dos direcciones apoyada en

vigas
N ! i ﬂﬂ‘“l‘q‘ -E'llI
1 e e B |
R T
¢) Losa plana d) Losa nervadura en dos direcciones

Figura 11: Clasificacion de losa de acuerdo al tipo de apoyo

En el caso de losas sin vigas las cargas que ellas soportan son transmitidas a columnas

o tabiques, y se distinguen también dos casos, segiin que la columna posea o no capitel.

Si Ly/Lx es mayor a 2 se la puede considerar como losa unidireccional, requiriendo armadura

solo en una direccion correspondiente a la menor luz.

De acuerdo a los materiales y procedimientos con que son construidas las losas, éstas se

clasifican en:

1)  losas tipos macizas o solidas.
ii)  losas nervuradas.

iii)  losas tipos alivianadas con elementos prefabricados.
2.5.3.2. Comportamiento de las losas:

2.5.3.2.1. Losas Unidireccionales:
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Las losas rectangulares se apoyan en dos extremos opuestos, y carecen de apoyo en los

otros dos bordes restantes, trabajan y se disefian como losas unidireccionales.

Figura 12: Losa unidireccional apoyada sobre muros y sobre vigas

Cuando la losa rectangular se apoya en sus cuatro lados (sobre vigas o sobre muros), y la
relacion Ly/Lx es mayor o igual a 2, la losa trabaja fundamentalmente en la direccion mas
corta, y se la suele disefiar unidireccionalmente, aunque se debe proveer un minimo de
armado en la direccion ortogonal, particularmente en la zona cercana a los apoyos, donde
siempre se desarrollan momentos flectores negativos importantes (traccion en las fibras
superiores). Los momentos positivos en la direccion larga son generalmente pequeios, pero

también deben ser tomados en consideracion.

2.5.3.2.2. Losas Bidireccionales:

Cuando las losas se sustentan en dos direcciones ortogonales, se desarrollan esfuerzos y

deformaciones en ambas direcciones, recibiendo el nombre de Losas Bidireccionales.

La ecuaciodn general que describe el comportamiento de las losas bidireccionales macizas, de
espesor constante, es conocida como la Ecuacion de Lagrange o Ecuacion de Placas, que
se presenta a continuacion:
4 4 4
o'w ow JOw ¢
Tt st =
ox ox oy oy D

Donde:
_EW
12(1- )
w: ordenada de la eldstica de deformacion de la placa en un punto de
coordenadas (x, y)

D: rigidez a la flexion de la placa, andloga al producto E . I en vigas
E: modulo de elasticidad del hormigon h :  espesor de la placa
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U: coeficiente de Poisson del hormigon (valor esta comprendido entre ().]5 ¥ 0.20)

La ecuacion de Lagrange utiliza como fundamento la Ley de Deformacion Plana de
Kirchhoff que establece que una placa plana delgada, sometida a cargas perpendiculares a su
plano principal, se deformara de modo que todos los puntos materiales que pertenecen a
una recta normal a la superficie sin deformarse permaneceran dentro de la correspondiente
recta normal a la superficie deformada (la version analoga para vigas diria que las secciones

transversales planas antes de la deformacidon permanecen planas después de la deformacion).

Las solicitaciones unitarias internas que se desarrollan en las placas quedan definidas por las

siguientes expresiones:

2 2 Donde:
o'w ow
m,=-D oy” TH P myx : momento flector alrededor del eje x, por
) ) unidad de ancho de losa
m =— D[é 1;-}- r 0 V;} my . momento flector alrededor del eje y, por
Yy
Ox Oy unidad de ancho de losa
D (1_ ) o*w myxy :  momento torsor, por unidad de ancho
e = # dxdy de losa
o [2w 2w vx . esfuerzo cortante en la direccion x, por
Vv, = —Da o + ﬂy unidad de ancho de losa
) ) vy ! esfuerzo cortante en la direccion y, por
v :_Di{a w+’u8 w unidad de ancho de losa
* oy| ox’ oy’

2.5.4. Fundaciones

2.5.4.1. Generalidades

La cimentacion es la parte de la estructura que permite la transmision de las cargas que

actlian, hacia el suelo o hacia la roca subyacente.

Cuando los suelos reciben las cargas de la estructura, se comprimen en mayor o en menor
grado, y producen asentamientos de los diferentes elementos de la cimentacién y por
consiguiente de toda la estructura. Durante el disefio se deben controlar tanto los

asentamientos absolutos como los asentamientos diferenciales.

El problema fundamental a resolver con las fundaciones es que por un lado el asentamiento
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total de la estructura esté¢ limitado a una cantidad pequefia y tolerable y por otro a que se
traten de minimizar o eliminar los asentamientos diferenciales entre las distintas partes de la
estructura. Por ello entonces es necesario transmitir la carga a un estrato de suelo con
cierta rigidez y resistencia y por otro distribuir la carga sobre un area que sea
suficientemente grande como para minimizar las presiones de contacto y reducir asi las

deformaciones.
2.5.4.2. Cimentaciones superficiales y profundas. Individuales y combinadas.

Una primera clasificacion divide las cimentaciones en dos grupos:

e Superficiales: cuando el nivel de cimentacion es inferior a cuatro veces la dimension
menor del cimiento.

e Profundas: cuando el nivel es superior a diez veces la dimensiéon menor.
Entre ambos grupos evidentemente hay gran cantidad de casos intermedios.

Dentro de las cimentaciones superficiales nos encontramos a su vez los diferentes tipos que

aparecen en las figura 13.

Dentro de las cimentaciones profundas el caso méas comun es el de pilotes cuyos diferentes

tipos y organizacion se representan en las figura 14.

o

- -

Vs

L Muro
1; :\T
| | | |
a ] a a I ;11734 27 s AT 3L 1
Zapatas aisladas Zapata Combinada ‘ Zapata corrida '
bajo muro

[l Il

e |

-

Al

i
-
T
!
i

<@ ] a-
i

Zapata de medianeria ; Zapata continua
bajo pilares

AL

Zapata de esquina

Figura 13: Principales tipos de zapatas
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a) LOSA DE CIMENTACION NERVADA b) LOSA DE CIMENTACION

Figura 14: Losas de cimentacion

PILOTES PREFABRICADOS PILOTES "IN SITU”

Figura 15: Cimentaciones profundas. Vista espacial
2.5.4.3. Criterios de disefio zapatas aisladas

Los esfuerzos en el suelo no deben sobrepasar los esfuerzos admisibles bajo

condiciones de carga mayoradas.

El recubrimiento minimo para el hierro, cuando el hormigén es fundido en obra en

contacto con el terreno y queda permanentemente expuesto a ¢él, es de 7,5 cm

Se deberan disefarse para resistir fuerzas cortantes tipo viga en cada direccion
independientemente, tomando como seccion critica a una distancia d desde la cara de las

columnas o elementos verticales.

La capacidad resistente del hormigén a cortante tipo viga se calcula con la siguiente

expresion [ACI 11.3.1.1]:
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v.=0,53\/f"c

Donde tanto f’c como v¢ se expresan en Kg/cm?.
Las zapatas deben disenarse para resistir fuerzas cortantes de punzonamiento en dos
direcciones simultaneamente, tomando como seccidn critica a aquella que se ubica a una

distancia d/2 alrededor del elemento vertical de carga (columna, muro, etc.).

La resistencia al cortante por punzonamiento que puede desarrollar el hormigon se calcula
con el menor valor de las siguientes expresiones [ACI 11.11.2.1], también utilizadas en

losas:

v, =1,06\f'c ; v, =0,53 f""(“%} L v, =0,27 fvc(ﬁlﬂ}
Donde:
p: relacion del lado largo al lado corto de la columna
as: parametro que vale 40 para columnas interiores, 30 para columnas de borde y
20 para columnas esquineras

d: altura efectiva de la losa (distancia desde el centro de gravedad del acero de
traccion hasta la cara comprimida extrema.

bo: perimetro de la seccion critica de cortante de la losa o zapata
Tanto f’c como vc se expresan en Kg/cm?.

;
cocooooooio.:

M Seccién critica al
. df2  punzonamiento
Seccion critica al cortante

Id
e 4 4 s e s e e s e s s s ls s s s emm

a) Por cortante b) Por punzonamiento

Figura 16: Seccion critica al cortante

La seccion critica de flexion en una direccidn se ubicard en las caras de los elementos

verticales de carga.
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elemento de hormigon armado

Seccion critica a la flexion

Figura 17: Seccion critica a la flexion

En zapatas reforzadas en una direccion y en zapatas cuadradas reforzadas en dos direcciones,

el acero de refuerzo debe distribuirse uniformemente a través del ancho total de la zapata.
Dimensionamiento de la superficie de contacto entre la zapata y el suelo de soporte:

Los estados de carga ultimos (1,2-D + 1,6-L) se utilizan para dimensionar la superficie de

contacto entre el plinto y el suelo de soporte.

Pu
A=—m
Gadm
Las excentricidades de carga se calcula por:
M M
e = _w ; ey — _ux
Pu Pu

Se debe verificar que la carga esta ubicada en el tercio medio de la cimentacion:
ex<b/6 ey <L/6

Si se supone que el suelo trabaja con un comportamiento elastico, y debido a que la carga se
encuentra en el tercio medio de la cimentacion, puede aplicarse la siguiente expresion para
calcular el esfuerzo maximo en el suelo, la misma que es una variante en presentacion de
las ecuaciones tradicionales de la Resistencia de Materiales para carga axial mas flexion en

dos direcciones ortogonales:

Pu|.  6e 0e
Unax = — | 1+ —/7+
A b L

Los cuatro esfuerzos ultimos que definen el volumen de reacciones del suelo se pueden

calcular mediante las siguientes expresiones:
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Figura 18: Esfuerzos en la zapata

Diseiio a Flexion:

Las secciones criticas de disefio a flexion en las dos direcciones principales se ubican en

las caras de la columna tanto en la direccidén e X como en 'y

La seccion de acero requerida, en la direccion x, para resistir el momento Gltimo en 100 cm

de ancho es:

As:0’85f cb"d - he 2Mu :
Fy 0,85¢f"'cbd

La cuantia minima de armado a flexion y la armadura minima sera de:

pmin = 0’ 001 8 ) Asmin = pmin bd
2.6. ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO

2.6.1. Especificaciones técnicas

Son las que definen la calidad de 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
deberd 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 ejecucion previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de obra, las
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instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deban adoptarse durante la
construccion; los niveles de control exigidos para los materiales y la ejecucion, y finalmente

las normas y pruebas previstas para las recepciones correspondientes

2.6.2. Precios unitarios

Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el computo
métrico, de manera tal que la multiplicacién de cada una de las actividades definidas para
una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que nos determine el costo parcial

de la misma.
Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:

a) costo de materiales.

b) Costo de mano de obra.

c) Desgaste de herramientas y o reposicion de equipos.
d) Gastos generales.

e) Utilidad.

