CAPITULO |

1. ANTECEDENTES
1.1 Problema

Con el disefio estructural del médulo administrativo de la unidad educativa Barredero
se pretende solucionar el principal problema que es desercién y estudiantil de la
comunidad de “Barredero”. En esta comunidad no existe un centro educativo para la
educacion que brinde comodidad y responda a las exigencias de la poblacién de la

comunidad, debido a la falta de infraestructura para la formacion escolar.

1.1.1 Planteamiento

La probleméatica radica en desercion y emigracion estudiantil en la comunidad de
“Barredero” como consecuencia que no existe un centro educativo adecuado para la
educacion en dicha comunidad lo cual conlleva a que los alumnos no continden sus
estudios hasta el bachillerato, con este fin se propone la construccion de un modulo
administrativo en la comunidad de Barredero que satisfaga las necesidades de la
poblacion y sus alrededores posibilitando de esta manera el acceso a mejores
condiciones de educacion; la disminucion de desercion escolar y como fin altimo el
desarrollo personal de los estudiantes, dando mayor oportunidad a los estudiantes para

continuar sus estudios en universidades u otros institutos técnicos a nivel superior.

1.1.2. Formulacion

Con la construccion de una nueva infraestructura en la comunidad de Barredero se
puede solucionar el problema. Por consiguiente, las demas posibles alternativas de
solucion se descartan. De manera que, en base al anélisis planteado en el perfil de
proyecto, la alternativa que solucionara el problema, es la “construccion del médulo

administrativo de la unidad educativa Barredero”.
1.1.3 Sistematizacion

Con la alternativa definida “modulo administrativo de la unidad educativa Barredero”,

ya que se cuentacon los planos de disefio arquitecténicos que se refieren a ésta;



se emprendera el analisis estructural de cimentacion, estructura de soporte o

sustentacion y estructura de cubierta y entrepisos, escaleras.

1.2. Objetivos
En la propuesta de proyecto de Ingenieria Civil se contemplan los siguientes objetivos.

1.2.1. General

Disefiar la estructura de sustentacion del “Modulo Administrativo de la Unidad
Educativa Barredero” a ser construido en la comunidad de Barredero, con elementos
de H°A° y metalicos.

1.2.2 Especificos

» Disefar los elementos estructurales de hormigén armado siguiendo lo
especificado en el Codigo Boliviano del Hormigon - 87.

Disefiar las cimentaciones de acuerdo al tipo de suelo de fundacion.
Realizar el aporte académico.

Disefiar los elementos de sustentacion de las cubiertas
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Realizar planos estructurales

> Estimar el costo aproximado para el emplazamiento fisico del proyecto.
1.3. Justificacion
Las razones por las cuales se plantea la propuesta de proyecto de ingenieria civil son
las siguientes:
1.3.1. Académica
Utilizar y profundizar los conocimientos adquiridos durante su carrera por el
estudiante, pudiendo asi desarrollar destrezas y habilidades en el disefio estructural de
edificaciones, asi como también en el desarrollo de propuestas en beneficio de la

sociedad, ademas de poner en practica estos conocimientos.

1.3.2. Técnica

Determinar la alternativa viable que se planteara en el proyecto de grado, alternativa
que debera ser la alternativa 6ptima en cuanto al proceso constructivo, al espacio libre

requerido, los costos de operacion y mantenimiento, ademas lo disefiado debera tener



armonia con el entorno del lugar, de donde saldré las caracteristicas del mejor planteo
estructural para su desarrollo.

1.3.3. Social

Contribuir a la poblacion de barredero con el disefio estructural del mddulo
administrativo de la unidad educativa barredero, para mejorar la actividad pedagégica
en la comunidad de barredero, brindando a los estudiantes, docentes y plantel
administrativo ambientes comodos, amplios y apropiados para el desarrollo de sus
actividades, mejorando asi la calidad de la formacion escolar. Este proyecto cuenta con
el respaldo de las autoridades, ha sido acogido de gran manera por la comunidad de
barredero ya que su elaboracion vendria a subsanar los problemas de desercion
estudiantil de la comunidad.

1.4. Localizacion del proyecto

La comunidad de Barredero Perteneciente al Municipio de Bermejo 22 Seccion de la
Provincia Arce del Departamento de Tarija, ubicacion Latitud 22° 37’ 5°°; Longitud
64°20’ 0’ forma parte de la cuenca del rio grande de Tarija, la distancia desde Bermejo
hasta la comunidad de Barredero es de 12.2 Km. El tiempo estimado para llegar hasta
la comunidad desde la ciudad de Bermejo es de aproximadamente 15 minutos.

El terreno destinado donde actualmente funciona La Unidad educativa comunidad
Barredero esta ubicada en la Comunidad El Barredero, la cual pertenece a Arrozales.
En las siguientes figuras se encuentran la localizacion del proyecto

Figura 1.1 Localizacion del Proyecto a Nivel Departamental (ver anexos I)

Figura 1.2 Localizacién del Proyecto en la Comunidad (ver anexos I)

1.5. Alcance del proyecto

De acuerdo a la informacién secundaria del perfil de proyecto se analiz6 las posibles
alternativas estructurales, por lo que el alcance se define a continuacion:

1.5.1. Anélisis de estructura

Dentro del perfil de proyecto se analiz6 las alternativas de planteo estructural:

La alternativa mas viable y que fue escogida en el perfil fue:

Cubierta metalica con perfiles metalicos, vigas, columnas, sobre cimientos, zapatas

aisladas y losas alivianadas, macizas de hormigon armado.



1.6. Resultados a Lograr.- En la propuesta de proyecto de Ingenieria Civil se

incorporaran los siguientes resultados que necesariamente se deberdn lograr cuando se

desarrolle el proyecto en la asignatura de CIV-502, como también se colocaran algunas

restricciones que se mencionaran lineas mas abajo.

Recopilacion y procesamiento de la informacion tecnica disponible en el

municipio de Bermejo.

Diserio de los elementos estructurales en base a la norma vigente, garantizando
la seguridad y el confort en la estructura.

Anadlisis estructural del sistema estructural, en base a métodos de analisis
establecidos en las normas de disefio, con un estudio de estados de carga,

estableciendo claramente la respuesta estructural ante las solicitaciones

Planos estructurales a detalle del céalculo de la construccion del Médulo

Administrativo de la Unidad Educativa Barredero.
Planos estructurales a detalle de todos los elementos estructurales.

Disefio y calculo estructural de la construccién del Modulo Administrativo de
la Unidad Educativa Barredero infraestructura y superestructura
Métodos constructivos, especificaciones técnicas, volimenes de obra, precio

unitarios y presupuesto del proyecto

No se haran las instalaciones eléctricas, sanitarias, de agua potable, pluviales, debido a

que lo primordial es la especializacion del estudiante en el disefio de estructural



CAPITULO 1I
2. Marco tedrico
2.1. Levantamiento topografico

La topografia es un aspecto muy relevante tomado en cuenta que la simple falla al
tomar un punto ya sea planimeticamente o altimetricamente ocasionaria una serie de

problemas al momento de delimitar el terreno y el emplazamiento de la construccion,

Las curvas de nivel del terreno y las coordenadas de los puntos nos sirven para la
ubicacién y emplazamiento de las estructuras configurando un entorno espacial para el

disefio en planta y perfil.
2.2. Estudio de suelos

Para el disefio estructural se debe tener en cuenta la capacidad portante del suelo donde
se vaya a emplazar la estructura, el estudio de suelos sera evaluado seguin la norma de
cimientos E-050 de suelos y cimentaciones de la norma espafiola, para la determinacion
de la profundidad de fundacién y las pruebas geotécnicas, entre las muchas maneras de
ensayos, la mas adecuada para nuestro caso es la prueba de PENETRACION
ESTANDAR SPT-ASTM 1586, esta consiste en una prueba de campo, que tiene como
finalidad encontrar el esfuerzo admisible del suelo

2.2.1. Prueba de penetracion estandar SPT-ASTM 1586.- El ensayo SPT consiste
en hincar en el subsuelo un toma-muestras del tipo cuchara partida de dos pulgadas (5
cm) de diametro, mediante golpes de un martillo de rosca de 140 Ib (63,5 kg) de peso
en caida libre de 30 pulgadas (76,2 cm). EI numero de golpes (N) del martillo necesario
para hincar él toma muestras 1 pie (30 cm), se registra como la resistencia a la
penetracion normal del suelo. Este valor suministra una indicacion de la densidad

relativa, en suelos granulares o de la consistencia, en suelos cohesivos.

Para el trabajo de gabinete en laboratorio se deben contar con otros datos acerca del

suelo en estudio como ser su granulometria, los limites de consistencia, su clasificacion



segun la normativa SUCS y AASHTO, y con todos estos datos se puede recurrir a los
abacos de la prueba SPT y determinar el esfuerzo admisible del suelo en estudio.

2.3. Normas de disefio

La norma utilizada para el disefio estructural es Cédigo Boliviano del Hormigéon CBH-
87, vigente en Bolivia, la cual serd& complementada con una bibliografia de diferentes
autores que hacen mencion al codigo espafiol EHE, también se utilizara la norma DBE-
AE -88 que es la normativa para cargas de servicio en edificios, y para el disefio de

cerchas se utilizara la norma américa AISI.

2.4. Hormigon armado

En mayoria de los trabajos de construccion, el hormigdn se refuerza con armaduras
metalicas, de acero, este hormigdn reforzado se conoce como hormigén armado. El
acero proporciona la resistencia necesaria cuando la estructura tiene que soportar
fuerzas de traccion elevadas. El acero que se introduce en el hormigdn suelen ser barras
de acero. EI hormigdn y el acero forman un conjunto de transfiere las tensiones entre
los dos elementos.

El hormigdn es el Gnico material que llega en bruto a la obra. Esta caracteristica hace
que sea muy Util en construccion ya que puede moldearse de muchas formas. Presenta
una amplia variedad de texturas y colores y muchos tipos de estructuras como
autopistas, calles, puentes, edificios, silos, bodegas, factorias, casas e incluso barcos.

2.4.1. Adherencia entre el hormigon y el acero

La adherencia entre el hormigon-acero es el fendmeno basico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigén armado como material estructural. Si no existiese
adherencia, las barras serian incapaces de tomar esfuerzos de traccion, ya que el acero
se desliza sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafiaria al hormigén
en sus deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. El cddigo boliviano del
hormigoén armado nos dice “La adherencia permite la transmision de esfuerzos
tangenciales entre el hormigdn y la armadura, a lo largo de toda la longitud de ésta y

también asegura el anclaje de sus extremos”.



La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos, la de asegurar el anclaje de
todas las barras y de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en

la armadura principal como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.
2.4.2. Disposicion de armaduras
2.4.2.1. Generalidades

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

las armaduras transversales.

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

reforzar las zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion
originadas por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores) para asegurar la
necesaria ligadura entre armaduras principales, de forma de que se impida su pandeo y

la formacién de fisuras localizadas.

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

menos parasitos. Su disposicién puede ser longitudinal o transversal.
2.4.2.2. Distancia entre barras.

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado
deben tener una separacion minima, para permitir que la colocacién y compactacién
del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras o
espacios vacios. El cadigo boliviano de hormigon armado recomienda los valores que

se indican a continuacion.



a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la

armadura principal deben ser igual o mayor que el mayor de los tres valores siguientes.

e Dos centimetros.
e EIl didmetro de la barra mas grande.

e 1.25 veces el tamaiio del arido.

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

barras deben ser tal que permite el paso de un vibrado interno.

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

del hormigon y que todas las barras queden envueltas por él.!
2.4.2.3. Distancia a los parametros.

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

MAs aun que Ssu espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes

con las que recomendamos a continuacion.

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

arido.

! Ver Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87



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

del espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigon del mismo.

El recubrimiento minimo en cualquier caso deberd ser mayor que 1.5 cm. como se

muestra en el cuadro 2.1 (ver anexos 11)2
2.4.2.4. Doblados de armaduras.

Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado
a comprobar las caracteristicas plasticas de acero, en las piezas de hormigdn armado
las barras deben doblarse con radios mas amplios que los utilizados en este ensayo para
no provocar una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigén de la zona de
codo. En este sentido conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a
descargar el hormigon suelen ser mas peligrosas que las compresiones originadas

directamente por el codo.

Radios de curvaturas para ganchos y estribos son los que se muestran en el cuadro 2.2

(ver anexos I1)

a) En caso de estribos con @<10mm los radios de curvatura internos podran ser

adoptados igual a 1.5 @ cualquiera que sea el acero.

b) Para barras de acero liso fraccionadas de acero CA-25 y CA-32 con @>6mm. es

obligatoria colocar gancho en las extremidades del anclaje.

Radios de curvaturas para la armadura principal son los que se muestran en la tabla 2.3

(ver anexos 1)

2 Ver Codigo Boliviano CBH-87
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En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la fisuracion
del hormigon en la regién, se aumenta el radio minimo de doblaje con funcion de la
cantidad de capas.

e Para 2 capas de hierro doblado aumentar 50%

e Para 3 capas de hierro doblado aumentar 100%

2.4.2.5. Anclaje de las armaduras

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

solicitadas a las tensiones maximas.

Jiménez Montoya dice “la longitud de anclaje de una armadura es funcién de sus
caracteristicas geomeétricas de adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la
posicién de la barra con respecto al a direccién del hormigonado del esfuerzo en la

armadura y de la forma del dispositivo de anclaje”.?

Las férmulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacion recta
son.

_ D= fyd

b, =
: 4‘*Tbu

Para aceros lisos

k
Tpy = 0.90 %/ fcd (cm_gz) ; Tpy = 0.28 % /fcd (MPa)

Para aceros corrugados

k
Tpu = 0.90 %4/ fcd? (_g) ; Tpu = 0.40 x4/ fcd? (MPa)

cm?

3 Ver Codigo Boliviano CBH-87
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Cuando la armadura real es mayor que la necesaria.

_ @ fyd * Ascalculado
b =
4 * Thu * Asreal

0.30 *Iby
Ib>| 10*Q
15cm
En el caso de que la armadura real colocada en la pieza sea mayor que la armadura
necesaria determinada por el célculo estructural (donde el esfuerzo de las barras no
llega a la tension de calculo) podemos recalcular el tamafio del anclaje en funciones de

la relacion de la armadura calculada y la armadura real colocada en la pieza.

