ANTECEDENTES.-
El problema

En el distrito 3 “Santa Barbara” de la provincia Eustaquio Méndez la creciente
poblaciéon estudiantil, no pueden acceder al bachillerato porque carece de una
infraestructura educativa para el nivel secundario en el lugar, puesto que en la
actualidad la construccion existente, fue creada para atender hasta el 6° curso de
primaria, ademas la necesidad de mantener una economia elemental en la zona y el
deseo de permanecer en la comunidad, impulsa a los jévenes a abandonar los estudios
para trabajar o emigrar a poblaciones donde cuenten con el bachillerato.

Planteamiento

El estudiante con aspiraciones de culminar su educacion, se ve forzado a establecerse
en un lugar donde cuente con un nivel de educacién secundario, o caso contrario se
halla inducido al abandono de la educacién secundaria. Del total de alumnos
matriculados de la zona segun datos estadisticos del Distrito Educacional de San
Lorenzo, se acusé un abandono de educandos donde relativamente el porcentaje mayor
se presentd en los varones. En general la tasa de desercion escolar es alrededor de 9.8%

y el porcentaje de nifios con dos o méas afios de rezago es de 31.36%.
Las principales causas que originan este fendmeno son:

1. Laincorporacion a temprana edad al mercado laboral de los nifios para ejecutar

tareas de apoyo a los padres en la produccién agricola y ganadera.
2. Los escasos recursos economicos y productivos.

De mantenerse la situacion actual, donde los jovenes estudiantes de nivel secundario,
al ser forzados a abandonar su hogar o sus estudios, trae consigo varias consecuencias, en
lasquese observa que la migracion forzosa hace que la familia se desintegre, la economia
local se disgregue, pueslaagricultura y la ganaderia pasan a segundo plano, y al no poder
continuar con sus estudios en otros centros poblados por falta de recursos econémicos,
se ven obligados a trabajar de obreros, siendo muchas veces son mal tratados y mal

pagados; por lo que se hace necesario plantear como solucion las siguientes:



Creacion de tres turnos: mafiana, tarde y noche.

Ampliacion de infraestructura de la unidad educativa de nivel primario

existente.
Construccion de una unidad educativa (Colegio) de nivel secundario.

Formulacién

Con la construccién de una infraestructura educativa para el nivel secundario se puede

atender las necesidades de la poblacion estudiantil de la zona de influencia del

proyecto, de mayor comodidad, mejores condiciones de estudio, capacitando a los

estudiantes no solamente en las areas especificas de la educacion formal, sino también

en areas técnicas y productivas. En consecuencia, si bien las demés alternativas no

estan dentro de lo dptimo estan enfocadas a satisfacer la demanda en parte hasta la

ejecucidn del proyecto, siendo soluciones a corto plazo.

Sistematizacién

Para el disefio estructural se definié como alternativa, la siguiente:

Cubierta: Cercha metélica con cubierta de calamina galvanizada.
Entrepisos: Losa alivianada con viguetas pretensadas y losa reticular
Estructura de sustentacion: Vigas y Columnas de H°A°.
Fundaciones: Zapatas Aisladas.

Objetivos

General

Disefiar la estructura de sustentacion del colegio “Rancho Norte” nivel
secundario, a ser construido en la comunidad Rancho Norte, Municipio de San
Lorenzo, Tarija.

Especificos
Realizar el analisis estructural del “Colegio Rancho Norte”.
Estudiar el levantamiento topografico del lugar de emplazamiento para

corroborar la informacidn proporcionada por la institucion.



- Caracterizacion de las propiedades fisico-mecénicas del suelo en el sitio de
emplazamiento a nivel del estrato de fundacion, cuyo valor mas relevante es la
capacidad portante del suelo.

- Realizar el planteamiento de hipotesis de carga, analisis y determinacion del
comportamiento de la estructura ante las cargas actuantes.

- Aplicar los conocimientos adquiridos en hormigén armado y estructuras
metalicas.

- Determinacion del costo total aproximado de la estructura.

- Realizar el disefio estructural aplicando un sistema de entrepisos de losas
reticulares como aporte académico y una guia metodoldgica para el disefio de
estas.

Justificacion
Las razones por las cuales se plantea el proyecto de grado son las siguientes:
Académica

Con este trabajo de disefio estructural se afianzara los conocimientos adquiridos por el
estudiante durante la etapa de estudio universitario, mediante la implementacion de los
mismos en un proyecto estructural planteando la solucién a los problemas que se
presenten en el mismo. Ademas que permite obtener destreza necesaria para poder
determinar como se comporta estructuralmente una edificacion, tomando en cuenta el
calculo estructural del paquete escogido. Al mismo tiempo con la culminacion de este
Proyecto de Ingenieria Civil se espera obtener el titulo de Licenciatura en Ingenieria
Civil.

Técnica

La elaboracion del disefio estructural de la edificacion, segin un analisis de acciones
de cargas y sobrecargas, utilizando programas computacionales actuales con base en la

normativa de disefio para hormigon armado en nuestro pais NB-1225001 basada en



ACI-318 05, y la norma Cirsoc 303 para estructuras metélicas de elementos

conformados en frio.
Social e institucional

Este proyecto contribuye a la poblacion estudiantil del distrito 3 de la Provincia
Eustaquio Méndez como a la comunidad de Rancho Norte Municipio de San Lorenzo,
con el disefio estructural de un nuevo ambiente agradable, seguro, comodo y moderno,
donde los estudiantes y docentes gocen de una infraestructura moderna en la
comunidad mencionada, y en condiciones de prestar un servicio continuo, confiable y
seguro, con ambientes adecuados a las normas de la Reforma Educativa, ademas de
equipamiento apropiado en el proceso de ensefianza y aprendizaje para la poblacion en
edad escolar, gracias al proyecto impulsado por las autoridades del Gobierno
Auténomo Municipal de San Lorenzo. Ademas indicar que el estudio previo realizado,
cuenta con el respaldo y acuerdo institucional de las Autoridades Municipales
conjuntamente la sociedad en general.

Alcance del proyecto

El proyecto contempla el disefio estructural del nuevo Colegio Rancho Norte
perteneciente a la comunidad Rancho Norte Municipio de San Lorenzo; para el
desarrollo del mismo se planted los siguientes resultados:

- Disefio estructural del “Colegio Rancho Norte”

- Corroborar la informacion topografica proporcionada por la institucion.

- Caracterizacién de las propiedades fisico-mecanicas del suelo en el sitio de
emplazamiento a nivel del estrato de fundacion, cuyo valor méas relevante es la
capacidad portante del suelo.

- Planteamiento de hipotesis de carga, analisis y determinacién del
comportamiento de la estructura ante las cargas actuantes.

- Determinacion del costo total de la estructura.

Restricciones



En el proyecto de ingenieria civil en la asignatura CIV 502 no se desarrolla los disefios
de instalaciones bésicas (sanitaria, agua potable, pluvial, eléctrico, gas), del modulo

mencionado tampoco se proporcionard las especificaciones técnicas para la obra fina.

Solamente se presentara el proceso del disefio estructural del Colegio Rancho Norte,
consecuentemente, se realizara un calculo aproximado que se incorpora al presupuesto
general de la obra, en funcién a precios referenciales, conjuntamente las
especificaciones técnicas de la obra gruesa.

Aporte académico

Se realizara el disefio de losas reticulares aplicado al disefio estructural del colegio
Rancho Norte nivel secundario, como asi también una guia metodoldgica paso a paso

para el disefio de estas.

Este tipo de losas se elabora a base de un sistema de entramado de trabes cruzadas que
forman una reticula, dejando huecos intermedios que pueden ser ocupados
permanentemente por bloques huecos o materiales, estas estructuras admiten flexiones
que pueden ser descompuestas segun las direcciones del armado, formando con los
soportes una matriz espacial con gran capacidad para recoger las acciones verticales y

con capacidad suficiente para las horizontales.
Localizacién

El proyecto “Colegio Rancho Norte” se ubica en el distrito 3 Provincia Méndez
Departamento de Tarija, en las coordenadas 21°26'51.80"S y 64°45'23.08"0 , a una

altura promedio de 1887 m.s.n.m.



Figura 1: Vista satelital del emplazamiento del colegio “Rancho Norte”

Fuente: Google Earth, Elaboracion

propia.

LUGAR DE
EMPLAZAMIENTO:
21°26'51.83"S; 64°45'23.08"0

CARRETERA TARIJA-SAN
LORENZO: 21°26'54.06"S; 64°45'15.36"0

MARCO TEORICO.-

Levantamiento topografico

El levantamiento topografico es el conjunto de operaciones necesarias para obtener la

representacion de un determinado terreno natural.

El método de las curvas de nivel es el empleado para la representacion gréafica de las
formas del relieve de la superficie del terreno, porque permite determinar, en forma

sencilla y répida, la cota o elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles,



calcular pendientes, resaltar las formas y accidentes del terreno. Una curva de nivel es
la traza que la superficie del terreno marca sobre un plano horizontal que la intercepta,
por lo que podriamos definirla como la linea continua que une puntos de igual cota o

elevacion.

Para eso se utiliza un sistema de coordenadas tridimensional, siendo la “x”y

la “y”” competencia de la planimetria, y la “z” de la altimetria.

Todos los trabajos de campo necesarios para llevar a cabo un levantamiento

topografico, consisten en esencia en la medida de angulos y de distancias.
Estudio de suelos

Un estudio de suelos permite dar a conocer las caracteristicas fisicas y mecéanicas
del suelo, es decir la composicion de los elementos en las capas de profundidad, asi
como el tipo de cimentacion mas acorde con la obra a construir y los asentamientos de

la estructura en relacion al peso que va a soportar.
El suelo como elemento portante de las cimentaciones

Las cargas que transmite la cimentacion a las capas del terreno causan tensiones y por
tanto, deformaciones en la capa del terreno soporte. Como en todos los materiales, la
deformacion depende de la tension y de las propiedades del terreno soporte. Estas
deformaciones tienen lugar siempre y su suma produce asientos de las superficies de

contacto entre la cimentacion y el terreno.

La conducta del terreno bajo tension esta afectada por su densidad y por las
proporciones relativas de agua y aire que llenan sus huecos. Estas propiedades varian

con el tiempo y dependen en cierto modo de otros muchos factores.

Debido a las interacciones de suelos y cimientos, las caracteristicas de los suelo o
terrenos sobre los que se construye influyen de modo determinante en la seleccién del
tipo y tamafio de los cimientos usados; estos ultimos a su vez, afectan
significativamente el disefio de la superestructura, el tiempo de construccion del

edificio y, en consecuencia, los costos de la obra.



2.2.1. Granulometria del suelo
En cualquier masa de suelo, los tamafios de las particulas varian considerablemente.
Para clasificar apropiadamente un suelo se debe conocer su distribucion
granulomeétrica, es decir, la distribucién, en porcentaje, de los distintos tamafios dentro

del suelo.

La distribucion granulométrica de particulas de tamafio superior a 0,08 mm. Se
determina generalmente mediante un analisis granulométrico por tamizado. Para
particulas de tamafio inferior al mencionado (0,08 mm.) se emplea la granulometria por

sedimentacion.

El andlisis granulométrico por tamizado se efectia tomando una cantidad medida de
suelo seco, bien pulverizado y pasandolo a través de tamices (cuyo tamafio de malla
suele ir disminuyendo en progresién geométrica de razon 2), agitando el conjunto. La
cantidad de suelo retenido en cada tamiz se pesa y se determina el porcentaje
acumulado de material que pasa por cada tamiz.

El porcentaje de material que pasa por cada tamiza, determinado de la forma anterior,
se representa en un grafico semilogaritmico. El diametro de la particula se representa
en una escala logaritmica (abscisas, y el porcentaje de material que pasas se representa
en escala aritmética (ordenadas).

2.2.2. Limites de Atterberg
Se define Limites de Atterberg o Limites de Consistencia como las diferentes fronteras
convencionales entre cualquier de los estados o fases que un suelo pueda estar, segun
su contenido de agua en orden decreciente; los estados de consistencia definidos por
Atterberg son: estado liquido, estado semiliquido, estado plastico, estado semisélido y

estado solido.

Llamandose limites de plasticidad a las fronteras (limite liquido y limite plastico) que

definen el intervalo plastico.



Limite liquido

El limite liquido, o LL se define como el contenido de humedad para el cual el suelo
va a fluir hasta que se cierre una ranura de 12,7 mm. De ancho, que se practica en la
muestra de suelo colocada en la copa del aparato de Casagrande con un ranurador

laminador, al hacer caer la copa de este equipo estandar para determinar el LL, 25 veces
contra la base del aparato por medio de una excéntrica.

En la practica es dificil obtener el contenido exacto de humedad para el cual la ranura
se va a cerrar exactamente a los 25 golpes. Por lo tanto se realiza la prueba para diversos
contenidos de humedad y se registra el nUmero de golpes que se requieren para que se
cierre la ranura para cada contenido de humedad, se prepara un grafico cuyas abscisas
en escala logaritmica contienen el nimero de golpes y las ordenadas en escala normal
contienen las humedades. Se ubica en el grafico la abscisa de 25 golpes en la recta
formada por los puntos y se proyecta a las ordenas encontrando la humedad

correspondiente al Limite Liquido.
Limite plastico

El Limite Plastico se define como el contenido de agua, en porcentaje, con el cual el
suelo, al ser enrollado en rollos de 3.2 mm de didmetro, se desmorona. El limite plastico
es el limite inferior de la etapa plastica del suelo. La prueba es simple y se lleva a cabo
enrollando repetidamente a mano sobre una placa de vidrio una masa de suelo de forma

elipsoidal.
indice de plasticidad

El indice de plasticidad (IP) es el rango de humedades en el que el suelo tiene un
comportamiento plastico. Por definicion, es la diferencia entre el Limite liquidoy

el Limite plastico.

2.2.3. Clasificacion del suelo
Los suelos con propiedades similares se clasifican en grupos y subgrupos basados en
su comportamiento ingenieril. Actualmente, dos sistemas de clasificacion que usan la

distribucion por tamafio de grano y plasticidad de los suelos son usados cominmente



por los ingenieros de suelos. Estos son el Sistema de Clasificacion AASHTO vy el
Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos.

Sistema de clasificacion AASHTO

Este sistema de clasificacion fue desarrollado en 1929 por los organismos viales de

Estados Unidos y se generalizo su utilizacién a casi todo tipo de construccion civil.

Tabla 1: Sistema de clasificaciéon de suelos AASHTO

s e ¢ e ammasavvaATes v sssmevassavs ate MAeeAwwSatYe W vaeasvawaswe

Clasificacion Materiales granulares
general (35% o menos de la muestra que pasa la malla No. 200)

A-1 A-2

Clasificacion e
de grupo A-1-a A-1-b A-3 A-2-4 A-2-5 A-2-6 A-2-7
Analisis por cribado
(porcentaje que pasa las mallas)

No. 10 50 max.

No. 40 30 max. 50 max. SI1 min.

No. 200 15 max. 25 max. 10 max. 35 max. 35 max. 35 max. 35 maéx.

Caracteristicas de la

fraccion que pasa la

malla No. 40
Limite liquido 40 max. 41 min. 40 mdx. 41 min.
indice de plasticidad 6 méx. NP 10 max. 10 max. 11 min. 11 min.

Tipos usuales de

materiales

componentes Fragmentos de piedra Arena

significativos gravay arena fina Grava y arena limosa o arcillosa

Tasa general
de los subrasantes De excelente a bueno

Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica Braja M. Das

Sistema de clasificacion de suelos AASHTO (Continuacion)
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Tasa general
de los subrasantes De excelente a bueno

Materiales limo-arcilla

Clasificacion general (mas del 35% de la muestra que pasa la malla No. 200)
A-7
A-7-5°
Clasificacién de grupo A-4 A-5 A-6 A4-7-61
Analisis por cribado (porcentaje que pasa por las mallas)
No. 10
No. 40
No. 200 36 min. 36 min. 36 min. 36 min.

Caracteristicas de la fraccion que

pasa por la malla No. 40
Limite liquido 40 max. 41 min. 40 max 41 min.
Indice de plasticidad 10 méx. 10 méx. 11 min. 11 min.

Tipos usuales de materiales
componentes significativos Suelos limosos Suelos arcillosos

Tasa general de los sobrantes De mediano a pobre

*Para 4-7-5, PI < LL — 30
tPara4-7-6,P1 > LL — 30

Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica BRAJA M. DAS
Sistema de clasificacion SUCS

Este sistema fue propuesto por Casagrande en 1942 para usarse en la construccion de
aeropuertos, hoy en dia, es ampliamente usado en ingenieria civil. El método clasifica

al suelo en dos grandes categorias:

- Suelos de grano grueso: De Naturaleza tipo grava y arenosa con menos del 50
% pasando la malla N° 200 los prefijos comienzan con G, S, W, C, P, M que
significan Grava o suelos gravoso, Arena o suelo arenoso, bien graduado,
arcilla inorganica, mal graduado, limo inorganico o arena fina.

- Los suelos de grano fino con 50% o mas pasando por la malla n° 200. Los
simbolos de grupo comienzan con los prefijos M, C, O, L y H que significan
Limo inorganico o arena muy fina, arcilla, limos arcillas y mezclas con alto
contenido de material organico , baja o mediana compresibilidad, alta

compresibilidad respectivamente.
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Tabla 2 :Sistema de clasificacion de suelos SUCS

Tabla 2.5 Sistema Unificado de Clasificacion; simbolos de grupo para suelos tipo grava,

Simbolo de grupo Criterios
GW Menos de 5% pasa la malla No. 200; C, = Dy, /D, mayor que o igual que 4;
C.=(D1)?/ (Dyy X Dgy) entre 1 y 3
GP Menos de 5% pasa la malla No. 200; no cumple ambos criterios para GW
GM Maés de 12% pasa la malla No. 200; los limites de Atterberg se grafican debajo de la linea 4

(figura 2.12) o el indice de plasticidad menor que 4

GC Mas de 12% pasa la malla No. 200; los limites de Atterberg se grafican debajo de la linea 4
(figura 2.12); indice de plasticidad mayor que 7

GC-GM Mas de 12% pasa la malla No. 200; los limites de Atterberg caen en el area sombreada
marcada CL-ML en la figura 2.12

GW-GM  El porcentaje que pasa la malla No. 200 estd entre 5 y 12; cumple los criterios para GW y GM

GW-GC El porcentaje que pasa la malla No. 200 esti entre 5 y 12; cumple los criterios para GW y GC

GP-GM El porcentaje que pasa la malla No. 200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para GP y GM

GP-GC El porcentaje que pasa la malla No. 200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para GP y GC

Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica Braja M. Das

Sistema de clasificacion de suelos SUCS (Continuacion)

Tabla 2.6 Sistema Unificado de Clasificacion; simbolos de grupo para suelos arenosos.

Simbolo de

grupo Criterios

SW Menos de 5% pasa la malla No. 200; C, = D4, /D,, mayor que o igual a 6;
C.=(D3)*/ (Dyg X Dgp) entre 1y 3

SpP Menos de 5% pasa la malla No. 200; no cumple ambos criterios para SW

SM Mas de 12% pasa la malla No. 200; los limites de Atterberg se grafican debajo de la

linea A (figura 2.12); o indice de plasticidad menor que 4

sSC Mas de 12% pasa la malla No. 200; los limites de Atterberg se grafican arriba de la
linea 4 (figura 2.12); indice de plasticidad mayor que 7

SC-SM Més de 12% pasa la malla No. 200; los limites de Atterberg caen en el drea sombreada
marcada CL-ML en la figura 2.12

SW-SM Porcentaje que pasa la malla No. 200 estd entre 5 y 12; cumple los criterios para SW y SM

SW-SC Porcentaje que pasa la malla No. 200 estd entre 5 y 12; cumple los criterios para SW y SC

SP-SM Porcentaje que pasa la malla No. 200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para SP y SM

SP-SC Porcentaje que pasa la malla No. 200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para SP y SC

Sistema de clasificacion de suelos SUCS (Continuacion)
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Tabla 2.7 Sistema Unificado de Clasificacion; simbolos de grupo para suelos limosos y arcillosos.

Simbolo de
grupo Criterios
ClL. Inorgénico; LL < 50; PI > 7; se grafica sobre o arriba de la linea 4 (véase zona CL en
la figura 2.12)
ML Inorgénico; LL < 50; PI < 4; o se grafica debajo de la linea 4 (véase la zona ML en
la figura 2.12)
OL Orgéanico; LL — seco en horno) / (LL — sin secar) ; < 0.75; LL < 50 (véase zona OL en
la figura 2.12)
CH Inorgéanico; LL =50; Pl se grafica sobre o arriba de la linea 4 (véase la zona CH en la figura 2.12)
MH Inorgénico; LL > 50; PI se grafica debajo de la linea A (véase la zona MH en la figura 2.12)
OH Orgénico; LL — seco en horno) / (LL — sin secar) ; < 0.75; LL > 50 (véase zona OH en la

figura 2.12)

CL-ML Inorganico; se grafica en la zona sombreada en la figura 2.12

Pt

Turba, lodos y otros suelos altamente organicos

Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica Braja M. Das

Para una clasificacion apropiada con este sistema, debe conocerse algo o todo de la

informacion siguiente:

1.