La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de ¢) y d) representan el costo indirecto,
la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al que adicionado

la utilidad totaliza el precio total del item.

Tomado en cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como herramientas
menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA; como gastos
generales el 7% y como utilidad el 5%. Para los impuestos se tomo un valor de IVA del 14,94

% y un valor de IT del 3,09 %.

A modo de referencia, la planilla de precios unitarios podra tener la siguiente forma:

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

DATOS GENERALES
Proyecto :
Actividad : |
Cantidad :
Unidad :
Moneda :
1. MATERIALES
- PRECIO COSTO
DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD |0 G hUCTIVO|  TOTAL
1
2
N

TOTAL MATERIALES|
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2. MANO DE OBRA

. PRECIO COSTO
DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD |, oo ol TOTAL
1
2
N
SUBTOTAL MANO DE OBRA
CARGAS SOCIALES = (% DEL SUBTOTAL DE MANO DE OBRA) (55% al
71.18%)
IMPUESTOS IVA MANO DE OBRA = (% DE SUMA DE SUBTOTAL DE MANO
DE OBRA + CARGAS SOCIALES)
TOTAL MANO DE OBRA|
3. EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
. PRECIO COSTO
DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD |0 oo ol TOTAL
1
2
N
* HERRAMIENTAS = (% DEL TOTAL DE MANO DE OBRA)
TOTAL EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS

4. GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

COSTO TOTAL

* |

GASTOS GENERALES=%DE1+2+3

TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

S. UTILIDAD

COSTO TOTAL

* |

UTILIDAD =% DE1+2+3+4

TOTAL UTILIDAD|

6. IMPUESTOS

COSTO TOTAL

ll

IMPUESTOSIT=%DE1+2+3+4+5

TOTAL IMPUESTOS

TOTAL PRECIO UNITARIO (1 +2+3+4+5+6)

TOTAL PRECIO UNITARIO ADOPTADO (Con dos (2) decimales)

2.6.3. Computos métricos

Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volimenes de

las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de formulas geométricas

y trigonométricas.

A modo de referencia, la planilla de computo métrico podra tener la siguiente forma:

COMPUTO METRICO

N° | Actividad | Unidad Tarco ]X:;::)Slozftso Partes iguales  total
1.
Dl
n.
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2.6.4. Presupuesto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al 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 facil estimacién mientras que otros

estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.

2.6.5. Planeamiento y cronograma de obra

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las actividades estan
interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas de ellas no pueden
comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un proyecto, usualmente se

ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su terminacion.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un plan

en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacion de un conjunto

de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.

Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de comenzar el
proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a veces es

necesario reprogramar y replantear.

Para la planificacion y programacion del presente proyecto se haran uso del método de la
ruta critica. La representacion se la realizard mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion grafica de la informacion relacionada con la programacion el cual muestra las
actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las actividades que se

desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una tras otra.
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CAPITULO III INGENIERIA DEL PROYECTO.

3.1. ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO Y ESTUDIO DE
SUELOS

De acuerdo al convenio el levantamiento topografico y el estudio de suelos fueron realizados

por la honorable alcaldia municipal.

El levantamiento topografico que en su mayoria topograficamente es plano esto por ubicarse
al borde de la cancha de futbol. No se realizdé una verificacion del mismo con equipo
topografico ya que en las visitas al lugar se pudo observar que el terreno practicamente es

plano y el plano otorgado es de fuente confiable. (Ver anexos)

El estudio de suelos fue desarrollado con el SPT (ensayo normal de Penetracion Estandar)
dicho andlisis comprende granulometria, limites de Atterberg para la obtencion de la
capacidad portante del suelo. El tipo de suelo obtenido corresponde a un suelo arcilloso del
tipo A-6(3) y un suelo con piedra, grava y arena del tipo A-2-6(0) segun la clasificacién
A.A.SH.T.O. y un SC y SP en ambos casos se presente un suelo con particulas gruesas y
finas, arena y arcilla. El estudio arrojé como resultado una resistencia portante del terreno

de 1,5 Kg/cm? a una profundidad de 2,0 m. (Ver anexos)
3.2. ANALISIS DEL DISENO ARQUITECTONICO
La nueva unidad Educativa consta de dos plantas (pisos tipicos) cada uno de los cuales tiene

781.8m°.

Se considero una estructura conformada principalmente por Vigas, Columnas y una cubierta

de chapa galvanizada la que estd sustentada por cerchas metalica.

El primer piso esta constituido por siete aulas, sala multiple (aula tic) y barios. El segundo

piso estd constituido por siete aulas, un laboratorio y barios.

Todas las aulas tiene una superficie de 60,9 m?, la sala multiple y el laboratorio tienen un
darea de 86,4 m? el baiio tato para mujer como para varon tienen un drea de 20,66 m’ y el

depdsito ubicado en la segunda planta tiene un drea de 15,4 m°.
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Las grada ocupan una superficie de 28,20 m’ y el drea de la cubierta es de 360,5 m’.

El ingreso al bloque del edificio se la puede realizar tanto del Norte como del Sur.
3.3. ANALISIS DE CARGAS

Las cargas permanentes fueron calculadas de acuerdo a estructuracion, la sobrecarga de uso
se las adoptd de acuerdo a las recomendadas por la norma NBDS — 2006 (NORMA
BOLIVIANA DE DISENO SISMICO) correspondiente al TITULO B. CARGAS y en cuanto
a la carga de viento dado que la NBDS — 2006 no hace ninguna referencia en cuanto a su
calculo se las determino6 de acuerdo NBE-AE/88 (Norma Bésica de la Edificacion - Acciones
en la edificacion).

3.3.1. Cargas actuantes en la cubierta
Cargas Muertas

a) Peso de la correa.- Corresponde a las caracteristicas del material.

b) Peso propio de la cubierta.- Cubierta de la calamina = 4,9 kg/m2
Cargas Vivas

a) Presion de Viento.- Para una velocidad de 100 km/h es de w= 48,23 Kg/m?

b) Sobrecarga de uso.- Peso por Sobrecarga =60 Kg/m?

¢) Carga de nieve y granizo.- Aproximadamente G = 50 Kg/m?

3.3.2. Cargas que actian en la estructura
Cargas en vigas de azotea

Carga de muro perimetral (15 ecm) qMU = 260 kg/m
Cargas sobre vigas
Carga de muro
Muros perimetrales Azotea qMU = 260 kg/m
Muros perimetrales qMU = 800 kg/m

Muros divisorios qMU = 600 kg/m
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Cargas sobre losas

Sobrecarga de uso

Cargas en porticos

Edificios docentes Kg/m2

Aulas, despachos y comedores 300
Escaleras 400
Azoteas sin acceso 150

Carga de sobre piso.- qSP = 50 kg/m?

Carga de viento = 48,23 kg/m?

3.4. PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL
e Datos de la estructura de cubierta.
Norma Utilizada AISC - LRFD

Material para la estructura de sustentacion

Perfiles de Acero ASTM 36

Material de cubierta.

Calamina Galvanizada

Resistencia de Fluencia de los perfiles. 2530 Kg/cm?
Sobre carga de uso 60 Kg/m®
Velocidad del viento 100 Km/h

e Datos de estructura de hormigon armado:

Norma a Utilizar

Requisitos de Reglamento para Concreto
Estructural ACI

Resistencia Caracteristica del H°A°

210 Kg/em?

Resistencia de Fluencia del Acero de
Refuerzo

4200 Kg/cm’

3.5 ANALISIS, CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL

3.5.1. Estructura de sustentacion de cubierta

Las cerchas metalicas se idealizaron, las mismas poseen tres apoyos uno fijo y dos

moviles en el sentido horizontal. A continuacidon se procede a la verificacion de los

elementos de la cercha bajo diferentes tipos de solicitaciones: traccion, compresion,

flexion, flexo-traccion y ademas el disefio de placas y las uniones (empernadas).
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3.5.1.1. Detalle de la estructura de sustentacion de la cubierta metalica

Cercha tipo 1

Cercha tipo 2
3.5.1.2. Diseiio de la cubierta metalica.

VERIFICACION A TRACCION

CERCHA 2-C1
138 2.45 24 52,
245
2
245 8 2 s T 261
8 T~z o 26" s 1670
s 3 48 i N
2.40 2.40 2.40 2,50 2.50
7.20 5.00

Caracteristicas del Material

Fy = 2531,051 kg/cm? esfuerzo a la fluencia
Fu = 4077,804 kg/cm? esfuerzo ultimo

E =2038901,916 kg/cm? mddulo de elasticidad
De las hipotesis de combinaciones de carga se obtiene el valor del esfuerzo mas desfavorable.
PU=1071,201 kg

Como gobierna la traccion se predimensiona en base a este esfuerzo:

Ag =~ 9€”F = 0,471cm?
> 0,471 C1’Il2 Vnin %: 0,333 cm
e—— 1" =035]cm?
0.75-Fu
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Caracteristicas de la seccion
Longitud de elemento L=1,00m
Elegimos la seccion 2L 44,5x3,2
Datos de la seccion

Las unidades estan en [cm] segun la propiedad

e =3,2mm
Section Name [rLaasE32
o h =44,5 mm
T 5
Cross-section [axial) area et Section modulus about 3 axis 3234
. 01736 Section modulus about 2 44128
Torsional constant 5 Fone t — 3’2 mm

Moment of Inertia about 3 s | 102979 Plastic modulus about 3 avis 58713
Moment of Inestia about 2 s 19637 Plastic moduus about 2 ais 7.7658 T=1.19 cm
Shear area in 2 diection 2848 Radius of Gyation about 3 axis 1.33% 2

Shear area in 3 direction 252 Radius of Gyration about 2 &s 1.937

e: espesor del perfil
h: altura de contacto entre perfil y placa
t: espesor de la placa en conexion del perfil
X,y =: distancia entre la union y el centroide del perfil
Datos adicionales
g=20mm distancia entre la perforacion y el borde del patin
Le =30 mm Separacion de los tornillos extremos
s =4cm Espaciamiento entre agujeros
Calculos previos
Diametro del perno D = 1/2 pug = 1,27 cm

Le s |

e

Pu

I—~yJ

L ¥




ELF (I) ESTADO LIMITE POR FLUENCIA
@Tn=0,90-Fy- Ag
@Tn =0,90%2531,051 *5,235
¢Tn = 11925,50 kg
ELF (II) ESTADO LIMITE POR FRACTURA