Donde:

@ =didmetro de la armadura

fyd = Es la resistencia de célculo de la armadura

fcd = Es la resistencia del calculo del hormigén a compresién

Ib = Es el tamafio minimo para la transmision de la fuerza de calcula de hormigon

Tou = ES la tension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero

Para un contacto de dos barras se debe aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje

y para un contacto de 3 barras 0 mas se debe aumentar un 3%.

El tamafio del anclaje rectilineo puede ser disminuido en el caso de que la armadura
termine en un gancho, una buena parte de la aplicacién de la fuerza del arrancamiento

sera resistida por el gancho. Se adoptara las siguientes consideraciones.*

Para aceros lisos
Ib/3
Ibi=Ib— Alb = (Ib-15*@) > | 10*Q
15cm

4 Ver Cadigo Boliviano CBH-87
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Para aceros corrugados
Ib/3
Ibi=1b — Alb = (Ib-10*@) > | 15
15cm
El tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar en riesgo de hendimiento
0 desconchado del hormigdn del recubrimiento. Son indispensables los anclajes por
gancho (135° a 180°), en el caso de las barras lisas, los anclajes por patilla (90° a 135°),

solo se admite para barras corrugadas.

Se considera que hay un anclaje total cuando las porciones curvas se prolongan a través
de porciones rectilineas de longitud por lo menos igual a.

e 5@ 0 50mm, a continuacion de un arco de circulo de 135° 0 mas.

e 100 o 70mm, a continuacion de un arco de circulo de 90°.
2.4.2.6. Empalme de las armaduras

Las barras de acero se comercializan de 12 m de largo cuando tenemos una pieza
estructural de un mayor tamafio es necesario hacer un empalme para cubrir las
solicitaciones determinadas en los diagramas. Otras veces se tiene la obra en pedazo de

armadura que se puede reutilizar con las otras armaduras respetando los empalmes.
2.4.2.6.1. Empalme por traslapo y solapo

Es el tipo de empalme mas comdn no es utilizado en barras de acero cuyo diametro sea

mayor a 25mm y explicitamente prohibido usar en tirantes.

La idea basica es transferir esfuerzos de una barra para la otra por medio de la
adherencia en un largo igual al largo del anclaje el mismo es corregido por un
coeficiente ¥ que lleva en cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la

misma region.
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Ecuacion para poder determinar el empalme por traslapo o solape.®

lv=W¥=x*lv
Con ganchos para aceros lisos.
20cm
v = (P*Iv-15*Q)> | 15*0Q
0.50*1b,
Con ganchos para aceros corrugados.
20cm
Iv = (P*1v-10*Q)> 10*0
0.50*1b,

Coeficiente ¥; que se multiplica el largo del anclaje rectilineo depende de los siguientes
factores.
e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.
e Ellargo del empalme también depende de la distancia “a” que es distancia entre
ejes de las barras empalmadas en la misma seccidn transversal.
e También depende de la distancia “b” que la distancia de la barra externa
empalmada hasta la parte de la pieza, como se muestra en la figura 2.1 (ver
anexos II)

Cuadro 2.4 de coeficientes ¥ (ver anexos II).

La norma también limita el porcentaje de los empalmes de la barras traccionadas en

una misma seccion transversal en funcion al tipo de solicitacion.

Existen varios tipos de empalmes, pero sélo nos limitamos al empalme por traslape
porque es mas utilizado en nuestro proyecto. La norma recomienda que el

deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas no rebase 0.1mm.

Para poder asegurar la transmision del esfuerzo de una barra de acero a otra, es

fundamental que el espesor del hormigon que exista alrededor del empalme sea lo

5> Ver Cédigo Boliviano CBH-87
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suficiente. El valor minino que recomienda el Cédigo Boliviano del Hormigon Armado
para espesor, es de dos veces el diametro de las barras

2.5. Coeficientes de minoracion de las resistencias de los materiales y mayoracion
de las cargas.

Los coeficientes de minoracién de la resistencia de los materiales y mayoracion de las
cargas en los estados limites Gltimos que nos indica el codigo boliviano de hormigon

armado, son los que se indican en los siguientes cuadros 2.5y 2.6, (ver anexos I1).5
2.6. Hipdtesis de carga

2.6.1. Cargas
Las cargas que acttan sobre las estructuras pueden dividirse en tres grandes categorias:

cargas muertas, cargas vivas y cargas ambientales.

2.6.1.1. Cargas muertas

Las cargas muertas son aquéllas que se mantienen constantes en magnitud y fijas en
posicién durante la vida de las estructuras. Generalmente la mayor parte de la carga
muerta es el peso propio de la estructura. Esta puede calcularse con buena
aproximacion a partir de la configuracion de disefio, de las dimensiones de la estructura

y de la densidad del material.

2.6.1.2. Cargas vivas

Las cargas vivas consisten principalmente en cargas de ocupacion. Pueden estar total
0 parcialmente en su sitio 0 no, y pueden cambiar de ubicacion. Su magnitud y
distribucion son inciertas en un momento dado y sus maximas intensidades a lo largo

de la vida de la estructura no se conocen con precision.

Viviendas
Habitaciones de viviendas econdmicas.......................... 150 kg/m?
Habitaciones en otro Cas0.........c.ovvvveieiirineeeeniananannn, 200 kg/m?

6 Ver Codigo Boliviano CBH-87
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Escaleras y acceso publicos..........oovvivviiiiiiiiiiienininn, 300 kg/m?

Edificios docentes

Aulas despachos y comedores...........ccooevviiiiiiininn.n.. 300 kg/m?
Escaleras y aCcCes0S. .......oviriniiiitiiiiiiiieieeeee e, 400 kg/m?
BibOtECA. ..., 400 kg/m?

2.6.1.3. Cargas ambientales

Las cargas ambientales consisten principalmente en cargas de granizo, cargas de
posibles empozamientos de agua debido a las lluvias presién y succién de viento,
cargas sismicas, presiones de suelo y fuerzas causadas por cambios de temperatura. Al
igual que las cargas vivas, las cargas ambientales son inciertas, tanto en magnitud como

en distribucion.

2.7. Cubiertas.

En el disefio de la cubierta se siguio los siguientes pasos.

Tipo de cercha escogida es “tipo Howe”, como se muestra en la figura 2.2 (ver anexos

1)

2.7.1. Disefio de la cubierta metalica

El calculo de una estructura consiste esencialmente en comprobar que se satisfacen las

condiciones de equilibrio de esfuerzos y de compatibilidad de las deformaciones.

Esto incluye también la fase previa de establecimiento de tipo estructural. Para el
calculo, no importa qué material constituya la estructura, se debe seguir las siguientes

etapas:
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ESOUEMA ESTRUCTURAL

A A

ACCIONES >

\ 4

HIPOTESIS DE CARGA

\4
CALCULO DE ESFUERZOS

\ 4

CALCULO DE SECCIONES

Comprobacion

A 4

OK

Fuente: Hormigon Armado (Montoya, Meseguer y Moran, 2000)

a)

b)

Establecimiento del esquema estructural.- Suele ser una simplificacion de
la estructura real a efectos de célculo, fijando su disposicion general, forma
de trabajo, dimensiones, condiciones de apoyo, etc.

Consideracion de todas las acciones que puedan actuar sobre la
estructura.- No sélo las acciones fisicas (que son las que intervienen en los
calculos) sino también las acciones quimicas que afectan a la durabilidad de
la estructura. Es necesario también en esta etapa, considerar las caracteristicas
del terreno de cimentacion (tensiones admisibles, posibles asientos, posible
agresividad, etc.).

Determinacion de las hipétesis de carga.- Son las diferentes combinaciones
de las acciones (no compatibles entre si) que debe soportar la estructura, y
que deben elegirse de forma que se produzcan en ella los efectos mas

desfavorables.
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d) Célculo de esfuerzos.- Obtenido para cada hipotesis de carga, las
solicitaciones, son las resultantes de las tensiones ejercidas sobre el elemento
a disefiar.
Cuando las secciones calculadas, no sean suficientes para poder absorber y resistir
correctamente los esfuerzos actuantes, se deberd volver a dimensionar dichas
secciones.
e) Calculo de secciones.- Consiste en las siguientes operaciones:
- Comprobacion de que una seccion previamente conocida es capaz de resistir las
solicitaciones méas desfavorables que puedan actuar sobre ella.
- Dimensionamiento de una seccion aun no definida completamente; para que

pueda soportar las solicitaciones.
2.7.2. Cargas y acciones a tomar en cuenta en el disefio

Una tarea de fundamental importancia dentro del disefio de una estructura es la
estimacion precisa de las cargas que actuaran en la estructura a lo largo de su vida util.
Por ello es necesario investigar las combinaciones mas desfavorables que puedan

ocurrir en un momento dado.
Generalmente, se toman en cuenta las cargas muertas y las cargas vivas.

- Cargas muertas.- Las cargas muertas son cargas de magnitud constante que
permanecen fijas en un mismo lugar. Entre ellas podemos citar: peso propio de la
estructura y otras cargas unidas permanentemente a ésta.

- Cargas vivas.- Las cargas vivas son aquéllas que pueden cambiar de lugar y
magnitud. Entre las principales cargas vivas podemos citar: cargas de piso, hielo,
nieve, lluvia, cargas de impacto, cargas de viento, cargas sismicas, otras cargas
como las presiones del suelo, presiones hidrostaticas, fuerzas térmicas, etc.

- Cargas de viento.- Generalmente se supone que las presiones del viento se aplican
uniformemente a las superficies de barlovento de los edificios, y se supone que

pueden proceder de cualquier direccion.
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El efecto del viento, tiene mayor incidencia en aquellas estructuras que son esbeltas y
a la vez tienen gran altura. Sin embargo, es necesario que siempre se pueda hacer un
estudio de este tipo de cargas en cualquier estructura y, si una vez analizadas parecen

tener poca incidencia, entonces pueden ignorarse.
Coeficiente edlico cuadro 2.7 (Ver anexos 1)
La presion del viento en un edificio puede estimarse con la siguiente expresion:

V2

W=-—
16

Donde:
W = presion [K/m?]

v = velocidad del viento [Km/h]

2.7.3. Métodos de disefo de estructuras metalicas

En un principio, las estructuras se disefiaron empleando esfuerzos permisibles o de
trabajo, que limitaban el esfuerzo normal o tangencial de una pieza o una fraccion del
esfuerzo de fluencia del material, razon por la cual se le denomina cominmente "disefio
elastico™ aunque es mas correcto el término: "disefio por esfuerzos permisibles o de

trabajo".

Cabe sefialar que si se aprovecha la resistencia del material, mas alla de su punto de
fluencia (como es el caso del acero), y se defina el esfuerzo permisible en funcién del
esfuerzo de falla se estara disefiando plasticamente, por lo cual es impropio el término

de disefo elastico.
2.7.4. Disefio plastico

Actualmente las estructura se disefian teniendo en cuenta separadamente las cargas P
que se multiplican por un factor de carga Fc > 1 que amplifica las cargas, y por otro

lado la resistencia del elemento se obtiene nominalmente considerando su capacidad
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ultima de falla (Rn) para conseguir secciones econémicas, se reduce con factores de
resistencia Fr < 1; de tal manera que la ecuacion bésica de disefio resulta:

Sin embargo, este disefio denominado cominmente "plastico™ tendria que llamarse
"disefio por factores de carga y resistencia”, pues si en lugar de elegir la resistencia a

la ruptura (Fu) tomamos el esfuerzo de fluencia (Fy) obtenemos un disefio elastico

El método LRFD sigue este proceso para el disefio por estados limites de falla; es decir,
el disefio para elementos mecanicos y/o esfuerzos que aseguran la resistencia mecanica

del elemento estructural ante el colapso.

Mientras que el disefio por estado limite de servicio incluye la revision por deflexiones,
vibraciones y demas efectos en las estructuras para que no afecten su buen

funcionamiento.
2.7.5. Factores de carga LRFD para el disefio de cubiertas

Los factores de carga incrementan sus magnitudes para tomar en cuenta las
incertidumbres en la estimacion de sus valores:, como se muestra en el cuadro 2.8, (ver

anexos II).
2.7.6. Factores de resistencia para disefio de cubiertas

Para estimar con precision la resistencia ultima de un elemento estructural, se debe
tomar en cuenta la incertidumbre que se tiene en las hipdtesis de disefio, resistencia de
materiales, dimensiones de cada seccién, mano de obra, aproximacion de los analisis,
etc.

Por otro lado, para hacer una estimacion, se multiplica la resistencia Ultima teérica de

cada elemento por un factor 9 de resistencia. En el cuadro 2.9 se dan los valores de los

factores de resistencia mencionados. (Ver anexos II).
2.7.7. Reglamento LRFD
Segun los criterios del método LRFD exigen que se apliquen los factores, tanto a las

cargas de servicio, como a la resistencia nominal de los miembros y conexione. Este
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método se basa en los conceptos de estado limite que es una condicion en la que un

miembro estructural, una conexion o toda la estructura cesan de cumplir su funcion.

El estado limite de resistencia se basa en la seguridad o en cuanto resiste la estructura
incluyendo, las resistencias plasticas, de pandeo, fractura de un miembro a traccion, de

fatiga, etc.

Estados limite de servicio es el comportamiento de la estructura debido a cargas
normales de servicio e implica el control de las deflexiones, vibraciones y
deformaciones permanentes. EI método LRFD es aplicado a cada estado limite y el
disefiador no tiene que utilizar datos estadisticos, sino que debe seguir reglas
establecidas para la determinacion de resistencias; usar diversos factores de carga y su

respectiva verificacion del disefio.
2.7.8. Disefio de miembros a tension

Un miembro ductil de acero, sin agujeros y sometido a una carga de tension puede
resistir, sin fracturarse, una carga mayor que la correspondiente al producto del area de
su seccion transversal y del esfuerzo de fluencia del acero, gracias al endurecimiento

por deformacion.