Porcentaje de grava, es decir, la fraccion que pasa la malla de 76.2 mm vy es
retenida en la malla N°. 4 (abertura de 4.75 mm)

Porcentaje de arena, es decir, la fraccion que pasa la malla N°4 (abertura de
4.75 mm) y es retenida en la malla N° 200 (abertura de 0.075 mm)

Porcentaje de limo y arcilla, es decir, la fraccion de finos que pasan la malla N°
200 (abertura de 0.075 mm)

Coeficiente de uniformidad (Cu) y coeficiente de curvatura (Cz)

Limite liquido e indice de plasticidad de la porcion de suelo que pasa la malla
N° 40

2.2.4. Ensayo de determinacion de la capacidad portante del terreno

método del cono holandés
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El Cono holandés es un equipo de exploracién de terreno mediante penetracion, por el
impacto de un martillo al caer, de una sarta extensible de barras de perforacion

conectada a una punta de hinca.

El ensayo del Cono holandés es necesario en la determinacion de la capacidad portante
de un suelo. Es un instrumento terminado en forma de punta como la de un alfiler
consta de un martillo de peso de 7 kg. con el cual desde una altura de 75 cm se deja
caer para que impacte al sujetador metalico y asi el instrumento pueda penetrar hasta
la profundidad de 30 cm a para ello en la prueba se registra el nUmero de golpes que
son necesarios para introducir el instrumento hasta dicha profundidad; para luego
mediante un abaco estandarizado para el cono holandés del “Servicio Departamental
de Caminos” se pueda determinar la resistencia del suelo, considerando la clasificacion

del tipo de suelo.

2.2.5. Ensayo de determinacion de la capacidad portante del terreno
método del SPT

Para la exploracion de suelos, uno de los métodos mas utilizados, es el S.P.T. ademas
de ser muy economico. ElI mismo que nos permite determinar las caracteristicas,
espesor y estratificacion de los materiales que se encuentran en el subsuelo, asi como
también permite conocer la resistencia a la penetracion en funcion del nimero de
golpes (N) de los diferentes estratos que conforman el subsuelo a diversas
profundidades. Estad normalizado desde 1958 por la Norma D1586. Se inspeccionara el

sitio del ensayo, para prepararlo, limpiando el mismo y ubicando los puntos de estudio.

El ensayo consiste en hincar un muestreador partido de 45 cm de largo colocado al
extremo de una varilla AW, por medio de un martillo de 63.5 kg, que se deja caer
libremente desde una altura de 76 cm, para penetrar cada 15 cm, cuando se haya
penetrado la profundidad deseada, se debe detener el conteo registrando el numero de
golpes necesarios El valor normalizado de penetracion N es para 30 cm, se expresa en

golpes/pie y es la suma de los dos ultimos valores registrados.

Se dice que la muestra se rechaza si:
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» N es mayor de 50 golpes

» No hay avance luego de 10 golpes.
Luego se debe extraer el cono, se debe ampliar el hueco con las herramientas manuales
y extraer una muestra de aproximadamente 1000 g. aparte de una muestra de 50 g. para

la medicion de la humedad natural, y el posterior estudio de suelos.
Disefio arquitecténico

El disefio arquitectdnico fue realizado mediante la elaboracion de alternativas disefio
arquitectonico de acuerdo a las caracteristicas propias de la comunidad y la provincia;
en forma conjunta el personal técnico del Municipio de San Lorenzo con la sociedad
se determind la alternativa més acorde y funcional, que se procedi6 a aprobar.

Para el disefio arquitectonico se debio conocer las siguientes pautas:

1. Situacion, tamarfio y topografia del lugar.

2. Suministro de agua, electricidad, red de alcantarillado.

3. Necesidades de espacio, superficie, desniveles, relaciones de espacio.
4. Medios economicos para el proyecto.

Idealizacién de la estructura

Para un célculo con relativa sencillez y exactitud en las diferentes partes de una
estructura es necesario representar la estructura de una manera sencilla de analisis. Los
componentes estructurales tienen ancho y espesor. Las fuerzas concentradas rara vez
actlan en un punto aislado; generalmente se distribuyen sobre areas pequefias. Sin
embargo, si estas caracteristicas se consideran con detalle, el analisis de una estructura
sera muy dificil, sino que es imposible de realizar. EI proceso de reemplazar una
estructura real por un sistema simple susceptible de analisis se llama idealizacion

estructural.
Sustentacién de la cubierta

Las cubiertas forman el cerramiento superior de los edificios y los protege de la lluvia
y de las inclemencias climaticas (viento, frio, calor). Se compone de una estructura

portante y un recubrimiento.
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Para el proyecto se determino usar una cubierta de calamina con cerchas metélicas de

acuerdo a los planos arquitectonicos.

Las fuerzas externas y reacciones se supone gue estan en el mismo plano de la
estructura y acttan solamente sobre los pasadores. Ademas, se supone gque cada uno
coincide con la linea que une los centros de los nudos de sus extremos. De las
condiciones anteriores se dice que cada barra de una cercha es un elemento sometido a
dos fuerzas y sujeto solamente a fuerzas axiales directas (traccion o compresion). El
analisis completo de una cercha consiste en la determinacion de las fuerzas axiales

internas de todas sus barras.

Una vez que se tiene ya establecidas las cargas actuantes sobre las cerchas, surge lo

que se llama:

Cercha real: En la cual las cargas pueden estar aplicadas en cualquier lugar, en los

tramos elementos o nudos.

Cercha ideal: Que tiene solamente cargas aplicadas en los nudos. Solo existen fuerzas

normales (fuerza interna perpendicular a la seccion).

La obtencion de las fuerzas internas en cada barra nos permite realizar el

dimensionamiento de las mismas.

Figura 2: Cercha real, cercha ideal

LTI l

I\ N 1 Sustentacion de la edificacion

Los ;;TAI.Llii:lli:l.ll:..lllfa R = pc’)rticos de hormigén estan
CERCHA REAL ‘)CERCHAICEAL

Fuente: Elaboracic

compuestos por dos elementos que
son las vigas y las columnas. La viga es un elemento de concreto armado, que cumple
una funcién de enlazar un amarre longitudinal recta a las columnas, se dice que las
vigas reciben cargas de la estructura de sustentacién de la cubierta, las losas aligeradas
y transmiten cargas hacia las columnas, las variadas conexiones entre vigas y columnas

constituyen la estructura del edificio. Las columnas son elementos que reciben las
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cargas de las vigas y las transporta a las zapatas, para un mejor soporte en la base de la
columna, trabajara en conjunto con la zapata, proyectando mayor seguridad en su
extremo inferior, y en conjunto con las vigas permitiran que haya una menor

deformacion.

El hormig6n armado en masa presenta una buena resistencia a compresion, pero ofrece
muy escasa resistencia a traccion; por lo que es inadecuado en piezas que hayan de
trabajar a flexién o traccion. En la mayoria de los trabajos el hormigdn se refuerza con
armaduras de acero; este hormigon reforzado se conoce como hormigon armado. El
acero proporciona la resistencia necesaria cuando la estructura tiene que soportar
fuerzas de traccion elevadas. El acero que se introduce en el hormigon suele ser en

barras.
Cimentaciones

Las cimentaciones son el calculo mas importante de la estructura. La fundacion es el
elemento que permite transmitir la carga de la estructura al suelo. Se puede mencionar
dos tipos de fundaciones, las superficiales como: zapatas y losas de fundacion; y las

profundas como: los pilotes.

Para disefiar una cimentacién que soporte adecuadamente una estructura, un ingeniero

debe conocer el tipo de suelo, recordando también, que el suelo no es homogéneo.

Las fundaciones del proyecto estardn compuestas de zapatas aisladas.

Disefio estructural

Estructura de la cubierta

Pendiente.- La pendiente de una armadura se define como la inclinacion de sus aguas,

o sea el angulo que hace la cobertura con la horizontal.

Se expresa generalmente como fraccion:
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Altura de la armadura

h
- = diente =
L pendiente longitud del tramo horizontal considerado

Espaciamiento.- El espaciamiento més economico depende del costo relativo de las
armaduras, de las correas y cobertura. Es conveniente usar el mayor espaciamiento

entre las armaduras porque resulta por lo general, el disefio mas econémico.

Debe usarse habitualmente aquel espaciamiento igual a la maxima luz que cubran las

correas mas econémicas.
Disefio estructural

El método adoptado para el disefio de la cubierta metalica es el método de Disefio por
factores de carga y resistencia (LFRD), que se basa en los conceptos de estados limites
y pretende mas que obtener soluciones mas econOmicas el proporcionar una

confiabilidad uniforme para todas las estructuras de acero.
Combinaciones de carga

Con el método LRFD, se forman grupos posibles de cargas de servicio, y cada carga
de servicio se multiplica por un factor de carga, normalmente mayor de 1.0. La
magnitud del factor de carga refleja la incertidumbre de esa carga especifica. Los
mayores valores determinados de esta manera se usan para calcular los momentos, los
cortantes y otras fuerzas en la estructura. Estos valores de control no deben ser mayores
que las resistencias nominales de los miembros multiplicadas por sus factores g o de
reduccion. Entonces, los factores de seguridad han sido incorporados en los factores de
carga, y podemos decir:
@®Rn > Ru

Los factores de reduccion de capacidad @, toman en cuenta las inexactitudes en los
calculos y fluctuaciones en la resistencia del material, en la mano de obra y en las

dimensiones.

Tabla 3: Combinaciones de carga LRFD

Combinaciones de carga consideradas LRFD:
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1.U=14D

2.U=12D+16L+05(L0oS0oR)

3.U=1.2D+1.6 (L0oSOR) + (L* 0 0.5W)

4,U=12D+1.0W+L*+05(L0oS0R)

5.U=12D+1.0E+L*+0.2S

6.U=0.9D +1.0W

7.U=0.9D +1.0E

Fuente: ASCE 7: Elaboracion propia
En las expresiones precedentes se emplean los siguientes valores:
U = Carga de disefio o Ultima que la estructura necesita poder resistir.
D = Carga muerta.
F = Carga debidas al peso y presion de fluidos.

T = Efectos totales de la temperatura, flujo, contraccion, asentamientos diferenciales

y concreto compensador de la contraccion
L = Carga viva

H = Carga debidas al peso y a la presion lateral del suelo, presién del agua

subterranea o presion de materiales a granel
Lr = Carga viva de techo

S = Carga de nieve

R = Carga pluvial

W= Carga edlica

E = efectos sismicos o de carga de terremoto

Carga de viento
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La presion del viento sera calculada en funcion a la velocidad basica correspondiente
al lugar de disefio. (Segun datos del SENAMHI) y en funcion a la inclinacion de la

cubierta.
Determinacion de la presion del viento.
P=C+xq
Donde:
p = Presion del viento en N/m?
C = Coeficiente que depende de la posicién e inclinacion del techo.
g = Presion en funcion de la velocidad del viento en N/m?2,
El valor de g se determina mediante:
q = 0,00484V?2 (V = Velocidad del viento en km/hr)

El valor de C (C1 para barlovento o C2 para sotavento) se determina mediante valores
en funcion del &ngulo de inclinacion de la cubierta donde los valores negativos

significan succion y para angulos intermedios se puede interpolar linealmente.
Disefio de correas

Como trabaja a flexion esviada se descompone la carga: o
. Wi :
sma=W - W,=W=x* sina

Wy
cosa =— —-> W, =W * cosa
w Y

Miembros sometidos a flexion

La resistencia nominal a la flexién, Mn, debe ser el menor de los valores calculados de

acuerdo a las siguientes situaciones cuando corresponda.
Resistencia nominal a la flexion

La resistencia nominal a la flexion, Mn, se debe calcular ya sea en base a la iniciacion

de la fluencia en la seccién efectiva (Procedimiento 1) o en base a la capacidad de
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reserva elastica (Procedimiento Il) segun corresponda. Se toma gb = 0.95 para secciones
con alas comprimidas rigidizadas o parcialmente rigidizadas y gb = 0.90 Para secciones

con alas comprimidas no rigidizadas.
Procedimiento I.- En base a la iniciacion de la fluencia

El momento de fluencia efectivo en base a la resistencia de la seccién, Mn, se debe

determinar de la siguiente manera (Cirsoc 303):

M, = S.F,
Donde:

Fy = Tension de fluencia de calculo

Se = Mddulo eléstico de la seccidn efectiva calculado con la fibra extrema comprimida

o traccionada a Fy.
Procedimiento I1.- En base a la capacidad de reserva inelastica

La capacidad de reserva flexional inelastica se puede utilizar cuando se satisfacen las

siguientes condiciones:

1) El miembro no esta sujeto a torsion ni a pandeo lateral, torsional o torsional-

flexional.

2) El efecto de la conformacion en frio no se incluye al determinar el limite de fluencia
Fy.
3) La relacion entre la profundidad de la porcién comprimida del alma y su espesor no

€s mayor que A.

4) El esfuerzo de corte no es mayor que 0,35Fy por la superficie del alma, ht.

5) El &ngulo entre cualquier alma y la vertical no es mayor que 30 grados.

Cuando sea aplicable, para calcular las propiedades de la seccion se deben utilizar los
anchos efectivos de célculo. Mn se debe calcular considerando el equilibrio de

tensiones.

Resistencia al pandeo lateral
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La resistencia nominal de los segmentos sin arriostramiento lateral de las secciones con
simetria simple, simetria doble y simetria puntual sujetas a pandeo lateral, Mn, se debe

calcular de la siguiente manera (Cirsoc 303):
M, = 5,2
n— ¢
St

Donde:

gb =0.90

Sf = Mddulo elastico de la seccion total, no reducida, calculado para la fibra extrema
comprimida.

Sc = Modulo eléstico de la seccion efectiva calculado para una tension Mc/Sf en la
fibra extrema comprimida.

Mc = Momento critico calculado de la siguiente manera:

Para Mc 2 2.78 My ->Mc = My

Para 2.78 My > Me > 0.56 My

10My
36Me

10

Mc= —My*(1- )
9

Para Me < 0.56 My ->Mc = Me

Donde:

My = Momento que provoca la fluencia inicial en la fibra comprimida extrema de la

totalidad de la seccién.

Me = Momento elastico critico calculado de acuerdo con (a) o (b):
Para secciones con simetria simple, doble y puntual:

Me = Cp * 1, *x A * \[Opy * 0O
Para revisar si los miembros estructurales flexionados respecto a ambos ejes

simultaneamente son adecuados.

M M
<ﬁ+ ﬂ) <1.0
Mcx Mcy
Disefio a cortante
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La resistencia a cortante debe satisfacer:

VU < Q)v Vn
Para:
h K, E
t_ < 0,96 F, ,Vn = 0,60F, xh*xt, v =1.0
0,96 <1.415 Vn = 0,64 * t2 KvEFy, v = 0.90

> 1.37 V 0.905EK,t° ,0v = 0.90
- Fy n= A v=0.

Deflexion maxima admisible

Miembros traccionados
Para los miembros cargados con traccion axial, la resistencia nominal a la traccién,
Tn,, se debe determinar de la siguiente manera Cirsoc 303:
(a) Para fluencia en traccion en la seccion bruta:
OT, = @.Fy x Ay = 0.9Fy * A,
(b) Para ruptura en traccion en la seccion neta:
@T, = @.F, * A, = 0.75E, * A,

Por lo que la resistencia a traccion debe cumplir:
Ty < @.Fy * Ay
TU < Q)tFu * Ae

Donde:

Tn = Resistencia nominal del miembro cuando esta traccionado.

23



An = Superficie neta de la seccidn transversal.
Ag = Superficie bruta de la seccion transversal.
Fy = Tension de fluencia de calculo.

Fu =Tension de rotura del acero.

Miembros a compresion

La resistencia axial nominal, Pn, aplicada a miembros en los cuales la resultante de
todas las cargas que actdan sobre el miembro es una carga axial que pasa a traveés del

baricentro de la seccion efectiva calculada se debe calcular de la siguiente manera.

Donde:
gb =0.85
Ae = Superficie efectiva a la tension Fn.

Fn = se determina de la siguiente manera:

a) Cuando
E, )
Ac <15 (0 7 < 2.25) Col.Corta o Intermedia
e
Ey
F, = 10.658F | F,
b) Cuando
E
Ac>15 (o 7 > 2.25) Col.Larga
e
E, = 0.877F,
Donde:
F,
le= [
Cc Fe

Fe = Es la menor de las tensiones calculadas entre las siguientes:
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Secciones no sometidas a pandeo torsional ni a pandeo torsional flexional, donde Fe es
la tension de pandeo eléstico:

m’E
&y
r

Para secciones con simetria doble o simetria simple sometidas a pandeo torsional 0 a

Fe

pandeo flexional torsional:

1
Feftzm[(aex+o't)_\/(O-ex+0-t)2_4‘*ﬁ*o-ex*o-t]

La tension de pandeo torsional es:

w2+ E * Cw
Feor = 0y —

[G Tt e o2

T A« (ro)?
Abolladura

Un elemento a compresion atiesado o parcialmente atiesado es un elemento plano
donde ambas orillas paralelas a la direccion del esfuerzo estan atiesadas por un alma,
patin, labio atiesador, atiesador intermedio o algin otro medio equivalente. La porcion
del patin de compresion entre las dos lineas de sujetadores puede ser considerada un
elemento a compresién atiesado si la separacion entre sujetadores es lo suficientemente

pequeria.

Figura 3: Perfiles laminados en frio

e.a. lx /‘, 3 ".,\ ) /;/ ,G.Q.j
i / ek (la porcion entre las
lineas de tornillos)

// ',/
4 / 0.a.= elemento a
compresion atiesados

Miembros a flexién

Miembros a compresion

Fuente: Cold Formed Steel Structures to the AlSI specificaction Gregory Hancock —

Thomas Murray — Duanes Ellifrit
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Ancho Plano w. El ancho plano w usado en el disefio de perfiles laminados en frio es
el ancho de la porcidn recta del elemento, excluyendo la porcion doblada de la seccién.

Relacion Ancho Espesor wi/t. La relacion wit es la relacién de ancho w medido en el

plano del elemento con respecto a su espesor t.

Ancho Efectivo de Disefio b. El ancho efectivo de disefio es el ancho reducido de un
elemento usado para calcular las propiedades de flexion y compresion de perfiles

estructurales cuando la relacion w/t excede a cierto limite.

Los valores de k para placas rectangulares de gran longitud sujetas a diferentes tipos de

esfuerzos y sujeta a diferentes condicionesde apoyo se proporcionan en el ANEXO 4.
El ancho efectivo, b, se debe determinar utilizando las siguientes ecuaciones:

Factor de esbeltez Ec B2.1:

b =w cuando A < 0,673 (Ec. B2.1-1)
b = pw cuando A > 0,673 (Ec. B2.1-2)
Donde:

w = Ancho plano.

0.22
_ 1-=)

Entrepiso
Losa alivianada

El sistema consiste en losas simplemente apoyadas, en base a viguetas armadas con
alambres al carbon que han sido tensado bajo estrictas normas técnicas, para
posteriormente ser coladas utilizando concretos de alta resistencia. Al realizarse el
colado del concreto en la obra, se integra en forma monolitica la vigueta con la capa de

compresion (como si toda se colara al mismo tiempo).
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Sobre los componentes del sistema
La losa se compone de tres elementos principales:

» Vigueta pretensada, fabricadas por firmas comerciales reconocidas y
garantizadas.
La separacion entre viguetas depende de las dimensiones de la bovedilla que se utilice,
normalmente oscila entre 50 y 60 cm medida centro a centro de viguetas, la altura de
la bovedilla depende del claro de la losa y existen desde 10 a 25 cm. No se considera

contribucion alguna por parte de las bovedillas a la resistencia de la losa.

» Material de relleno o bovedilla, que consiste en plastoform o bovedilla de
ladrillo con medidas adecuadas, segun lo establece el fabricante de las viguetas
para lograr finalmente la forma final de la seccidn que se utilizo6 en el calculo.

» Losa de compresion, es el concreto colado en obra con el acero de refuerzo
requerido, el cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcién
estructural integrar y dar continuidad al sistema. Se recomienda incorporar
dentro de la capa de compresion una malla de acero minina de 6 mm.

» La funcidn principal de la vigueta, es absorber los esfuerzos de flexion que se
presentan en los nervios modulares de la placa de losa; la forma y sentido en
que es colocada permite transmitir las cargas de uso funcional hacia la
estructura del edificio, para luego ser trasmitidas a las fundaciones.

Tabla 5: Caracteristicas vigueta pretensada Concretec

VIGUETA PRETENSADA 111 | 56 | 114.4 Variable 17.2 18.000 350 Kg/cm?

VIGUETA PRETENSADA . 5
120 | 55| 110 Variable 19 18.000 350 Kg/cm

Fuente: http://www.concretec.com.bo
Los materiales utilizados para la fabricacion de las viguetas pretensadas, tienen

caracteristicas superiores a los materiales para hormigones convencionales.