Calculo de An para tornillos

perforacion en linea perforacion intercalada

An=Ag—-4,. 2
" An=Ag-—n-D-t+ il

Aperf = D%e = 1,27*0,32 = 0,406 Cl’l’l2 4gl .t

Anmin = Asec - 2*Ape}ff = 5,235 - 2*0,406 = 4,422 sz
El valor de U sera el menor de:

U:[l—ij ; U=09
Lc

Lc:(n—l)s=(2—1)*4:4 cm
Siendo a su vez X el mayor de los valores
1) x=1,19cm
2) g-y'
A'i—ye'e(h—y‘j
y'= yt — ye=h—-g=445-2,00=245cm
Area de la parte no conectada A’

A'=A-y,e =5235/2-2,45%0.32 = 1,834 cm?
2,45

5,235/2*1,19—2,45-0,32(4,45—

2 J
- ~ 0,320
Y 1.834

Porloquees:g-y'=2,00-0,320=1,680 cm
De forma que se toma x = 1,680
1,680

Finalmente se tiene U = (1 - j =0,580

Area Efectiva
Ae=U-An=0,580*3,827 — Ae=2,565cm’
Finalmente ELF (ii) fractura
@Tn=0,75-Fu-Ae=0,75%4077,804%2,565 —  ¢Tn = 7844,267 kg
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ELS ESTADO LIMITE DE SERVICIO

Limite de la relacion de esbeltez: L / rmin <= 300

71.4 <300 OK
Resultados
Valor Pu (TON)
ELF (I) 11,92 TON Estado Limite por fluencia - 1071
ELF (II) 7,84 TON  Estado Limite por fractura ’
VERIFICACION A COMPRESION
CERCHA 4-C1
73 28 28 82
245
245 8 230 vs-' ) 281
7T 245 1 g 1670
= 4 \+ o,
2.40 240 o 240 250 2.50
720 5.00

Caracteristicas del Material
Fy =2531,05 kg/cm? esfuerzo a la fluencia
Fu =4077,80 kg/cm? esfuerzo tltimo
E =2038901,92 kg/cm? mddulo de elasticidad
G = 784193,04 kg/cm? médulo de corte
De las hipotesis de combinaciones de carga se obtiene el valor del esfuerzo mas desfavorable.
PU=-5580,49 (kg)
Predimensionamiento a compresion.
El valor del esfuerzo en compresion se asume (¢@Fcr), si la columna sera relativamente
robusta se asume un valor cercano 0,85 de Fy, y si es mas cercana a esbelta debe asumirse
un valor de 0,55 de Fy.
Para nuestro caso asumimos un valor de 0,55 de Fy

oFer = 1392,0780 kg/em? Ag =L 4,009 cm?

o Fcr

Longitud de elemento L = 2,6 m
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Elegimos la seccion 2L 50,8 x 6,4
Datos de la seccion

Las unidades estan en cm segun la propiedad

Section HName lﬁ SE64 e = 6;4 mm
Properties _

Cross-section [axal) area ’W Section modulus about 3 axis ’W b - 507 8 mm
Torsional constant W Section modulus about 2 axis ’W _
Motnent of Inettia sbout 3 ais | 289991 Plastic moduus about 3asis | 148311 t= 6,4 mm
Moment of Inettia about 2 axis | 99,0474 Plasic moduus about 2axis | 200096 _

Shear area in 2 direction [Es02d Radius of Gyration about 3 axis R X = 1527 cm

Shear area in 3 drection 53904 Radius of Gyration about 2 axis 2243 —
y=127cm

Esbeltez de la seccion

Como la seccion estd articulada en ambos extremos se considera K =1

Para miembros disefiados s6lo en compresion, se recomienda que la razon de esbeltez KL/r
no sea mayor que 200.

Razon esbeltez

KL 260
K=1 L=260cm KL=260 ——= 9 =166,77<200 OK

X 9

Pandeo local

50,8 E 2038901,92
A = NA A=—=—""—=7938 A =0,45 |—=0,45 | ——= 12.77
! t 6,4 F, 2531,05

Seccion no compacto — NO hay pandeo local

| S

Determinacion del tipo de pandeo

E 2038901,92
KL/r=166,77 > 4,71 |—=4,71 |——————=133.68  Pandeo Elastico
F, 2531,05

Para pandeo elastico

7*E  3,14°2038901,92

(KL)Z (260)°

Fe= = 723,505 kg/cm?

-
Fer=0,877-F, =0,877%723,505=634,514 kg/cm?

Determinar ¢Pn
o-Fer-Ag > Pu

@-Fcr-Ag =0,9%634,514%11,674 = 6666,356 kg
6,666 > 5,580 OK

57



VERIFICACION A FLEXION
TRAMO DE CORREA 8-C1

N\

{(&--00)

i=3-C1)

ez

Caracteristicas del Material

Fy =2531,05 kg/cm? esfuerzo a la fluencia

Fu = 4077,804 kg/cm? esfuerzo ultimo

E =2038901,92 kg/cm? mddulo de elasticidad
G = 784193,0446 kg/cm* modulo de corte

De las hipotesis de combinaciones de carga se obtiene el valor del esfuerzo mas desfavorable.

Mu33 =379,672 kg-m

Predimensionamiento a Flexion

Mu < pMn

Longitud de elemento
Elegimos la seccion

Datos de la seccion

_ Mux

; Zx
pFy
L=3,6m
C =80x55

Las unidades estan en cm. seglin la propiedad

V22 =526,488 kg

=16,931 cm’
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h =80 mm

Section Name |C845
Properties b =55 mm
Cioss-section (axial) area [T Section modulus about 3 awus W
Torsional constant 17976 Sechonmoddusabouzes | 7406 | 4 =8 mm
Moment of Inertia about 3 ais | 106.8032 Plastc tiodher abou A st IRCEEA N
Moment of Inetia sbout 2 s | 2178 Plaic modulus sbout 28068 | 13288 tw =6 mm
Shear area in 2 direction 48 Radius of Gyration about 3 axis [

Sy Bt 113 dReciia) 72 Radius of Gyration about 2 avis 1.4048 1,45 cm

=|
Il

h = altura del perfil

b= base del perfil

tf= espesor de la base del perfil
tw= espesor de la altura del perfil
x =distancia al centro de gravedad

Esbeltez de la seccion
Para el ala

aw=L 2336875 2 =038 | £ —o,38x 2380L92 5 s
if 8 v F, 2531,05

E 2038901,92
Jy=1 = =1% [=—o =98 382
F, 2531,05

Como Aw < Ap la ala es de seccion compacta
Para el alma

E 2038901,92
aw="L_80_ 13333 A, =3,76 | — =3,76* |———==106,717
w6 F, 2531,05
5,7%

E 2038901,92
A =57 |—= " = 161,779
F, 2531,05

Como Aw < Jp la ala es de seccidon compacta

En ambas direcciones la seccion es compacta.
Calculo del Momento Nominal
Flexioén en torno al eje mayor
Fluencia de Seccion

Mn = Mp = Mx = 2531.05%32,064 = 81155,62 Kg-cm
Mu < pMn
Mu <0,9%81155,62/100

379,672 < 730,40 kg-m
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Pandeo Lateral-Torsional Lb=3,6 m

L =1,76r £=1,76*3,11* MZISS,%Scm
r Y F, 2531,05

t,b'h* (3bt, +2ht, | §%52°72% (3*52%842%72%6), 1
C, == ‘ = *— =350,515 cm®
12| 6bt, +ht, 12 6%52%8+72%6

10°
Cw = constante de alabeo

J1.C,
v 25;23’273

X

1is = puede ser interpretado como el radio de giro del 4rea formada por el ala comprimida
mas un sexto de la altura del alma

perfil 1

1
c=vh |1, 72 [21,788 = ¢=0,898
-2 = canal >—
2\C, 2 \/350,515
. 0,7F 2
L =195, —2 [7C iy fee 76| 200 Sl
0,7F, \ S, E J-c

) * * 2
L =L95*\/3>T73 203890192 | 1,798-0,898 1+ /146,76 0,7*2531,05,.26,701*72/10 ) _ 530,822 cm
0,7*2531,05 26,701*72/10 203890192 1,798*0,898
Lp<Lb<Lr
Del programa obtenemos los momentos en el tramo de la correa N.m
Rm =1
Ch— 12, SMmax R
Mmax = 124,1 2,5M max+3MA+4MB +3MC
12,5*124,1 B
2,5%124,1+3%42,94+4*124,1+3*16,71

m<3,0

MA = 42,94 Cb=
MB 124,1
MC 16,71

M,=C,|M,~(M,~0,7F,S,) 3 | DY
n "~ ~b P P 4 yox L—L - p

r P

1,574

Cb<3,00 OK

3,6-1,55
M, = 1,574’{81155,62—(81155,62—0,7 *2531,05*26,701)(mﬂ

Mn <Mp

98606,441 < 81155,62
Mu < pMn — pMn = 0,9%81155,62/100 = 730,401 kg-m
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379,672 < 730,40 (kg-m)
VERIFICACION A CORTE
En el alma V,=0,6F A4,C,

A,=d-1,=8%0,6=4.8 cm’
k,E

C, =1.0

v

n <iio
t

w y

1,10k E/F,
2) 1.10 /;E<£31,37 KE o _LIOJKEJE,

y tw F y . h/ tw
3) 1,37 RE R Cﬁ%
F oot (h/t,) F,
. %
h_80-8 ., LI k,E 11 1¥2038901,92 312
t, 6 X 2531,05

Esta dentro del caso 1) por lo que Cv = 1,00
Vn =0,6%2531,05%*4,80*1,00 = 7289,43

Vu<ol,

526,488 < 6560,48 OK
VERIFICACION A FLEXO-TRACION

CERCHA 4-C1

Verificacion a traccion

738 2% 82,
248
245 8 2 o p X 28
8 IT~245 T 2 S 16.70°
S \T il
2.40 2.40 - 2.40 250 250
7.20 5.00

Caracteristicas del Material
Fy =2531,05 kg/cm? esfuerzo a la fluencia
Fu =4077,81 kg/cm? esfuerzo ultimo
E =2038901,92 kg/cm? médulo de elasticidad
G = 784193,042 kg/cm? médulo de corte

De las hipotesis de combinaciones de carga se obtiene el valor del esfuerzo mas desfavorable.
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PU=5114331kg Mu33=648,512kg-m Mu22= 8,360 kg-m
Como gobierna la traccion se predimensionaminto en base a este esfuerzo:

Tn

Ag=———=2,246 cm?
0,90 Fy KL
> 2,246cm? r..=——=0,867 cm
n 300
Ae=———=1,673 cm?
0,75-Fu
Longitud de elemento L = 2,6 m
Elegimos la seccion 2L 88,9x7.9
Datos de la seccion
Las unidades estan en cm. segun la propiedad
e=7,9 mm Soction Name L

h=88,9 Fopeties
- 6,7 mm Closs-secton (sisl)aea | 252122 Section modulus about 3 &xs 31633%
_ Tossional constant I 52622 Section modulus about 2 ads 426045
£=17,9 mm Moment of Inertia sbout 36s | 2000745 Piagtic moduus sbout 3 s 57,1243
- Morment of Inertia about 2 s I 378,7541 Plastic modulus about 2 axis 724834

x=2,51 cm

’ Shear area in 2 drection [ a0z Radius of Gyration about 3 axis 2.7628
7=251 Shesr aeain3diection | 134142 Riadius of Gyration about 2 auis 3803
y=2,51cm

Estado limite por fluencia

oTn=0,90-Fy-4g — @In=59709,518 kg
Tu <@In
5114,874 <59709,518 kg
Esbeltez de la seccion

Para el ala y el alma

b 88,9
Aw=—= =11,253 A =0,54 £:0,54* Wzmjss
t 79 P F, 2531,05

lr =0,91 E :lr =0,91* W: 28,382
F, 2531,05

Como Ap < Aw < Ar la ala es de seccidon no compacta

En ambas direcciones la seccion es no compacta.
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Calculo del Momento Nominal
Flexion en torno a al eje mayor
Fluencia de Seccion
M,=M,=F, -Z =2531,05%31,634 = 80067,27 Kg.cm
—  oMn =0,9%*80067,27/100 = 720,605 km-m
Mu < pMn
648,512 < 720,605 kg-m

Flexion en torno a al eje menor

Fluencia de Seccion

M,=M,=F, -Z, 6 =2531,05%42,605 = 107835,43 Kg.cm
—  oMn=0,9*107835,43/100 = 970,52 km-m
Mu < pMn
8,36 <970,52 kg-m
La seccion debera cumplir:

‘£+@+&§1.0

Fa Fb

w bz
fa = tension axial requerida en el punto considerado

Fa = tension axial disponible en el punto considerado

fow , tbz = tension de flexion requerida en el punto considerado
Fbw , Fbz = tension de flexion disponible en el punto considerado
w = subindice que indica flexion en torno al eje principal mayor

z = subindice que indica flexion en torno al eje principal menor

5114,874 648,512 8,360 |
+ + <1,0
|59709,518 720,605 970,52|
0,086 + 0,900 + 0,009 < 1,0
0,994 < 1,0 OK
DISENO DE LA PLACA DE APOYO
Cuando las barras metélicas se apoyan en la columna es necesario que la carga puntual se

distribuya en el area suficiente para evitar que se sobre esfuerce el hormigédn la carga se

transmite a través de la placa de acero que esta ligada a la columna con cuatro pernos.
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Area de la placa base

La resistencia de disefio por aplastamiento del concreto debajo de la placa base debe ser por
lo menos igual a la carga soportada. Cuando la placa base casi cubre todo el area de la
columna esta resistencia es igual a @ (0,60 por aplastamiento del concreto) multiplicada por
la resistencia nominal del concreto 0,85*fc*A

Pu=7660,99 kg
fe =210 kg/cm?
©=0,6
B Pu B 7660,99
90,85 fc 0,6%0,85%210
La seccion que se adoptara es de:

B=20 A =600 cm?
N=25

=71,531 cm?

Espesor de la placa
Se toma en cuenta como si la placa estuviera en voladizo con las dimensiones n y m igualando

al momento plastico de la placa de acero de la siguiente manera:

A

P P’ P m _Pm’
= —_—m— =

n
NB 2 2NB N-B 2 2NB

t tt t
MP=pC== fy——= fy—
@ 9 fy22 fy4

Todos calculados para un ancho de un metro de placa.
Donde t es el espesor y o= 0,90 igualando esta expresion con el momento maximo el valor
de espesor puede ser:

m=5,0cm ; n="7,1cm ; fy=12530

¢’ sz t* Pn’
<0fy—— (pfyz—z.A_B

2%7662,83
=0,58 cm
09szBN 0,9%2530*20*25
%
2*7662,83 — 0,82 cm
09ﬁ/AB 0,9*%2530*20%*25
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Por lo tanto el espesor de la placa de anclaje es:
t=0,82 constructivamente =1 cm~3/8 in
Pernos de anclaje
Tu =7660,99 Kg = 16,89 kps Fuerza axial sobre la placa
pt=10,75
f'c =2 ksi Resistencia caracteristica del H°

Fu =58 ksi Esfuerzo ultimo de ruptura

Para el disefio de perno en anclajes se debe E:-"] EE] E..:]
considerar algunas consideraciones tales como las |
distancias minimas a que se deben embeber o anclar
los pernos propuestos por el autores Shipp y
Haninger segun la siguiente tabla:

oot e | Mmum e NI ..

A307, A36 12d (a) Hooked Bar  (b) Boltwith ~ (c) Threaded

A325, A449 17d head Rod with Nut
Donde d es el diametro nominal del perno

Célculo del area del perno de anclaje con la siguiente féormula
Tu = 16,89 kps 4 - T _ 16,89
pt=0,75 £ 0,75*%¢*F 0,75%0,75%58

Fu =58 ksi Ag=0,518 in?
Agd = 0,129 in?

S A 4*0.129_0406,
T 314 oo0m

d=1/2in ; Agd=0,196in?

Calculo del area de la superficie requerida
Tu=16892,483 1b
pt=10,75
f'c=2000 psi
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p T 16892,483 A 195,08 i
. = = —> sf— . m
" ap[fe 4%0,75%72000

Célculo de la longitud del perno de anclaje

A (12594
L:\/ﬁg:\/ 314 0332n

d=1/21in

Longitud minima

A36 12d=6,00in
Finalmente se tiene que la longitud de anclaje es:
L=6,3321in= 16,084 cm
Constructivamente asumimos L = 20 cm
Como el doblado es 90° se tiene una patilla de:
patilla =2+@= 1,00 in constructivamente asumimos una patilla de 5 cm
Disefio del espaciamiento horizontal por temperatura y carga de peso propio.
La estructuras metalicas a la intemperie y expuestas a la radiacion solar directa se debe
adoptar un gradiente de temperatura de £50°C
Cerchatipol Lo=122m ; Cerchatipo2Llo=12,4m
Desplazamiento Cercha tipo 1:
AL = a*Lo*AT = 0,000012*12,2*50 = 0,00732 m = 7,32 mm
Desplazamiento Cercha tipo 2:
AL = a*Lo*AT = 0,000012*12,4*50 = 0,00744 m = 7,44 mm
De acuerdo a los calculos se determina utilizar un AH que contemple los efectos de la
dilatacion como de la retraccion por temperatura, por lo tanto:
AH = 2% ALmax=2*7,44 = 14,88 mm
Diametro de los agujeros:
Pagujero=0+3 = 16 mm
L=@agujero+ AH =16 + 14,88 = 30,88 mm
Lnin=2 -d=2%12,7=2,54 mm

Constructivamente se asume un L = 2,5-d = 32 mm

66



UNIONES

Elemento mas critico elemento 16

Longitud de la Barra (L) =2,61 m

Elemento sometido a Compresion = 5585,97 Kg
Fy = 2531,048 kg/cm? (36 ksi) Esfuerzo de fluencia
Fu =4077,800 kg/cm? (58 ksi) Esfuerzo ultimo de ruptura
E =2038901,916 kg/cm? Médulo de elasticidad

Se emplearan pernos de con didmetro de 1/2 in= 1,27 cm

Area nominal del tornillo (4b)

3’i4 1,27 =1,267 cm?

4 =2a=
4
Resistencia por cortante o cizallamiento para el perno es:
qDRn = gDE/NYAb

@ = 0,75 Factor de resistencia

Fv: valor promediado para el esfuerzo cortante ultimo del material del perno

Fv=0,5*Fub para pernos tipo X
Fv=0,4*Fub para pernos tipo N

Fub : esfuerzo de tension ultimo minimo para un perno
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Para pernos A325 de 1/2 a 1 pulgada de diametro — Fub = 120 ksi = 8436 kg/cm?
Ns: numero de planos en corte (2)
Para pernos tipo N:
Fv=0,4*120 = 48 ksi = 3374,4 kg/cm?
Finalmente la resisten al corte o cizallamiento del perno sera:
@R =@F N A, =0,75%3374,4%2%1,267 = 6411,876 kg
No se permite el deslizamiento por lo que esta conexion es critica al deslizamiento.

oR, =1,13puT N,N,

@ = 1 Para agujeros estandar

1 = 0,33 Coeficiente de deslizamiento medio

Nb =1 Numero de tornillos en la conexion

Ns =2 Numero de planos en deslizamientos

Tm = 5443,109 kg (12 ksi) Para un perno de 1/2 pulg

oR,, =1,13puT N,N, =1,13%0,33%5443,109*1*2 = 4059,47 kg

str
Gobernando la de deslizamiento critico para el disefio por lo que se calcula el nimero

tornillos a partir de ésta:

, ) Carga total
Numero de tornillos = g

Carga por tornillo
Carga total del tornillo = Tension = 5585,97 Kg
Carga por tornillo = 4059,47 kg/tornillo

Numero de tornillos =M= 1,38 Tornillos

4059,47

Se usaran = 2,00 Tornillos

de
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Distancia Minima al borde

La distancia minima al borde va de acuerdo al - ||

didmetro del perno. 39

Para el perno a emplear correspondiente a

Y d, la norma precisa usar un borde minimo de 22 mm.