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

GP ) . o
sera la mas pequefia de los valores obtenidos con las dos expresiones siguientes:

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

alargamiento excesivo del miembro)

Por fractura en la seccién neta en la que se encuentren agujeros de tornillos o remaches:
R =aFRA Con ¢ =0.75

Donde:

Fu = Esfuerzo de tension minimo especificado
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Ae = Area neta efectiva resistente a traccion a través de los agujeros
An = Area més pequefia que el area neta real

2.7.9. Disefio de miembros a compresion

Una columna sujeta a compresion axial se acortara en la direccion de la carga. Si la
carga se incrementa hasta que la columna se pandea, el acortamiento cesard y la
columna se flexionard pudiendo al mismo tiempo torcerse en una direccion
perpendicular a su eje longitudinal.

Al crecer la longitud efectiva de una columna, disminuye su esfuerzo de pandeo. Si la
longitud efectiva excede un cierto valor, el esfuerzo de pandeo serd menor que el limite
proporcional del acero. Las columnas en este intervalo fallan el&sticamente,

Las columnas se pueden clasificar en: largas, cortas e intermedias.
2.7.9.1. Columnas largas

La formula de Euler predice muy bien la resistencia de columnas largas en las que el
esfuerzo axial de pandeo permanece por debajo del limite proporcional. Dichas

columnas fallan elasticamente.

Las especificaciones LRFD proporcionan la siguiente ecuacion para el célculo de

columnas largas:

F - 0.8277 Fy
A para A, <15

2.7.9.2. Columnas intermedias

Algunas fibras alcanzaran el esfuerzo de fluencia y otras no; éstas fallaran tanto por

fluencia como por pandeo y su comportamiento se denomina inelastico.

Las especificaciones LRFD proporcionan la siguiente ecuacion para el célculo de

columnas intermedias:

A, >1.5

F, = (0.658‘S )F para

y
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La resistencia de disefio del elemento puede determinarse como sigue:
R=¢P =¢F.A on % =085

(Disefio de Estructuras Metalicas Método LRFD (McCormac))

2.8. Losas

Las losas son elementos estructurales cuyas dimensiones en planta son relativamente
grandes en comparaciones con su peralte. Las acciones principales sobre las losas son
cargas normales a su plano, aunque en ocasiones acttan también fuerzas contenidas en
el plano de la losa.

Las losas de concreto pueden ser:

Macizas, aligeradas, nevardas, casetonadas, membrana o paraboloide, losas huecas.
En nuestro proyecto se realiz6 con losas aligeradas con viguetas pretensadas y losas

macizas.

2.8.1. Losas macizas

Las losas macizas es aquélla que cubre tableros rectangulares o cuadrados cuyos
bordes, descansan vigas a las cuales les transmite su carga y ésta a su vez a las
columnas. Se supone que los apoyos de todos sus lados son relativamente rigidos, con
flechas muy pequefias comparadas con las de la losa, el refuerzo para esta losa se coloca
en dos direcciones ortogonales para soportar los momentos desarrollados en cada uno
de ellos. Este tipo es cominmente usado en las construcciones de casas habitaciones,

por ser econdémico y por ser facilmente adaptable a disefios irregulares.
2.8.2. Losas con viguetas de hormigon pretensado.

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension
es pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actlan
sobre las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su

comportamiento es de flexion.
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El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas
de hormigbn pretensado, carpeta de hormigon y complemento de hormigén vy
complemento aligerante de plastaformo.

Cuadro 2.10 caracteristicas de viguetas pretensadas, (ver anexos 1)

El espaciamiento entre viguetas permite aumentar la capacidad resistente de las losas.
De la misma manera, la variacion de la altura del complemento permite generar losas

mas rigidas y estables.

Para tener mayor capacidad de carga en las losas, se puede hacer uso del colocado de
vigueta doble, incrementando la seccion de los nervios resistentes, como se ve en la

figura 2.3 (ver anexos lI).
Cuadro 2.11 sistema de aplicacién de vigueta (ver anexos II).
2.9. Vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales con diferentes formas de seccion
transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. Solamente
se analizara el caso de secciones rectangulares de hormigdn armado, ya que el proyecto

esta disefiado con vigas rectangulares.
2.9.1. Calculo a flexion simple.

e Se deberd mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad

Ys=1.60 que se obtiene del cuadro N°2.6
M, =1.6*M
e Se debera calcular el momento reducido de célculo con la siguiente ecuacion

. Md
bw*d?* f,

Hy
Donde:

bw =ancho de la viga
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d= Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la méas
traxionada (también llamado canto util).
fcd= resistencia de disefio del hormigén

e Se calcula el valor de ¢ iim, Se obtiene del cuadro 2.12, (Ver anexos Il)
Si 4 im> M 4 NO necesitard armadura a compresion.

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura a compresion, sélo se deberé disponer de una armadura que soporte

los esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion.

1) Con el valor del momento reducido se entra al cuadro 2.13 y se obtiene de la cuantia

mecanica de la armadura. (Ver anexos Il)

2) Calcular la armadura para el momento de flexion tanto positivo como negativo.

A, =Ws *bw*d >r<h
fyd
Donde:

w= Cuantia mecéanica de la armadura
fyd= Resistencia de célculo de acero
As = Area de la armadura a traccion.

3) Calcular la armadura minima y el valor de x¢ se obtiene del cuadro 2.12. (Ver

anexos II)
As . = u*bwx*d

La ecuacion que se muestra, s6lo es para secciones rectangulares.

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

e Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo.
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Si uim< u 4 necesita armadura a compresion.

Si el momento reducido del calculo es mayor al momento reducido limite, la pieza
necesita armadura de compresion y se debera seguir los pasos que se mencionan a

continuacion.
1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion.’

J=ri Uy —Ujjim

W, =———7m
2
S 1_'[
Donde:

WIim = este valor se obtiene del cuadro 2.12. (Ver anexos II)
W, = Cuantia mecanica para la armadura a traccion.

W, = Cuantia mecéanica para la armadura a compresion.

J = relacion entre el recubrimiento y el canto util.

Viga de hormigén armado

A

[ As2 compresion

v [ Asl traccion

»
»

A

bw

2) Determinar la armadura tanto a traccion como a compresion.

- W, xbwxd*f
- f

W, *bw*d *f_,

Agy A, =

yd fyd

" Ver Codigo Boliviano CBH-87
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Donde:

Asl = Area de la armadura a traccion.

As2 = Area de la armadura a compresion.

3) Calcular la armadura minimay el valor de 4 se obtiene del cuadro 2.12
As. . = u*bwx*d
4) Se tomaré la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para
Asl como para As, como se muestra en el cuadro 2.12 (ver anexos II)
Cuadro 2.14 cuantias geométricas minimas, (ver anexos II).

Cuadro 2.15 tabla universal para flexion simple o compuesta, (ver anexos 11)2
2.8.2. Esfuerzo cortante

Jiménez Montoya dice “en caso particular de inercias constantes tenemos que la tension
de cizallamiento es definida por la ecuacion ya conocida de la resistencia de los

materiales”.

V+m
b *1

T =

Donde:

T = Esfuerzo cortante

V = Cortante en la seccidn que estamos verificando la tension del cizallamiento

m = Momento estatico en la seccion donde se esta verificando la tension del
cizallamiento

b = Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento

I = Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza

8 Ver Codigo Boliviano CBH-87
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2.8.2.1. 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.

Vo> V4
ch = fvd*bW*d
fva = 0.50 * Vfcd
Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza
es necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante de la

diferencia.

V4 >V

Vi =Va+ Vs —» Va=Vy4 - Va

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigén armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima asi para el estribo vertical es el 2% de la seccion

transversal de la pieza multiplica a t. f

Ag i = 0.02* bw s t s —<d
f
yd

La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sea de

4200kg/cm?

A continuacion se muestra un grafico en orden secuencial para el calculo de armadura

transversal; donde se indica las formulas y criterios de célculo.
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Datos
bw; Vd; fcd; fyd; h; d

v
fva = 0.50 = Vfcd
ch = fvd*bw*d

Vou=0
.30*fua*bw*d
f si v
Asminzo-oz*bw*t*ﬂ < _ Vi <V
yd
no
Vd S VCUS Vou
v Si

Vsu=V4 - Vo
A, = L
0.90 * d * fyq

2.10. Columnas

Las columnas o pilares de hormigén armado forman piezas, generalmente verticales,
en las que solicitacion normal es la predominante. Sus distancias secciones
transversales pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o

flexion compuesta.

Jiménez Montoya dice “la mision principal de los soportes es analizar las acciones

que actlian sobre la estructura hacia la cimentacion de la obra y, en Gltimo extremo,
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al terreno de cimentacién por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad

resistente”.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales,
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber compresiones en colocacion con el hormigdn, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colocar con los estribos para evitar la rotura

por deslizamiento del hormigdn a lo largo de planos inclinados.

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

aumentar su ductilidad y resistencia.
2.10.1. Excentricidad minima de calculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal mas
desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm siendo h el canto en la direccion
considerada. Las secciones rectangulares sometidas a compresién compuesta deben
también ser comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos

principales.
2.10.2. Disposicion relativa a las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigén armado seran constituidas por barras

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigon, la menor dimension
de los soportes deben ser 20 cm si se trata de secciones rectangulares y 25 cm si la

seccidn es circular.
2.10.2.1. Armaduras longitudinales

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12cm y se sitlian en las

proximidades de las caras del pilar, debiendo disponer por lo menos una barra en cada
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esquina de la seccion. En los soportes de seccion circular deben colocar un minimo de
6 barras. Para la disposicién de estas armaduras deben seguirse las siguientes

prescripciones.

a) La separacién maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a
3.5cm. Por otra parte, toda barra que diste m&s de 15cm de sus contiguas debe

arriostrarse mediante cercos o estribos, para evitar su pandeo.

b) Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima
entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm, que el diametro
de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del &rido. No obstante, en las esquinas de
los soportes se podrén colocar dos o tres barras en contacto.

2.10.2.2. Cuantias limites

El codigo Boliviano del Hormigon Armado recomienda para las armaduras
longitudinales de las piezas sometidas a compresién simple o compuesta, suponiendo
que estan colocadas en dos caras opuestas, A1 y Az, las siguientes limitaciones.

Ar*fya> 0.005*Ny
As*fyg> 0.005*Ng
Ar*fyg < 0.5% Ac*feg
As*fyg < 0.5% Ac*feg

Que para el caso de compresion simple, como armadura total As, puede ponerse en la

forma.
As*fyg> 0.10*Ng As*fya < Ac*feq
Donde:

Ac = El area de la seccion bruta de hormigon
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fyd = Resistencia de célculo del acero que no se tomara mayor en este caso de
4200kg/cm?
Aly A2 = Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o

compuesta.

Nd = Esfuerzo axial de calculo
fcd = Resistencia de célculo del hormigdn

As = El area del acero utilizando en la pieza de hormigdn armado
2.10.2.3. Armadura transversal

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales
comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos
inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes,
ya que los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de
las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigdn, la separacion S entre
planos de cercos o estribos debe ser.

Sfbe

Siendo be la menor dimension del nicleo de hormigdn, limitada por el borde exterior
de la armadura transversal. De todas formas es aconsejable no adoptar para S valores
mayores de 30cm.

Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas,
la separacién S entre planos de cercos o estribos deber ser.

S<150

Donde:

@ = El diametro de la barra longitudinal mas delgada

En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o expuesto a la accion del
viento y, en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la separacion
S no debe ser superior a 12@.
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El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro
correspondiente a la barra longitudinal méas gruesa, y en ningin caso sera menor de

6mm.°

Formas de estribos se muestran en la figura 2.4, (ver anexos II)
2.10.3. Pandeo de piezas comprimidas de hormigon armado
2.9.3.1. Ideas previas

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigon armado no es aplicable la teoria
habitual de primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura a

calcular los esfuerzos.

Jiménez Montoya nos dice “por efecto de las deformaciones transversales que son
inevitables aun en el caso de piezas cargadas axialmente (debido a las irregularidades
de la directriz y la incertidumbre del punto de aplicaciéon de la carga), aparecen
momentos de segundo orden que disminuye la capacidad resistente de la pieza y

pueden conducir a la inestabilidad de la misma”.

2.9.3.2. Longitud de pandeo

Una armadura se llama intraslacional sin sus nudos, bajo solicitaciones de calculo,
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde
el punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario.

La longitud de pandeo l, de un soporte se define como la longitud de soporte
biarticulado equivalente al mismo a efectos de pandeo. La longitud de pandeo de los
soportes aislados se indica en el cuadro 2.15, en funcion de la sustentacion de la pieza,

(ver anexos 1)

La longitud de pandeo de la columna esta en funcion de la rigideces de las columnas

vigas que concurren a esta.

® Ver Codigo Boliviano CBH-87
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Jiménez Montoya nos dice “la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a
porticos dependen de la relacidn de rigideces de los soportes a las vigas en cada uno
de sus extremos, y pueden obtenerse de los monogramas que se indica en esta parte,
siendo para ello preciso decidir previamente si el pdrtico puede considerarse

intraslacional o debe considerarse traslacional”.

Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion.
Longitud de pandeo I, =k*1 (k se obtiene entrando con ¥ para el caso de porticos no

arriostrados)

™M
/N
=
o~ %
—

) de todas las columnas que concurren con el punto A
YA =
% (EZ 1) de todas las vigas que concurren con el punto A

™M
—~
t
I F1S
—

) de todas las columnas que concurren con el punto B

<
SV
Il
b
~

> ( z ) de todas las vigas que concurren con el punto B

En la figura 2.5 se muestran porticos instralacionales y traslacionales, para la obtencién

del valor de k, (ver anexos 1)

Ver codigo boliviano de hormigon armado CBH-87

2.9.3.3. Esbeltez geométrica y mecénica

Se llama esbeltez de una pieza de seccion constante a la relacion Ag = lo/h entre la
longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano y pandeo, y la esbeltez
mecanica a la relacion A = lo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la
seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=\/I/_A, siendo | y A respectivamente,
la inercia de dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la seccion del

hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda el codigo boliviano de

hormigon armado son los que mencionaremos a continuacion.
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e Para esbelteces mecéanicas A<35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,
despreciando los efectos d segundo orden y no siendo necesario efectuar
ninguna comprobacion a pandeo.

e Para esbelteces mecanicas 35< A<100 (geométricas 10<10<29), debe aplicarse
el método aproximado.

e Para esbelteces mecanicas 100< A<200 (geométricas 29< Ao<58), debe
aplicarse el método general para soportes de secciones y armadura constante a
lo largo de su altura puede aplicarse el método aproximado de la columna
modelo o el de las curvas de referencia.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecanicas A>200 (geométricas ho>58)0

2.10. Fundaciones

Las zapatas o fundaciones deben ser disefiadas para resistir los efectos de las cargas
axiales, cortes y momentos aplicados mayorados.