Metodologia de célculo
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Para obtener la resistencia nominal o tedrica por momento de una viga, se siguen los

siguientes pasos.
1. Determinar la luz de céalculo.

2. Andlisis de cargas (kg/m?) tomando en cuenta el material del piso, cielo raso y la

sobrecarga de uso.

3. Finalmente se calcula el peso propio de la losa, compuesta por las viguetas,
plastoform y la capa de compresion en kg/m?, pero como las formas de las secciones
de cada una de ellas no son figuras regulares, esto complica el calculo. Sin embargo, el
fabricante de las viguetas proporciona tablas que contienen pesos, resistencias y/o

recomendaciones e instrucciones constructivas.

4. Verificacion final: Se determina la carga total y se determina el momento ultimo,

que debe ser menor o igual al momento admisible que nos da el fabricante.

2
M, =12 ’;L
El disefio de aligerados es similar al de las losas nervadas, estas a su vez tienen su
fundamento en el disefio de vigas “T”, la diferencia fundamental con las 10sas nervadas
es que las losas aligeradas utilizan ladrillos huecos u otro elemento como complemento
que sirven también para que el acabado de la parte interior de la losa tenga una
superficie plana, y ademas producen un mejor comportamiento de la losa en aspecto

acustico.

Se recurrira al diagrama rectangular para el calculo de los esfuerzo para encontrar las

armaduras necesarias.

Figura 4: Par de fuerzas de compresién y tension del momento nominal.
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concreto — u

(]

esfuerzo de : ) -
compresién  |¢ Bie=a — C=085/Tab
en el !

i

—_— f s [.'—.-']af‘_

a) Viga b) Variacion real del esfuerzo ¢) Variacién supuesta del
de compresion esfuerzo de compresion

Fuente: “Disefio de Concreto Reforzado” Jack C. McCormac-Russell H. Brown.

Cuanto mayor sea la cantidad de concreto localizado cerca de las fibras extremas de
una viga, mayor serael brazo de palanca entre las fuerzas C y T, asi como el momento
resistente. Ademas, las almas deben ser suficientemente altas para resistir la fuerza
cortante y permitir el colado apropiado del concreto y, al mismo tiempo, ser
suficientemente gruesas para evitar el pandeo sologue en este caso se trata de una viga
T.

Estructura portante
Los materiales que intervienen en su composicién son:

e Acero: El acero presente en las barras y mallas, en las armaduras cumple la
mision de ayudar a soportar los esfuerzos de traccion y corte a los que esta
sometida la estructura.

e Hormigoén: El hormigdn tiene resistencia a la compresién, mientras que su
resistencia a la traccion es casi nula. Tengamos en cuenta que un hormigén
convencional posee una resistencia a la traccion diez veces menor que a la
compresion. Los refuerzos de acero en el hormigon armado otorgan ductilidad

al hormigon, ya que es un material que puede quebrarse por su fragilidad.

Elementos componentes de la estructura de Hormigén Armado
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e Columnas: Las barras verticales de la estructura se denominan pilares,
columnas o soportes.

e Vigas: Las barras horizontales de la estructura son las denominadas vigas,
jacenas o riostras.

e Porticos: Los Porticos son elementos estructurales de hormigon formados por

columnas y vigas en toda la altura del edificio.
Disefio por capacidad resistente

En el disefio por capacidad resistente, las solicitaciones que acttan sobre la estructura
se mayoran mediante factores apropiados para que las acciones exteriores sean
comparables con la capacidad resistente de la estructura, del elemento estructural o de

la seccion especifica del elemento estructural.

En el disefio de concreto estructural, los elementos deben disefiarse para que tengan

una resistencia adecuada, de acuerdo con las disposiciones de este reglamento,
utilizando los factores de carga y los factores de reduccion de resistencia ¢
especificados en el capitulo 9 de la norma.

Se consigue un disefio apropiado cuando la magnitud de las solicitaciones mayoradas

no supera a la capacidad resistente.

La resistencia requerida U se expresa en términos de cargas mayoradas o de las fuerzas
y momentos internos correspondientes. Las cargas mayoradas son las cargas
especificadas en el reglamento general de construccion multiplicadas por los factores

de carga apropiados.

La seccién 9.2 del codigo NB 1225001-1 presenta los factores de carga y las

combinaciones que se deben usar para el disefio de concreto reforzado.

Tabla 7: Combinaciones de carga NB 1225001-1
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U=14(D+F)
U=12(D+F+T)+1.6(L+H)+0.5(L,0S0R)
U=12D+1.6(L,0S0R)+(1.0L 0 0.8W)
U=12D+1.6W+1.0L+0.5(L,0S0R)
U=12D+1.0E+1.0L+0.25
U=09D+1.6W+1.6H

U=09D+1.0E+1.6H

Fuente: Nb 1225001-1

En las expresiones precedentes la simbologia es la misma aplicada al disefio LRFD

para la cubierta metélica. (Consultar Tabla 3, Cap. 2.5.1)

Los factores de reduccion de capacidad @, toman en cuenta las inexactitudes en los

calculos y fluctuaciones en la resistencia del material, en la mano de obra y en las

dimensiones:
Tabla 8: Factores de reduccién de capacidad resistente.
FACTORES DE REDUCCION 1)
Flexion simple y traccion 0,90
Compresion con zunchos 0,70
Compresion con estribos 0,65
Corte y torsion 0,75
Corte sismico 0,60
Fuente: NB 1225001-1; Elaboracion propia
Cargas

Las cargas que intervienen en una estructura pueden tener diferentes origenes y

diferentes formas de aparicion (variables o constantes, en el tiempo o en el espacio).
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Una vez estimadas las cargas, el siguiente problema consiste en determinar cuél sera la

combinacion més desfavorable de éstas que pueda ocurrir en un momento dado.

Las cargas que actuan sobre las estructuras pueden dividirse en tres grandes categorias:

cargas muertas, cargas vivas y cargas ambientales.
Cargas Muertas o Permanentes

Son aquellas cargas que se mantienen constantes en magnitud y posicion durante toda
la vida util de una estructura, que segun sus areas de influencia directa, se traduciran

en cargas de presion, distribuidas y puntuales segun se dé el caso especifico.
Las cargas muertas se descomponen en peso propio y carga permanente:

- La carga muerta de peso propio Dg es la carga debida al peso de los elementos
resistentes y constituye gran parte de la carga muerta.

- La carga muerta permanente Dp es la carga debida a los pesos de todos los
elementos constructivos, pisos, mamposteria, instalaciones fijas y otros
elementos de presencia permanente y que no son la estructura resistente.

Cargas Vivas o Variables

Las cargas vivas, constituyen las cargas de ocupacion de las edificaciones, pueden
cambiar en magnitud y posicion Estas incluyen cargas de ocupantes, cargas de
materiales en bodegas, cargas de materiales de construccion, cargas de gruas viajeras,
cargas de equipo en operacion y muchas otras. Por lo general, son cargas inducidas por

la gravedad.
Cargas Ambientales

Las cargas ambientales son cargas causadas por el medio ambiente en el cual se
encuentra la estructura. Para edificios, son causadas por la lluvia, nieve, viento,
cambios de temperatura y terremotos, entre otros. Estrictamente hablando, son también
cargas vivas, pero son el resultado del ambiente en el que la estructura se encuentra.

Las acciones consideradas en el proyecto fueron extraidas de la norma boliviana:
“Acciones sobre las estructuras, gravitacionales, reoldgicas y empujes de suelo” y

“Acciones sobre las estructuras, accion del viento” NB 1225002-2, NB 1225003-1
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respectivamente. En el ANEXO 2 del proyecto se pueden consultar algunos valores de
tabla.
Vigas

Momentos ultimos o nominales de flexién

Para este analisis, se supone que las varillas de refuerzo a tension estan trabajando a su
punto de fluencia antes de que falle el concreto en el lado de compresién de la viga.
Después de que los esfuerzos de compresion en el concreto exceden el valor 0.50 f “c
ya no varian directamente a la distancia del eje neutro o como una linea recta. Se
supone, para los fines de este andlisis, que el diagrama de compresién curvo se
remplaza con uno rectangular con un esfuerzo constante de 0.85 f “c como se muestra
en la parte (c)de la figura 5. Se considera ademas que el diagrama rectangular de altura

atiene el mismo centro de gravedad y la misma magnitud total que el diagrama curvo.

Figura 5: Diagrama de compresiones.

s g
0.85f"
esfuerzo de o :: . o
compresion € P16 7@ - C=085fab
en el -
el concreto — a
d—3
1
A i
e ® @ ——t £ > =AF
ol 5
e} —t
a) Viga b) Variacion real del esfuerzo ¢) Variacién supuesta del
de compresion esfuerzo de compresion

Fuente: “Disefio de Concreto Reforzado” Jack C. McCormac-Russell H. Brown
Con base en estas hipétesis relativas al bloque de esfuerzos, se pueden escribir
facilmente las ecuaciones de estatica para la suma de las fuerzas horizontales y para el
momento resistente producido por el par interno. De estas ecuaciones pueden
despejarse separadamente los valores de a y del momento Mn.

Para obtener la resistencia nominal o teérica por momento de una viga, se siguen los

siguientes pasos.
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1. Calcule la fuerza total de tension T = As fy.

2. Iguale la fuerza total de compresion C = 0.85 f “c ab a la expresion As fy y despeje
a. En esta expresion, ab es el area supuesta esforzada en compresion a 0.85 f “c. La
fuerza de compresion C y la fuerza de tension T deben ser iguales para mantener el

equilibrio en la seccion.

3. Calcule la distancia entre los centros de gravedad de Ty C. (Para una viga rectangular
la seccion transversal es igual a d — a/2.)

4. Determine Mn, que es igual a T o C veces la distancia entre sus centros de gravedad.

Figura 6: Condicion de Deformacion Balanceada en Flexion

ah:fz
—I— Cp,= 0,85 febay,

085
£y = 0,003

ay JI3 15

|

Agp = pobd

eooe ' A

g, =g, =1,/E.
Fuente: “Disefio en Hormigén Armado” Marcelo Romo Proafio

Del diagrama de deformaciones del concreto se concluye lo siguiente:

» Una proporcion balanceada de acero (pb) es aquella en la cual el acero en
tension tedricamente alcanzara justamente su punto de cedencia al mismo
momento que las fibras extremas del concreto en compresion alcanzan una
deformacion unitaria igual a 0.003. EI miembro en este estado, se encuentra

dominado por compresion y puede fallar repentinamente sin previo aviso.
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» Es recomendable que las vigas lleguen a la falla por traccién, las cuales estan
precedidas por grietas grandes y tiene un caracter ductil (p < pb). Miembros
cuyas deformaciones unitarias calculadas en tension son iguales o mayores que
0.0050 al mismo tiempo que la deformacion unitaria en el concreto es 0.003 se
denominan secciones controladas por tension, el acero cedera antes de que el
lado de compresidn se aplaste y las deflexiones seran grandes, otorgando a los
usuarios la advertencia de una falla inminente.

» No es recomendable que las vigas lleguen a la falla por compresion, porque este
tipo de falla es violento y repentino, no alerta y es fragil (p > pb). Si la cuantia
de armadura es elevada, el hormigon alcanzara su resistencia maxima antes que
el acero entre en fluencia.

» Si el momento resistente Ultimo de la seccién es menor que su momento de
agrietamiento, la seccién fallara tan pronto como se forme una grieta. Este tipo
de falla puede ocurrir sin previo aviso. (p<<pb).Si la cuantia de armadura es
relativamente baja, el acero entrara en fluencia para cierto valor de carga, la
pieza se agrietara, la fibra neutra se desplaza hacia la zona de comprimida, lo
que provoca una reduccion de la superficie requerida para la resistencia a
compresion produciendo la rotura. Para impedir tal posibilidad, la norma NB
1225001 (10.5.1) especifica cierta cantidad minima de refuerzo que debe usarse
en cada seccion de los miembros a flexion donde se requiere esfuerzo de tension
de acuerdo con el andlisis.

» Es necesario limitar el area de acero a una fraccion del area balanceada, porque
si la resistencia del acero es mayor que la del concreto puede ocurrir una falla

a compresion.
Disefio de vigas segun NB 1225001-1

Segun la tabla 9.5 (a) del cddigo NB 1225001: Alturas o espesores minimos de vigas
no preesforzadas o losas reforzadas en una direccion a menos que se calculen las

deflexiones:

35



Tabla 9: Espesores minimos de vigas no preesforzadas y losas en una direccion.

Espesor minimo, h |

’ Con un Ambos
Simplemente Extremo Extremos En voladizo
apoyados ; ;
continuo continuos

Elementos que no soporten o estén ligados a divisiones u
otro tipo de elementos susceptibles de dafiarse debido a
Elementos deflexiones grandes.

Losas ? ? . ¢
macizas en — — — —
una direccion 20 24 28 10
Vigas o losas ! Y { ?
nervadas en — — — —
una direccion 16 18.5 21 8

Fuente: Nb 1225001-1

Tomando para vigas con ambos extremos continuos: L/21

L
hmin = ﬁ

El acero se calcula de acuerdo al diagrama de deformaciones:
ey (@)
Se debe comparar con la cuantia minima de acero: NB 1225001 10.5.1

0.25*4/f 1,4 b d
fy fy

Ag

Determinacion del maximo momento que puede resistir la viga a tension.

Suponiendo el maximo acero de tension posible sin acero de compresion y calculando

la resistencia por momento nominal de las vigas.

Asmax = Pmax *b*d
Pmax = 0,625py

As*fy

¢ = 085+%f b
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M, = A d—=

w=dsefys(d—2)

Si no se necesita armadura de compresion se debe cumplir:
oM, > M,

Seré necesaria la armadura de compresion si:
M
—>M,
Separacion entre barras:

S = 2,5cm.

by —2 %7 — (N —1)6l

§= N—1

Célculo de la armadura transversal

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

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

En este analisis, Vn se considera la resistencia nominal o tedrica por cortante de un

miembro. Esta fuerza es provista por el concreto y el refuerzo de cortante.
Vn =Vc +Vs
La resistencia de disefio por cortante de un miembro, gVn, es igual a gVc y gVs, que
debe ser al menos igual a la fuerza cortante factorizada que se use, Vu.
Vu = gVc +gVs

Para elementos sometidos unicamente a cortante y flexion: NB 1225001-1 11.3.1.1

- () e

Ve 6

Para elementos sometidos a compresion axial:
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Vo= (142 Jre b, d
= (o) 06

144,)\ 6

El refuerzo para cortante debera calcularse de acuerdo a las siguientes prescripciones:
NB 1225001-1 11.5.6

1. SiVy<0,5(@Vc) — No es necesario colocar refuerzo cortante, se debe
colocar Av min.
2. Si0,5(8Vc) < Vy <OV —Tedricamente no se necesita refuerzo por cortante,
a pesar de ello se debe colocar un area minima, Av min de acuerdo a las
prescripciones del codigo.
3. . SiVu>@V. — Debe calcularse el area necesaria de refuerzo y no debera ser
menor que el Av min.
Cuando se hace necesario el calculo de armadura transversal para resistir la fuerza
cortante de disefio en una seccidn especifica, su contribucion a la resistencia debera ser
igual a: NB 1225001-1 11.5.7

Afyd 2 .
V= ——<zbud/f

Como la resistencia nominal al cortante estd compuesta del cortante que resiste el
concreto y del que debe resistir el esfuerzo, entonces:

Vo=V + V5
Segun el Capitulo 9 de la Norma NB 1225001-1 318S-05, el requisito basico para el
disefio por resistencia se puede expresar como:

@(Resistencia Nominal) = U

=
WY
S

|

Viz——-W

A Y

Reemplazando Vs y despejando el valor de la separacion (s), obtenemos:

S<Q)*Av*fy*d
I Al 17

Sobre el acero de refuerzo se debe considerar también:
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1. El érea calculada debe ser mayor o igual al Av min:

Av = Av,min

Donde el area minima es igual a: NB 1225001-1 11.5.6.3

A _1rbyxs ’'>0,33 b * 3 MP
vmin = g £ *+/fe > 0,33 % 3 (MPa)
—by, *s _35x*b, xS kg
Av,min =% 0.2 * \/fc * fy = fy sz)

. fe -
2. SiV < (g) b, = d el espaciamiento del refuerzo de cortante colocado

perpendicularmente al eje del elemento no debe exceder de: Smax= 0,75 h, Smax =
600mm. NB 1225001-1 11.5.5

] fe . . . .
3. SiVe>|(-|by=xd las separaciones maximas dadas se deben reducir a la mitad:

Smax = 0,375h, Smax = 300mm. NB 1225001-1 11.5.5.3

Columnas

Las excentricidades minimas en columnas no estan especificadas, pero se alcanzan
requiriendo que las capacidades tedricas por carga axial se multipliquen por un factor,
que es igual a 0,85 para columnas zunchadas y a 0,80 para columnas con estribos. Asi,
como se muestra en la seccion 10.3.6 del cddigo, la capacidad de carga axial de las
columnas no debe ser mayor que los siguientes valores:
Para columnas zunchadas = 0.70 (NB 1225001-1 9.3.2.2):

@Ppyax = 0.850[0.85 .+ (Ay — As) + A * f,,] » ® = 0.70
Para columnas con estribos = 0.65 (NB 1225001-1 9.3.2.2):

OPyupax = 0.800[0.85 * £, x (Ay — As,) + Ase * f] » @ = 0.65

Los factores 0.85 y 0.80 son equivalentes a excentricidades de aproximadamente 5% y
10% del lado para columnas con espiral y estribos respectivamente ya que no existen

columnas con carga axial totalmente centrada.
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Los valores de Pu no podran ser mayores que gPn tanto para columnas sometidas a

compresion pura como para columnas a flexo compresion.
@®P, = B,

Estas ecuaciones son utilizadas cuando los momentos actuantes en la columna son
pequefios, de manera que la excentricidad sea 0.1h para columnas con estribos y 0.05

para columnas con espirales.

Columnas largas o esbeltas de concreto reforzado: A medida que las columnas se
hacen mas esbeltas, las deformaciones por flexion también aumentaran, asi como los
momentos secundarios resultantes. Si estos momentos son de tal magnitud que reducen
significativamente la capacidad de carga axial de la columna, ésta se denomina larga o

esbelta.
Esbeltez en columnas

En NB 1225001-1 10.11.4 Las columnas y pisos en una estructura deben ser disefiados
como columnas y pisos con desplazamiento (no arriostrados) o sin desplazamiento
lateral (arriostrados). El disefio de columnas en estructuras o pisos sin desplazamiento
lateral (arriostrados) debe basarse en 10.12.

En estructuras sin desplazamiento lateral se permite ignorar los efectos de esbeltez en

elementos a compresion que satisfacen:
K *lu

<34—12+% (M_l

M?2
Donde el término 34—12(M1/M2) no debe tomarse mayor que 40. El término M1 /M2
es positivo si la columna esta flectada en curvatura simple y negativo si el elemento
tiene curvatura doble.
Para elementos en compresidn no arriostrados contra desplazamientos laterales, pueden

despreciarse los efectos de la esbeltez cuando:

K *lu
<22

El valor de K es obtenido de la siguiente relacion, para el caso de porticos no

arriostrados.
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) (ECLT: IC) de todas las columnas que concurren con el punto A

A =

Eg x 1, .
Y ( Lg ) de todas las vigas que concurren con el punto A

Y (%) de todas las columnas que concurren con el punto B

B =

Eg x 1 .
) ( g ) de todas las vigas que concurren con el punto B

Valores para ingresar en los nomogramas de Jackson y Moreland. Para consultar los

nomogramas ver ANEXO 6.

Para la evaluacion de los efectos de esbeltez, el radio de giro, r, de la seccion compuesta
no debe ser mayor que el valor dado por:

Ecx1g
(*s

E.xA
(%)‘I'Es*Asx

>+ES*st

r =

Antes de poder calcular los amplificadores de momento para una estructura en
particular, es necesario hacer un analisis de primer orden de la estructura. Las
propiedades de la seccion del miembro usadas para tal analisis deben tener en cuenta
la influencia de las cargas axiales, la presencia de regiones agrietadas en los miembros

y el efecto de la duracion de las cargas.

En lugar de hacer tal analisis la seccion 10.11.1 del c6digo NB 1225001-1 permite el
uso de las siguientes propiedades para los miembros de la estructura. Estas propiedades

se pueden usar para marcos con o sin desplazamiento lateral.

Tabla 10: Propiedades alternativas al analisis de ler orden.
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(a) Modulo de elasticidad ................
(b) Momentos de inercia, /

VIgas oo
Columnas .....ooovviiiiiicrreee e
Muros — no agrietados ...ccccoveeeein.

—agrietados ....ccooveeeiie
Placas planas vy losas planas ...................