Constructivamente se decide utilizar un borde libre

Le=2,5cm
Espaciamiento
El espaciamiento que se recomienda es de 3 veces el diametro
s=3d =3%*],27 = 3,81cm constructivamente s =4 cm
Ubicacion de los gramiles en la seccion

La ubicacién del gramil segun recomendaciones de LRFD va de acuerdo a la dimension del

ala
ala (in) ala (cm) g (cm) —A—
13/4 4,45 2,00 h é ”
2 5,08 2,85 o
2172 6,35 3,50
3 7,62 4,50
31/2 8,89 5,00

Calculo de la resistencia por aplastamiento
Espesor de la plancha t=0,6 cm
Diémetro de agujero (h):

h=a’+L=l,27+L — h=1,429 cm
16 16

Para pernos internos:
L =s—h=4-1429=2571 cm

Como Lc > 2d lo que indica que el desgarramiento de la placa no controlara la resistencia al
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aplanamiento de los pernos interiores. Por lo que la resistencia de disefio al aplastamiento del

tornillo es:
@R, =@p(2.4dtF))=0,75%(2,4*1,27*0,6*4077,80) — @R = 5593,110803 kg/tornillo
Para pernos extremos:

Distancia del borde del agujero al borde de la parte conectada (Lc):

L0=Le—g=2,5—1’429

— L= 1,79 cm

2d=2,54 cm

Como L. < 2d lo que indica que la resistencia al aplastamiento de los pernos del extremo
estan limitados por el desgarramiento por cortante de la placa. Por lo que la resistencia de

disefio al aplastamiento de la placa es:
@R, =p(1.2L tF,)=0,75(1,2*1,27*0,6*4077,80) — @R, =3931,97 kg/tornillo

La resistencia de disefio al aplastamiento de los conectores sera de:
@Rn =3931,967905 + 5593,11 = 9525,078708 kg
Verificacion:
oRn > Pu

9525,0798 > 5585,97 OK

3.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion

Se procedio a cargar los porticos en el programa ETABS (Andlisis Tridimensional Extendido
de Edificaciones) que es un programa de analisis y disefo estructural basado en el método de
los elementos finitos, con especiales caracteristicas para el analisis y disefo estructural de
edificaciones. Los métodos numéricos usados en el programa, los procedimientos de disefo
y los cédigos internacionales de disefio le permitiran ser versatil y productivo, tanto si se esta
disefiando un pdrtico bidimensional o realizando un analisis dindmico de un edificio de gran

altura con aisladores en la base.

Con el programa se procedié al disefio computarizado de la estructura aporticada bajo la
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norma ACl (American Concrete Institute). Para la verificacidn se obtuvo las solicitaciones
maximas a partir de las combinaciones de carga establecidas para vigas y pilares de hormigén

armado.

3.5.2.1. Detalle estructural de la edificacion de H°A®°

Vista isométrica

H= =]

e M T N T

!
o w T ow Romet e F 4 S TwmIeaRe T

Vista Perfil
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3.5.2.2. Envolventes en el portico

PORTICO Dl ANALISIS

MOMENTOS MAXIMOS Y MINIMOS
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CORTANTES MAXIMOS Y MIiNIMOS
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3.5.2.3. Diseiio y verificacion manual de vigas

Las vigas fueron disefiadas a flexion y a corte, para el calculo de la armadura de las vigas, se

realiz6 lo establecido en el capitulo II del marco teorico.

Las sesiones establecias son:

Planta Seccion

Sobrecimiento V20x30

Planta Baja V20x45, V25x40, V20x30, V25,30
Planta Alta V20x40, V20x30

DISENO DE VIGAS A FLEXION:

Para el disefio de vigas consideramos los momentos maximos obtenidos en las envolventes de los

porticos.

MUizq Muger

MuUcen

DISENO PARA EN EL CENTRO DE LUZ:

Datos:
Mu =1032357,7 kg-cm Seccién de la Viga bw=20,00 cm
9 =090 | _ h=45,00 cm
g Al det . —200em
fe =210,00 kg/cm? : d'=2,00 cm
fy =4200,00 kg/cm? d=43,00 cm

B1=0,85

74



Calculo del area del acero:

k=0,85*f"' *bw*d =0,85%210*%20*43 — k=153510

*
@:i{l— 2, } Ny _153510[1_\/1 2¥1032357,7 }

f, p*k*d 54200 _0,9*153510*43
Por lo tanto: As = 7,0269 cm?
(e ] AS *fY
La altura del bloque de compresion serd igual a: a = ———=—+——
0,85* f'.*bw
%
~7,0269*4200 8267 em

a=
0,85*%210%*20
A 17,0269
bw*d ~ 20%43

Célculo de la cuantia actuante: p = =0,00817

Calculo de la cuantia balanceada:

_0,85% /" %8 ( 6300 0,85*210*0,85( 6300 J 0.0217
Py = = -
Iy fy +6300 4200 4200+ 6300
Debe cumplir que: p<0,625%* p,
0,00817 <0,0137 Si Cumple
No requiere refuerzo a compresion
Verificar el acero minimo
* [ f0 14
Asmin zu*bw*d Asmin:_*bw*d
fr Ty
Asmin = 2,374 cm? 0 Asmin = 2,867 cm?

Tomamos el mayor: Asmin = 2,867 cm?
Por lo tanto Acero final a tension: Asfinal = 7,027 cm?

DISENO PARA EL LADO DERECHO:

Datos: Seccién de la Viga bw=20,00 cm
Mu =1320973,10 kg-cm _ h=45,00 cm
»=0,90 ST I d'1 r=2,00 cm
Al '=2,00 cm
fc=210,00 kg/cm? d = 43,00 cm

fy =4200,00 kg/cm?

BI1=0,85
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Calculo del area del acero:

k=0,85%f"' *bw*d =0,85*%210*20*43 — k=153510

*
p :i{l_ oM, } Ny _153510[1_\/1 2¥1320973,10 }

S p*k*d S 4200 ©0,9%153510%43
Por lo tanto: As = 9,314 cm?
La altura del bloque de compresion serd igual a: a =AS—*fY
' 0,85* f' . *bw
14*42
_ 23 00 =10,957 cm

qQ=—
0,85*%210*20

Calculo de la cuantia actuante: p = A5 _ 9,314 =0,0108

bw*d  20%*43
Calculo de la cuantia balanceada:
% LI % %
5 2085 /it f( 6300 ) 0.85%210%0,85 ( 6300 j 00217
Iy fy +6300 4200 4200+ 6300
Debe cumplir que: p<0,625%*p,
0,0108<0,0137 Si Cumple
No requiere refuerzo a compresion
Verificar el acero minimo:
* [ £ 14
Asmmzu*bw*d* Asmin:_*bw*d
Iy Iy
Asmin = 2,374 cm? 6 Asmin=2,867 cm?

Tomamos el mayor: Asmin = 2,867 cm?
Por lo tanto Acero final a tension: Asfinal = 9,314 cm?
DISENO PARA EL LADO IZQUIERDO:

Datos:
Mu = 616084,40 kg-cm Seccion de la Viga bw=20,00 cm
9= 0,90 _ _ h = 45,00 cm
el r=2,00 cm
fc=210,00 kg/cm? d'=2,00 cm
fy =4200,00 kg/cm? d=43,00 cm

BI1=0,85
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Calculo del area del acero:

k=0,85* "' *bw*d =0,85*%210*20*43 —  k=153510

*
@:ﬁ{l— 2, } Ny _153510[1_\/1 2%616084,40 }

/i $*k*d 4200 ©0,9%153510%43
Por lo tanto: As = 4,0104 cm?
La altura del bloque de compresion serd igual a: a = AS—*fY
' 0,85* ' . *bw
%
~4,0104*4200 4718 cm

g=—=
0,85*210*20

Calculamos cuantia actuante: p = A; 34,0104 0,00466
bw*d 20%*43

Calculamos cuantia balanceada:

_0,85%f' B (6300 0,85*210*0,85( 6300 j 0.0017
Iob = = =V,
fy fy +6300 4200 4200+ 6300
Debe cumplir que: p<0,625%*p,
0,00466 < 0,0137 Si Cumple
No requiere refuerzo a compresion
Verificar el acero minimo:
As :O’S*Vf'c * by * d Asmmzﬂ*bw*d
Y 14
% [ As . = *20*43
Sinin = M"‘20"‘43 S 4200
4200
Asmin = 2,374 cm? 6 Asmin=2,867 cm?

Tomamos el mayor: Asmin = 2.867 cm?
Por lo tanto Acero final a tension: Asfinal = 4,0104 cm?

DISENO DE VIGAS POR CORTANTE:
Para el disefo de vigas consideramos los momentos maximos obtenidos en las envolventes
de los porticos.

Vu
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Datos:

Vuizq = -8282,33 kg Seccién de la Viga bw=20,00 cm
Vuder =10282,01 kg h=45,00 cm
¢0=0,75 r=2,00cm
'=2,00 cm
fc =210 kg/cm? d = 43,00 cm

fy =4200,00 kg/cm?
Es=2100000,00 kg/Crn2
B1=0,85

Resistencia a la traccion del hormigon

0,53*m*bw*d =0,53%+/210 *20*43 = 8256,46 kg

oVe =0,75%8256,46 = 6192,35 kg
Lado izquierdo
Vu > ¢plc
8282,33 > 6192,35 = Requiere Armadura de Corte

Didmetro de estribo = 6 mm

Avsee = 0,2827 cm? Av=2%*A4v_ = 0,565 cm?

Espaciamiento de estribos

_@FAv*fy*d _0,75%0,565%4200%43 36 ¢s oo
(Vu-gVe) (8282,33-6192,35)

Armadura minima para cortantes

vy, =02 ffre ISy, 3STets
fy fy

despejado s se tiene

Smin = % P B Av*ﬁ}
0,565 *Zzogv ™ 3,5%bw

Pmin = ’—\/ 0 0,565*4200
D

Smin = 32,78 cm s

Smin=27,14 cm

Entonces minimo es = 27,14 cm =~ 25 cm

El espaciamiento minimo en estribos debera de ser s < d/2:



s =43/2 = 21,5 cm constructivamente asumimos un espaciamiento de s =20 cm.

El espaciamiento minimo en la zona de confinamiento debera de ser s < d/4:

s =43/4=10,75 cm constructivamente asumimos un espaciamiento de s = 10 cm.

Lado derecho

Vu > gplc

10282,01 > 6192,35 = Requiere Armadura de Corte

Diametro de estribo = 8 mm

Avsec = 0,503 cm?

Espaciamiento de estribos

Av=2%Ay_ =1,006 cm*

p*Av* ['y*d _0,75%1,006%4200%43 _ 33 3¢y

Vu -@Ve)

Armadura minima para cortantes
Av,, = 0,2 e s
Jy
Despejado s se tiene

__ Ay
- 0,2/ f'c *bw
o = 1,006*4200

" 0,24/210 %20
Smin= 58,27 cm

min

(10282,01-6192,35)

dv,. = 3,5%bw*s
Jy
¢ = Av* fy
"3 5%bw
¢ = 1,006*4200
e 3,5%20
Smin = 48,25 cm

Entonces minimo es = 33,30 cm = 30 cm

El espaciamiento minimo en estribos debera de ser s < d/2:

s =43/2 =21,5 cm constructivamente asumimos un espaciamiento de s =20 cm.

El espaciamiento minimo en la zona de confinamiento debera de ser s < d/4:

s =43/4 = 10,75 cm constructivamente asumimos un espaciamiento de s = 10 cm.