El objetivo de la fundacién es transmitir las cargas de la superestructura y el peso
propio de ellas al terreno. Pero ademas tiene la funcién de proporcionar apoyo a la
estructura distribuyendo las descargas considerando un factor de seguridad entre la
estructura de cimentacion y el suelo, limitar los asentamientos totales y diferenciales,
con la finalidad de controlar los dafios en la construccion y construcciones adjuntas y
ademas mantener la posicion vertical de la estructura ante las acciones.

Se emplean diversos tipos de cimentacion, dependiendo de la magnitud de las cargas
que soporta, del tipo y dimensiones de la superestructura y del espesor, resistencia,
deformabilidad y permeabilidad de los suelos o rocas sobre los que se apoya la
cimentacion.

En el presente proyecto se analizara como fundaciones de la estructura las zapatas

aisladas.

10 Ver Codigo Boliviano CBH-87
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2.10.1. Zapatas aisladas

Las zapatas aisladas son losas de cimentacion, normalmente de concreto reforzado con
dimensiones: largo L y ancho B, con relacién L/B que no sobrepase a 1,5. La
cimentacion debe soportar las cargas de las columnas. Las zapata puede ser diferente
una de otra, por lo que, se requiere que los asentamientos diferenciales entre ellas no
excedan los asentamientos totales o diferenciales permitidos. Los asentamientos
diferenciales pueden reducirse seleccionado el area apropiada de contacto de la zapata,
y usan solo el suelo de baja compresibilidad y en estructuras donde los asentamientos
diferenciales entre columnas pueden ser controlada por la flexibilidad de la
superestructura.

La distribucion de esfuerzos depende del tipo del material debajo de la zapata y de la
rigidez de la zapata misma.

Para zapatas sobre material suelto y poco cohesivo, las particulas del suelo tienden a

desplazarse hacia los extremos, quedando relativamente confinadas en el centro
2.10.2 Proceso de calculo

Figura 3.7 Solicitaciones presentes en una zapata aislada

N
Mx My
Hy
/ >
" Hy
]
< b —p
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Datos:
Mx = Momento en el eje x
My = Momento en el eje y
Hy = Cortante en el eje y
Hx = Cortante en el eje x
N = Carga total que llega a la zapata

0’adm = Esfuerzo admisible del suelo

Una vez definido nuestros datos, se procede a calcular la zapata con los siguientes

pasos:
1) Determinar el peso total “N” que soportara la zapata

En primer lugar se aproxima el peso de la zapata como el 0.05 del peso total “N” que
llegue a la zapata, entonces el peso total “N” (carga que llega a la zapata mas el peso
de la zapata) es:

Nc=1.05*N

2) Determinar las dimensiones “a” y “b” de la base de la zapata
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La zapata necesita una area, de tal forma que el esfuerzo maximo que se presente en la
zapata no supere el esfuerzo admisible del suelo, entonces se calcula primero un érea

necesaria dada por.

Nc
o’'adm

Anec =

Se escoge un area “A” mayor a la necesaria, y con este valor se determina las

dimensiones tentativas de “a” y “b” tal que.
A=a*b

Debe recordarse que los valores de “a” y “b” deben ser dimensionados constructiva.
Escogidos los valores de “a” y “b”, se calcula el esfuerzo maximo “o1” que se

presentara en la zapata dado por.

, Nc 6xMx 6*xMYy
o =— +
A axb? bxa?

En esta etapa hay que verificar que.
o01<c0’adm

Si no cumple se debe escoger otro valor de area y determinar los valores de “a” y “b”
para luego repetir el paso de calcular el esfuerzo méximo en la zapata y verificar que

cumpla la desigualdad o1<c’adm
3) Determinar el canto util “d” y el canto “h” de la zapata.

Primero se debe calcular la resistencia de disefio para el hormigon.

fcd=@=

yc

Donde:

fcd = Resistencia de disefio del hormigon
fck= Resistencia caracteristicas del hormigon

Yc = Coeficiente de seguridad para el hormigon.
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Luego se procede a calcular el coeficiente “k” dado por la formula.

fvd = 0,50 % /fcd

4+ fud
"~ Yf *oadm
Donde:

fvd= kg/cm?
Yt = coeficiente de mayoracion del momento flector.
o’adm = kg/cm?

con el valor de “k” se determina el valor del canto util tal que:

ao * bo axb ao + bo
dl =

2 Tk—1 T 1
2*(a—ao)
2 = 4+ K
2 (b — bo)
d3 = 4+ K

Luego se procede a definir el valor de “r” para recubrimiento (> 5), con los valores

anteriores se tiene:
h=d+r
4) Se determina la carga “N” que actua en la zapata.

Con las dimensiones ya definidas en el paso 3, se calcula el peso real de la zapata dada

por.

PesoZ.=a x b x h x yH°A=

5) Calculo de los momentos corregidos.
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Como existen fuerzas cortantes (Hx y Hy) en la base de la zapata, es necesario calcular
momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las

siguientes ecuaciones.
Mx' = Mx + (Hy * h)
My' = My + (Hx * h)

Es positivo si el momento producido por la fuerza en cuestion tiene el mismo sentido

que el momento y es negativo si tiene sentido contrario.

6) Calculo de los esfuerzos de la zapata, (+=compresion; - = Traccion)

__ Nc+PP  6xMxr  6xMYy!

o
1 A axb? I bxa?
o, = NCtPP | GMxr 6xMy/’
27 4 axb? bxa?
__ Nc+PP  6xMxr  6xMy’
03 = - 2 2
A a*b bxa
Nc+PP 6xMxr 6xMYy!
0-4_ = -

A a*b? bxa2

Es importante entender que la distribucién de los esfuerzos dependen de la clase de
suelo para fines préacticos se supone que el suelo genera esfuerzos lineales y utilizan las
férmulas de resistencia de materiales. Esta etapa se tiene que verificar que la mayoria
del &rea de la zapata este comprimida, para lo cual el &rea comprimida tiene que ser
mayor que la mitad del area total. Si no cumpliria esta verificacion, se debe cambiar el
area de la seccion luego se debe verificar.

o01<0’adm

Si no cumpliera se debe cambiar el area de la zapata.

7) Calculo de momento de disefio
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Para el momento de disefio se escoge el sector mas comprimido, y se halla el momento

a una distancia del 0.15 de ao.

Figura 2.8 Momento de disefio

ol A; 101

Ox A | ox | A1

A
v

De la figura 2.8 se puede deducir las siguientes ecuaciones.

(a — ao)
X1=T+0,15*a0

) (omax — omin)
oa =omin + 7 * (a —x1)

Donde el momento viene dado por la siguiente expresion.

2 -
Mda = yf * b * (aa*%+(dmazﬂ*(§*X12))
8) Calculo de area de acero.

Con el momento de disefio expresado en (kg.cm) se determina el momento reducido

dado por.
Mda

= e dz« fed
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Donde:
b= Largo de zapata

d= Canto util

fcd= Resistencia de disefio del hormigon

Mda=momento de disefio

Con este valor se determina la cuantia mecénica de acero dada por.

Wa =ua* (1+ ua)

Hay que verificar que la cuantia mecanica minima es Wmin = 0.0018, con este valor

se determina el &rea de acero por metro.

— fed _
As.a—Wa*b*d*fyd
9) Verificacion al deslizamiento
Para suelos arenosos sin cohesién Para suelos cohesivos arcillosos
N*tan:)cl)d> i A*Cd> g
Hx =¥ Hy ¥
N*tancbd> i A*Cd> 4

Hy =Y Hx — ¥
$d =2/3¢ Cd =2/3C
¢d=Angulo de rozamiento interno C = Cohesion

10) Verificacion al vuelco
ya = (N + PP) xa/(2*Mx') 2y1.5

yb = (N + PP) xa/(2*My') 2y1.5
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2.11. Escaleras de hormigdn armado
2.11.1. Definiciones

Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas
ascender y descender de frente sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles
de un edificio. Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios que estan
formados por huellas y contrahuellas y de rellanos. Los principales elementos de una

escalera se muestran en la siguiente figura 2.6 (ver anexos I1).
Contrahuella: Es la parte vertical del fondo del peldafio.
Huella: Es el ancho del escalon, modulo en planta, entre dos contrahuellas sucesivas.

Rellano: Es la porcion horizontal en la que termina a cada tramo de escalera, deben

tener la misma anchura que el ambito de los tramos.

Contemplando otros conceptos o partes como son la linea de huella, la proyectura, el

ambito, el tiro y la calabazada.
Linea de huella: Es una linea imaginaria que se divide por la mitad una escalera recta.

Proyectura: El plano de apoyo de un peldafio puede tener una proyectura (nariz) sobre

el inferior inmediato, suele estar comprendido entre 2 y 5ecm.
Ambito: Es la longitud de los peldafios, 6sea la anchura de la escalera
Tiro: Es una secesion contintan los peldafios.

Calabazada: es la altura libre comprendida entre la huella y un peldafio y el techo de

tiro de encima.
2.11.2. Escalera a ser disefiada

Recta: Es aquella cuyos tiros se desarrollan en linea recta y suben encajonados entre

muros.
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2.11.3. Caracteristicas técnicas y constructivas

Es recomendable para la construccion, un descanso cada 10 o 12 peldafios, o bien cada

2.5 m aproximadamente de desnivel vertical.

Anchuras de escaleras: Las anchuras de las escaleras también tiene relacion con el
nivel de seguridad de la misma. Una escalera demasiada estrecha dificulta el
movimiento de la persona, por ello la anchura minima de una escalera de uso normal

es de 90cm.

Barandillas y pasamanos: Las escaleras de mas de cuatro escalones se equiparan con
una barandilla en el lado o lados donde se pueda producir una caida de un pasamano
en el lado cerrado. Se debera complementar con barras intermedias

Las escaleras de 1m o mas de anchuras deberan tener instalado unos pasamanos en el
lado cerrado. Cuando existan tramos de escaleras interrumpidos por pisos de intervalos
<2m se pueden eliminar los pasamanos. Para el caso de escaleras accesibles al publico
se deberan instalar barras verticales, cerradas completamente o hacerlas de obra. Las
distancias entre barras no seran superior a los 30cm pero, si hay posibilidad de que sea

utilizada por nifios esta distancia no superara a los 10cm.

El espacio libre entre los pasamanos y la pared ha de ser como minimo de 40mm. La

resistencia de la barandilla sera de 150 kg/ml como minimo.

Para escaleras de mas de 3m de anchura se deberd instalar un pasamana intermedio
situado sobre la linea de huella de forma que quedara un anchura a ambos lados de

1.50m como minimo.
2.11.4. Materiales

Los materiales empleados van desde la madera, el metal, de fabrica (piedra, ladrillo,

hormigon armado, etc.) u otros materiales diversos (por ejemplo vidrio templados)
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2.11.5. Proceso de célculo

El calculo de esfuerzos, armaduras en ambas direcciones es idéntico al calculo de losas
macizas de hormigon armado (mayor referencia ver el libro de Hormigén Armado de
Jiménez Montoya y el Codigo Boliviano del Hormigon Armado capitulo 9.4)
Anélisis de carga en la rampa

Carga de peldafio por metro de ancho = q peldarios

Sobre carga de ceramico por metro de ancho = q cer

Carga debido al peso propio de la rampa por metro de ancho = q rampa

Carga total en la rampa = qq

Anélisis de carga en el descanso

Carga debido al peso propio del descanso por metro de ancho= q des

Sobre carga de cerdmica por metro de ancho = q cer

Carga total en el descanso = qv

Sobre carga de uso en escaleras = q v

Carga de disefio
Para la carga Ultima actuante se usara la siguiente ecuacion

qu=1f6*Qg+1:6*QV

Con esta ecuacion se obtiene la carga ultima en la rampa (g urampa) Y la carga ultima del
descanso (0 Udescanso)
Una vez que se obtiene la carga Gltima que actuara sobre la escalera se calculara como

una viga sometida a flexién, donde se hallara los momentos positivos, momentos
negativos y la cortante mayor par los célculos correspondientes

Momento de disefio

Mg=Mmayx * Y¢
Dénde: Yi=1,6
Momento reducido B Md
Se halla con la siguiente formula Ha = m
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Se halla la cuantia mecénica (W) segin g, el valor correspondiente se obtendré del
cuadro 2.14 ver (Anexos I1).

Cuantia geometria para losas

W min = el valor se lo obtiene del cuadro 2.1 ver (anexos II)

Armadura necesaria 'y minima

Se halla con las siguientes formulas
fcd
fyd

As=wxb,, *xd *
Asmin = Winin * by, * d

De los valores de las armaduras halladas se escoge el mayor para hacer la distribucion

de armaduras.

Disefio a corte

Se halla la resistencia cortante convencional del hormigon.
fvd = 0,50 = Vfcd

Siguiente paso, contribucion del hormigon al esfuerzo cortante.
Veu = fug x by xd

Se hace su verificacion

Vd < Vcu
Donde: Vd = cortante maximo de la escalera
Armadura

Agmin = Wpin * bw * d

Una vez halla el area de la armadura, se procede a la distribucion de armadura.

2.12. Especificaciones técnicas.- Las especificaciones técnicas en el caso de la
realizacion de estudios o construccion de obras, forman parte integral del proyecto y
complementan lo indicado en los planos respectivos y en el contrato. Son muy
importantes para definir la calidad de los acabados.

Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:
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e Definicion

e Materiales, herramientas y equipo.
e Método constructivo.

e Disposiciones administrativas.

e Medicion y forma de pago.

2.12.1. Precios unitarios.- Este sistema es analitico por el cual el calculista en base a

los pliegos de condiciones y especificaciones técnicas y a los planos arquitecténicos,

estructurales constructivos se calcula el precio unitario de cada uno de los items que

forman parte de la obra como asi mismo los correspondientes volumenes de obra,

estableciéndose en cantidades matematicas parciales las que se engloban en un total.

Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:

a)

>

Costos directos.- El costo directo del precio unitario de cada item debe incluir
todos los costos en que se incurre para realizar cada actividad, en general, este
costo directo esta conformado por tres componentes que dependen del tipo de
item o actividad que se esté presupuestando. (Excavacion, hormigdn armado para
vigas, replanteo, etc.).
Materiales.- Es el costo de los materiales puestos en obra. El costo de los
materiales consiste en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en una
determinada actividad o item, esta cotizacion debe ser diferenciada por el tipo de
material y buscando al proveedor mas conveniente. El precio a considerar debe ser
el puesto en obra, por lo tanto, este proceso puede ser afectado por varios factores
tales como: costo de transporte, formas de pago, volimenes de compra, ofertas del
momento, etc.
Otro aspecto gque se debe tomar en cuenta en lo que se refiere a los materiales es el
rendimiento que tienen estos, es decir la cantidad de material que se necesita en
una determinada actividad o item.
Mano de Obra.- La mano de obra es un recurso determinante en la preparacion
de los costos unitarios. Se compone de diferentes categorias de personal tales
como: capataces, albafiiles, mano de obra especializada, peones y demas personal

que afecta directamente al costo de la obra.
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b)

Los salarios de los recursos de mano de obra estan basados en el numero de horas
por dia, y el nimero de dias por semana. La tasa salarial horaria incluye: salario
basico, beneficios sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos los

beneficios legales que la empresa otorgue al pais.

Maquinaria, equipo y herramientas.- es el costo de los equipos, maquinarias y
herramientas utilizadas en el item que se esta analizando.
Este monto esta reservado para la reposicion del desgaste de las herramientas y
equipos menores que son de propiedad de las empresas constructoras. Este insumo,
es calculado generalmente como un porcentaje de la mano de obra que varia entre
el 4% vy el 15% dependiendo de la dificultad del trabajo.
Beneficios Sociales.- Las leyes sociales del pais determinan el pago de beneficios
sociales a todas las personas asalariadas que deben ser involucradas dentro del
costo de mano de obra.
Para el mismo se analizan los siguientes topicos:
e Aporte Patronal.
e Bonosy Primas.
¢ Incidencia de la Inactividad.
e Cargas Sociales:
- Incidencia de los Subsidios.
- Implementos de Trabajo, Seguridad Industrial e Higiene.
- Incidencia de la Antiguedad.
e Otros.
Costos indirectos.- Los costos indirectos son aquellos gastos que no son

facilmente cuantificables como para ser cobrados directamente al cliente.

Los costos indirectos incluyen:

>

Gastos Generales e Imprevistos.- El porcentaje a tomar para gastos generales
depende de varios aspectos, siendo su evaluacion muy variable y dependiendo del

tipo de la obra, pliegos de especificaciones y las expectativas del proyectista.
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» Utilidad.- Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica empresarial de
cada empresa, al mercado de la construccidn, a la dificultad de ejecucion de la obra
y a su ubicacidn geogréafica (urbana o rural).

» Impuestos.- En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor
Agregado (IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). El impuesto IVA grava
sobre toda compra de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos Gltimos
la construccidn, su costo es el del 14,94% sobre el costo total neto de la obra y
debe ser aplicado sobre los componentes de la estructura de costos.

El IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier actividad
lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccion del contrato de

obra

2.12.2 Computos métricos.- Los computos métricos se reducen a la medicion de
longitudes, superficies y volimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para

ello a la aplicacion de férmulas geométricas y trigonomeétricas.

2.12.3. Presupuesto.- Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra
una construccion al ser terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida
al desglose de los elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla
condicionado a una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil

estimacion mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.

2.12.4 Cronograma.- Desde el punto de vista econdmico, las diferentes posibilidades
constructivas y tipoldgicas, pueden dar lugar a costes de ejecuciéon y plazos muy
diferentes.

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

terminacion.
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Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un
plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacion de un
conjunto de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.
Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de comenzar
el proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a
Veces es necesario reprogramar y replantear.

En este proyecto se utilizo el programa de Microsoft Project 2013.
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CAPITULO 11l
3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Generalidades

Una vez obtenido los planos arquitectonicos y el informe correspondiente al estudio de
suelos en la zona de proyecto, se procedio al respectivo célculo estructural de la
infraestructura con el Codigo Boliviano del Hormigdén CBH-87. Tomando en cuenta la
capacidad portante del lugar de emplazamiento de la infraestructura, asi mismo, se
consideran los diferentes factores que intervienen en el célculo de este tipo de
estructuras.

En toda la obra para su disefio de zapatas, columnas, vigas, losa se emplea un hormigon

y un acero con las siguientes caracteristicas:

e Hormigdn con una resistencia fck =210 kg/cm?

e Acero con una resistencia fyk = 4200 kg/cm?

3.2. Analisis del levantamiento topografico

En el levantamiento topogréafico se puede apreciar los 12 puntos de referencia mas
cercanos del lugar de la nueva edificacion, tienen sus respectivas elevaciones, cabe
resaltar que la nueva edificacion esta dentro del limite de terreno, es una estructura de
hormigon armado, se estima su superficie de construccién sumados las dos plantas
tenemos 1360,59 m? aproximadamente, cabe resaltar que las dos plantas no son

simétricas.
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TABLA 3.1 Puntos topograficos

Punto | Altitud z (m.s.n.m.) | Punto | Altitud z (m.s.n.m.)
1 408 964 7 409394
2 408,968 g 409,564
3 408,973 9 409,608
4 408,991 10 409,505
5 409 406 11 409 618
6 409,545 12 409,622

FUENTE: Honorable Alcaldia Municipal de Bermejo 22 seccion provincia arce

'"”“"'F

Figura 3.1. Curvas de nivel

(31

¥65 60

FUENTE: Honorable Alcaldia Municipal de Bermejo 22 seccion provincia Arce
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Para ver el plano topogréfico completo a detalle ver (anexos IX).
Como consecuencia se puede elaborar el replanteo en base al punto més bajo del terreno
que es el del punto 1, con una elevacion de 408,964 m.s.n.m. Como resultado la cota

de replanteo y como cota del nivel cero de la estructura sera:

COTA DE REPLANTEO = 408,964 m.s.n.m

3.3. Estudio de los suelos de fundacion

En el estudio de suelos se realizd para la determinacion de la cota de fundacion y la
capacidad admisible del suelo, datos con los cuales se disefian los cimientos de la
estructura.

En el siguiente grafico se puede apreciar la ubicacién de los pozos en los cuales se

realizaron los estudios de mecanica de suelos.

Figura 3.2. Pozos de estudio

UBICAGION DE LA NUEVA EDIFICACION
MODULC ADMINISTRATIVO DE LA
UNIDAD EDUCATIVA BARREDERO

POZO 2

Fuente: Elaboracion propia

A continuacion se presenta la estratificacion del suelo de fundacion del lugar de

emplazamiento.
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Figura 3.3. Estratificacion del suelo de fundacion

Suelo orgdnico hi= 0.30 mufi it f oG ¢y 5

Mezclas de arcilla
y arena
h2=1.70 m

Fuente: Elaboracion propia

Los resultados de los estudios geotécnicos corresponden se presentan en las siguientes

tablas en donde se especifica la profundidad y namero de pozo en los cuales fueron

realizados

TABLA 3.2. Resultados del estudio de suelos pozo N°1

CARACTERISTICA GEOTECNICA

PROFUNDIDAD

2m

TIPO DE SUELO (SUSC) CL
TIPO DE SUELO (AASHTO) A-6 (8)

ESFUERZO ADMISIBLE (kg/cm?) 0,97

Fuente: elaboracién propia

TABLA 3.3. Resultados del estudio de suelos pozo N°2

CARACTERISTICA GEOTECNICA

PROFUNDIDAD

2m

TIPO DE SUELO (SUSC) CL
TIPO DE SUELO (AASHTO) A-6 (8)

ESFUERZO ADMISIBLE (kg/cm?) 0,98

Fuente: elaboracién propia

H=2,0m




Con los resultados del estudio de suelos y de la prueba SPT, se llega al siguiente
resultado con el cual se disefiara la cimentacion de la estructura. Para mas detalles

acerca del estudio de suelos ver el (anexo V.).

ESFUERZO ADMISIBLE DEL SUELO = 0,97 kg/cm?

3.4. Anélisis arquitectonico del proyecto

El disefio arquitectonico del Modulo Administrativo de la Unidad Educativa Barredero
fue elaborado por el cuerpo técnico de la Honorable Alcaldia Municipal de Bermejo 22
seccidn provincia arce.

Para més detalles de los planos arquitectdnicos ver (Anexos X).

Figura 3.4. Plano arquitectonico, planta baja
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FUENTE: Honorable Alcaldia Municipal de Bermejo 22 seccion provincia Arce
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Figura 3.5. Plano arquitectonico, planta alta
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FUENTE: Honorable Alcaldia Municipal de Bermejo 22 seccidn provincia Arce
3.5. Andlisis de elementos por el codigo boliviano
El modelo empleado consiste en una estructura espacial conformada por todos los
elementos estructurales que podemos observar en la figura. A continuacion se muestra
un esquema del modelo estructural.

Figura 3.6. Vista 3D de la estructura completa

FUENTE: Elaboracién propia
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3.6. Determinacién de cargas

Para determinar las cargas que debera soportar la estructura, es importante analizar
los siguientes puntos.

3.6.1. Carga muerta

Las cargas que se tomaron en viguetas y que fueron introducidas al programa son:
Peso especifico del Hormigdn segiin el CBH-87 = 2500 kg/m?

Volumen de hormigén por metro cuadrado = 0,114 m3/m?

Carga muerta de la losa alivianada = 2500*0,114 = 285 kg/m?

3.6.2. Carga muerta adicional por plantas

Se tomaréan los siguientes valores para la determinacion de la carga muerta:

Piso ceramico nacional (41cm x 41cm y espesor de 7,5mm)

Peso de piso ceramico = 28 kg/m?

Carpeta de nivelacion de mortero de cemento (espesor 1,5cm = 0,015m)

Peso unitario de mortero = 21 KN/m?®= 2100 kg/m?®

Peso de carpeta de nivelacion = 2100*0.015 = 31.5 kg/m?

Cielo raso bajo losa de yeso (espesor 1,5cm = 0,015m)

Peso unitario de mortero = 13 KN/m?® = 1300 kg/m?®

Peso de carpeta de nivelacion = 1300%0.015 = 19.5 kg/m?

Peso de carpinteria de aluminio = 25 a 30 kg (Estimativo de diferentes fuentes)
Peso de carpinteria de aluminio por metro cuadrado = 30 kg/m?

Entonces podemos calcular la carga muerta adicional que se introducira al programa
CYPE CAD, debido a que el programa solo toma en cuenta el peso propio de los

elementos estructurales.

k
CM=28+19,5+31,5—|—8:87m—g2

3.6.3. Carga muros de ladrillo
El siguiente calculo nos brinda una carga de forma lineal representando los muros de

ladrillo de 6 huecos, con todas sus complementaciones.
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Figura 3.7. Vista frontal y de perfil del muro de ladrillo

s
---i :
— ]

Fuente: Elaboracion propia

NUmero de ladrillos en 1 m?, parae =12 cm

1m?

N . =
ladrillos = () 24m + 0.015m) = (0.18m + 0.02m)

Peso unitario ladrillo cerdmico 6 huecos 4.5 kg/pza

= 20 piezas

k k.
Peso muro 2022 x 4.5 =L = 90 -2
m pza m

Calculo de volumen de mortero de cemento en 1m? de muro
Volumen de ladrillos = (18*12*24)*20 pza= 103680 cm?
Volumen mortero= (100*100*12)=120000 cm?®

3

Volumen total de mortero = 120000-103680 = 16320=—- 0 0.01632 m*/m?
Peso unitario de mortero de cemento y arena
2100 % 4 0.01632 ™ = 34.27 X4

m m m
Calculo mortero exterior de cemento y arena e=1.5 cm
210022 4 0.015m = 31.5 X2

m m

Calculo mortero de yeso para revoque interior

1250 %% 4 0.015m = 18.75 ~<
m m

Peso para muros por 1 m?
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90 + 34,27 + 31,5 + 18,75 = 170 kg/m?

Namero de ladrillos en 1 m?, parae =18 cm

1m?

Nigaritos = (0,24m + 0.015m) * (0.12m + 0.02m)

= 28 piezas

Volumen de ladrillos = (18*12*24)*20 pza= 103680 cm?

Volumen mortero= (100*100*18)=180000 cm?®

Volumen total de mortero = 180000-103680 = 2836806"%3 0 0.028368 m®/m?

Peso unitario de mortero de cemento y arena
3

2100 %4 « 0.028368 = = 59.57 X4

m m m
Célculo mortero exterior de cemento y arena e=1.5 cm
210022 4 0.015m = 31.5 X2

m m
Calculo mortero de yeso para revoque interior

1250 29 4 0.015m = 18.75 <2
m m

Peso para muros por 1 m?

90 + 59,57 + 31,5 + 18,78 = 200 kg/m?
El valor obtenido puede variar dependiendo la altura de cada muro, para poder
transformarlo en una carga lineal.
3.6.4. Carga viva
Las cargas vivas o sobrecargas de uso, estan basadas en NBE-AE-88, es una norma
espafola, tomando en cuenta que el CBH-87 esta basada en la norma espafiola, para

mas detalle de la tabla ver (anexos IlI)
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3.7. Analisis, célculo y disefio estructural.

3.7.1. Disefio de estructura de sustentacion de cubierta metalica.

La cubierta metalica fue calculada con la normativa LRFD par metales.