Fuente: NB 1225001-1

Limites de refuerzo:

e E, de 8.5.1

En el articulo 10.9.1 NB 1225001-1 se especifica que el area de refuerzo longitudinal,

Ast, para elementos no compuestos a compresion no debe ser menor que 0.01Ag ni

mayor que 0.08Ag

Ast
0.01 <-><0.08
Ag

0.01 < p < 0.08

Diagrama de Interaccion

Al cambiar la carga axial aplicada a una columna, el momento que la columna puede

resistir también cambiara.

Suponiendo que el concreto en el borde de compresiéon de la columna falla a una

deformacion unitaria de 0.003, se puede suponer una deformacién unitaria en el borde

alejado de la columna y calcular por estatica los valores de Pn y Mn. Luego,

manteniendo la deformacion unitaria de compresién a 0.003 en el borde extremo,

podemos suponer una serie de diferentes deformaciones unitarias en el otro borde y

calcular Pn y Mn para cada valor diferente. Finalmente se obtendrd un numero de

valores suficientes para representar graficamente una curva de interaccion.

Figura 7: Deformaciones unitarias en columna
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Condicion
de carga

Deformaciones - — = —
unitarias | - I

a) Carga axial b) Momento ¢) Carga axial y
momento

Fuente: “Disefio de Concreto Reforzado” Jack C. McCormac-Russell H. Brown
Para usar estas curvas para obtener valores de disefio, tienen que pasar por tres
modificaciones como se especifica en el codigo. Estas modificaciones son las
siguientes:

a) Si una curva Pn para una columna especifica se multiplicara por z el resultado

es una curva como las mostradas en la figura.
b) El codigo (9.3.2.2) establece que cuando los miembros sometidos a carga axial
y flexion tienen deformaciones unitarias netas de tension (et) entre los limites
para secciones controladas a compresion y secciones controladas a tension, se
sittan en la zona de transicion para f. En esta zona es permisible aumentar
glinealmente de 0.65 o 0.75 a 0.90 a medida que st aumenta del limite
controlado a compresion a 0.005.

c) La parte superior de cada curva de interaccion de disefio se muestra como una
linea horizontal que representa el valor apropiado de la capacidad de carga axial
de las columnas de las ecuaciones de NB 1225001-1 10.3.6.

Para el diagrama de interaccion:
P, =085%f".x (A —As) + As * fy,

La resistencia axial de disefio Pn de elementos en compresion, para elementos con

estribos no debe tomarse mayor que:

PnMAX = 080*085*f,c*(Ag _As) +AS *fy
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Los puntos significativos en un diagrama de interaccion son:
1.- Compresion pura Pu(Min = 0)

2.- Carga axial maxima permitida por el reglamento Pn=max.
3.- Condicion balanceada Pb, Mb

Para columnas, la definicion de carga balanceada es la misma que para vigas, es decir,
una columna que tiene una deformacion unitaria de 0.003 en su lado de compresion, al
mismo tiempo que su acero de tension en el otro lado tiene una deformacion unitaria
de fy/Es.

4.- Flexion pura (Pn = 0), Mn
Figura 8: Diagrama de interaccién tipo

COLUMNAS RECTANGULARES

Diagrama de Interaccion (Pu. Mu)

(O Po)
@ Pn
() Pm, © Mn)

(.8 Po %> {© Por, @ Mot)

(@ Pb, O Mb)

(@ 010P0, @ Mo)
@ Mn
Fuente: “Disefio de estructuras de concreto armado” Ing. Juan Emilio Garcia.
Columnas cortas sometidas a carga axial y flexion biaxial

Las columnas estudiadas en la seccion anterior, o columnas sometidas a carga axial y
flexion uniaxial, son un caso particular del caso general, debido a que los casos reales

que se presentan en la practica son de columnas con flexién biaxial.

Un calculo simple y algo conservador de la resistencia nominal Pnj se puede obtener a

partir de la relacion de cargas reciprocas, la ecuacion desarrollada por el profesor Boris
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Bresler de la Universidad de California en Berkeley para el analisis de columnas

sometidas a flexion biaxial.

1

+

1 1 1
Pni an Pny Po
La ecuacion de Bresler funciona bastante bien en tanto que Pni es por lo menos tan

grande como 0.10 Po.

Refuerzo transversal

El didmetro de las armaduras transversales debe ser al menos igual a 6 mm o la cuarta

parte del didmetro m&ximo de las barras longitudinales comprimidas.

El espaciamiento vertical de los estribos no debe exceder 16 diametros de barra
longitudinal, 48 didmetros de barra o alambre de los estribos, o la menor dimension del

elemento sometido a compresion.
16@Long.

s< 48QEstr.
Lado menor de la Col.

Cimientos
Los cimientos constituyen los subsistemas de cualquier edificacion que transmiten
directamente las cargas de esta hacia el suelo o terreno; su funcién es distribuir las
cargas del edificio, dispersandolas en el suelo adyacente, de modo que éste y los

materiales que los sostienen tengan suficiente fuerzay rigidez para soportarlas sin sufrir

deformaciones excesivas.
Presion de apoyo del suelo en la base de las zapatas

Para zapatas que descansan sobre suelos granulares gruesos, la presion es mayor en el

centro de la zapata y disminuye hacia el perimetro. En contraste, en suelos arcillosos
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las presiones son mayores cerca del borde que en el centro de la zapata, puesto que en
este tipo de suelos la carga produce una resistencia a cortante alrededor del perimetro,

la cual se adiciona a la presion hacia arriba.

Figura 10: Presiones de contacto en diferentes tipos de suelo.

P P
U gl
/MHHI

q

@ ] (0

a) Supuesta, b) Real para suelos granulares ¢) Real para suelos cohesivos.
Fuente: “Diseno de estructuras de Concreto” Arthur H. Nilson

Si la carga esté aplicada excéntricamente a la zapata con respecto al centro de gravedad
de ésta, se supone que la presion del suelo varia uniformemente en proporcion al

momento.

Figura 11: Zapatas sometidas a cargas axiales y momentos.

P P
™ Y
P Mec
Tin="4" T
P_Me
Imix =~ 4 ]
carga resultante en el micleo central carga resultante fuera del micleo central

a) b)
Fuente: “Disenio de Concreto Reforzado” Jack C. McCormac-Russell H. Brown

Herramientas de diseno

Predimensionamiento de la zapata:
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La seccion 15.2.2 del cddigo NB 1225001-1 establece que el area requerida para una
zapata debe determinarse dividiendo la carga total prevista, incluyendo el peso de la
zapata, entre la presion permisible del suelo o la capacidad permisible del pilote que se
determinan usando los principios de la mecanica de suelos. Se notard que esta carga
total es una carga sin factorizar y que, sin embargo, el disefio de zapatas descrito se
basa en el disefio por resistencia, donde las cargas se multiplican por factores de carga

apropiados.

Después de haber determinado la presién admisible del suelo, debe establecerse el
tamafio del area de la base de una zapata sobre el suelo sobre la base de cargas no
mayoradas (de servicio) como D, L, W y E, en cualquier combinacién que rija el

disefio.
Af N
OaDpM
P,+ P
Af ~ D L
O4DpM

Presién de contacto por cargas mayoradas para el disefio por resistencia.

_12P, + 1.6P,

Si la carga esta aplicada excéntricamente a la zapata con respectoal centro de gravedad de
ésta, se supone que la presion del suelo varia uniformemente en proporcion al momento.
Entonces se considera que la zapata estd cargada excéntricamente las presiones de
contacto resultantes se suponen distribuidas de forma lineal, siempre que la
excentricidad resultante afecte dentro del nucleo central de la zapata, o que no exceda

1/6 del ancho de la zapata.
La distribucidn de presiones debajo de la zapata se puede expresar como:

Max. _

Amin. =

Mc
i_
I

|

< Oapm,
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Las Excentricidades de la zapata:

M
°=7
M, M,
ey =— ,8, = —
P P

Se verifica si la carga esta en el tercio central de la cimentacion:

M, b M,
€x=? <€,€y=?<L/6

Se encuentra el esfuerzo maximo en el suelo:
P N M, xc 4 /e
Amax = 2 i i

P 6xM, 6xM,
Dmax = 2 F 5002 T h25 g

Los valores de esfuerzo para el estado Gltimo de carga:

B, 6xM,, 6xM,,
ql_A b * a? b2 xaqa
P, 6xMy, 6xM,y,
2 A b x a? bZxa
_ B 6% My, 6 * My,
s X-{_b*az_bz*a

B, 6xM,, 6xMy,,
qs = —

A b x a? bZxa

Una vez que se determina el area requerida de la zapata, ésta debe disefiarse para
desarrollar la capacidad necesaria para resistir todos los momentos, cortantes y otras
acciones internas que producen las cargas aplicadas, la zapata debe disefiarse segun los

requerimientos de resistencia del codigo NB 1225001-1 seccién 9.2.
Cortante
La condicion para la determinacion del peralte o altura “h” de la zapata es que resista

por cortante. Tomando la norma NB 1225001-1 15.7 indica que d >150mm sobre el
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refuerzo inferior y el recubrimiento minimo para zapatas 75mm. NB 1225001-1 7.7.1
la altura debe ser por lo menos 250mm.

Se distinguen dos tipos diferentes de resistencia a cortante: cortante en dos direcciones

0 por punzonamiento y cortante en una direccion o por accion de viga.
Cortante por accion de viga

Esta cortante por viga ancha, se produce en la seccion critica unidireccional, a un

peralte de la cara de la columna.

Figura 12: Cortante en un sentido o cortante de viga.

Fuente: “Disefo de Concreto Reforzado” Jack C. McCormac-Russell H. Brown
La resistencia a cortante nominal esta dada por la ecuacion:
Vyr < 0V,
Donde Vc segun la ecuacion (11-3) del cddigo NB 1225001-1es:

om (12

G )*bw*d

Igualando las ecuaciones y despejando “d” se puede estimar el peralte de la zapata:
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Cortante por punzonamiento

Considerando la accion en dos direcciones con un valor de VVc mayor que el anterior,
debido a que la presencia de compresiones perpendiculares aumenta el valor de la carga

P necesaria para producir el agrietamiento.

La carga de compresion de la columna tiende a extenderse en la zapata, oponiéndose a
la tension diagonal en esa zona, con el resultado de que una columna cuadrada tiende

a perforar una porcion de losa, que tiene la forma de una piramide truncada.

El codigo NB 1225001-1 (11.11.1.2) establece que la seccion critica para el cortante
en dos sentidos se localiza a una distancia d/2 de la cara de la columna.

Figura 13: Cortante en dos direcciones o por perforacion.

I N N

Parte que tiende a punzonar
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Fuente: “Disefio de Concreto Reforzado” Jack C. McCormac-Russell H. Brown

La resistencia nominal al cortante en dos sentidos Vc del concreto, se especifica como
el menor de los valores obtenidos al sustituir en las ecuaciones aplicables que siguen:
Vi

2
Ve = (1+E)* 6 b, *d

a. xd !
- (52502) L

bo
\/Ebo *d

3

VC=

Donde as es 40 para columnas interiores, 30 para columnas de borde, y 20 para columnas
en esquina, bo es el perimetro alrededor del &rea penetrada y B es la relacion del lado
largo de la columna al lado corto de la columna, carga concentrada, o el area de

reaccion.
Momentos flectores y refuerzo por flexion.

El momento maximo externo Mu en cualquier seccidn de una zapata se determina con
base a los momentos factorizados de las fuerzas que acttan en todael area de la zapata,
a un ladode un plano vertical que pasa a traves de la zapata. Este plano se toma en los

siguientes lugares:

a) En la cara de la columna, pedestal o el muro, en zapatas aisladas.
b) A la mitad de la distancia entre el centro y el borde del muro, para zapatas que

soportan muros de mamposteria.
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¢) A lamitad de la distancia entre la cara de una columna y el borde de la base de
acero, para zapatas que soportan una columna con placas de base de acero.
El acero requerido se calcula segun la expresion:
— MU
ooy (a9

Ag

Se debe comparar con la cuantia minima de acero:

La armadura minima en losas como indica la seccién 10.5 de la normativa NB
1225001-1 no debe ser menor que: 0.0018Ag

Respecto a la armadura minima en zapatas en el libro "Disefio de Concreto Armado”
de Jack McCormack sugiere que debe ser mayor a la indicada a la norma debido a que
la combinacion de altos cortantes con bajas cuantias no es favorable, por lo que sugiere
seguir lo establecido en NB 1225001-1 10.5.1.

0.25*/f’ 1,4 by, + d
smin. = W€ g p MOV TE

fy fy

Escaleras

Las escaleras de hormigon armado, hoy en dia siguen siendo las mas utilizadas, porque
resultan sencillas y econdmicas en su ejecucion. Al mismo tiempo admiten gran

cantidad de variantes, forma y, sobre todo, en sus elementos de apoyo.

Una escalera plantea, en general, un célculo diferente al de otros elementos
estructurales comunes, tales como una viga o un soporte. Y esto se debe principalmente

a que es un elemento tridimensional.

Figura 14: Criterios para el disefio de escalera losa
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hpram Para calcular
el peso propio

Fuente: “Disefo de estructuras de hormigoén armado” Harmsen Pag. 234

Armadura de la losa de la escalera:

Se debe comparar con la cuantia minima de acero: NB 1225001-1 10.5.1

0.25*./f¢ 1,4 by, *d
ASmin. =T*bw*d ZT

Estrategia de ejecucién del proyecto

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

del Contratista, en términos de calidad y cantidad.
Precios unitarios

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

determine el costo parcial.

Cdomputos métricos
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El trabajo de computar deberé ser detallado en todas sus partes para facilitar su revision,
correccion o modificacion. Se procurara un orden que permita reducir al minimo el
numero de operaciones y el de mediciones. No se deben descuidar ciertas operaciones
de control que permitan asegurarse contra errores groseros, COmo en casos de cubiertas,

pisos, revoques, pinturas, etc.
Presupuesto

El presupuesto es el calculo anticipado del costo de obra, o de una de sus partes. Es,
como su nombre lo indica, la prediccion de un hecho futuro cuya magnitud debe

representar con toda la exactitud con que ella pueda determinarse.
Planeamiento y cronograma

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

INGENIERIA DEL PROYECTO.-
Anélisis del levantamiento topografico

El plano del levantamiento topografico fue otorgado por el Gobierno Auténomo

Municipal de San Lorenzo.

El terreno para el emplazamiento del Colegio Rancho Norte cuenta con desniveles
significativos que se encuentran siendo nivelados mediante maquinaria hasta la cota de
la via adyacente al terreno. El lugar de emplazamiento presenta en gran parte una cota
para media de 1987 m.s.n.m. para el emplazamiento de bloques educativos canchas

poli funcionales y patios civicos. Siendo asi innecesario fundar la estructura a niveles
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diferenciados. Se puede observar el levantamiento topogréfico en el ANEXO 10 Plano

de levantamiento topogréfico.
Figura 15: Plano de curvas de nivel: Emplazamiento Colegio Rancho Norte.

N i
\ \féﬁ —

N

Fuente: Levantamiento topografico Santa Barbara G.A.M. de San Lorenzo,

Elaboracion propia.

Andlisis del estudio de suelos
El estudio de suelos fue realizado el terreno donde se emplazara la obra (Rancho
Norte), con ayuda de maquinaria y el equipo necesario para el ensayo (Cono Holandés,
y S.P.T), de colaboracion del Servicio Departamental de Caminos “SEDECA”, ya que
el garaje de maquinaria pesada de Santa Barbara de la institucion mencionada se
encuentra adyacente al terreno municipal, a peticion escrita del postulante dirigida al
director del S.E.D.E.C.A. por lo que el ensayo de laboratorio cuenta con el aval de esta

institucion y del técnico laboratorista encargado Modesto Villarrubia.

Figura 16: Pozos de observacion Vista area.
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ﬂ

Fuente: Google Earth, Elaboracién propia.

Tabla 11: Coordenadas de pozos de observacion.

COORDENADAS |Pozo 1 Pozo 2 Pozo 3
Norte 7627301.220|7627289.370|7627313.330
Este 317951.79 317992.23 317989.37

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 12: Resumen de resultados en los pozos de observacion.

Resumen pozo 1

Profundidad | N° Resistencia admisible Clasificacion de suelo
Pozo 1 m. Golpes Kg/cm.2 SUCS
Cono Holandés 1.6 12 15 GC Grava arcillosa con arena
S.P.T. 2 15 2 GC Grava arcillosa
SP.T. 3 12 3.5 SC Arena arcillosa con grava

Resumen pozo 2
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Profundidad| N° Resistencia admisible Clasificacion de suelo
Pozo0 2 m. Golpes Kglem.2 SUCS
GC Grava arciliosa grava arena|
Cono Holandés 1.5 12 1.5 arcilla
SP.T. 2 10 3 SC Arena arcillosa con grava

Resumen pozo 3

Profundidad| N° Resistencia admisible Clasificacion de suelo
Pozo 3 m. Golpes Kglem.2 SUCS
CL-ML Grava arciosa Grava
Cono Holandés 15 10 15 arena arcilla
S.P.T. 2.1 15 2 GC Grava arcillosa con arena

Fuente: Elaboracion propia.
Se observa que en el pozo mas alejado al lecho de la quebrada (Pozo 3) la composicion
mas superficial del suelo cambia a un suelo arcilloso pero profundizando se encuentra

con un estrato de suelo comdn con los Pozos 1y 2.

Analizando los tres pozos podemos observar que constan con caracteristicas similares
tanto en su estratificacion como en su clasificacion y en su esfuerzo admisible. La
profundidad de fundacion establecida es de 2 metros a partil del nivel de suelo tomando
una resistencia de 2 kg/cm?, observando dichos esfuerzos permisibles y que el suelo va
mejorando sus caracteristicas conforme se profundiza en los estratos, se pueden

emplear las zapatas aisladas.

Anélisis del disefio arquitectonico

El disefio arquitectonico fue realizado mediante la elaboracion de alternativas disefio
arquitectonico de acuerdo a las caracteristicas propias de la comunidad y la provincia;
en forma conjunta el personal técnico del Municipio de San Lorenzo con la sociedad

se determind la alternativa mas acorde y funcional, que se procedi6 a aprobar.
Para el disefio arquitectonico se debio conocer las siguientes pautas:

1. Situacion, tamario y topografia del lugar.

2. Suministro de agua, electricidad, red de alcantarillado.
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3. Necesidades de espacio, superficie, desniveles, relaciones de espacio.

4. Medios econémicos para el proyecto.

Se tiene el disefio arquitectonico en el ANEXO 10

Planteamiento estructural o idealizacién de la estructura

Para el disefio estructural se utilizé el programa Cypecad 2016, para el disefio de la

cercha metélica se realizd la comprobacion de los elementos de manera manual

mediante planillas de Microsoft Excel pero obteniendo los esfuerzos internos mediante

el modulo de estructuras integradas de Cype 3D a la estructura.

Se tomaron las siguientes condiciones:

>
>

Las vigas estan empotradas en sus extremos.

Los tramos de columnas intermedios se los considera doblemente
empotrados con un factor de longitud efectiva igual a k = 0.50

Los tramos de columnas que se unen a las zapatas y los que finalizan en la
cubierta se los considera como simplemente apoyados en un extremo y
empotrado en el otro, con un factor de longitud efectiva de k = 0.70

Las zapatas son consideradas como apoyos empotrados para el analisis
global de la estructura pero susceptible a asentarse o rotar justificando el
valor de k = 0.7 entre la columna y zapata.

Las cerchas que componen la cubierta se encuentran simplemente apoyadas
sobre las vigas y para la simplificacidn se analiza de forma bidimensional.
Los nervios de viguetas pretensadas de la losa aligerada estan simplemente
apoyadas sobre las vigas en una direccion.

Las escaleras se apoyan desde el descanso sobre los muros de ladrillo,
ademas de las vigas de hormigén armado que se encuentran al inicio y final
de los tramos. Para su anlisis se la disefia como una losa maciza

bidireccional simplemente apoyada.

Figura 17: Esquema estructural del proyecto
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Fuente: Cypecad, Elaboracion propia.

Analisis célculo y disefio estructural

Para el disefio estructural se utiliz6 el programa computacional Cypecad 2016.

Cargas a considerar

Las cargas permanentes sobre los diferentes elementos en la estructura se pueden
encontrar detallados en el ANEXO 2 B)

Cargas vivas

La sobrecarga de uso se obtuvo de la tabla 4.1 de la norma NB 1225002 “Acciones

sobre las estructuras, gravitacionales, reoldgicas y empujes de suelo” ANEXO 2 A)

Tabla 13: Sobrecargas de uso en escuelas aplicadas en el disefio para losas.
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Aulas 300.00 kg/m?

Corredores en pisos superiores a planta baja | 400.00 kg/m?

Bafio 300.00 kg/m?

Fuente: NB 1225002, Elaboracion propia.
Carga de viento

Se determind la velocidad bésica del viento (V) de la tabla 2.4 del ANEXO 2 A), la
cual se extracta de la norma NB1225003-1, del articulo 5.3.

Para la comunidad de Rancho Norte se obtuvo una velocidad bésica de viento de 22.1

m/s.