El detalle de la armadura de vigas se encuentra en los planos correspondientes. (Ver

anexos)

3.5.2.4. Diseiio y verificacion manual de columnas.

Al igual que las vigas, las columnas fueron calculadas siguiendo la teoria especificada en el

marco teorico.
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DISENO DE COLUMNA

sup ‘ inf sup ‘ inf V22
eje x (kg-m) eje y (kg-m)

MDc = [-31257,11|19274,33 |-35654,09 | 32039,2
MLc = [-33962,13|17451,95|-24803,9 |14788,0
MWec = [-52781,49 | 55918,19 |40002,39 |52272,78

V2-1

PDc = 18453,62 kg
PLc = 10286,3 kg

PWc =259,000 kg V1-1
VW = 345,080 kg
Ao=0,38 cm

fc =210 kg/cm?

fy = 4200 kg/cm?

Es = 2100000 kg/cm?
B1=0,85

Pu=12*PD+1,6*PL+0,5PW =38731,9 kg

Carga ultima que no produce desplazamiento lateral

MlIns =1.2*MD+1.6*ML=-91847,94 kg-cm MIns=1.2*MD+1.6*ML=-82471,148 kg-cm
MlIns =1.2*MD+1.6*ML=51052,316 kg-cm MIns=1.2*MD+1.6*ML= 62107,82 kg-cm

El momento que domina el disefio corresponde al momento generado en la parte inferior de
la columna y correspondiente al eje x
Carga ultima que produce desplazamiento lateral

Mns = 0,5 *MW =27959,095 kg-cm
Dato de secciones
Viga V1-2i Viga V1-2d Viga V1-2i Viga V1-2d (m Columna Cl1-1

(m) (m) (m) b= 0.2 (m)
b=02 b=02 b=0,2 h= 103 bc=25cm
h =045 h =045 h=0,3 Li-d= 3,55 tc=25cm
L=6_85 L =694 Li=34 LeolSup =3,15m

Leollnf=1,6 m

Calcula del modulo de elasticidad del hormigén no fisurado:

E, =15100,/f"', =15100-V210 = 218819,8 kg/cm?

Calculo del valor aproximado de E-I para la columna
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3 3
[ =0,7%bh _ o 723725 _22786.46 cm®
co 12 12

E I, =4986128002 cm’
Calcula del valor del producto E-I para las vigas que aproximadamente es la mitad de la

expresion

Vélida para columnas debido a un nivel mayor de agrietamiento:
3

b,.h, 20%45°
Iv[g(Vl—Z[) = 0,35*% =0,35% =53156,3 cm* E, 1, = 11631639402 cm?
b, h,’ 20%45°
Ligrap =0,35% = -=-=0,35* =531563 . | 11631639402 cm?
Cl’l’l4
b.h’ 20%30° _ 3446411675 cm?
Ivig(Vl—Zi) =0,35 *% =0,35* 0730 =15750,0 cm* Fredue

3

b h, *2N3
L2 = 0,35 *%20,35*20 30

=15750,0 cm* E..1,, = 3446411675 cm?

Z(Ecol Icol / Lcol )

Calculo del nivel de arriostramiento: ¥, , =
"Bl L)

vig” vig vig
En el extremo superior de la columna se tiene:

4986128002 4986128002 4986128002
_3,15%100 3.3*100 L6*100 _
W opx 11631639402 11631639402 Veupx= L5

+
6,85*100 6,94*100

4986128002 N 4986128002 N 4986128002
v = 3,15*100 3,3*100 1,6*100 = Yspy= 1,55
Py 3446411675 3446411675
4,70*100 ’ 3,55*100

En el caso del extremo inferior, se considera un semiempotramiento, lo que significa que:
winf=1.00
Un empotramiento total yinf= ooy un apoyo articulado winf=0

Con los dos valores calculados (winf = 1; wsup = 1,84) se accede al nomograma para

columnas con desplazamiento transversal y se obtiene:
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k= 1,41
Calculo de la carga critica de pandeo.

Ecuacion de Euler: kle
-

Para una seccion rectangular r = 0,3-h
r=0,3*25=7,5
Entonces tenemos:
kilc 1,41*3,15
r 5

=59,22>22

Por lo que se considera estructura no
arriostrada por lo que efecto esbeltez
debera de ser considerado

7’E, 1, 3,14°*4986128002

Pcr = 2 = 2
(k-L,)  (1,41*3,15%100)

Pcr =249461,68 kg

La carga axial ultima es:
Pu =38731,92 kg
El momento flector ultimo por cargas que no producen desplazamientos transversales es:
MiIns = 82471,15 kg-cm
El momento flector ultimo por cargas que producen desplazamientos transversales es:
Mls =27959,10 kg-cm

Calculo del factor de amplificacion del momento flector que no produce desplazamientos

transversales:
Cm=1
Para columnas con cargas transversales: Calculo del momento flector de disefo,
Cm 1 mayorado:
0= 2P T BB Me=8M, =1,261%38731,92
0,75 Per 0,75%249461,68 Mc = 104001,028 kg-cm

0 =1,261
Calculo del factor de amplificacion del momento flector que si produce desplazamientos

transversales:
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0- 2B, _38731,92%0,26 _

=0,009
V,Le 345,08*3,15
1 1 0. !
_ _ 1,009 s = =1,261
% 1-0 1-0,009 1— ZPU
O.75'ZPcr

El momento ultimo de diseiio es:
Mu=6M, +06.-M, =104001+1,26127959,10
Mu =139259,1 kg-cm

Se determinan las coordenadas para el uso de los diagramas de interaccién adimensionales:

DIAGRAMAS DE INTERACCION DE COLUMNAS RECTANGULARES

(grafico # 181)
14000 Tc=210 Kglem?
1y=4200 Kglem2
] g=0.60
7t=0.08 ' 1‘
g
1.2000 =0.07+ X . :
HEN \\\ AN
§t=0.08) \\ AN \\ b
110000 I$1=0.05} " . \\ . *
T \\\ -\\ . ke P
0.04 B, *Ac
I N ™, N N u
\ Y
1 L AN
08000 1 ?1=0.03 N N \\ Ac=bd
1] \\ \\ N \\
$t=0.02 N \\\ \\ \\\ AV
[ A N N N N
05000 .01 \\ N \\ N
\\ \\ ‘\ \ \
N N N N N
$1=0.001 1\ | " \\ AN ™ J \ \
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b=2r og : x= —0042  : y=—" 0205
g = =Y s . b 2 — Y 5 y= \ b —V,
b St /bt
pt=0,010

As = p,.b .t As = 6,25 cm?

Disposicion de armadura 4¢16
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DISENO POR CORTE

Datos:

Vuizg = 921,00 kg bw=25,00 cm
h=25,00 cm

9 =0,75 1 r=2,00 mm
d'=2,00 mm

fc =210 kg/cm? al | d=23,00 cm

fy =4200 kg/cm? | P

Es=2100000 kg/em?> ' 1

B1=0,85 mm ‘ ’

Resistencia a la traccion del hormigon
0,53%/f "¢ *bw*d =0,53*/210 ¥25%23 = 4416.25 kg
pVe =0,74* 4416.25 =3312,19 kg
Lado izquierdo
Vu > ¢plc
921,00 <3312,19 = No Requiere Armadura de Corte mas que la minima
Diametro de estribo = 6 mm

Avsec =0,2827 cm? Av=2*4_=0,565 cm?
Armadura minima para cortantes
Avy, =024 e S Ay, =33Tbwrs
fy Iy
despejado s se tiene
%

5 = gem s =AY _2714em

0.2,/ f'c*bw 3.5%bw

Entonces el espaciamiento minimo sera de s =27,78 cm =20 cm

Tolos los pilares establecidos corresponden a una seccion de 25x25 cm. el detalle del armado
se encuentran en los planos correspondiente. (Ver anexos)

3.5.3. Verificacion de la vigueta pretensada
Predimensionamiento de losa bajo predisposicion de viguetas pretensadas.

h = — Consideramos la direccidon en la que se dispone las viguetas, ademas de considerar
21

que el pretensado nos ahorra un 30% de hormigoén por lo que el espesor de la losa sera:

h=5/21=0,238%0,7 — hz=0,7*0,238 = 0,1667 cm
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Constructivamente asumimos un espesor de 17 cm, esta incluye 5 cm de hormigén que

trabaja en compresion.

Realizando un andlisis comparativo con una losa predispuesta con viguetas reforzadas con
acero de resistencia 5000 kg/cm? para lo que se considerd una altura de losa de 25 cm, la
diferencia de costo esta basicamente en el espesor de complemento dado que el costo de

viguetas en promedio es el mismo.

Por lo que el precio varia de un tipo de losa a otro aproximadamente 4%, siendo mas caro

con viguetas reforzadas, equivalente para la superficie que se tiene, unos 10.000,00 Bs.

aproximadamente.

Constantes de diseio
fc=210 kg/cm?
Ec=15100%Vfc = 218819,789 kg/cm>
fep =350 kg/em?
Ecp = 15100%\f'c = 282495,133 kg/cm?
fci=0,7fci =245 kg/cm?

Propiedades de la seccion simple

Area =75 cm?
1=653,75 cm*

Cl=6cm
C2=4cm

e=0,4cm

Ancho efectivo de seccion compuesta
Relacion modular entre concretos
n=Ec/Ecp=218819,789/282495,133 = 0,775
b=158,00 cm
be=44,93 cm
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'
CGx o

fc=210 kg/cm?

e f'c=350 kgfcm?e

T T I R T

Propiedades de la seccion compuesta
Area =321 cm?> [=7372,290 cm®
ClI=520lcm e=8,199 cm
C2=11,799 cm
Esfuerzos admisibles
Considerando que en tiempo 0 la resistencia caracteristica del H® estd a un 70%
ti=0,7
fc =350 Kg/cm?
fci = 245 Kg/em?
n=20,8
Etapa Inicial; T =0
0, =08/, =0,8\245 _ 0u=12,522 Kgfem’

0, =-0.6f,=-06*245  _ oa=-147,000 Kg/em’

Etapa Final; T = o

o, =-0,45f",=-0,45%*350 oc = -157.,500 Kg/cm?