El material de las cubiertas es de perfiles metalicos de los siguientes caracteres.
Propiedades del acero

Madulo de elasticidad E= 2100000 kg/cm?

Peso especifico Y= 7850 kg/cm?®
Limite de fluencia Fy= 2530 kg/cm?
Limite de ruptura Fr= 4080 kg/cm?

Especificaciones de la calamina
Longitud total: L= 6 m
Ancho: A=12m

Combinaciones usuales de carga consideradas segun el LRFD:

Uu=14D Carga muerta = D
U=12D+16L+05(Lr6SO6R) Cargaviva=L
U=12D+1.6 (Lr6 S 6 R)+ (0.5L 00.8W) Carga viva en techo = Lr
U=12D+13W+05L+05(Lr6SOR) Carga viento =W
U=12D +1.0E+(0.5L 60.2S) Carga por sismo = E
U=09D+(1.3W0G61.0E) Carga de nieve = S

El proposito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta las
incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas y muertas.
El valor mas grande en cada caso de combinacion se designara carga critica o

gobernante y debe usarce en el disefio.
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Figura 3.8. Esquema Geométrico de la cubierta metalica
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Fuente: elaboracién propia
Figura 3.9. Esquema de numeracion de nudos y barras
B 20
D 2
F 2
PA]
8
J M
9 10/ 1] 12
T P R
A 19‘ N
1 C 2B 3 G 4 I 5 K g M 7

Fuente: elaboracion propia

3.7.1.1. Analisis de carga para la cubierta
Especificaciones de la cercha

Angulo de inclinacion en grados lado derecho = 10,15°
Angulo de inclinacién en grados lado izquierdo = 48,58°

Separacion de las cerchas = 2,5 m

Cargas que actuan en la cubierta
Las cargas que actuan en la cubierta descargan en la cercha y esto recibe en el nudo

debido al peso propio de la calamina, cercha, largueros, correas y sobrecarga de disefio.
Se cuenta con los siguientes datos:
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Carga por el peso propio
Carga debido a la calamina
Peso de la calamina P = 3,5 kg/m?
Carga debido al peso de la cercha, correas y largueros
Peso propio de la cercha= 25 kg/m? (asumido)
Peso propia de largueros = 5  kg/m?
Peso propio de la cercha total = 33,5 kg/m?
Cargas vivas
Sobrecarga de disefio: Sobrecarga de uso de mantenimiento = 80 kg/m?
2

Presion del viento: W= =

Velocidad de viento: V=100 km/h = 28 m/s

VZ
w= Te =48,23 kg/cm?

Coeficiente de sobrecarga en una construccion cerrada

(Ver cuadro 2.7 anexo Il)

Angulo o | Barlovento C1 | Sotavento C2

90° 0,8 -0,4
80° 0,8 -0,4
70° 0,8 -0,4

Angulo o [ Barlovento C1 | Sotavento C2

60° 0,8 -0,4
50° 0,6 -0,4
40° 0,4 -0,4
30° 0,2 -0,4
20° 0 -0,4
10° -0,2 -0,4
0° -0,4 -0,4
Valores intermedios pueden interpolarse
linealmente

FUENTE: Manual de disefio para maderas del grupo Andino
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Dato obtenido de la tabla segln el Angulo de inclinacion 10,15° coeficiente
Dato obtenido de la tabla segln el Angulo de inclinacion 48,58° coeficiente
Sotavento: C2=-0,4 Barlovento: C1=0,57
Determinacion de la sobrecarga de viento dependiendo del coeficiente para cada caso:
Sobre carga de viento  P= C*W = -9,65 kg /m?

Descomponiendo la sobrecarga de viento

Pz=P*coso. > Pz =-9,49 kg/m?

Px =P*seno. >  Px=-1,70 kg/m?

Segun la norma LRFD las siguientes combinaciones de cargas son:

Cuadro 3.4. Combinacion de cargas de sotavento en direccion Pz

L Carga |Cargaen|Cargade | Carga
Combinacién de | muerta | techo | viento |critica

Cargas "D" "Lrt "W "U"
Kg/m? | Kg/m?> | Kg/m? |Kg/m?

U=1,4D 46,9

U=1,2 D+0,5Lr 80,2
U=1,2D+1,6Lr+0,8W 335 80 949 160,6
U=1,2D+0,5Lr+1,3W 67,86

U=1,2D 40,2
U=0,9D-1,3W 42,49

Fuente: Elaboracion propia
Barlovento: C2 = 0,57

Sobrecarga de viento  P=C*W = 27,49 kg/m?
Descomponiendo la sobre carga de viento
Pz=P*coso. > Pz=18,19 kg/m?
Px =P*sena - Px=20,61kg/m?

Segun la norma LRFD las siguientes combinaciones de carga son:
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Cuadro 3.5 Combinacidon de cargas de barlovento

- Carga |Cargaen|Cargade | Carga
Combinacion de muerta | techo viento | critica

Cargas "D" "Lr" "W "U"
Kg/m? | Kg/m? | Kg/m? |Kg/m?

U=1,4D 46,9

U=1,2 D+0,5Lr 80,2
U=1,2D+1,6Lr+0,8W 335 80 20,61 184,7

U=1,2D+1,3W+0,5Lr 107

U=1,2D 40,2
U=0,9D-1,3W 3,357

Fuente: Elaboracion propia

Por lo tanto la carga total que acttia sobre los nudos, debido al peso propio de la cercha,
correas y sobrecargas de disefio sera: 184,7 kg/m?

Cuadro 3.6. Carga por nudo

CARGA AREA DE P. EN
NUDO CRITICA | INFLUENCIA | NUDO
Kg/m? m? Kg
A 2,83 522,67
B 4,74 875,42
D 3,95 729,52
= 3,95 729,52
184,7
H 3,95 729,52
J 3,95 729,52
L 4,51 832,94
N 2,66 491,27

Fuente: Elaboracién propia

Carga actuante debido al cielo falso
La carga debido al cielo raso es una carga distribuida y se debe idealizar de tal forma
gue actlie una carga equivalente en los nudos.
Peso del cielo falso (con emparrillado de acero) = 30 kg/m?
Separacion de las cerchas (S) =2,5m
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Carga distribuida debido al cielo raso = Carga de cielo raso*(S)
Carga = 75 kg/m
Por lo tanto las cargas puntuales debido al cielo raso seran:

Cuadro 3.7. Carga por nudo del cielo raso

NUDO D.S?EE;B‘:;J’TDA LoneImuD [P ENNUDD
A 0,75 56,25
C 1,5 112,50
E 1,5 112,50
G 1,5 112,50

75,00
I 1,5 112,50
K 1,5 112,50
M 1,75 131,25
N 1,0 75,00

Fuente: Elaboracion propia

Fuerzas Horizontales
Cargas horizontales de la cercha
Se analizard las cargas horizontales debido a la sobrecarga de viento:
Para fuerzas horizontales la carga maxima es de sotavento:

Sotavento: C2=-0,4 U=1,3*W

Sobre carga de viento P= C*W = -9,65 kg/m?
Descomponiendo la sobrecarga de viento

Px =P*seno. -> Px=-1,70 kg/m?
El signo s6lo nos indica la direccion de las fuerzas que es negativo que se lo denomina
succion.
U= 2,21 kg/m?
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Cuadro 3.8. Fuerzas Horizontales debido al viento sotavento

P.

EMPUJE | AREADE H. EN
NUDO DE INFLUENCIA | NUDO

VIENTO m? Kg

Kg/m?

B 0,335 0,74
D 0,67 1,48
F 0,67 1,48
H 2,21 0,67 1,48
J 0,67 1,48
L 0,67 1,48
N 0,45 0,99

Fuente: Elaboracion propia
Barlovento: C1=0,57
Sobre carga de viento P = C*W = 27,49 kg/m?
Descomponiendo las sobrecargas de viento
Px =P*sena. >  Px=20,61kg/m?
El signo solo nos indica la direccién de la fuerzas
U= 26,79 kg/m?

Cuadro 3.9. Fuerzas Horizontales debido al viento barlovento

P.
EMPUJE | AREADE H. EN
NUDO DE |INFLUENCIA | NUDO
VIENTO m? Kg
Kg/m?
A 2,125 56,94
26,79
B 2,125 56,94

Fuente: Elaboracion propia



Cuadro 3.10. Resumen de fuerzas horizontales

H.VIENTO | H.VIENTO SUEE)I

NUDO SOT@/E)NTO BARL(?(VENTO O
g 9) (Kg)

A 56,94 56,94
B 0,74 56,94 57,68
D 1,48 1,48
F 1,48 1,48
H 1,48 1,48
J 1,48 1,48
L 1,48 1,48
N 0,99 0,99

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.10 cercha con las cargas idealizadas

875,42
729,52
57,68 729,52
R 729,52 e
1.48 148 ’ 832,94
578,92 'iw 566,27
1,48 N
56,94
00 1,0
11250 112.50 11250 112.50 11250 131.25

Fuente: Elaboracion propia

Solicitaciones para cada elemento: valores a traccién y compresion en kg

Esfuerzos internos de compresion y traccién de la cercha tipo 6
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Cuadro 3.11 Fuerza interna de la cercha solicitada

Barra | Unidad | Fuerza axial | Barra | Unidad Fuerza axial
A-B kg -3220,89 G-H kg -2444,79
B-C kg 2099,39 H-I kg 936,22
B-D kg -2260,86 G-l kg 8497,63
A-C kg 2120,46 H-J kg -8654,23
C-D kg -2879,48 I-J kg -2091,91
D-E kg 1729,13 I-K kg 10358,88
C-E kg 4204,61 J-L kg -10665,29
D-F kg -4386,9 J-K kg 600,7
E-F kg -2642,64 K-L kg -2091,91
F-G kg 1729,13 K-M kg 12393,02
E-G kg 6295,08 L-N kg -12740,53
F-H kg -6519,37 L-M kg 131,5
F-G kg 1360,01 M-N kg 12393,02

Fuente: Elaboracion propia
Reacciones
Apoyo mavil: Rv =2970,90 kg
Apoyo fijo: Rv = 2759,20 kg Rh =-151,6 kg
3.7.1.2. Comprobaciones manuales
Verificacion a compresion y flexion del elemento con mayor solicitacion: Cercha
tipo 6, barra 25
Fuerza axial a compresion P = 12740,53 kg
Longitud de la barra L = 2,03 m
Propiedades del material A-36
Tension de fluencia Fy = 36  ksi = 2530 kg/cm?
Tension de ruptura Fr = 4080 kg/cm?
Modulo de elasticidad E = 29000 ksi = 2100000 kg/cm?
Para llegar a un perfil adecuado de disefio, se ha hecho el calculo mediante tentativas

de la cual tenemos:
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Seccion: TRL 100X80X4 (tabla de propiedades ver anexo 111)

Largo de la seccion (h) = 10,00 cm
Ancho de la seccion (b)= 8,00 cm
Espesor (t) = 0,40 cm

Area de la seccion A = 13,35 cm?
Inercia en el eje X = 189,33 cm*

Inercia en el eje X = 134,07 cm*

: . I
Radio de giro r= \/; rx=3,77 cm ; Iy=317cm

Longitud efectiva le=K*L donde K esta en funcion en el tipo de union del elemento en
nuestro caso el elemento tiene ambos entremos articulados
Donde: K=1
L=2,03 m =203cm
Lefectivar =K*L =1*%2,03=2,03m

Lefectivaz =K*L =1*153=1,53 m

Carga debida al peso de la calamina més sobrecarga
Peso por la combinacion de cargas =161,73 kg/m?
Separacion de cerchas (S) =2,5m
Carga distribuida debido al cielo raso = Carga de cielo raso *S
Carga lineal sobre la correa

W, = 404,2 kg/m
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202,10 kg

Momento ultimo:

Wy*axb  202,10%¥153%0,50

= = *
M, ; 03 87,584kg*cm
Esbeltez maxima:
K =L
Ay = < 200
rx

53,85 <200 Ok cumple!

_K*L

Ay = < 200

Ty

48,26 < 200 Ok cumple!

Definicion de frontera entre columna eléstica e inelastica

A ’F
Ae=—"x |2==059

0,59<15 — columna intermedia a corta

Esfuerzo critico para el elemento

Para columnas intermedias o cortas

Fer = 0,658 *F, — Fer =2181,61 kglcm?
Resistencia normal por compresion

Pn = Fc*A — Pn=29120 kg

Suma de las cargas factor izadas.- Factor de resistencia segun LRFD en columnas es

0,85
Pn, = &, x P, — Pn,=24752,10
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Verificando solicitaciones.- se debe cumplir:
P,, = Pu
24752,10 kg > 12740,53 kg Cumple!

Resistencia al pandeo elastico Euler:

2 4 I Blx = — " — 115
T[ * e
Pel = —— = 95226 kg x Pu "
(k% L)? 1= pet

Para apoyos no restringidos el factor de modificacion es Cm =1

Momento ultimo de disefio:

Mux” = Mu * Blx = 100,72 kg * m

db * Mnx” = pb*Fy*Zx =103911 kg*m

Pu +8< Mux’ N Muy’ ><
bt *Pn  9\db x Mnx" &b * Mny'/ —

12740,53 8 ( 100,72) s
24752,10 ' 9\103911/

0,52 < 1 Cumple!