Para escuelas secundarias con capacidad mayor a 150 personas la categoria de uso es
i

El colegio Rancho Norte se encuentra dentro de la categoria de exposicion C, la cual
corresponde a terrenos abiertos con obstrucciones dispersas, con alturas generalmente

menores que 10,0 m.

Los anchos de banda en todas las plantas son de 29.45en Xy 40.70en'Y.

Tabla 14: Sobrecarga de viento por piso.

Cargas de viento

Viento X | Viento Y
(t) (t)

CUBIERTA 2.597 1.783

PRIMER PISO 5.043 3.456

PLANTA BAJA| 4.128 2.827

Planta

Fuente: Cypecad 2016, Elaboracidn propia.
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Estructura de cubierta
Anélisis de cargas para cubierta
Los estados de carga a considerar para el disefio son las que se describiran a
continuacion:
Sobrecargas de servicio
Se adoptara una sobrecarga de servicio de 80 kg/m?, correspondiente a un obrero
La carga por hielo que predomina en Tarija es el granizo, en el medio lamentablemente
no se cuenta con datos precisos para evaluar una carga por granizo aceptable, en el
SENAMHI existen registros sobre las mas grandes granizadas ocurridas; pero estos
datos estan enfocados al campo agronémico y son evaluados de acuerdo al dafio
ocasionado a los cultivos y no asi el espesor o la carga que este proporciona.
Ante estas circunstancias y buscando no omitir esta importante carga accidental; pero
tampoco sobredimensionar la estructura, se adopta los siguientes valores para esta

carga:

Para el caso de granizo se supone un espesor de 15cm. Sobre la cubierta por lo que se

adopta un peso especifico de 900 kg/m?.

W, h (450 — a)
= * h *
GRA. = Ye 450

kg 45° —18,17°
Wepa = 900@ * 0.15m * (4—50)

k k
Wipa = 80,49m—€ = 81771—‘92

La carga de granizo no actla conjuntamente la sobrecarga por lo tanto se toma la mayor
carga resultando la sobrecarga por granizo 81 kg/m?.

La presién del viento seré calculada en funcion a la velocidad basica correspondiente
al lugar de disefio 100 Km/hr.( Segin SENAMHI), para el valle central de Tarija y en

funcién a la inclinacion de la cubierta.
e Determinacion de la presion del viento.

P=Cxq
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Donde:
p = Presion del viento en N/m?
C = Coeficiente que depende de la posicion e inclinacién del techo.
g = Presion en funcion de la velocidad del viento en N/m?2.
El valor de g se determina mediante:
q = 0,0484V? (V = Velocidad del viento en km/hr)
q = 0,0484 x 1002

q = 484 N/m?

El valor de C (C1 para barlovento 0 C2 para sotavento) se determina mediante la tabla

del ANEXO 5 A) donde los valores negativos significan succion y para angulos

intermedios se puede interpolar linealmente:
Valores del coeficiente ¢
Pp=C*q — Pg=-050%484 — Pp=-242 % = —24,20 kg/m?

Ps=Cy%q — Pp=-027+484 — Py=—1306->=— 1307 kg/m?

Cargas muertas

k k
4,22 —‘Z + accesorios = 5 —'Z
m m

Peso propio Calamina galvanizada #26

Peso propio de las correas
Para las correas se usara un perfil C de especificacion A36 segun la A.S.T.M.

Tabla 15: Seccién perfil Costanera

Especificaciones generales

Largo Normal: 6 m. Otros largos previa consulta. ¥
Recubrimiento: Negro. ﬁ_
Terminacion: Extremos lisos de méaquina. < xf z}«:x_ex
Calidades normales: A42-27ES. A37-24ES i

Otras dimensiones: A pedido, previa consulta a CINTAC. ﬁjc
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Fuente: Catalogo Cintac

La seccidn a usar es C 100x50x15x3 de peso 4,95 kg/m. El peso y las propiedades

geométricas de los diferentes perfiles utilizados en el proyecto se encuentran en el

ANEXO 2 C)

Se pondrén las correas en cada nudo de la cuerda superior lo que sirve de soporte para

las barras de sustentacion de cubierta, como también brinda de estabilidad a la cercha

metalica.
Largo total = 8 Correas * 2.5m = 20 m.
kg
Peso = 20m.x 495— =99 kg.
m
_ 99 kg _ kg
Carga = 2.5m.x9.75m. 4'06m2
Correas
Carga que actua sobre la correa:
82
Sobrecarga Carga de Granizo (S)=
86.30
Carga de viento Barlovento (W)= -24
Carga de viento a Sotavento (W)= -13
Peso Propio (D)= 3.05
5.00
Peso Cubierta + Accesorios(D)=
5.26
Carga muerta total (D): 8.05

kg/m?
kg/m?
kg/m?
kg/m?
kg/m?
kg/m?

kg/m?

kg/m?

Plano inclinado
Plano horizontal
Plano perpendicular
Plano perpendicular
Plano horizontal
Plano inclinado

Plano horizontal

Plano horizontal
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Angulo de inclinacion o = 18.17 °
Espaciamiento entre correas= 1.625 m.

Para la combinacién de cargas en estados limites ultimos no se considera la carga de

viento debido a que es una carga favorable a los elementos.

Combinaciones LRFD

1.U=1.4D 11.2646 kg/m?
2.U=1.2D +0.5S 52.8071 kg/m?
3.U=12D+1.6S 147.741 kg/m?
4.U=1.2D +0.5S 52.8071 kg/m?
5.U=1.2D 9.65538 kg/m?
6.U=0.9D 7.24154 kg/m?
La mayor combinacion es: 147.741 kg/m?

Carga ultima por metro lineal

Peso total= 240.08 kg/m

Resistencia nominal a flexion:

Se comprueba que no hay abolladura en la seccién revisar ANEXO 3, por lo que las

propiedades se mantienen.
Resistencia nominal en y:
Mp, = FyxS,

@ = 0.95 C3.11

Mny= 15925.00 kg*cm.

Resistencia nominal en x:

My, = Fy * Sy
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Mnx= 49838.88 kg*cm.

Resistencia nominal a pandeo lateral:

Me = Momento eléstico critico

Cb= 1 = 10 cm.
Ky = 1 cm. lyc= 10.26 cm.*
25
Ly = 0 cm.
Fe = Cp * ﬂzEdIZyC ) kgz/c
Sf(kyLy) Fe = 1739.47 m

Tensién critica:

Para Fe > 2.78 Fy — Fc=Fy
10 10Fy
Fc= —Fyx(1- )
Para 2.78 Fy > Fe > 0.56 Fy = 9 36Fe
Para Fe <0.56 Fy — Fc=Fe
Fc= 1679.15 kg/cm?
M, = S.F;

Mn2= 32844.25 kg*cm.

La resistencia nominal de flexion, Mn, debe ser el menor valor obtenido de acuerdo

con los estados limites de fluencia y pandeo lateral.

Mn= 49838.88 kg*cm.
Mp= 32844.25 kg*cm.

Mnx= 32844.25 kg*cm.

Obtenida la resistencia nominal se procede a obtener los momentos ultimos del

programa Cypecad 2016 con su modulo de estructuras integradas Cype 3d.
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Se obtiene el momento Gltimo de cada uno de los ejes en esta ocasion usaremos como

momento maximo el siguiente:

Mnx = 32844,25 kg*cm

Momento ultimo

Muw= 16800 kg*cm.

Verificando momento nominal

= 0.95 C3.1.1
o= 09 C3.1.2
Mrx+  Mry 0.952
OMcx  DMcy

16800 5800 0.952

29559.8 15128.75

IA

IA

Mny = 15925 kg*cm

Muy= 5800 kg*cm.
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Disefio por comprobacion al corte

La resistencia nominal es:

Kv= 5.34 t= 0.3 cm.
Fy= 2548 kglcm? h= 8.8 cm.
E= 2100000 kg/cm? Aw = 2.64 cm?
h K,,
— Fv = 0,60F,

—_— )

5151 0.904EK,
e by

t

La resistencia nominal es:

K,E <151 _ 0,60,/K,EF,
- R/t

Fv= 1528.80 kg/cm?

La fuerza cortante es:
Vd =@ =+Vn

@®Vn = 0,95 x Fv « Aw

Vu= 3834.23 kg
La verificacién por cortante
Vy< 0,V
335.00 < 3834.23

Verificacion de deflexion de la correa

1 Ec.C3.2-1

S
1

®= 0.9 Ec.C3.2-2

®= 0.9 Ec.C3.2-3

Cumple
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Se verifica en estados limites de servicio:

82 kg/ m?  Plano inclinado

Sobrecarga Carga de Granizo (S)=
86.30 kg/m?>  Plano horizontal
Peso Propio (D)= 3.05 kg/m? Plano horizontal

5.00 kg/m?  Plano inclinado

Peso Cubierta + Accesorios(D)= 5.26 kg/m? Plano horizontal
Angulo de inclinaciéon o = 18.17 °
Espaciamiento entre correas= 1.625 m

Carga de servicio total por metro lineal: Carga de granizo + Carga por Peso Propio +
Carga por Cubierta = (86,3 kg/m? + 3,05 kg/m? + 5,26 kg/m?)*1.625m = 96,52 kg/m
Como trabaja a flexion esviada se deben de descomponer las cargas: y

Py | P

- W, =W=* cosa= 4891 kg/m

Cos@ = 3

S{ES

149.02 kg/m

' e .
siha=— —= W.=W=% sina=
W o

AISC limita la deflexion de las vigas que soportan techos o losas susceptibles de
agrietamiento, el UBC (Uniform Building Code), especifica valores de deflexion de

L/300 en general pueden usarse esa deflexion méxima para edificaciones.
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Verificacion por deflexion

A= fmax
A - A= 0.83333 cm
300
A= 0.83 cm

Direccion 'Y

5 wylh
fmax = 252 Foix
fmax= 0.37 cm
0.37 < 0.83 Cumple
Direccion X
- 5wkt
fmax = ETTh Exly
fmax= 0.58 cm
0.58 < 0.83 Cumple

Cercha

Cargas que actuan sobre la cercha

Carga de granizo (S)= 82 kg/m? Plano inclinado

Carga viva en techos (Lr)= 80 kg/m? Plano inclinado
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Carga de viento Barlovento (W)= -24
Carga de viento a Sotavento (W)= -13
Peso Propio (D)= 5.95
Peso Cubierta (D)= 5
Peso Correas (D) = 4.06
Angulo de inclinacion o = 18.17
Espaciamiento entre correas= 1.75
Carga por cielo raso= 30

kg/m?
kg/m?
kg/m?  Plano horizontal
kg/m?  Plano inclinado

kg/m?  Plano horizontal

o
m.

kg/m?  Plano horizontal

Resumen de cargas consideras en el analisis sobre la cercha:

Carga muerta total (D) = 9.32

Carga muerta inferior (D) = 30.00

Carga muerta Pp (Dpp) = 5.95

Carga de granizo (S) = 86.30

Cargas por metro lineal

kg/m?  Plano horizontal
kg/m?  Plano horizontal
kg/m? Plano horizontal

kg/m? Plano horizontal

Los valores de las cargas consideradas en la cercha TIPO | por metro lineal,

multiplicando las cargas por el espaciamiento entre cerchas de 2.50 m. para la cercha

mas critica.

Carga muerta total (D) =

9.32 kg/m? Plano horizontal

Peso total=

23.31 kg/m
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Carga muerta inferior (D) = 30.00 kg/m? Plano horizontal

Peso total= 75.00 kg/m

Carga muerta Pp (Dpp) = 5.95 kg/m? Plano horizontal
Peso total= 14.86 kg/m

Carga de granizo (S) = 86.30 kg/m? Plano horizontal
Peso total= 215.76 kg/m

Los esfuerzos axiales mas criticos o envolventes de disefio para la comprobacion de
cada barra se obtienen a partir de combinaciones de disefio LRFD obtenidos mediante

el programa de disefio y analisis Cypecad con su herramienta Cype 3D.

Las combinaciones de disefio especificadas en la norma CIRSOC 303 son tomadas de

la norma ASCE 7-10. Para el proyecto considerando la situacion propia del proyecto.

Combinaciones usadas en la verificacion de la estructura.

1.U=14D

2.U=12D +0.5L
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3.U=12D+1.6L

4.U=12D +05L

5.U=12D
6.U=0.9D
o\
, 1.7103
5.1309
: /S 1.7103
S 1.9438 1.6000 |
iy 1.7103 1,0667 103
K N 0,533
16250 == 1.6250 == 1.6250 =
9.7500 -

B6

B/ B8 ES B10 B11 Ble
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Por razones constructivas se supondra los elementos B1, B2, B3, B7, B8, B9 como
elementos que tendran las mismas dimensiones (seccion), de la misma manera para las

diagonales y montantes.

a) Elemento “B13, B15, B17”.- Este elemento esta sujeto a Traccion

Propiedades de la seccion: 80*40*15*2
Area de la seccion: 3.54 cm?, Fy: 2500 kglcm?
Inercia X: 35.25 cm?, Fu: 4077 kg/cm?
Inercia Y: 8.07 cm?. Pu: 1766 Kg.
Radio de giro x: 3.16 cm. L: 1.6 m.

. L _ Ec.
Radio de giro y: 1.51 cm. Q= 0.9 Co-1

1.- Para fluencia en traccion en la seccion bruta:

®Pn = @tFY *Ag wpn = 090Fy *Ag

®Pn= 7965.00 Kg.

2.- Para ruptura en traccion en la seccion neta:

OF, = 0k, * Ay @F, = 0.75F, * A,

*Como se trata de una conexion soldad transversalmente U=1 por lo que Ae=Ag

®dPn= 10824.44 Kkg.

Verificando la resistencia nominal

1.- Por fluencia en traccion en la seccion bruta:

PU SQtFY*Ag

1766.00 < 7965.00 Cumple
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2.- Por ruptura en traccion en la seccion neta:

PU = IE:lt'i:ll *Aa'

1766.00 < 10824.44 Cumple
Verificando la esbeltez maxima preferible

Lefec. _ KL

< 300

Tmin. Tmin.

K:1
105.96 < 300.00 Cumple

b)  Elemento “B7, B8,B9”.- Este elemento esta sujeto a

Compresion

Propiedades de la seccion: 80*40*15*2

Area de la seccién: 3.54 cm?. Fy: 2548 kglcm?
Inercia X: 35.3 cm®. Fu: 4077 kg/cm?
Inercia Y: 8.07 cm?, E: 2100000 kg/cm?
Radio de giro x: 3.16 cm. Pu: -1489 kg
Radio de giro y: 1.51 cm. L: 1.9438 m.

La tension de pandeo elastico o de Euler es:

n?E

La tension de pandeo torsional es:

e

Fe=  1250.75 kg/cm?

ro: 4876  ¢m. G: 807692.31 kg/cm?
kt: 1 J: 0.047 cm.
Lt 194.38  ¢m. cw: 131.48  cm®.
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1 2 x E * Cw

La tension de pandeo flexotorsional es:

XO0: -3.395  cm. Lx: 194.38 cm.
ky: 1 rX: 3.157 cm.
n? xE
_ 1 _ Xoy2 Oex = 11 c= 5467.2011
p=1 (ro) B= 0.52 ok

1
Feftzm[(aex'i'o't)_\/(O-ex+0-t)2_4‘*.8*o-ex*o-t]

Fe=  1158.47 kg/cm?

La tension Fe es la menor entre las calculadas:

Fe=  1158.47 kg/cm?

Verificando la tension de pandeo por flexion:

Q=Qa=1 Por ser esbhelto con todos los elementos atiesados
a.- Clasificacion de la columna:

E
Ac <15 (0 Fy < 2.25) Col. Corta o Intermedia

e

E
Ac>15 (0 Fy > 2.25) Col. Larga

e

Donde: 1, = I;—y

e

AC = 1.483 < 1.50 Corta o Intermedia

b.- La tension de pandeo por flexion es:
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ﬁ
F.. = IO.GSBFe] F, Col. Corta o Intermedia F.. = 0.877F, Col. Larga

cr

Fn= 1014.84 kglcm? Corta o Intermedia

Resistencia nominal de compresion por flexion:

Se puede consultar el célculo del area efectiva en el ANEXO 3
Area efectiva; 354  cm?.
OP, = @ F, * A,

@P, = 0.85F, * A,

®Pn= 3053.65 Kg.

Verificando la resistencia nominal:

1.- Por fluencia en traccion en la seccion efectiva:
PU < Q)an * Ae

1489.00 < 3053.65 Cumple

Verificando la esbeltez maxima preferible:

Lefec. KL

< 200

Tmin. Tmin.

128.73 < 200.00 Cumple

c) Elemento “B7, B8,B9”.- Este elemento esta sujeto a Traccion
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Propiedades de la seccion: 2Ca 80*40*15*2

Area de la seccion: 12.6165 cm?, Fy: 2500 kg/cm?
Inercia X: 195.7635 cm®, Fu: 4077 kg/cm?
Inercia Y: 177.0911 cm®, Pu: 6053 kg.
Radio de giro x: 3.9391 cm. L: 1.625 m.
Radio de giro y: 3.7465 cm. 0= 0.9 EC' C2-

1.- Para fluencia en traccién en la seccion bruta:

OB, = 0.Fy x4, ®P, = 0.90F, * 4,

®Pn=  28387.13 Kg.

2.- Para ruptura en traccion en la seccion neta:
@P, = @.F, x4, @B, = 0.75F, * 4,

*Como se trata de una conexion soldad transversalmente U=1 por lo que Ae=Ag

®Pn= 38578.10 Kg.

Verificando la resistencia nominal:

1.- Por fluencia en traccion en la seccién bruta:

PU S@tFy*Ag

6053.00 < 28387.13 Cumple

2.- Por ruptura en traccion en la seccion neta:
Py < @.F, * A,
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6053.00 < 38578.10 Cumple

Verificando la esbeltez maxima preferible:

Legec. _ KL _ 300

Tmin. Tmin.

43.37 < 300.00 Cumple

d)  Elemento “B7, B8,B9”.- Este elemento esté sujeto a

Compresion

Propiedades de la seccion: 2Ca 80*40*15*2

Area de la seccidn: 7.07 cm?. Fy: 2548 kg/cm?
Inercia X: 195.7635 cm?, Fu: 4077 kg/cm?
Inercia Y: 177.0911 cm?, E: 2100000 kg/cm?
Radio de giro x: 3.158 cm. Pu: -6384 kg.
Radio de giro y: 2.9536 cm. L: 1.7103 m.

La tension de pandeo elastico o de pandeo de Euler es:

P - ?E
° (ﬂ)z Fe= 6181.27 kg/cm?

r

La tension Fe es la menor entre las calculadas:

Fe=  6181.27 kg/cm?

Verificando la tension de pandeo por flexion:

Q=Qa=1 Por ser esbhelto con todos los elementos atiesados
a.- Clasificacion de la columna:

E
Ac <15 (0 Fy < 2.25) Col. Corta o Intermedia

e

F,
Ac>15 (o Fy > 2.25) Col. Larga

e
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Donde: A, = I;—y

e

A= 0.64 < 1.50 Corta o Intermedia

b.- La tension de pandeo por flexion es:

Fy F.,. = 0.877F, Col. Larga

F., = [0.658F_e] E, Col. Corta o Intermedia

Fn= 2144.22 kglcm? Corta o Intermedia

Resistencia nominal de compresion por flexion:

Se puede consultar el célculo del area efectiva en el ANEXO 3
Avrea efectiva; 7.07 cm?.
OB, = @ F, * A

@P, = 0.85F, * A,

®Pn= 12885.70 Kg.

Verificando la resistencia nominal:

1.- Por fluencia en traccion en la seccion efectiva:
PU S QCFTL * Ae

6384.00 < 12885.70 Cumple

Verificando la esbeltez maxima preferible:

Legec. _ KL _ 500

Tmin. Tmin.