ﬁ
0, =16/, =16J350  _ &=29933 Kg/em’

Verificacion de las tensiones
7=0 T=ow

% % 5% % % , %k
(Mo el Lo MG B B
k L PR % % 5 %
(1) M*C2_R*e*C2 B - (jy) M *C2_R*e*C2 P
1 1 A ! 1 A

Fuerza de pretensado con la disposicion del armado
fou = 18000 kg/cm?
Souadm = 0,74*fpu = 13320 kg/cm?
Didmetro barra d = 5 mm
A x barra = 0,196 mm?
A total = 0,982 mm?
Fuerza de pretensado inicial
Pi=13076,879 kg
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Calculo de los momentos maximos con la disposicion del armado
* 5%
Mo 2 B ° Cl_ﬁ_aﬁ *i
1 A Cl
% %
M > 13076,879*0,4*6 13076,879
° 653,75 5
— Mo >-15131 Kg-cm -151,31 Kg-m

P*e*C2 P
MOZ A'F—Z'FO'CI. *L
1 A C2

* *
M > 13076,879*0,4*4  13076,879 _(_147) 033,75
653,75 75 4
— Mo >9702 Kg-cm 97,02 Kg-m
En el tiempo « considerando una pérdida del 20%

* Dk ,% *
M, < n*P*e*Cl n F;_O_ « 1
1 A ‘) Cl

’ 6

M, <
7372.290 321

— MT<251284 Kg-cm = 2512,84 Kg-m

8.200

M, S(n*B*e*CI + B +UCJ*i
1 A C2
M, < (0,8*13076,879*1 1,80*5.2  0,8*13076,879 29, 933j* 7372.290
7372.290 321 11,80
— MT<129931 Kg-cm = 1299,31 Kg-m
Conjunto Solucién
Kg-m 97,02 <M <1299,31 Kg-m
Momentos actuantes en la vigueta
Sobrecarga de piso = 100 kg/m?
Carga viva = 300 kg/m?
Ancho de analisis = 58 cm
Longitud de la vigueta L=5m
paraT=0 para T = o0
Qvigeta = 18,00 kg/m QOtotal= 97,39 kg/m
Qho-compresion = 79,39 kg/m OSP =29,00 kg/m
QOtotal = 97,39 kg/m OLL =174,00 kg/m

Ototal = 300,39 kg/m

% % % *
0,8*13076,879*8.200*5.2 0,8 13076,879_(_157.5)J*7372.290

M, = QL _97.39%5" _ 30435kgm gy, - WL _300.39%57 938 735 kg-m

’ 8 8 8 8
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97,02 <304,35y 938,725 <1299,31 [kg-m] O.K.
El momento actuante esta dentro del rango de solucién por lo que la

proporcion de armado es la adecuada.

Revision de deflexiones

A )Revision de deflexiones en la
transferencia
flei=0.7% f'c =245 kg/em2

Ecc=15100%*/ f"'ci
Ecc=15100%+/245
Ecc = 236352,385 kg/cm?
"OB*E *Iss
_ 13076,879*(0,4*100)*5*
P 8%236352,385%653,75

B) Revision de deflexiones en la etapa final
Ecc=15100*,/ f"'c =282495,13 kg/cm?
_Pe*e *L
Y 8¥E _*Iss

~ 0,8*%13076,879%8,199*(5*100)’
o 8%282495,13%7372,29
-1,287 cm
5 *tho—com *L4

384*E  *Isc

A a)Qho—com -

~5%(79,39/100)*(5%100)"

_ Aw, = =
Api = -1,058 cm Pono-con = 38 4% 282495,13%7372,29
AN A 0,310 cm
" 384*E *Iss 5% wyep * L
Aw,.,=—}O0L
_ 5%(18/100)*(5*100)' X7 38AE, *isc
we 384%236352,385*%653,75 5*(58,00/100)*(5*100)4
App =0,948 cm “ocr = 384%282495,13%7372,29
A=A, +A,, -0,110 cm 0,227 cm
5%, *[*
A, =L Awy, =——ow =
300 384*E  *Isc
Ofl‘l‘i":;ﬁw Cg’K 5*(174,00/100) * (5%100)*
- [0) =
11< 1,67 [em] OK. 0Ll T 38428249513 %7372, 29
0,680 cm
= Bu+ay) A +A Aw,,,) (1 A
A=A, - 5 Cu+( o TAD om + a)QCP) (1+Cu)+ @y,
A, =1,628 cm
L
A o =——+0,5
adm—Diferido 240
Aadm-diferido = 2,58 cm
1,628 <2,58 [cm] O.K.
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3.5.4. Disefio y verificacion manual de zapatas

Se determind dotar a la estructura de zapatas aisladas como fundaciones superficiales de

acuerdo al suelo que se encontrd en la zona de emplazamiento, terreno regular para

fundacién, con capacidad portante a la compresion de 1,5 Kg/cm? con una reduccion del

10%. Se las disefio manualmente a partir de las reacciones obtenidas del programa

computacional ETABS.

DISENO DE ZAPATAS
fc=210 Kg/cm?
Fy =4200 Kg/cm?
hz=2m
Gadm = 1,5 Kg/cm?

Reacciones debido a carga muerta (D)
Nx=36,36 kg

Ny =-175,16 kg

P =24278,46 kg

Mx =13281,02 kg-cm

My =3004,41 kg-cm

Momento debido a las fuerzas horizontales
(D)

Mx'=-7006,4 kg-cm

My'=1454,5 kg-cm

Carga Ultima (U= 1.2D + 1.6L)
Pu=45526,712 kg

Mux = 6939,516 kg-cm

Muy =24357,876 kg-cm

La seccion de la columna es de:

Donde:

P: carga axial

Mx: momento alrededor del eje
My: momento alrededor del eje y
Nx: carga horizontal en direccion x
Ny: carga horizontal en direccion y

Reacciones debido a carga Viva (L)
Nx = 103,15 kg

Ny =19,86 kg

P =10245,35 kg

Mx =-1163,17 kg-cm

My =7753,57 kg-cm

Momento debido a las fuerzas horizontales
(L)

Mx'=794,4 kg-cm

My'=4126,0 kg-cm

a=25cm
b=25cm

89



Dimensionamiento de la superficie de contacto entre la zapata y el suelo de soporte:

Las dimensiones de la zapata se las determino a partir de las cargas tltimas de disefio.

P

My

e

A Pu _ 45526,712
Pu=45526,712 kg Fo, 0,9*1,5
Mux = 6939,516 kg-cm
Muy =24357,876 kg-cm

A =33723,49037 cm?
A =3372 m?

Las dimensiones aproximadas requeridas para carga axial pura serian:

b=1,90
L=190
A=3,61 m? A=36100 cm?

Las excentricidades de carga son:

Mu, 24357,876 Mu,  6939,516

T Pu ass26712 M “TPu 45526712 M
Se verifica si la carga esta ubicada en el tercio medio de la cimentacion:
ex<b/6 ey<L/6
0,535 <27,50 O.K. 0,152 <27,50 OK.

Esfuerzo maximo en el suelo

Pu 6e, Ge, | 45526,712 6*0,535 6%0,152
= I+ —=+ = 1+

Quax = +
b L 36100 190 190

} = 1,289 Kg/cm?
A

qmax < Uadm

1,289 <1,5%0,9 < 1,35 OK.
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Las dimensiones propuestas para la zapata son apropiadas.

Pu

190

m .
|—‘ I/_‘ N
25y

190

Diagrama de reacciones del suelo de cimentacion bajo cargas ultimas:

6 —i 1_6i+6i
q, =i|:1+6i+ij| 7 A b L

= ’[l+’+’} %= 36100

T =36100 190 190

1

_6%0,535_6*0,152
190 190

g1=1,289

—ﬂ ]+6i_6ey
ST L

g2 = 1,246

_ 45526712 6%0,535 60,152
L ="36100 190 190

g3=1276

_FB| _be e
BT T

45526712, 6%0,535_6%0,12
%= 36100 190 190

q+=1,234

Dimensionamiento de la altura Hz de la zapata
La altura de la zapata se la determina por punzonamiento
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V.
Condicion de diseno ; =V

p m=a+d
V=P -———mn V.=1.06y/f"'ch,d n=b+d
“» b, =2m+2n
V"ZL(P“_APM (a+d).(b+d)j V. =1.06 f'C'(Z'(a+d)+2'(b+d))'d
4 zap

V, =Cte—Cte(Cte+Cled+Cted”) (1) V,=Cte(Cled+Cted’)  (2)
Igualando (1) y (2) obtenemos el valor de d = 20,48 cm
Finalmente se tiene:

Considerando una altura de 2 =35 cm

Recubrimiento r=10 cm
Diametro de acero @ =16 mm
Finalmente d=24,2 cm

Verificacion a corte

La seccion critica se encuentra a una distancia d desde la cara de las columnas o elementos

verticales.

Para simplificar esta comprobacion, asumimos que la presion méaxima del suelo factorizada

actua sobre la seccion critica

| 82,5 | 25 : 24,2 | 58,3 |
I 1 1 J |

e o —

190 cm
Esfuerzo en la seccion critica —  gcrit = 1,289 kg/cm?
Fuerza cortante sobre la seccion critica:
Vu = qeric*((b-m)/2-d)*L = 1,289%58,3*165 = 14272,78 kg
Esfuerzo de corte capaz de resistir el hormigon:
V.=0,53\/f'c:L*d = 0,53v/210*190%24,9 = 35314,62 kg ; Vu<elc

14,27 < 26,49 O.K.
Diseno a Flexion:
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Las secciones criticas de disefio a flexion en las dos direcciones principales se ubican en las

caras de la columna.

La carga critica dividimos en carga rectangular y triangular

Diseno a Flexion en la Direccion x:

| 82,5 . | 82,5 |
I | | |

Diseiio a Flexion en la Direccion y:

| 82,5 L 25 82,5 ,
| | | |

gerit=1,270 kg/cm?
g rect=1,270 kg/cm?
g triang = 0,019 kg/cm?

Mu =829151,501 kg-cm
Seccidn de acero requerida, direccion x:
k=0.85*f" *bw*d

k=0.85*210*165*34,2

k=2820743,00
L Oy L
f, d*k*d

~820743,00 L 2*829151,501
s 4200 0,9*820743,00%24,2
As =9,28 cm?
La cuantia minima de armado a flexion es:

, 0,018

La armadura minima de armado para la
seccion es:

Amin=11,97 cm?

gerit = 1,283 kg/cm?

g rect = 1,283 kg/cm?

q triang = 0,01 kg/cm?

Mu =832003,427 kg-cm
Seccion de acero requerida, direccion y:

k=0.85% ' *bw*d
k=0.85%210%165%34,2

k=2820743,00
A=Kl o 2My
I d*k*d

_820743,00| . [ 2%832003,427
s 4200 0,9*820743,00*24,2

As =9,32 cm?
La cuantia minima de armado a flexién es:

,. - 0,0018

La armadura minima de armado para la
seccion es:

Amin=11,97 cm?
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Por lo que As = 11,97 cm? Por lo que As = 11,97 cm?