Cumple las condiciones a flexocompresion
Verificacién a traccion del elemento con mayor solicitacion: Cercha tipo 6, barra 7

Fuerza axial a traccion P = 12393,02 kg
Longitud L =2,0
Propiedades del material A-36
Modulo de elasticidad  E= 29000 ksi = 2100000 kg/cm?
Tension de fluencia  Fy= 36 ksi =2530 kg/cm?
Tension de ruptura ~ Fr= 4080 kg/cm?
Para llegar a un perfil adecuado de disefio, se ha hecho el calculo mediante tentativas

de perfiles de lo cual tenemos:
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Seccion: TRL 100X80X4 (tabla de propiedades ver anexo 111)

Largo de la seccion (h) = 10,00 cm
Ancho de la seccion (b)= 8,00 cm
Espesor (t) = 0,40 cm

Area de la seccion A = 13,35 cm?
Inercia en el eje X = 189,33 cm*

Inercia en el eje X = 134,07 cm*

Radio de giro r= \/% rx=3,77 cm ; y=317cm
Longitud efectiva le=K*L donde K esta en funcion en el tipo de union del elemento
Donde: K=1
L=2,0m =200 cm
Lefectiva =K*L=1*2,00=2,0 m

Condiciones que deben cumplir:
Factores de resistencia segun LFRD para elementos a tensién
¢1=0,9 ¢$2=0,75
Carga debido al cielo falso
Peso por la combinacion de carga = 30,00 kg/m?
Separacion de cerchas (S) =2,5 m

Carga distribuida debido al cielo raso= carga de cielo raso *S

Carga lineal sobre la correa:
Wyy = 75,0 kg/m
Momento altimo

Wuy*L2

M, = =37.5kg*m ;3750 kg*cm

dt * Pn = Pt*Fy*Ag =30393,4 kg

=041 > 0,2
otxPn '
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&b * Mny = ¢b*Fy*Zx =103910,9 kg*cm

Pu 4 8( Mux + Muy ) <
dt*Pn  9\Pb* Mnx b * Mny/ —
0,44<1 ok!

Cumple las condiciones a flexotraccion

3.7.1.3. Disefio de correas en flexion asimétrica
Datos:

Peso de calamina =3,5 kg/m?

Peso de la correa (asumido) = 5 kg/m?

Sobrecarga de uso = 80 kg/m?

Longitud de la correa entre cercha = 2,5 m; 250cm
Separacion entre correas = 1m

Presion dinamica del viento W=V?/16

Velocidad del viento VV = 100 km/h; 27,78 m/s

W = 27,78 _ 48,23
=1 1823m/s

Angulo de inclinacion de la cubierta Y= 10,15°

Coeficiente eolico

Barlovento = C1=-0,4; Sotavento = C2= 0,57
Sobrecarga de viento = P = C*W

P1=-9,50 kg/m? ; P2 = 27,49 kg/m?

Considerando el disefio por flexién asimétrica o esviada
N\
Y N

XEX% Muy L~ \\J\‘\’//
i \‘L// ) g

y
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Descomposicion de cargas

Carga muerta

D=3,5+5
D=8,5 kg/m?

Dx= D*sen(Y)= 1,50 kg/m?
Dy= D*cos(Y)= 8,37 kg/m?

Carga viva

Lx= Lr* sen(Y)= 14,10 kg/m?
Lx= Lr* cos(Y)= 78,75 kg/m?
Carga de viento

Lado barlovento

Lado sotavento

Lr= 80 kg/m?

Wx= 0 kg/m? ; Wy= 27,49 kg/m?
Wx= 0 kg/m? ; Wy=-9,49 kg/m?

Por lo tanto las consideraciones de cargas se adecuan en la siguiente forma

Cuadro 3.12. Combinaciones de cargas en x

Carga

Carga Carga de Carga

Combinacion de Cargas muerta | en techo | viento | critica
"D" "Lt "W "y

Kg/m? Kg/m? | Kg/m? | Kg/m?
U=1,4D 2,1
U=1,2 D+0,5Lr 8,85

U=1,2D+1,6Lr+0,8W 150 14.10 0,00 24,36
U=1,2D+0,5Lr+1,3W 8,85
U=1,2D 1,8
U=0,9D-1,3W 1,35

Fuente: Elaboracion propia

Se obtiene la carga ultima Wux= 24,36 kg/m?
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Cuadro 3.13. Combinaciones de cargas en 'y

Carga
Carga Carga de Carga
Combinacion de Cargas muerta | en techo | viento | critica
"D" "Lr "W "U"
Kg/m? Kg/m? | Kg/m? | Kg/m?
U=14D 11,718
U=1,2 D+0,5Lr 49,419
U=1,2D+1,6Lr+0,8W 8.37 7875 | 27.49 158,04
U=1,2D+0,5Lr+1,3W 85,156
U=1,2D 10,044
U=0,9D-1,3W -28,2

Fuente: Elaboracion propia

Se obtiene la carga Gltima Wuy= 158,04 kg/m?

Carga lineal sobre la correa

Wux= 24,36 kg/m; 0,24 kg/cm
Wuy= 158,04 kg/m; 1,58 kg/cm

Wu = Wui*separacion de correas

Wux = 24,36 kg/m; 0,24 kg/cm
Wuy = 158,04 kg/m; 1,58 kg/cm

Momento ultimo:

Wui * L?
My=——

8

Mux = 19,03 kg*m; 1903,1 kg*cm
Mux = 123,47 kg*m; 12347 kg*cm

Verificando seccion rectangular:
Seccion: TRL 80 X 40 X 2,5

h= 8,0cm alto

t=  2,5cm espesor

A= 5,49 cm? 4rea bruta de la seccion
Ix= 45,07 cm* inercia en direccion X

ly= 15,24 cm* inercia en direccion Y

Zx= 14,15 cm® maddulo de seccion superior en X




Zy= 8,72 cm® mddulo de seccion superior en Y
Propiedades del material
Fy= 2530 kg/cm? Tension de fluencia
Fr= 4080 kg/cm?Tension de ruptura
E= 2100000 kg/cm? Modulo de elasticidad
Momento nominal
Mnx = Fy x zx = 35796,97 kg * cm
Mny = Fy * zy = 22064,13 kg * cm
Verificando la resistencia

Mux Muy
+ <1
&b x Mnx &b * Mny

Donde ¢y es un factor de resistencia segun LRFD de valor 0,9

0,7<1
Ok cumple
Verificando a deflexion en 'y
250 5 Wux=L*
=—=-——=10,83 =
fmax =356 = 300 o f =382 E+ 1y

f=0,4 cm < 0,83 cm ok!
Verificando a deflexién en X:

250
= =22 _083
fmax =355 = 300 cm
5 Wux=L*
= *
[ =382 E+ 1y

F=0,2cm < 0,83 cm ok!
El disefio de las uniones soldadas y el disefio de las placas de apoyo se encuentran en

la parte de anexos, para ver mas detalles ver (anexo 1V)
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3.7.2. Disefio de viga

Se realizara el célculo de armaduras positivas, negativas y corte de la viga méas
solicitadas y se compararan con los resultados obtenidos mediante el programa.
Armadura a flexion

Se calculara la viga 8 del portico 16, entre los pilares P6 y P7, de la planta alta

M(-)izq =16590 kg*m M(-)der=5570 kg*m

M(+)=14300 kg*m

Figura 3.11. Representacion gréafica de la viga mas solicitada, viga 8 portico 16
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Fuente: Cypecad 2014
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Armadura negativa izquierda
Datos:
M(-)iz = 16590 kg*m momento de disefio

h= 50 cm alturade seccion

bw= 25 cm  base de seccion
r= 2 cm  recubrimiento de armaduras

fck= 210 kg/cm?resistencia caracteristica del hormigon
fyk = 4200 kg/cm?resistencia caracteristica del acero

d= 46 cm altura efectiva

ye= 1,5 coeficiente de minoracion del hormigén

ys = 1,15 coeficiente de minoracion del acero

Procedimiento de célculo
Momento de disefio
El momento que se obtiene del programa ya estd mejorado con los coeficientes
respectivos.
Md = 16590 kg *m

Resistencia al hormigdn
fck 210

fed = = — = 140 kg * cm?
_ _ Yo 1
Resistencia al acero
fyk 4200
d=—=——=3652,17k 2
fy v, L5 g xcm
Momento reducido
Md 16590 * 100

0,224

Hd = " dZsfod ~ 25+ 462« 140
Cuantia geométrica
Se toma el valor correspondiente del cuadro 2.14 de anexo II segun ud tenemos que:
w=0,2612 valor interpolado del cuadro 2,14.
Cuantia geométrica minima

Para vigas con armaduras a traccién del cuadro 2,12 del anexo 11
Cuando fyk = 4200 kg/cm?
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Liim = 0,332
Armadura a compresion
Se verifica si es necesario una armadura a compresion en la seccion analizada
Lim = 0,332 valor del cuadro 2,12
Ua = 0,224 < Wim = 0,332
Para vigas con armadura a traccion del cuadro 2,13 ver anexo Il
Cuando fyk = 4200 kg/cm?
Wmin = 0,0033

Armadura necesaria

S 02612+ 25« 46
= * * *
fyd 3652,17

Agmin = Winin * by, * d = 0,0033*25%46 = 3,80 cm?

Se compara las armaduras y se escoge el mayor

= 11,51cm?

A =w=*b,, xd *

As= 11,51 cm?

Distribucion de armaduras

1 barra de @ 20 mm A= 3,14 cm?
2 barra de @ 20 mm A= 6,28 cm?
2 barra de @ 12 mm A= 2,26 cm?

Atotal = 11,69 sz
Figura 3.12. Esquema geomeétrico del calculo manual de la armadura superior
izquierda

L 25cm

[

r= Zcmi O'//7' 2012 mm

0
O\%@, 3720 mm
/V @ 8 mm

<> <+
r=2cm r=2cm

Fuente: Elaboracion propia
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Calculo de separacion de barras “s”

2@0,8=1,6cm
2012=24cm
3020=6cm
2*r=4cm
Total = 14 cm

Total de separacion entre barras 4*S
144+ 4S5 =25cm

25cm —14cm
S = 2 =2,75cm

Dmax. arido= 1,8 €M

La separacion entre barras es mayor al diametro maximo de arido, cumple
satisfactoriamente

Armadura positiva

Datos:

M(-)iz = 14300 kg*m momento de disefio

h= 50 cm alturade seccion

bw= 25 cm  base de seccion
r= 2 cm  recubrimiento de armaduras

fck= 210 kg/cm?resistencia caracteristica del hormigon
fyk = 4200 kg/cm?resistencia caracteristica del acero

d= 46 cm altura efectiva

ye= 1,5 coeficiente de minoracion del hormigén

ys = 1,15 coeficiente de minoracion del acero

Procedimiento de célculo
Momento de disefio
El momento que se obtiene del programa ya estd mayorado con los coeficientes
respectivos
Md = 14300 kg*cm

Momento reducido Md 14300 * 100

- - = 0,193
Ha = " d? = fed 25 % 462 * 140
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Cuantia geomeétrica
Se toma el valor correspondiente del cuadro 2,14 de anexo II segin pd tenemos que:
w = 0,219 valor interpolado del cuadro 2,14.
Cuantia geométrica minima
Para vigas con armaduras a traccion del cuadro 2,12 del anexo Il
Cuando fyk = 4200 kg/cm?
Liim = 0,332
Armadura a compresion
Se verifica si es necesario una armadura a compresion en la seccion analizada
Lim = 0,332 valor del cuadro 2,12
Hd = 0,193 < Liim = 0,332
Para vigas con armadura a traccion del cuadro 2,13 ver anexo Il
Wmin = 0,0033
Armadura necesaria

A.=w+b *d*fﬂ—0219*25*46*i=965cm2
s =W w fyd - 3652,17 ’

Agin = Wpin * by, * d = 0,0033*25%46 =3,80 cm?
Se comparan las armaduras y se escoge el mayor As = 9,65 cm?
Distribucion de armaduras
2 barra de @ 20 mm A= 6,28 cm?
3 barrade @ 12 mm A= 3,39 cm?
Avotal = 9,67cm?

Figura 3.13. Esquema geomeétrico del calculo manual de la armadura inferior
r=2cm r=2cm
P mm
3012 mm

C%—P
S
O

25cm - 2320 mm

< >

Fuente: Elaboracion propia

r=2 cmi
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Calculo de separacion de barras “s”

2@0,8=1,6cm
301,2=3,6cm
2020=4cm
2*r=4cm
Total = 13,2 cm

Total de separacion entre barras 4*S
13,2+ 4S =25cm

_ 25cm —13,2cm

= 2,95
2 cm

Bmax. arido= 1,8 cm

La separacion entre barras es mayor al diametro maximo de arido, cumple
satisfactoriamente

Armadura negativa derecha

M(-)der = 5570 kg*m momento de disefio

h = 50 cm alturade seccion

bw= 25 cm  base de seccion
r= 2 cm  recubrimiento de armaduras

fck= 210 kg/cm?resistencia caracteristica del hormigdn
fyk = 4200 kg/cm?resistencia caracteristica del acero

d= 46 cm altura efectiva

ye= 1,5 coeficiente de minoracion del hormigon

ys = 1,15 coeficiente de minoracion del acero

Procedimiento de calculo
Momento de disefio
El momento que se obtiene del programa ya estd mayorado con los coeficientes

respectivos
Md = 5570 kg*cm

Momento reducido

Md 5570 % 100

- - = 0,075
Ha = v d?« fed 25 + 462 x 140
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Cuantia geomeétrica
Se toma el valor correspondiente del cuadro 2,14 de anexo Il segun L4 tenemos que:
w = 0,0794 valor interpolado del cuadro 2,14.
Cuantia geométrica minima
Para vigas con armaduras a traccion del cuadro 2,12 del anexo 1l
Cuando fyk = 4200 kg/cm? —» Lim = 0,332
Armadura a compresion
Se verifica si es necesario una armadura a compresion en la seccion analizada

Liim = 0,332 valor del cuadro 2,12
Ua = 0,075 < iim = 0,332
Para vigas con armadura a traccion del cuadro 2,13 ver anexo 11, Wmin = 0,0033
Armadura necesaria
fcd

140
= = 7 2 46 ¥ ——— = 2
A, W*bw *d*fyd 0,0739 * 25 * 6*3652,17 3,50cm

Agmin = Winin * by, * d = 0,0033*25*46 =3,80 cm?

Se comparan las armaduras y se escoge el mayor, As = 3,80 cm?
Distribucion de armaduras
2 barra de @ 12 mm A= 2,26 cm?
2 barra de @ 10 mm A= 1,57 cm?
Atotal = 3,83 cm?