57.91 < 200.00 Cumple
A continuacion se presenta una tabla resumen de la verificacion de las barras:
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CERCHA1

L Ru @Rn
Barra Seccion Verifica:
m. kg kg

1.7103| B1 |-6383|-12885.70 | 2Ca 80*40*15*2 | Cumple
1.7103| B2 |-5271|-12885.70|2Ca 80*40*15*2 | Cumple
1.7103| B3  |-3965|-12885.70 | 2Ca 80*40*15*2 | Cumple
1.7103| B4 |-3960 |-12885.70 | 2Ca 80*40*15*2 | Cumple
1.7103| B5 |-5269 |-12885.70 | 2Ca 80*40*15*2 | Cumple
1.7103| B6 |-6384|-12885.70 | 2Ca 80*40*15*2 | Cumple
1.625 | B7 6039 | 28387.13 | Ca80*40*15*2 |Cumple
1.625 | B8 | 6039 | 28387.13 | Ca80*40*15*2 |Cumple
1.625 | B9 | 5017 | 28387.13 | Ca80*40*15*2 |Cumple
1.625 | B10 | 5024 | 28387.13 | Ca80*40*15*2 |Cumple
1.625 | B11 | 6053 | 28387.13 | Ca80*40*15*2 |Cumple
1.625 | B12 | 6053 | 28387.13 | Ca80*40*15*2 |Cumple
0.5333| B13 | 175 | 7965.00 | Ca80*40*15*2 |Cumple
1.7103| B14 |-1077| -3053.65 | Ca80*40*15*2 |Cumple
1.0667 | B15 | 544 | 7965.00 | Ca80*40*15*2 |Cumple
1.9438 | B16 |-1489| -3053.65 | Ca80*40*15*2 |Cumple
1.6 B17 | 1766 | 7965.00 | Ca80*40*15*2 |Cumple
1.9438| B18 |-1489| -3053.65 | Ca80*40*15*2 |Cumple
1.0667 | B19 | 546 | 7965.00 | Ca80*40*15*2 |Cumple
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1.7103| B20 |-1083| -3053.65 | Ca80*40*15*2 |Cumple

0.5333| B21 | 175 | 7965.00 | Ca80*40*15*2 |Cumple

B
B1 %3 Bl4 B6
213
B7 BS B9 B10 B11 BIP

De manera similar se dimensiona los componentes de las demas cerchas, en el ANEXO
5 se encuentran las comprobaciones mediante Cype 3D de cada cercha. También en el

ANEXO 11 se incluye el plano completo de la cubierta.
Entrepiso de Losa alivianada con viguetas pretensada

Fps se puede obtener a partir de las ecuaciones de equilibrio, relaciones tension.
Deformacion y compatibilidad de las deformaciones. Sin embargo este analisis es

laborioso.

En NB 1225001-1 18.7.2 se presentan ecuaciones aproximadas que permiten calcular
fps aproximadamente siempre y cuando fse no sea menor que 0.50fpu. Se puede ver el
calculo en el ANEXO 7 conjuntamente se encontrara la ficha técnica del tipo de vigueta

elegido para cumplir con las solicitaciones que tiene la estructura.
Escalera

El célculo de la escalera como estructura complementaria se puede consultar en el
ANEXO 8.

Viga de hormigon armado

El codigo NB 1225001-1 en el apartado 9.5.2 especifica un peralte minimo para limitar

las deflexiones a valores razonables cuando no se calculan estas.
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El ingeniero Genner Villareal Castro establece que: “Las vigas se dimensionan
generalmente considerando un peralte del orden de 1/10 a 1/12 de la luz libre.” Debe

aclararse que esta altura incluye el espesor de la losa del techo o piso.

L L

hviga =15 ¢ 75
El ancho es variable de0.3a05 veces su altura, teniendo en cuenta una ancho minimo
de 25cm, con la finalidad de evitar el congestionamiento del acero y la presencia de
cangrejeras y la altura minima para vigas con ambos extremos continuos es de h = L/21
=35cm.

Para este trabajo inicialmente se asumio un peralte de vigas de 65 cm para una luz libre
de 7.5 metros, el cual después fue reducido a 60 cm, obteniéndose finalmente vigas de

25x60 centimetros.

Dimensionamiento a flexion por el blogue rectangular de compresiones

VIGA- 220
ARMADURA
b =25.00 cm. Datos:
‘ ’ h= 60 cm. Alto pieza.
t b= 25 cm. Ancho pieza
h=60.00cm. rmec. = 3 cm. Recubrimiento mecanico
refec. = 6.25 cm. Recubrimiento efectivo
L= 750 m. Luzdecalculo
v

Como la seccion es rectangular determinamos la altura del bloque de compresiones

“a” con la siguiente ecuacion:

My

a=d = 1—\/1—2,6144*m

Donde:
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d= 53.75 cm. Altura al canto util.
f’c= 210 kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigon.

b= 25 cm. Ancho de la pieza

Sustituyendo valores en la ecuacion anterior:

1zq. My= -1733000 kg*cm a= 8.74 cm
Centro My= 1312000.0 kg*cm a= 6.47 cm
Der. Muy= -920000.0 kg*cm a= 4.45 cm

Determinacion de la armadura para la seccion

_0,85*fc’*b*a
s ,

Donde:

fc= 210 kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigon.
b= 25 cm. Ancho de la pieza.
a= 6.47 cm. Altura del bloque de compresiones.

fy = 4200 kg/cm? Resistencia del acero.

Sustituyendo valores en la ecuacion anterior:

As= 9.284 cm? Refuerzo negativo izquierda
As= 6.871 cm? Refuerzo positivo centro
As= 4.723 cm? Refuerzo negativo derecha

La armadura a colocarse en la pieza debe cumplir con los requisitos de armadura

maxima y minima.
Armadura minima

La armadura minima en vigas segun la seccién 10.5 de la normativa NB 1225001-1 no

debe ser menor que:

83



Vrre

Asmin:4*fy*bw*d21.4-*bw*%

As min> 3.67 cm?> 4.48 cm?

As= 9284 cm2 Laarmadura calculada es mayor a la minima
As= 6.871 cm2 Laarmadura calculada es mayor a la minima
As= 4.723 cm2 Laarmadura calculada es mayor a la minima

Armadura maxima
La armadura maxima garantiza que el acero entrara en fluencia antes que ocurra la

rotura del hormigon.

Asmax = Pmax *b *d (l)

La cuantia méxima se toma como 0.625 de la cuantia en rotura simultanea, asegurando
una falla a traccion con &t > 0.005

Pmax = 0,625 py, (2)
De la compatibilidad de deformaciones obtenemos:

c= ecufy «d (3)

Ecu+E—s

La relacién entre "a" (altura del bloque de compresiones) y "c", esta dada por un factor

beta (B).

a=fx*c
085%f. *bxa

Ag = f

y

Entonces para hallar la armadura méaxima se reemplazan las ecuaciones 1, 2, 3,4 en 5

! £
Asmax= 0,85*ﬁ*];—c*b*d* cu
y

f;
Ecu +E—3;

Donde:

=
|

0.85 paraf'c<280Mpa
‘e 210  kg/cm?

fy= 4200 kg/cm?
b= 250 c¢m
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d= 538

e = 0.003
Es= 2.1E+06

Entonces:

Asmax=

As = 9.284

As = 6.871

As = 4.723

cm
kg/cm?
18.204

cm?.
cm2.

cm2.

cm?.

La armadura calculada es menor a la maxima
La armadura calculada es menor a la maxima

La armadura calculada es menor a la maxima

La armadura a colocarse cumple con los requisitos de armadura maxima y minima.

As = 9.284 cm?. | |As = 6.871 cm?. | |As = 4.723 cm2.
As = 928.434 mmZ.| | As = 687.086 mmZ. | | As = 472.349 mm?Z.
Donde: Donde: Donde:
b= 25.00 cm. b= 25.00 cm. b= 25.00 cm.
N° barras= 4 N° barras= 2 N° barras= 2
D= 16 mm. D= 16 mm. D= 16 mm.
Area= 8.04 cm?. Area= 4.02 cm?. Area= 4.02 cm?.
N° barras= 2 N° barras= 3 N° barras= 2
2da D= 12 mm. D= 12 mm. 2da D= 10 mm.
capa Area= 2.26 cm?, Area= 3.39 cm?  capa Area= 157 cm?.
As= 10.304 cm2.  As= 7.414 cm?.  As= 5.592 cm2.

Cumple con la resistencia

Armadura de corte

Cumple con la resistencia

Cumple con la resistencia

El disefio de secciones transversales sometidas a cortante esta basado en:

Donde:

VU=®*VTL
Vn=VC+VS

Vc = Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.

Vs = Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.
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Como la resistencia nominal al cortante esta compuesta del cortante que resiste el

concreto y del que debe resistir el esfuerzo, entonces:
V=0V +Vs)

Resistencia proporcionada por el concreto
Ve =053 |f' *by*d [kg/cm?]

Donde:
fc= 210 Resistencia caracteristica del Hormigon (kg/cm?)
bw= 25 Ancho del alma de la seccidn (cm)
d = 53.8 Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del acero (cm)

Reemplazando valores:

Ve = 10320.58 kg.
Disefio del refuerzo de cortante (NB 1225001 11.4.6.1)

El refuerzo para cortante debera calcularse de acuerdo a las siguientes prescripciones:
1. Si Vu<0,5(3Vc) — No necesita — Colocar armadura constructiva.
2.S10,5(@Vc) <Vy<0@V: — No necesita — Colocar armadura minima, Av min.

3.SiVu>0@Ve — Se debe calcular el area necesaria de refuerzo y no

debe ser menor que Av min.
Donde: @ = 0.75 Factor de minoracion de esfuerzos, para cortante.
Vu= 13842.00kg d= 53.8 cm. 3 Calcular refuerzo
Vu= 5618.00kg L/= 179.3 cm. 2 Avmin

Vu= 730.00kg L/2= 3585 cm. 1 Armadura constructiva

Vu= 4203.00kg 3L/4= 537.8 cm. 2 Avmin
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Vu= 12052.00 kg L-d= 663.3 cm. 3 Calcular refuerzo

Donde se utilice refuerzo para cortante perpendicular al eje del elemento:

A, *f, *xd
VS:—D gy

Reemplazando la ecuacion 2 en 1 y despejando S, en funcion del area de acero de

refuerzo de cortante:

s< %
Donde:
@= 0.75
Av = Area necesaria de acero que se supondré para el calculo
Diametro= 6 mm (Supuesto)
Nro. de Piernas= 2 (Supuesto)
Av = 0.57 cm?
fy= 4200 kg/cm?
d= 53.8 cm.

Vu= 13842.00 kg.
Vc= 1032058 kg

Sustituyendo valores en la ecuacion:
s< 156.92 mm
s< 15.69 cm
Constructivamente la separacion entre barras sera:

s= 15.00 cm
Entonces la resistencia nominal proporcionada por el refuerzo de cortante para dos

piernas es igual:
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A, xf,*xd
VS:—U gy

Vs = 8510.574 kg

Limite para el espaciamiento del refuerzo de cortante

El espaciamiento del refuerzo de cortante colocado perpendicular al eje del elemento
no debe exceder de d/2. Ni de 600 mm.

Las separaciones maximas dadas se deben reducir a la mitad, donde Vs sobrepase
; kg
V> (1,06J7) * by, *d (W)
Reemplazando valores:

8510.57 kg > 20641.15 kg NO EXCEDE
El espaciamiento del refuerzo de cortante colocado perpendicularmente al eje del
elemento no debe exceder de:
Smax. = d/2 — Smax = 26.88 cm.
Smax: 60.0cm. — Smax: 60.0 cm.

Entonces el espaciamiento maximo no debe ser mayor que:

S= 15.0cm. < 26.88cm. CUMPLE

Refuerzo cortante minimo

El area calculada debe ser mayor al Av min.:

b s 35x%b S
Av,min =x 0.2 % \/fc, * — - = “w ?
fy fy

Av min= 0.259 cm? > 0.313 cm?

Comparando los dos valores adoptamos el mayor:

Avmin, = 0.31 sz

La armadura calculada es mayor a la minima

Fuerza cortante maximo.
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Vs no debe considerarse mayor que:
Vi < 2,12b,,d./f; kglcm?
Reemplazando valores:

Vsmax.=  41282.310 kg

Vs cal.= 8510.57 kg. < 41282.310 kg.
Resistencia nominal a cortante

Vu=0x e +Vs)

®Vn= 14123.36 kg*cm

oV, >V,
14123.36 > 13842.000

Cumple con la resistencia
Disefio del refuerzo a torsion
Se permite despreciar la torsion segin la normaen Nb 11.5.1

Si Tu < 0,5(@Tth)

AZ
T, < 80.265,/f ¢ | ==
P,

Acp= 1500 cm? Area encerrada por el perimetro exterior de la seccion transversal de concreto
Aoh= 1026 cm? Area encerrada por la linea central de los estribos cerrados mas externos

Ao = 872.1 cm? Area total encerrada por la trayectoria del flujo cortante

Pcp= 170 cm. Perimetro exterior de la seccion transversal

Ph = 146 cm. Perimetro de la linea central del refuerzo por torsién cerrado méas externo

Reemplazando valores:
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Tu= 38119.78 kg.*cm
@ = 0.75 Factor de minoracion de esfuerzos, para cortante.

Tu= 3000.00 kg.*cm d= 12.5 cm. No Necesita refuerzo de torsion
Tu = 5000.00 kg.*cm. L-d= 193.8 cm. No Necesita refuerzo de torsion

Verificacién en estados limites de servicio

Los elementos de concreto reforzado sometidos a flexion deben disefiarse para que
tengan una rigidez adecuada con el fin de limitar cualquier deflexion que pudiese
afectar adversamente la resistencia o el funcionamiento de la estructura. NB 1225001-
1951

Flecha activa en la seccion para la combinacion de acciones: Peso propio, carga muerta,

sobrecarga de uso:
fa, max < fa.lim

Para elemento que soporten o estén ligados a muros divisorios, u otros elementos
susceptibles de sufrir dafios debido a deflexiones grandes y para todos los elementos
de concreto preesforzadas a flexion, deben limitarse a los valores de la Tabla 9.5(b).

TABLA 9.5(b) — DEFLEXION MAXIMA ADMISIBLE CALCULADA

Tipo de elemento Deflexion considerada Limite de deflexion
Cubiertas planas que no soporten ni esten Deflexion inmediata debida a la carga viva, L
ligadas a elementos no estructurales t’}.‘"180 '

susceptibles de sufrr dafios debido a
deflexiones grandes.

Entrepisos que no soporten ni estén ligados a | peqeyjon inmediata debida a la carga viva, L
elementos no estructurales susceptibles de J?;"350
sufrir dafios debido a deflexiones grandes.
Sistema de enfrepiso o cubieria que soporte o | La parte de la deflexion total que ocurre

esté ligado a elementos no estructurales después de la union de los elementos no f;"480 t
susceptibles de sufrir dafios debido a estructurales (la suma de la deflexion a largo

deflexiones grandes. plazo debida a todas las cargas permanentes,

Sistema de enfrepiso o cubierta que soporte o | y la deflexion inmediata debida a cualquier

esté ligado a elementos no estructurales no carga viva adicional) f;'240§

susceptibles de sufrir dafios debido a
deflexiones grandes.

Deflexion a largo plazo por carga muerta mas carga viva durante 5 afios f (ted): 2.67
mm. Flecha total producida hasta el instante 3 meses

fr max.(ted,0) : 15.23 mm. Flecha total maxima producida a partir del instante 3 meses

fA,max = fT,max(ted,OO) - f(ted)
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fA,max.: 12.56 mm.
L 7200

fatim = 180 — 280

falim. = 15.00 mm.
12.56 < 15.000

Cumple con la deflexion limite

Columna

COLUMNA C-38

b =35.00 cm. Datos:
«— h= 35 cm. Largo pieza.
b= 35 cm. Ancho pieza

h=35.00cm. rmec. 3 cm. Rec. Mecanico
refec. = 4.4 cm. Rec. Efectivo
L= 360 m. Luzdecalculo

Ec = 220268.927 kg/cm?
Iindice de estabilidad del piso

Se permite suponer como arriostrado (sin desplazamiento lateral) a un piso en la

estructura si:

Q vaj*Ac" < 0,05
SPusp= 4652 t. SPyu = 2452 t. Aox= 0.001 m.
SPuem= 2857 t. SVux= 764 t Aoy= 0.00L m.
SPup= 7509 t. SVuy= 524t lc= 360 m.
Qx=  0.030 Qy=  0.040
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Pdrtico arriostrado
Verificacion de la esbeltez

Elementos que intervienen en el punto A

Pértico arriostrado

Viga |b(cm.) |h(cm.)|L(cm.) I (cm®) 0.35 Ig ExI/L
1 25 60 720 450000 157500 48183827.7
2 25 60 720 450000 157500 48183827.7
3 25 60| 762.5 450000 157500 45498171.7
4 25 60| 207.5 450000 157500 167192077
Col. |b(cm.)|h(cm.)|L(cm.) I (cm?) 0.70 Ig ExI/L
1 35 35 360 125052.083 87536.4583 53559893.6
Elementos que intervienen en el punto B
Viga |b(cm.) |h(cm.) | L(cm.) | (cm?) 0.35Ig ExI/L
1 25 50 720 260416.667 91145.8333 27884159.5
2 25 50 720 260416.667 91145.8333 27884159.5
3 25 50| 7375 260416.667 91145.8333 27222501.5
Col. |b(cm.)|h(cm.)|L(cm.) | (cm?) 0.70 Ig ExI/L
1 35 35 360 125052.083 87536.4583 53559893.6
2 35 35 220 125052.083 87536.4583 87643462.3
)

YA = — 55 VB = —5
o )

Lg

YA= 0173 ¥B= 1.70
El valor de K se puede determinar con el menor valor entre las siguientes ecuaciones
sugeridas en los comentarios de la ACI R 10.12.1 o con el nhomograma de Jackson y
Moreland del ANEXO 6.

k=0.7+005x (¥, +W¥;) <10 k=" 0.79

k= 0.86

K *lu

M1
<34—-12+% (m) Para pérticos arriostrados
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k =0.8540.05*¥,,;, <1.0

Donde:
lu= 280
K= 0.79
r= 10.12
Milx = 0.04
M2x = 0.41
Mly= 0.63
M2y = 2.37

cm. Altura libre de la columna.

cm. Ancho de la pieza.

cm. Radio de giro minimo

t*m Menor momento de extremo factorizado
t*m Mayor momento de extremo factorizado
t*m Menor momento de extremo factorizado
t*m Menor momento de extremo factorizado

Sustituyendo valores en la ecuacion anterior:

Eje X EjeY
21.97 < 32.829 21.97 < 30.810

Es columna corta Es columna corta

Disefio por diagrama de interaccion de la columna.

Datos de la seccion: = 0.85 para f'c<280Mpa

@

fo= 210 kg/cm?

g K f,= 4200 kglcm?
— L= 35cm. h= 350 cm
b= 350 cm
L= 35 cm. d= 30.6 cm
N° barras Esq= 4 d= 44 cm
D= 16 mm. ecu = 0.003
N°barrasL.= 4 Es= 2100000 kg/cm?
D= 12 mm. As= 1257 cm?,
Ag= 1225 cm?,
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p= 0.01

Limite del refuerzo
0.01 <p<0.08

0.01 < 0.010 < 0.080

Esta dentro del rango

Se recomienda que la cuantia sea menor al 3% para asegurar la ductilidad de la

columna.

Construccién del diagrama de interaccion

El punto inicial:

P, =085xf"_x(A; —As) +As = fy

Po = 269198.159 kg.

La resistencia axial de disefio Pn de elementos en compresion no debe tomarse mayor que:

PTlMAX = 0.80 = (085 *frc * (Ag _As) +AS *fy)

215358.528 Kg.

Pnmax.

®Pnvax. = 139983.043 kg.

Diagrama de Interaccion X | | Diagrama de Interaccion Y | JlaElEY=RIEQVERTE!
Pn Mn @®Pn O®Mn Pn Mn @®Pn ®Mn
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-100

215.3| 5.94| 140|3.861||215.3| -5.9|140.0| 3.861 99.04 15.26
198.219.2721128.9|6.027| | 198.2| -9.3|128.9| 6.027 99.04 -15.26
168.1[11.85|109.2|7.706| | 168.1|-11.9| 109.2 | 7.706 | JuigiintngRlYiiisk:)e
135.4113.79|88.04|8.961| | 135.4| -13.8| 88.0| 8.961 140 3.861
99.04|15.26|64.37| 9.92 99.0|-15.3| 64.4| 9.92 3.861
75.75|14.65|57.39| 11.1 75.8|-14.7| 57.4| 111 Puy - Muy
49.84113.28|44.86|11.96 49.8|-13.3| 44.9|11.96 84.05 2.370
23.12|10.66| 20.8|9.595 23.1]-10.7| 20.8|9.595 Pux \ Mux
-11.6|6.083| -10.5|5.474| | -11.6| -6.1| -10.5|5.474 84.05 0.410
-52.8 0| -47.5 0| -52.8| 0.0| 475 0
Diagrama de Interaccion(P - My)
250
©— Pn-Mn
©
200 e
! Falla Balaneada
E 150._ g g
g Puy Muy
i 100
5 o
3 5 o ®Pn-dMn
S o I [ — 0 0 i i —&— OPnmax
2 4 ) 8 10 12 14 16 1 dMnmax
=0 Pux Mux

Capacidad de Momento (Ton-m)

Se proyecta la linea de cargas factorizadas, hasta intersectar el diagrama de interaccion,

para encontrar la resistencia nominal.

Resistencia nominal

Al tratarse de una columna rectangular el diagrama de interaccion es el mismo para las

dos direcciones.

®Pny OMny

0

0

84.05

2.37

OPnx ®Mnx

0 0

84.05| 0.41
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| 140| 3.947| | 140| 0.683]

A partir de la relacion de cargas reciprocas de Bresler se puede verificar por flexion

biaxial.

1

! +
Pni an

1 1
Py B
OPn= 139.97 t.