Detallado de armadura en ambas direcciones

Alt. Diam Area Esp.
alt. 1 8 0,50 7,00
alt. 2 10 0,79 12,00
alt. 3 12 1,13 17,00
alt. 4 16 2,01 31=25

Los diagramas completos de la parrilla de armado por flexion son los siguientes:

$16 ¢/25

=3

190,00
25,00

25,00

({ $16 ¢/25

190,00

El detalle del armado de las zapatas se muestra en los planos correspondiente. (Ver anexos)

3.5.5. Diseiio y verificacion manual de escaleras

La estructura de la escalera se la calcul6 con ayuda de la bibliografia citada en este proyecto
(Anélisis y disefio de escaleras — Fernandez Chea), que propone la idealizacion como viga de

hormigdén armado para el analisis y disefio de la escalera.

En cuanto a la geometria se respetod lo propuesto en los planos arquitectonicos debido a que
se supone que el arquitecto encargado de dicho disefio, realizd un estudio previo para

determinar estas dimensiones en la escalera.
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DISENO DE ESCALERA TIPO
Datos

Ld

p = 2400 kg/cm? S/C =400 kg/m?
P=0,30m Acab.= 50 kg/m?
CP=0,18m F'c =210 kg/m?
B=1,00m fy=4200 kg/m?
Ln=2,80m

Ld=2,10m

t (1/25)=0,196 m recub. =2 cm
t=0,20m d=0,18m

cos(a) = 0,857

1) Analisis de cargas
a). Tramo inclinado
Peso propio = 2400 (Cp/2+ t/cos «)
Peso propio= 775,77 Kg/m*> 775,77 Kg/m
Acabados = BxS/Cacab = 50,00 Kg/m
WulD = 825,77 Kg/m
Sobrecarga S/C= WulL= 400,00 Kg/m

b). Descanso

Peso propio = CpxBxp = 432,00

95



Acabados = BxS/Cacab= 50,00
Wu2D = 482,00 Kg/m
Sobrecarga S/C= Wu2L= 400,00 Kg/m

El célculo de las solicitaciones méaximas se las realiza bajo la combinacion de carga

1,2WD+1,6 WL y las hipotesis mostradas en el grafico.

V3=Wu1l+Wu2lL

LT T T

V2=Wu2l
Vi=Wuil

HINNNNNENEN

|

WD=Wu1D+Wu2D

TR i nnnnnnnnnni
3 A

(-) Mu max = 3086,14 kg-m (+) Mu max = 1505,18 kg-m

TRA = 3870,45 kg
TRB = 3254,77 kg
Para el momento positivo:
Calculo de acero por flexion:

A=Kl o 2My
/) d*k*d

4 321300 - he 2*3086,14
54200 0,9%321300*0,18

k=0,85* " *bw*d

k=0,85%¥210*%100%0,18 — k=321300 Por lo tanto As = 4,678 cm?
La altura del bloque de compresion serd igual a: a = AS—*fY
' 0,85* f' . *bw
k
aZMZI,IOI cm
0,85*210*100

A _ 4678 _ 00026
bw*d 100*18

Calculamos cuantia balanceada para f'c = 210 kg/cm? y fy = 4200 kg/cm?

Calculamos cuantia actuante: p =
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— _0,85%f' . *p 6300 _0,85*210*0,85[ 6300
Ps Iy fy +6300 4200 4200+ 6300
Debe cumplir que: p<0,625*p,
0,0026 <0.0135 O.K.
Verificar el acero minimo:

As_. =0,0018*bw*d =0,0018*bw*d —  Asmin = 3,2400 cm?

Por lo tanto Acero final sera Asfinal = 4,679 cm?
Para momento negativo:
Calculo de acero por flexion:

y _ kL 2M,
k=0,85*f" . *bw*d g f, p*k*d
k=0,85%f".*bw*d L, _321300| [ 2¥1505,18
54200 0,9*321300 *0,18
k=321300 Por lo tanto As = 2,25 cm?
La altura del bloque de compresion sera igual a: a@ = AS—*fY
' 0,85* f' . *bw
2,25*%42
a=— 574200 =0,528 cm
0,85*%210*100
Calculamos cuantia actuante: p = A 225 0,0012

bw*d 100%*18
Calculamos cuantia balanceada para f'c = 210 kg/cm? y fy = 4200 kg/cm?:

5, 2 O8STL B 6300 ) 085/ *A( 6300 | 45
£, £, +6300 £, f, +6300

Debe cumplir que: p<0,625* p,
0,0012<0,0135 O.K.
Verificar el acero minimo:

As,. =0,0018%bw*d =0,0018*100%18 — Asmin = 3,24 cm?

Por lo tanto Acero final sera Asfinal = 3,24 cm?
Para As de Temperatura:
As temp = 3,24 cm?
As temp = 1,62 cm*>  Dos capas
Verificacion por cortante:

j=0,0217
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Ln=4,9m

x5 Vu=3315,10

A

Vu=3870,45

Cortante ultimo de diseiio:
Vud =3870,45 kg.

0,53% [/ ¢ *bw*d
Ve =0,53*V210*100*18 = 13824,77 kg.
oVe=0,75%13824,77 = 10368,58 kg.
Vud < Ve CONFORME

El acero final para B=3 m

Armadura final negativa Asfinal = 4,68 cm2
Armadura final positiva Asfinal = 3,24 cm?2

Armadura transversal (por metro) por temperatura Asfinal = 1,62 cm?2

Armadura a utilizar

As (H) As (-) As (trans.)
N° de alter | Diam | Area Esp. Esp. Esp.
alternatival| 6 0,28 6,04 8,73 17,45
alternativa2| 8 0,50 10,74 15,51 31,03 =30
alternativa3| 10 | 0,79 16,79 24,24 =20 48,48
alternativa4| 12 | 1,13 | 24,17=20 34,91 69,81

El detalle del armado se encuentra en los planos correspondiente. (Ver anexos)
JUNTA DE DILATACION.

La separacion maxima entre juntas de dilatacion (Lo) no deberd ser superior a los 25 m. en

un region seca. Para el caso tenemos una longitud maxima de 19 m.
Cierre maximo de la junta.

El méximo cierre tedrico de una junta en un edificio de entramados, sometido a una variacion

de temperatura en grados centigrados:
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At:Ts-Tm

Ts=40°C Temperatura que como término medio es excedida solamente el uno por ciento del

tiempo durante los meses de verano.
Tm=20°C Temperatura media durante la época de construccion.
At=40-20=20°C
Con una longitud Lo entre juntas, viene dado por:
Ct = (Ts-Tm)-Lo-0,000011 = 20*19*0,000011 = 0,41 cm

Ancho de junta.- Para tener en cuenta las tolerancias de construccion y las caracteristicas de

deformabilidad del material de sellado de la junta, se dispondra un ancho de junta:
o=K;j*C t
Donde Kj=2 para edificios sin calefaccion.
o =2*%0,41=0,84 cm
Que como minimo de junta debe ser, en cualquier caso, 25 mm.

En la junta se embutira de plastoform, el mismo que tiene 2,5 cm de espesor.

3.6. DESARROLLO DE LA ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL
PROYECTO

3.6.1. Computos métricos

Los cdmputos métricos se realizaron segun el marco tedrico los cuales se pueden ver a
detalle en el Anexo IlI.

3.6.2. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas se las realizaron segun el marco tedrico y normativa
empleada las cuales se pueden ver a detalle en el Anexo IV.

3.6.3. Precios unitarios

El anadlisis de precios unitarios realizado para cada item se lo hizo como se definié en el

marco tedrico y se puede apreciarlo en el Anexo V.
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3.6.4. Presupuesto

El andlisis de precios unitarios realizado para cada item se lo hizo como se definié en el

marco tedrico y se puede apreciarlo en el Anexo V.

El 4rea total de construccion es de 1593,44 m? y el monto total es de Bs. 2.451.914,86
haciendo un valor de 352.286,62 $us Americanos. Por lo tanto el costo por metro
cuadrado de la construccion es de 221,09 $us/m?.

3.6.5. Planeamiento y cronograma de obras

El plany cronograma de obras se lo hizo utilizando el método de barras Gantt y se lo hizo

como se definié en el marco tedrico y se puede apreciarlo en el Anexo VI.

Con la ayuda del programa Project se pudo determinar la duracién de toda la obra que

es de 296 dias.
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CONCLUSIONES.

Del presente proyecto “Ampliacion Unidad Educativa San Jorge I”, se lleg6 a las siguientes

conclusiones.

El 4rea de emplazamiento de la estructura tiene una superficie plana, ya la ubicacion
de la estructura esta al extremo de una cancha deportiva.

El estudio de suelo realizado a una profundidad de 2,0 m tiene una capacidad portante
del suelo de 1,5 kg/cm?

La fundacion para la estructura se dispuso el uso de zapatas aisladas dado que la nueva
edificacion no presenta problemas de colindancia con otra estructura ni problemas de
solapamiento.

El proyecto se redujo al célculo estructural mediante programas computarizados para
una posterior verificacion del dimensionamiento de uno de los elementos de la
estructura, tanto de la cubierta como de la estructura aporticada

Se verifico que las viguetas pretensadas son capaz de resistir bajo las solicitaciones
de la estructura.

El costo estimado del proyecto seglin el presupuesto es de Bs. 2.451.914,86 teniendo
un valor aproximado por metro cuadrado de 221,09 $us/m?, este costo contempla la
estructura portante como asi también obra fina del edificio por lo tanto se debera
complementar las respectivas instalaciones eléctricas, sanitarias y de agua potable.
El tiempo estimado de ejecucion de la obra es de 296 dias calendarios segtin el
cronograma de actividades realizado, lapso determinado para la estructura portante

del edificio.
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RECOMENDACIONES

Las recomendaciones mas importantes son las que se mencionan a continuacion:

Antes de fundar se recomienda realizar una verificacion de la capacidad portante presente en

el terreno.

e Es de gran importancia la correcta introduccion de datos al programa computarizado
puesto que es la etapa donde se suelen cometer errores, se recomienda tomarse el
tiempo necesario para analizar y comprender lo que pide el programa computarizado.

e Antes de fundar se recomienda realizar una verificaciéon de la capacidad portante
presente en el terreno.

¢ En zonas donde se tiene muros de carga no apoyadas sobre vigas se recomienda el
uso de dos vigueta.

e Para concluir con el proyecto, se recomienda realizar las respectivas instalaciones
eléctricas, sanitarias y de agua potable ya que el presente s6lo contempla el disefio
estructural.

e Paralograr la resistencia del hormigon requerida en disefio se recomienda hormigonar

con hormigones premezclados ya que se tiene una cierta garantia.
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