Se verifica que se puede usar la ecuacion de Bresler:

Pni
P_o = 0.1
1.00 > 0.100
Cumple con la condicion
oP, > P,

139.97 t. > 84.05 t.
Cumple con la resistencia

Verificacién a cortante

El disefio de secciones transversales sometidas a cortante esta basado en:
Vy =0+,
Como la resistencia nominal al cortante estd compuesta del cortante que resiste el concreto y

del que debe resistir el esfuerzo, entonces:
V=0V +Vs) - (1)

Resistencia a cortante proporcionada por el concreto segun NB 1225001-1 11.2.1.2

Nu
— ! 2
VC—0,53*[1+140*Ag] ’fc*bw*d [kg/cm*]

Donde:
fc= 210 Resistencia caracteristica del hormigon (kg/cm?)
bw = 35 Ancho del alma de la seccién (cm)
d=  30.6 Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del acero (cm)

Nu = 84050.0 kg
Ag= 1225.0 cm?.
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Reemplazando valores:

Ve = 12257.07 kg.
Refuerzo a cortante

El refuerzo para cortante deberd calcularse de acuerdo a las siguientes prescripciones:

1. Si Vu<0,5(8V.) — No necesita — Colocar armadura constructiva.

2.Si0,5(@Vc) <Vy<@Ve — No necesita — Colocar armadura minima, Av min

3.SiVu>0V, — Se debe calcular el area necesaria de refuerzo y no
debe ser menor que Av min.

Donde: @ =0.75 Factor de minoracion de esfuerzos, para cortante.

Vux = 1070.00 kg. 1 Colocar armadura constructiva

Vu = 160.00kg. 1 Colocar armadura constructiva

Resistencia nominal

®Vn= 919280 kg*cm
oV, >V,

9192.80 > 1070.000
Cumple con la resistencia

Refuerzo transversal
El espaciamiento vertical para columnas debe ser el menor de los siguientes valores:

Didmetro de estribos: 6 mm.

160 Long.
s < 48QEstr.
Lado menor de la Col.
1. 16@Long. — 25.6 cm.
2. 48@Estribo. — 28.8 cm.
3. Menor dimensién de laCol. — 35 cm.

S < 25.600 cm.

S= 15.000 cm.
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Zapata

ZAPATA C-38

Datos de la columna:

| = 35 cm.  Largo pieza.

b= 35 ¢cm.  Ancho pieza
fe= 210 kg/cm?
fy= 4200 kg/cm?

Datos de la zapata:

YH= 2400 kg/m?®

h= 30 cm. Tentativo.
Po= 59250 kg.
P.= 17670 kg.
P= 76920 kg.

Predimensionamiento de la zapata:

Datos del terreno:
cadm= 2 kg/cm2

hf= 2 m.

15000  kg.*cm
114000 kg.*cm
132000  kg.*cm

19000  kg.*cm

99360 kg

0.30

1.70

0.30



Los estados de carga de servicio se utilizan para dimensionar la superficie de contacto

entre el plinto y el suelo de soporte.

Py + P,

OaDpM

Af
Sustituyendo valores en la ecuacion anterior:

Af = 38460.00 cm?. Area de la zapata.

Las dimensiones aproximadas requeridas para carga axial pura se toman respecto a la

relacion largo ancho de la columna.

/b= 1 — I= 1.0*b
1.0 *b"2 = A
b= 196.1 cm. — b= 205 cm.
A —>
b= E
a= 196.1 cm. — a= 205 cm.

Presion de contacto por cargas mayoradas para el disefio por resistencia:

P,

u=qe—2
q q p
Qu= 2.58 kg/cm?
Las excentricidades de carga son:
M M
ex - 7}6 ey = ?y
ex = 1.48 cm. ey = 0.20 cm.

Se verifica si la carga esta ubicada en el tercio central de la cimentacion.
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<

M M
ex=?" , =—2<L/6

ol
)
I

148 < 34.17 020 < 3417

El esfuerzo méaximo es:

P 6xM, 6xM,
qmax_z-l_b*az-l_bz*a

Omax. = 1.92 kg/cm? < ge= 2.00 kg/cm?
Los esfuerzos ultimos se calculan de la siguiente manera:

75,
2 1
20
20% ~r 75
-
v
4 3
205
7 gql= 2.259 kg/cm? < qu= 2.58 kg/cm?
B 6% My, 6 * My,
2= " a2 blra 02 = 2.443 kg/cm? < qu= 2.58 kg/cm?
as 3= 2.286 kg/cm?® < qu= 2.58 kglcm?
q4
g4 = 2.469 kg/cm? < qu= 2.58 kg/cm?

Determinacion de la altura de la zapata:
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45 cm. r= 5 cm.
40 cm.

Suponemos una altura h

La altura al canto util d

El cortante ultimo de punzonamiento:
Vu= Py + (QU - Qprom.) * Ap

Vu = 103990.99 kg.
El perimetro es:

bo=2%Mb+a+2x*d)

bo= 300 cm.
Donde:
Ve = P1.1 /f’c * by xd os= 40  Col. Interiores
4 =
vukg) <1 o, = @(2 +_> , 0_27\/2* b, +d as 30 Col. De borde
0 v d B as= 20  Col. Enesquina
*
Ve =0(F5 = +2)+027 [Febovd g 1 Rel. /B Col

@ = 0.75 Factor de minoracion de esfuerzos, para cortante.

Verificacion al cortante por punzonamiento o cortante en dos direcciones:

Ve = 143464.630 kg
Ve, = 211284.273 kg
Vces = 258236.334 kg
V, < @V,
103990.99 < 143464.630 Cumple con la resistencia

101



103990.99

103990.99

< 211284.273 Cumple con la resistencia

< 258236.334 Cumple con la resistencia

Verificacion al cortante por viga o cortante en una direccion:

201

Qumsx — qu2 B—b
ququméx_( maxB )*( 2 _d)

qud= 2.464 kg/cm?.

P\-\

160 45 (At
1 Bkl
a0 | ® 4 @
| |G
I mﬂﬁmm\lu%wm
; —_—

205

El cortante Gltimo de viga:

+ 2
Vu1 — (qu ZQumax.) Aviga.

Vu = 22754.07 kg.

Verificacion al cortante por viga:

@V = @053 x \/f . * bw x d

®dVn= 47234.64 kg

oV, >V,

47234.64 > 22754.073
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Cumple con la resistencia

Disefio a flexion de la zapata:

120 85

st
.-

v

205

_ Qumax — qu2 B —bc

quf= 2.458 kg/cm?

_ Qumax — ClUf 2 * va va
My =| (55 )*< 3 )t |+t

Mu = 1826088.69 kg*cm

Como la seccidn es rectangular determinamos la altura del bloque de compresiones "a"

con la siguiente ecuacion:

=dx|1— [1-26144 My
a=axitT 2T “fo xbxd?

Donde:

d= 40 cm. Altura al canto util.
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My = 1826088.69 kg*cm. Momento ultimo.
fc= 210 kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigan.
b= 205 cm. Ancho de la pieza
Sustituyendo valores en la ecuacion anterior:

a= 1.41 cm.  Altura del bloque de compresiones.

Determinacion de la armadura de la seccion rectangular

_085xf/xbxa
s ,

Donde:
fc= 210 kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigon.
b= 205 cm. Ancho de la pieza.
a= 141 cm. Altura del bloque de compresiones.
fy = 4200 kg/cm? Resistencia del acero.

Sustituyendo valores en la ecuacion anterior:

As= 12.294 cm?.

La armadura a colocarse en la pieza debe cumplir con los requisitos de armadura
maxima y minima.
Armadura minima o de distribucidn de tensiones.

La armadura minima en losas segun la seccion 10.5.4 del reglamento NB 1225001 no

debe ser menor que:

Asmin = 0,0018 * 4,

Siendo:

b= 205.0 cm. Ag= 8200 cm2.
d= 40 cm.
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Asmin = 14.76 cm? Armadura de retraccion y temperatura.
La armadura calculada es menor a la minima

La armadura a colocar es entonces:

As= 14.760 cm?.

Armado longitudinal:

b= 205 cm.
N° barras= 8
D= 16 mm. = 1.6 cm.

Area= 16.08 cm?.  Cumple con la resistencia
Espaciamiento entre barras de la armadura principal

s = (b-N°*D)/N°

b= 195 cm.
N° barras= 8
D= 16 mm. = 1.6 cm.
reemplazando:

S= 26.03 cm.

S= 25 cm.
Maxima separacion de las barras de la armadura.
La separacion de la armadura en losas no debera ser mayor que 1,5 veces el espesor del
elemento 0 450mm.

45 cm. Cumple

67.5 cm.  Cumple
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Estrategia de ejecucion del proyecto

Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas seran realizadas Unicamente para los elementos

estructurales del proyecto. Estas se encuentran en el ANEXO 9 A)

Computos métricos

El objeto que cumplen los computos métricos es el de establecer volimenes de obra 'y

costos parciales.

El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales constituye un rubro del

presupuesto, esta clasificacion por item est4 hecha con criterio de separar todas las

partes de costo diferente ya que sirve como lista indicativa de los trabajos ejecutados.

El computo métrico desarrollado para cada item se detalla en el ANEXO 9 B)

Tabla 16: Resumen de codmputos métricos

1 |Replanteo y trazado m? 616.49
2 | Excavacion manual zapatas Aisladas m3 280.24
3 | Zapatas de H°A° f'c=210 kg/cm? m3 10.36
4 | Columnas de H°A° f'¢c=210 kg/cm? m3 29.83
5 |Vigas de H°A° f'¢=210 kg/cm? m3 92.35
6 |Escaleras de H°A° f'c=210 kg/cm? m3 6.02
F Losa F;etlcular con caseton (40x40x30) H°A° f'¢=210 , 624.06
kg/cm m
Losa alivianada viguetas pretensadas H°A° f'¢c=210
8 9 ’ 13.64
kg/cm m
9 | Acero de refuerzo Grado 60 fy=4200 kg/cm? kg 20391.77
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|1O ‘Cubiertacerchametélica ‘ m? ‘ 487.13

Fuente: Elaboracién propia
Presupuesto general de la obra

El presupuesto general de la obra se realizé con las cantidades de obra calculadas en

los codmputos métricos y los precios unitarios para cada actividad.

El costo general de la obra es de 1087475,28Bs. (Un millon ochenta y siete mil
trescientos cuatrocientos setenta y cinco 28/100) y el costo por metro cuadrado (m2)
para este disefio es de 221,53 ddlares, tipo de cambio utilizado de Délar americano a
Boliviano de Bolivia: 1 USD = 6,96 BOB.

Este presupuesto se encuentra a detalle en el ANEXO 9 C)
Presupuesto general de la obra Precios unitarios

Para realizar el andlisis de precios unitarios se incluyeron varios componentes como
ser indicaciones de cantidades y costos de materiales, transportes, desperdicios,

rendimientos, costo de mano de obra, etc.

Los precios unitarios fueron desarrollados por items donde se utilizaron precios

actuales de materiales, mano de obra y maquinaria. Para la realizar la comparacién
1. Materiales

2. Mano de Obra

Cargas Sociales, 55% de la mano de obra

Impuestos IVA, 14.94% de la mano de obra + cargas sociales.

3. Equipo, maquinaria y herramientas

Herramientas menores 6% de la mano de obra con cargas sociales e IVA.

4. Gastos generales y administrativos 12 % de 1+2+3

5. Utilidad 12% 1+2+3+4

6. Impuestos IT, 3.09% de 1+2+3+4+5
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7. Total precio unitario, suma 1+2+3+4+5 +6
Los precios unitarios se hallan detallados en el ANEXO 9 D)
1.1.1. Cronograma de ejecucién de la obra

De acuerdo con los volimenes de obra, el cronograma de ejecucion se presenta en el
ANEXO 9 E), por medio de un diagrama de barras Gantt, el cual permite apreciar la
ruta critica de la obra, el tiempo requerido para la ejecucion de cada una de las
actividades y el tiempo total de ejecucion. Setiene el diagrama de Gantt de la obra para
los elementos estructurales solamente. EI tiempo de ejecucion del proyecto es de 548

dias calendario

APORTE ACADEMICO LOSA RETICULAR CASETONADA .-

Marco conceptual y tedrico
Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimensién
es pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actuan
sobre las losas son esencialmente perpendiculares al plano principal de las mismas, por
lo que su comportamiento estd dominado por la flexion.
Tipos de losas:
Las losas pueden estar soportadas perimetral e interiormente por vigas monoliticas de
mayor peralte, por vigas de otros materiales independientes o integradas a la losa; o
soportadas por muros de hormigén, muros de mamposteria 0 muros de otro material,
en cuyo caso se las llama Losas Sustentadas sobre Vigas o Losas Sustentadas sobre

Muros, respectivamente.
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Si la geometria de la losa y el tipo de apoyo determinan que la magnitud de los
esfuerzos en dos direcciones ortogonales sea comparables, se denominan losas
bidireccionales. Por otro lado, si los esfuerzos en una direccion son preponderantes

sobre los esfuerzos en la direccion ortogonal, se llaman losas unidireccionales.
Losas unidireccionales

Las losas unidireccionales se comportan basicamente como vigas anchas, que se suelen

disefiar tomando como referencia una franja de ancho unitario (un metro de ancho).

Figura 18: Losa unidireccional

kmwdesﬁr-cm'!
a ko lorgo de los dos bordes largos

Fuente: “Disefio de estructuras de Concreto” Arthur H. Nilson

Cuando 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.
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,
donde la relacién entre las dos luces perpendiculares del panel es mayor a dos
(LMAYOR/I menor<2), se logra una accion en la losa en dos direcciones. Cuando se
aplica la carga, estas losas se deflectan conformando una superficie en forma de plato

en vez de forma cilindrica.

Figura 19: Losa bidireccional
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Fuente: “Disefio de estructuras de Concreto” Arthur H. Nilson

Guia metodoldgica de disefio para losas reticulares.

1. Predimensionamiento
Para el predimensionamiento de las viguetas en losas nervadas se debe seguir con las
siguientes especificaciones de la NB 1225001-1 en el articulo 8.12, donde brinda la
siguiente definicion para losas nervadas: “La losa nervada consiste en una
combinacién monolitica de viguetas regularmente espaciadas, y una losa colocada en
la parte superior que actia en una direccion o en dos direcciones ortogonales.” Para
el predimensionamiento se debe cumplir con las siguientes condiciones especificadas

en la norma:

El ancho de las nervaduras no debe ser menor de 100 mm; y debe tener una

altura no mayor de 3.5 veces su ancho minimo.
- El espaciamiento libre entre las nervaduras no debe exceder de 750 mm.

- El espesor de la losa de concreto sobre aligeramientos permanentes no debe ser

menor que 40 mm, ni menor que 1/12 de la distancia libre entre viguetas.

- Las losas nervadas que no cumplan con las limitaciones precedentes, deben

disefiarse como losas y vigas segun indica el articulo NB 1225001-1 8.12.4

Figura 20: Limitaciones dimensionales losas nervadas.
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bmm 2 100 mm

Rpervio € 3,5 ancho menor del nervio

_ luz entre ejes de nervios _

h < < 3,5 bmin <>

e sS750 MM ——»4+——— SST750 mm —»

Fuente: NB 1225001-1
Segun el autor Florentino Regalado para la determinacion de la altura de la losa

reticular se puede seguir los siguientes criterios:

L < hLR < L
24 — 20

2. Comparacion de altura predimensionamiento con altura minima de losa
La norma especifica ciertos espesores minimos en losas para evitar deflexiones
excesivas, si no se cumple son estos espesores debe realizarse un calculo de deflexiones

para losas en dos direcciones que con frecuencia son calculos bastante complicados.

Para una losa sin vigas interiores con claro entre sus apoyos y que tiene una relacién
de su claro largo a su claro corto no mayor de 2.0, el espesor minimo puede tornarse
de la tabla 9.5(c) en el cddigo. Sin embargo, los valores seleccionados de la tabla no
deben ser menores que los siguientes valores de NB 1225001-1 9.5.3.2: Losas sin

abacos 120 mm. Losas con abacos 100 mm.

Tabla 17: Espesores minimos de losas sin vigas interiores
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_Sin abacos 1 Con abacos T
Paneles Paneles
Paneles inte- Paneles inte-
exteriores riores exteriores riores
f Sin Con Sin Con
¥’ vigas de | vigas de vigas de vigas de
MPa * borde borde§ borde horde§
L | L | L | L | G | b
300 33 36 36 36 40 40
R e e 7 A S
420 30 33 33 33 36 36
Eﬂ Eﬂ E n ‘eﬂ iﬂ EI’}
520 28 31 31 31 34 34

Fuente: NB 1225001-1 TABLA 9.5

Para poner realizar la comparacion entre la altura de losa reticular con el espesor
minimo especificado por norma, se debe obtener una altura equivalente de losa maciza
determinando la inercia de la losa reticular para un metro de ancho para luego conseguir

la altura de losa maciza con inercia equivalente.

Figura 21: Losas de inercia equivalente

Losa reticular Losa maciza
Fuente: Elaboracién propia

El espesor minimo h para losas con vigas que se extienden entre los apoyos en todos
los lados debe ser segun el articulo 9.5.3.3 de la norma:

Donde Ib Inercia de viga, Is Inercia de losa:

_ Ecb = Ib
"~ Ecsxls

- Siafm >0.2 y menor a 2 pero no menor que 125 mm.
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fy
In * (08 + m

" 36+ 5B(apm — 0.2)

- Para afm >2 no debe ser menor que:

fy)

36 + 98
- Para amm igual o menor que 0.2, se aplican las disposiciones de 9.5.3.2.

- Donde asm es el valor promedio de las relaciones de las rigideces de viga a losa,
en todos los lados del tablero, B 1a relacion del claro libre largo al corto y In el
claro libre en la direccién larga, medido cara a cara.

3. Disefo de losa reticular a flexion.

A partir de los momentos flectores obtenidos, se procede al armado de los nervios del
forjado, en ambas direcciones, considerando:

- Las secciones en T para los momentos positivos Mu en el vano.

- Las secciones rectangulares (mesa de compresion) para los momentos

negativos Mu en los macizados.

Figura 22: Refuerzo losa reticular

w//////;/ "
.

intereje de nervios

hf

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 23: Diagrama de esfuerzos equivalentes
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Fuente: Elaboracion propia.

Para el disefio, el reglamento permite el uso de una distribucién rectangular de
esfuerzos de comprension (blogue de esfuerzos) como reemplazo de distribuciones de
esfuerzos mas exactas. En el bloque rectangular equivalente de esfuerzos, se utiliza un

esfuerzo promedio de 0.85 f°c con un rectangulo de altura a = B1c.

Si la altura del blogue de compresiones es menor que la altura de las alas o de la losa o
capa de compresion del forjado, se calcula como una viga rectangular, entonces:

La altura del bloque rectangular de compresiones es:

My

a=d=x*|1-— 1—2,6144*m

La altura efectiva de la seccion “d” debe ser tomada como la menor para el disefio mas
desfavorable tomando en cuenta un armado en ambas direcciones la altura efectiva se

toma en la armadura superior.

La determinacion del acero para una seccion rectangular:
085%f *bxa
AS =
fy

En toda seccion de un elemento sometido a flexion cuando por analisis se requiera

refuerzo detraccion, el Asproporcionado no debe ser menor que el obtenido por medio
de:
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El limite de armadura maxima se toma como un 62.5% de la armadura balanceada, de

tal forma que se garantice una falla ductil.

!
gcu

Agmax = 0,625 * 0,85*ﬁ*%*b*d* —f
g eou + 5

De manera similar para los momentos negativos se calcula el acero necesario para el
momento de disefio donde en la cantidad de acero también se considera que existe un

enmallado minimo de 0.0018Ag.

4. Disefio a cortante
Es necesario comprobar el esfuerzo cortante en los nervios, principalmente a la salida
de los macizados. Habra que comprobar que el esfuerzo cortante que solicita al nervio
es inferior al cortante que el hormigoén puede resistir:
W=0V
Donde Vc es la resistencia al cortante proporcionada por el hormigon:

En losas nervadas, de acuerdo a NB 1225001-1 8.12.8 se puede incrementar la
resistencia al cortante proporcionada por el hormigén en un 10%, debido al
comportamiento satisfactorio de resistencia al cortante con losas nervadas, y a la

redistribucion de cargas vivas locales a nervios adyacentes.
Si no se cumpliera la comprobacién, se podria:

- Armar los nervios a esfuerzo cortante

- Aumentar la longitud de los macizados

- Modificar el forjado elegido (nervios de ancho mayor, canto mayor)
La fuerza cortante en las losas es pequefia por lo que no requiere suministrar acero para
corte, ya que el corte deberia ser resistido solo por el hormigén, el acero suministrado
es para soportar la flexion y el tamario de las losas obedece principalmente a criterios

de rigidez.
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5. Abacos en losas reticulares
Abacos

En losas reticulares apoyadas directamente sobre columnas el uso de &bacos es de
manera preceptiva, en losas reticulares apoyadas sobre vigas descolgadas se debe de
realizar un analisis de deformaciones para calcular el mdximo momento negativo que

puede soportar la losa reticular manteniendo la ductilidad de la pieza.

Figura 24: Diagrama esfuerzo deformacion para momento negativo.

0.85fc

‘ *L bw J‘H 0.003

Fuente: Elaboracion propia.

Donde el momento maximo negativo por metro de ancho que soporta la losa reticular

es:
a
Mu=O.9*0.85*f’c*a*b*(d—z)

Aquel lugar bajo columnas donde los esfuerzos de momento sobrepasen el momento
maximo que puede soportar la losa se debe introducir un dbaco, también se puede
introducir en lugares donde se desee reducir la armadura negativa, pero ya no es de
manera obligatoria al no tratarse como una losa plana, también se deben considerar
aquellos lugares donde el cortante en cualquier direccion sobrepase el maximo cortante

que pueda resistir la losa reticular.

Cuando las losas en dos direcciones estan apoyadas directamente sobre columnas,

como ocurre con las losas y placas planas, o cuando las losas sostienen cargas
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concentradas, como en el caso de zapatas, el cortante cerca de las columnas es de vital

importancia.

Puede ocurrir una falla a cortante por punzonamiento con la grieta diagonal potencial
formando una superficie de cono o piramide truncada alrededor de la columna, del

capitel o del &baco, como se ilustra en la figura.

Figura 25: Superficie de falla definida que genera el cortante por punzonamiento.

bof4 .

§
d
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(b)
(a)

Fuente: “Disefio de estructuras de Concreto” Arthur H. Nilson

La seccion critica a cortante se toma en direccion perpendicular al plano de la losa 'y a
una distancia d/2 desde la periferia del apoyo, como se indica. La fuerza cortante Vu,
que debe resistir puede calcularse como la carga mayorada total sobre el area limitada
por las lineas centrales de los paneles alrededor de la columna, menos la carga aplicada

dentro del area definida por el perimetro critico a cortante.

La resistencia nominal al cortante en dos sentidos Vc del concreto, se especifica como

el menor de los valores obtenidos al sustituir en las ecuaciones aplicables que siguen:

2 f’
Ve = <1+E>* 6Cbo*d

d Iz
Ve = (as* +2)* fcbo*d

b, 12

Ve
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Donde as es 40 para columnas interiores, 30 para columnas de borde, y 20 para
columnas en esquina, bo es el perimetro alrededor del area penetrada y 3 es la relacion
del lado largo de la columna al lado corto de la columna, carga concentrada, o el area

de reaccion.

6. Verificacion en estados limites de servicio
Por lo general, las componentes de la deflexion que interesan son las deflexiones a
largo plazo ocasionadas por cargas sostenidas y las deflexiones inmediatas generadas

por carga viva.

Para losas, no esta claro en el codigo, ni en el comentario, si se debe utilizar como base
para el calculo la luz mas larga o la mas corta, pero es conservador (y razonable cuando
se considera el posible dafio a los elementos soportados) basar los limites calculados

en la luz més larga.

El autor Arthur Nilson indica “La norma sugiere que se utilice el momento de inercia
efectivo, para tener en cuenta la influencia del agrietamiento del concreto en la
reduccion de la rigidez. Para losas en dos direcciones apoyadas en los bordes, el
agrietamiento para las cargas de servicio no es, en general, extenso y s6lo se introduce
un pequefio margen de error si los calculos se basan en el momento de inercia bruto

Ig de la franja unitaria”.

La flecha total se la puede calcular con una buena aproximacion usando los

desplazamientos elasticos obtenidos con el programa CYPECAD.

La deflexion adicional a largo plazo, resultante del flujo pléastico y retraccion de
elementos en flexién (concreto normal o liviano), debe determinarse multiplicando la
deflexion inmediata causada por la carga permanente por el factor Aa
$
M= ———s
47 1450p
Donde p” es la cuantia de compresion y &, un factor dependiente del tiempo para cargas
sostenidas. La experiencia indica que un valor de 2.0 a menudo subestima las

deflexiones dependientes del tiempo en losas, probablemente porque las losas tienen
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relaciones de espesor a luz mucho menores que las de las vigas, con base en las cuales
se determinaron los multiplicadores a largo plazo. Branson sugiere la utilizacion de un
valor de & = 3.0 para losas.

Tabla 18: Factor de tiempo para cargas sostenidas

Duracion de la carga sostenida Factor £ dependiente del tiempo
3 afios o mas 2.0
12 meses 14
6 meses 12
3 meses 1.0

Fuente: “Diseno de Concreto Reforzado” Jack C. McCormac-Russell H. Brown

Figura 26: Multiplicadores para deflexiones a largo plazo.
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0136 12 18 24 30 36 48 60

Duracién de Ia carga, meses
Fuente: “Disefio de Concreto Reforzado” Jack C. McCormac-Russell H. Brown
Siendo la deflexién a largo plazo:
Opr = O + A0p + 446,
Analisis célculo y disefio estructural.
Se realizara el disefio siguiendo la guia metodoldgica

PANO- 36

b =790 cm. Datos:
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A
v

h= 720 cm. Largo losa.
b= 790 cm. Ancho losa.

h =720 cm. r= 25 cm. Recub. Inferior

1. Predimensionamiento losa reticular

Del libro Forjados Reticulares de Florentino Regalado:

hLR= 32.92 cm. hLR= 39.5 cm.
Tomamos 35 cm.

De NB 1225001-1 8.12.2 el ancho del nervio debe ser mayor o igual a 10cm. Y
mayor o igual a 3.5 veces su altura.

bw= hLR/35 — bw= 8.57cm.

bw= 10.0cm. — bw= 10.0cm.

Tomamos 10 cm.

Se usara casetones de 40x40x30:
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Datos geométricos: (@) Iguales en Xe Y () Diferertesen Xe Y

Canto total (h)

Capa de compresian (c)

Intersje {h)

Ancho del nervio (a)

35.0| cm

5.0/ cm

.0 cm

10.0| cm

2. Comparacion de altura predimensionamiento con altura minima de losa

La inercia de la losa debe ser la misma que la inercia de una losa maciza para 1m de

ancho:

35.000

30.000

25.000

20.000

15.000

10.000

5.000

0.000
0.000 20.000 40000 60,000

1.

80.000 100.000

[ n

¥

Datos losa reticular:

A= 1100 cm.?

Ix=  129564.39 cm.*

Datos losa maciza:

I=b*h"3/12 = 129564.39 cm*

h=(12*1/b)(1/3)
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yg =
h=

22.95 cm.

35 cm.

h=

24.96 cm.

Calculamos ay, el valor promedio de las relaciones de las rigideces de viga a losa, en

todos los lados del tablero:

_ Ecbx1Ib

Ecs *1Is
largo (cm.) 720 500 720 500
| viga (cm?) 450000 450000| 450000 450000
| losa (cm*)|900472.54|615430.87 | 900472.54 | 615430.87
o 0.4997376| 0.731195|0.4997376| 0.731195
In= 755(lb = 6.85

Valor promedio de las relaciones de las rigideces de viga a losa om= 0.62

Relacion del claro libre largo al corto

B= 1.10

Dependiendo del valor afm igual o menor que 0.2, se aplican las disposiciones de

9.5.3.3

ln*(0.8+f—y)

1500

T 36+58(apm-02)

0,2 < (Xfm

h=

24.96 cm.

ln*(0.8+1f—y)
<2z - 36+9B500
213 mm.
> 21.30 cm.

La losa cumple con el espesor minimo

(me >2
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3. Disefo de losa reticular a flexion.

Altura util de la losa:

. ?
Diametro. Long. = 10 mm. d=h—r—0— 5 d= 3100 cm.

Recubrimiento= 25 cm.

=dx*|1— |1-26144 My
a=axiT tTe “foxbd?

Donde:
d= 3100 cm. Altura al canto util.
MU = 481000.00 kg*cm. Momento altimo.
fc= 210 kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigon.

b= 100 cm. Ancho del bloque de compresiones.

Sustituyendo valores en la ecuacion anterior:

a= 0.98 cm.  Altura del bloque de compresiones.

Determinacion de la armadura de la seccion rectangular.

085 f/*bxa
AS= f
y

Donde:
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fc= 210 kg/cm?  Resistencia caracteristica del hormigdn.

b= 100 cm. Ancho del blogque de compresiones
a= 0.98 cm. Altura del bloque de compresiones.
fy = 4200 kg/cm?  Resistencia del acero.
bw= 20 cm. Ancho del nervio.

Sustituyendo valores en la ecuacion anterior:

As= 4.171 cm?

La armadura a colocarse en la pieza debe cumplir con los requisitos de armadura
maxima y minima.
Armadura minima o de distribucion de tensiones.

La armadura minima en vigas segun la seccién 10.5 de la normativa NB 1225001-1 no

debe ser menor que:

A _ e b, *d =>14%b d
smin_4*fy* w * = L4a* W*_y

Asmin> 1.7cm?> >  2.07cm?
La armadura calculada es mayor a la minima
Armadura maxima

La armadura maxima garantiza que el acero entrara en fluencia antes que ocurra la

rotura del hormigon.

Asmax = Pmax *b*d (1)

La cuantia maxima se toma como 0.625 de la cuantia en rotura simultanea, asegurando

una falla a traccion con gt > 0.005

Pmax = 0,625 py, (2)

De la compatibilidad de deformaciones obtenemos:
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La relacion entre "a" (altura del bloque de compresiones) y "c", esta dada por un factor

beta (B).

a=f=*c
085x*f/*bxa

A = f

y

Entonces para hallar la armadura méaxima se reemplazan las ecuaciones 1, 2, 3, 4en 5

!

Agpo = 0,85*ﬁ*];—;*b*d* ) SC:f_y
atg
Donde:
= 0.85 para f'c<280Mpa
fic = 210 kglcm?
= 4200 kg/cm?
b= 100.0 cm
d= 31.0 cm
d = 5.0 cm
ecu = 0.003
Es= 2.1E+06 kg/cm?
Entonces:

Asmax = 42.00 cm?
La armadura calculada es menor a la maxima

La armadura a colocarse cumple con los requisitos de armadura maxima y minima:

As = 4.171 cm?.
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As = 417.085 mm?.

Armado longitudinal:

N° barras= 4

D= 10 mm. = 1 cm. Area= 3.14 cm?

N° barras= 1

D= 12 mm. = 1.2 cm. Area= 1.13 cm?

As= 4.273 cm?
Para 2 Nervios.

Se usara:

2010 mm. + 1912mm. Cada nervio

Armadura para la capa de compresién

La armadura minima en losas segun la seccion 10.5.4 de la norma NB 1225001 no debe

SEr menor que:

Agsmin = 0,0018 * 4,

b 100.0 cm. Ag= 500 cm?.

h = 5 cm.

Asmin= 0.9 cm?
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N° barras = 4

mm. Area
D=6 = = 1.13 cm?
Separacion entre barras:
e = L S = 2,5cm.
N° Barras
En ambas
S= 25.00 cm. direcciones.

4. Disefo a cortante

Vc debe calcularse para elementos sometidos Gnicamente a cortante y flexion:
Ve=053* [f'.*by *d [kg/cm?]

Donde:
fic= 210 Resistencia caracteristica del hormigon (kg/cm?)
bw= 20 ancho del alma de la seccién (cm)
d = 31.0 Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del acero (cm)
Reemplazando valores:

Vc = 4761.87 kg.
De acuerdo a NB 1225001-1 8.12.8 se puede incrementar la resistencia al cortante

proporcionada por el hormigén en un 10%.

Ve = 5238.05 kg.
Verificacion
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1. SiVu< (@Vc) — No necesita armadura Av en los nervios.

Donde: z = 0.75 Factor de minoracién de esfuerzos, para cortante.
Si: Vu = 4980.00 kg. Cortante ultimo.
4980.00 kg. < 5238.05 Kkg.

Entonces :  No necesita refuerzo de corte

5. Abacos en losas reticulares

Momento méaximo negativo por metro de ancho que soporta la losa reticular

Aquellos lugares bajo columnas donde el momento negativo sobrepase el esfuerzo de
momento maximo negativo que puede soportar la pieza, se deben colocar abacos,
también en los lugares donde se desee reducir la armadura negativa.

Recordemos que en losas reticulares apoyadas directamente en columnas es uso de
abacos es preceptivo, no asi en losas reticulares apoyadas en vigas descolgadas que es

nuestro caso.

TE ‘ s s s : ooos— — T

| |

dh |l | 7

l ¢

| 2 o ©
!

*L b Jﬁ 0.003 0.85fc

0.003 x(d —¢) 0375 % d
== — = *
¢ 0.005 ’
Mu= @=«CxZ

Mu=0.9*0.85*f'c*a*b*(d—%)
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Datos de célculo:

d= 31.0 cm.
c= 11.63 cm.
a=0.85c= 9.881 cm.
b= 20 cm.

Reemplazando valores:

Mu= 82734493 Kkg.*cm

Mu = 8.27 t*m.
Aquellos lugares en la losa sobre columnas donde el momento negativo sobrepase al
calculado es donde se dispone de abacos, también en lugares en donde el esfuerzo

cortante es excesivo.
Dimensionamiento de abacos

Recomendaciones para definir la geometria de los dbacos en losas: segin NB y forjados

Reticulares-1991-Florentino Regalado.

I. El Abaco debe extenderse en cada direccion 1/6 de la luz entre apoyos.
ii. El Abaco debe proyectarse bajo la losa al menos 1/4 el espesor de la losa.

iii. En voladizos se recomienda que el dbaco sea mayor o igual a 1/2 del vuelo.

iv. En voladizo menor a 1m se recomienda llevar el dbaco has el extremo del
vuelo.
V. También se considera cubrir luces para cubrir un incremento en la

resistencia al corte y ajustarse a la cuadricula de los complementos.

En direccién X

Ixt= 2.1 m. (Luz entre apoyos)

A= 035 m. = 0.9 m.
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12 Ixo= 7.725 m. (Luz entre apoyos)
B Zx—
6 B= 129m = 135 m
Ancho Viga= 0.25 m.
Luz X= 25 m.
En direccion Y
lysr= 7.2 m. (Luz entre apoyos)
Iyl
A =—
6 = 12 m. = 1.6 m.
lyo= 7.025 m. (Luz entre apoyos)
ly2
B =
B= 1171 m. = 1.17 m.
Ancho Col = 0.35 m.
LuzY= 31 m.
—+ 2P0 m 4=
£
N ™
Verificacion a punzonamiento en abacos
Datos del abaco:
h= 35 cm. mec= 25 cm. Nsup_z 0t

d= 31 cm. lefec.=

4 CM.  Niys= 8311 ¢,
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Datos columna:

a= 35 cm.
b= 35 cm.
El cortante dltimo de punzonamiento:

Vu = Nucabeza planta baja — Nupieplantaalta

Vu= 83110.00 Kkg.

El perimetro a una distancia d de la cara de la columna es:

bo=2x+xMb+a+4*d)

bo= 388 cm.
Segun NB 1225001 11.11.2.1:
Donde:
OVe = 011+ 1/f'c *bo * d as= 40 Col. Interiores
4 _

Vu(Kg) <{ OVc=9 (2 + [—),) £027 [f' xby+d os= 30 Col. De borde

o7 = 0% d Noozr [7b v as= 20 Col. En esquina

e (bo +>* ' \/fC"* B= 1 Rel.L/BCol.
@=0.75 Factor de minoracion de esfuerzos, para cortante.

OV, = ¢1.1 + ,f'c v by % d Vs = 143799.38 kg

4
oV, = q)(z +E> 027 /f’c +byxd Vs= 211777.27 kg

as*d
0V =0(2 5 +2) <027 [ by +d Vs = 18330475 kg

b,
Vv, < oV,
83110.00 < 143799.381 Cumple con la resistencia
83110.00 < 211777.270 Cumple con la resistencia
83110.00 < 183394.749 Cumple con la resistencia
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6. Verificacion en estados limites de servicio
Del anélisis estructural realizado con el programa CYPECAD se tiene las siguientes

deformaciones:

op = 2.08 mm. Deflexion instantanea por carga muerta
oL = 1 mm. Deflexion instantanea debido a la sobrecarga de uso
Op+L = 3.08 mm. Deflexion total

Deflexion adicional a largo plazo, resultante del flujo plastico y retraccion

_ $
Aa = 1+ 50p"
&= 3 Factor para 5 afios 0 mas
p’= 0.002 Cuantia de acero en la zona de compresién
Aa. = 2.75

Deflexion diferida a partir de los 3 meses:
AoOp = 5.72 mm.
Siendo la deflexion a largo plazo:
Sir = 6, + AeoBp + A6,
Siendo la deflexion a largo plazo:

Comprobacion de deflexion

Para elemento que soporten o estén ligados a muros divisorios de la tabla 9.5 (b) de la

norma.
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fT,max(ted,0) : 0.67 cm. Flecha total maxima producida a partir del instante 3 meses
L= 7.7 m. Luz de célculo para la losa més deflectada.
L 770

fatim = 180 — 280

faiim. = 2.06 cm.

0.67 < 2.063
Cumple con la deflexion limite

CONCLUSIONES

- El plano topografico elaborado por el Gobierno Municipal de San Lorenzo, es
preciso y muestra en una primera impresion de los movimientos de tierras

necesarios para el proyecto.

133



Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realiz6 el ensayo
de penetracion estandar “SPT” en el area de emplazamiento. Dicho ensayo se
realizd en tres pozos, con una profundidad variable para cada pozo. Se realizo
el andlisis a diferentes profundidades, de acuerdo al estudio de suelos la
capacidad portante admisible del suelo es de 2,00 kg/cm?, a una profundidad de
fundacion de 2,0 m.

Se realizo6 la comparacion del estudio de suelos con métodos tedricos (Terzaghi
y Meyerhof), dando como resultados resistencias admisibles de suelo de
mayores, estos métodos “In situ” por lo que es recomendable realizar este
procedimiento ademas del estudio en el lugar. Pero contemplando siempre que
el resultado que se acerca mas a la realidad es el elaborado In situ.

Dentro del disefio de perfiles de pared delgada (laminados en frio) estos se
verificaron a su maxima capacidad dentro de este analisis ya que los perfiles de
pared delgada poseen poca seccion y una gran longitud las cuales estan
sometidos por efecto de compresidon a pandeo, cuando se posee una seccion
pequefia e inercia pequefio su capacidad de soporte disminuye por pandeo,
dicho esto se realizo las verificaciones de resistencia.

Las secciones abiertas como las costaneras, tienen poca resistencia a la torsion
pero no asi las secciones cerradas como los perfiles cajon (costanera doble),
tienen poca solicitacion a torsiébn normalmente estos se verifican a pandeo
flexionante.

El uso de losa reticular es aconsejable en todos los pafios del proyecto debido
las luces de estos mayores a 7m.

En losas estructurales se considera la armadura minima resistir las tensiones
debidas a retraccion y temperatura como parte del refuerzo necesario para
resistir las tensiones negativas.

Las losas no deben tener refuerzo a cortante por lo que se deben dimensionar
con una inercia significativa para evitar el uso de este refuerzo en los nervios.
Los abacos en losas con vigas descolgadas deben ser colocados en todos los

lugares donde se presente un momento maximo negativo mayor al que pueda
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soportar la losa con la maxima cuantia que garantice ductilidad, también se
puede colocar bajo columnas donde se desee reducir la armadura negativa y
donde el cortante Gltimo supere al cortante maximo que puede resistir la losa.

- Serealizo el anélisis de carga de la estructura de acuerdo al plano arquitectonico
y contemplando las cargas de servicio de cada ambiente.

- Se realizaron todas las verificaciones exigidas por el cédigo de hormigon
estructural NB 1225001-1 y la norma Cirsoc 303 cumpliendo con todo lo
estipulado en ella para brindar la estabilidad y confort estructural.

RECOMENDACIONES

- El uso de losas reticulares es aplicable a forjados de luces grandes por lo que
para luces menores a 5m. resulta poco econémico donde es preferible una losa
aliviana de viguetas pretensadas.

- En luces mayores a 7 m. es recomendable el uso de losas reticulares, ya que
significan un ahorro significativo en comparacion a una losa maciza.

- Se recomienda siempre mantener la ductilidad de todas las piezas de hormigon
armado que trabajan a flexion esto limitando la cantidad de acero de refuerzo
maximo.

- Si en el célculo de verificacion a cortante para la losa reticular se obtiene la
necesidad del uso de armadura de refuerzo a cortante es preferible aumentar la
seccion de la losa para brindarle mas inercia, ya que estos elementos es
preferible no llevar estos tipos de refuerzo.

- En losas planas se debe colocar abacos de manera preceptiva, ya que estas
tiendena fallar ante acciones laterales con mucha facilidad, en losas sostenidas
envigasde gran canto se puede realizar un analisis para determinar la necesidad
de estos.

- Es preferible colocar abacos sobre columnas para reducir el refuerzo negativo
en losas reticulares y la resistencia a cortante donde sea necesario.

- Un pre-dimensionamiento adecuado de cada uno de los elementos estructurales,
reduce las iteraciones en el proceso de disefio, llevando a grandes ahorros en

material y por ende beneficios econdmicos.
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- En losas planas se debe colocar abacos de manera preceptiva, ya que estas

tienden a fallar ante acciones laterales con mucha facilidad.
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