Figura 3.14. Esquema geométrico del calculo manual de la armadura superior

derecha
< 25¢cm >
r=2cm O_//7' 2012 mm
s T 2z10mm
/' @ 8 mm
r=2cm r=2cm

Fuente: Elaboracion propia
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Calculo de separacion de barras “s”
2@0,8=1,6cm
2012=24cm
2010=2cm
2*r=4cm
Total = 10 cm
Total de separacion entre barras 3*S
104+45S =25cm

_25cm—10cm

= =5
3 cm

@ max. arido= 1,8 cm
La separacion entre barras es mayor al diametro maximo de arido, cumple

satisfactoriamente

Armadura Transversal
Se calcula la viga 8 del portico 19, entre los pilares P6 y P7
V1 = 20800kg

V2 =8180 kg

V3= 17530 kg

n

»a
L] —

\ 4
A

&
<

Tramo 1= 1,68 Tramo2=2,36m Tramo 3 =1

Cortante tramo 1

Datos:

V(-)iz =20800 kg*m momento de disefio
h = 50 ocm alturade seccion

bw = 25 cm base de seccion
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r= 2 cm recubrimiento de armaduras

fck= 210 kg/cm?resistencia caracteristica del hormigén
fyk = 4200 kg/cm?resistencia caracteristica del acero

d= 46 cm altura efectiva

ye= 1,5 coeficiente de minoracion del hormigén

ys = 1,15 coeficiente de minoracion del acero
Li= 1,68 m longitud de tramo 1

Procedimiento de célculo
Cortante de disefio

Vg = 20800 kg
Resistencia del hormigén

fck
fed = i 140 kg/cm?

C

Resistencia del acero fyk
fyd = o 3652,17 kg/cm?
y
Resistencia cortante convencional del hormigon

fvd = 0,50 % +/fcd =0,5 * V140 = 5,92 kg/cm?
Contribucién del hormigén de esfuerzo cortante
Vi = foaq * by, * d =592 %25 46 = 6803,5 kg
Verificacion
Vg=20800kg > V. =6803,5kg
El cortante de disefio es mayor a la contribucion del hormigén al esfuerzo cortante,
necesita armadura de corte.
Esfuerzo debido a la ruptura por compresion oblicua del alma
Vou = V1 = 0,30 * f.4 * b, * d =0,30*140*25*46 = 48300 kg
Debe cumplir
Veu <Vag = Vi

Ve =68035kg < Vg=20800kg < Vu1=48300

Cortante resistido por el acero
Ve = Vg — Vs, = 20800 — 6803,5 =13996,5 kg
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Armadura transversal

t=100 cm
Armadura transversal por metro
oo Vert _ 139965-100 .,
5= 090+d+fyd  000+46x365217 _ oo cm/m
Armadura minima por metro
fed _ 140
Asnin = 0,02 x b, * t * v 0,02 * 25 % 100 = 365217~ 1,92 cm?/m

Se comparan las armaduras y se escoge el mayor
As = 5,86 cm?
Armadura para una pierna A
Aspierna = — =293 cm?
Diametro de estribos
6 estribos de @ 8 mm A= 3,02 cm?

AS total = 3,02 cm?

Separacion ¢ 100
S =— =—=16,67 cm
N°parras
S=16cm
Distribucion por metro
6 estribos de @ 8 mm c/16cm

Cuantia de armadura para el tramo

11 estribos de @ 8 mm c/16cm
Cortante tramo 2
Datos:

V(-)iz= 8186 kg*m momento de disefio

h = 50 cm alturade seccion
bw= 25 cm base de seccion

r= 2 cm recubrimiento de armaduras
fck = 210 kg/cm?resistencia caracteristica del hormigon
fyk = 4200 kg/cm?resistencia caracteristica del acero

86



d= 46 cm altura efectiva
ye= 1,5 coeficiente de minoracion del hormigén
ys = 1,15 coeficiente de minoracion del acero
Li= 2,31 m longitud de tramo 2
Procedimiento de calculo
Cortante de disefio
V4 = 8186 kg

Resistencia del hormigén fk
fed = i 140 kg/cm?

C
Resistencia del acero

fyk 5
fyd = Y_ = 3652,17 kg/cm
y
Resistencia cortante convencional del hormigon

fvd = 0,50 * y/fcd = 0,5 * 140 = 5,92 kg/cm?
Contribucién del hormigén de esfuerzo cortante
Veu = foaq * by, * d = 592 %25 x 46 = 6803,5 kg

Verificacion

Vg=8186kg > Ve =6803,5Kkg
El cortante de disefio es mayor a la contribucion del hormigén al esfuerzo cortante,
necesita armadura de corte.
Esfuerzo debido a la ruptura por compresion oblicua del alma

Vou = V1 = 0,30 * f,.4 * by, * d =0,30*140*25*46 = 48300 kg
Debe cumplir
Veu <Va = Vi

Ve =68035kg < Vg=8186kg < Vu =48300
Cortante resistido por el acero
V., = Vy — V., =8186 —6803,5=1382,5 kg
Armadura transversal
t=100cm

Armadura transversal por metro
Veu * t 1383,5 * 100

A = =
* 090xd=fyd 0,90 * 46 x 3652,17

= 0,91 cm?/m
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Armadura minima por metro

d
Asmin = Oloz*bw*t*%ZO,OZ*ZS*loO*

Se comparan las armaduras y se escoge el mayor
As =1,92 cm?
Armadura para una pierna A
Aspierna = 5T 0,96 cm?
Diametro de estribos
3 estribos de @ 8 mm A=1,51 cm?
Avotal = 1,51 cm?

Separacion ¢ 100
S =— =—=133,33cm
N°parras
S=30cm

Distribucion por metro

3 estribos de @ 8 mm c/30cm
Cuantia de armadura para el tramo

7 estribos de @ 8 mm c/30cm

Cortante tramo 3
Datos:
V(-)iz= 17530 kg¥m momento de disefio

h= 50 cm alturade seccion

bw= 25 cm  base de seccion
r= 2 cm  recubrimiento de armaduras

fck= 210 kg/cm?resistencia caracteristica del hormigdn
fyk = 4200 kg/cm?resistencia caracteristica del acero

d= 46 cm altura efectiva

ye= 1,5 coeficiente de minoracion del hormigon

ys = 1,15 coeficiente de minoracion del acero
Li= 1,05 m longitud de tramo 1

3652,17

= 1,92 cm?/m
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Procedimiento de calculo
Cortante de disefio

V4 = 17530 kg
Resistencia del hormigén

fck
fed = P 140 kg/cm?

C

Resistencia del acero fyk
fyd = v 3652,17 kg/cm?

y
Resistencia cortante convencional del hormigon

fvd = 0,50 % \/fcd =0,5 * V140 = 5,92 kg/cm?
Contribucion del hormigén de esfuerzo cortante
Vo = foa * by, * d =592 % 25 % 46 = 6803,5 kg

Verificacion

V¢=8186kyg > V. =6803,5Kkg
El cortante de disefio es mayor a la contribucion del hormigén al esfuerzo cortante,
necesita armadura de corte.
Esfuerzo debido a la ruptura por compresién oblicua del alma

Vou = V1 = 0,30 * f.4 * by, * d = 0,30*140*25*48 = 48300 kg
Debe cumplir
Veu <Va = Vi

Vw=68035kyg < Vg=17530kg < Vi1 =48300

Cortante resistido por el acero
Veu = Vq — Vi, = 17530 — 6803,5 =10726,5 kg

Armadura transversal
t =100 cm
Armadura transversal por metro
oo Vwrt _ 107265:100 o o,
5= 000+ d~fyd  090x46+365217 _ e8cm’/m
Armadura minima por metro
Ao = 0,02 % by £+ 2% = 0,025 25+ 100 * —r2_ = 1,92 cm?/m
smin = U, w fyd 3652,17
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Se comparan las armaduras y se escoge el mayor
As = 4,68 cm?
Armadura para una pierna A
Aspierna = > = 2,34 cm?
Diametro de estribos
5 estribos de @ 8 mm A= 2,51 cm?
Avotal =2,51 cm?

Separacion

t 100
S =— =—=120,0cm
N°parras
S=20,0cm
Distribucion por metro
5 estribos de @ 8 mm c/20cm
Cuantia de armadura para el tramo
5 estribos de @ 8 mm c/20cm

Figura 3.15. Armado de la Viga 8 del portico 16, entre los pilares P6 y P7

546
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220 LE11658 = [
TR 2E16 L=415 5
Syl elds H
1oxle@8e/17 L 12xledsc/14 Sx1e@8c/30 o/20 i
170 505 168 236 100 30
1 2 3

Fuente: Cypecad 2014
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Figura 3.16. Esquema geométrico del programa Cypecad de la armadura

izquierda tramo 1

= gom g
— A
r= 2cm¢ ———" 2012 mm
W 3020 mm
//v @ 8 mm

50cm

A

25¢cm
Fuente: Elaboracion propia
Calculo de separacion de barras “s”
200,8=1,6cm
20 1,2=2,4cm
3020=6cm
2*r=4cm
Total = 14 cm

Total de separacion entre barras 4*S
14+ 4S5 =25cm

25cm — 14 cm
S = 2 =2,75cm

Dmax. arido= 1,8 cm

MyZQZO mm

La separacion entre barras es mayor al diametro maximo de éarido, cumple

satisfactoriamente
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Figura 3.17. Esquema geométrico del programa Cypecad de la armadura del

centro tramo 2

r=2cm r=2cm
> >
_ A
r= 2cm¢ /72@12 mm
//v @ 8 mm

50cm

A

25cm

Fuente: Elaboracion propia

Calculo de separacion de barras “s”
2@00,8=1,6cm

201,6=32cm

2020=4cm

2*r=4cm

Total = 12,8 cm

Total de separacion entre barras 3*S
12,8+ 35S =25cm

g 25cm —12,8cm
B 3

= 4,07 cm

Drmax. arido= 1,8 cm
La separacion entre barras es mayor al diametro maximo de

satisfactoriamente

-0 __

= 20316 mm

arido, cumple
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Figura 3.18. Esquema geométrico del programa Cypecad de la armadura

derecha tramo 3

L:_>2cm ri_me
r=2cmf 4 2012 mm
i §E S 1:, /%1;16 mm
B ¥ J8mm
50cm

MyZQZO mm

»
»

A

25cm

Fuente: Elaboracion propia

Calculo de separacion de barras “s”
2@00,8=1,6cm

1916=16cm

2012=24cm

2*r=4cm

Total = 9,6 cm

Total de separacion entre barras 2*S
12,84+ 2S5 =25 cm

_ 25cm —9,6 cm
B 2

= 7,7 cm

Dmax. arido= 1,8 cm

La separacion entre barras es mayor al diametro maximo de arido, cumple
satisfactoriamente
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Cuadro 3.14. Comparacion de resultados manual — programa, de la viga

Armadura longitudinal
Manual CypeCad %
Anec. N° @ Aadop- Anec. N° @ Aadop-
cm? | Barras | mm | (cm?) | cm? | Barras | mm | (cm?)
1 20 1 20
Asp/M(-)izg. 11,51 2 |20 |11,69 |11,50| 2 | 20 |11,69| 0
3 10 2 12
As p/ M(+) 9,65 2 20 9,67 | 9,62 2 20 10,30 [ +6,12
3 12 2 16
ASp/M ()der. | 380 —21 12| 383 (4132 112157 l4103
2 10 1 16
Armadura transversal
Manual Cypecad %
¢ Acal. ¢ Acal.
N°Barras | mm | (cm?) | N°Barras | mm | (cm?)
As p/V(+)tramol 11 8 | 553 12 8 | 6,03
As p/V(+)tramo2 7 8 | 3,52 8 8 | 4,02 [+7,96
As p/V(-)tramo3 5 8 | 251 5 8 | 251

Fuente: Elaboracién propia
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3.7.3 Disefio de columna
Disefio de columna P24

Los datos correspondientes son los siguientes:

Esfuerzo normal de célculo Nd= 37900 kg
Momento de célculo en direccion x Mdx= 990 kg*m
Momento de célculo en direccion y Mdy= 1290 kg*m
Resistencia caracteristica de H°A° fek= 210 kglem?
Resistencia caracteristica del acero fyk= 4200 kg/cm?
Longitud de la columna analizada = 380 cm
Altura de la columna analizada (C2) = 30 cm
Base de la columna analizada (C2) = 30 m
Altura de la viga en direccion X (V1) "superior" = 50 cm
Base de la viga en direccion X (V1) "superior" = 20 cm
Longitud de la viga en direccion X (V1) "superior" = 400 cm
Altura de la viga en direccion Y (V2) "superior" = 50 cm
Base de la viga en direccion Y (V2) "superior" = 20 cm
Longitud de la viga en direccién Y (V2) "superior" = 455 cm
Altura de la viga en direccion X (V3) "inferior" = 30 cm
Base de la viga en direccion X (V3) "inferior" = 20 cm
Longitud de la viga en direccion X (V3) "inferior" = 400 cm
Altura de la viga en direccion Y (V4) "inferior" = 30 cm
Base de la viga en direccion Y (V4) "inferior" = 20 cm
Longitud de la viga en direccion Y (V4) "inferior" = 400 cm
Altura de columna superior C1 = 30 cm
Base de columna superior C1 = 30 cm
Longitud de la columna superior C1 = 380 cm
Altura de columna inferior C3 = 30 cm
Base de columna inferior C3 = 30 cm

Longitud de la columna inferior C3 = 200 cm



Figura 3.19 Representacion gréafica de la columna maés solicitada P24
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Fuente: Cypecad 2014

Momento de inercia de las columnas

b*h3_30*303

Iex1 = leyr = loxz = leyz = Iexs = Ieyz = 12 12 = 67500.00cm*

Momento de inercia de las vigas

_b>|<h3_20>|<503

— 4
la =~ —— = 67500,00 cm

_bxh® 50 20°

— 4
Lyy1 v o - 33333,33 cm

_b>|<h3_20>l<503

— 4
loxz =~ = 20833333 cm

_bxh® 50 20°

— 4
Ly v o - 33333,33 cm

_b*h3_20*303

s =15 —— = 45000,00 cm*
bxh® 30=x203 .

loys = —5— = —5— = 20000,00 cm
bxh3 20=x303

loxs = —5— = —5— = #5000,00 cm*

96



b*h3_30=|<203

— — 4
loys =13 = 20000,00 cm

Figura 3.20. Vista 3D de la columna mas solicitada

Fuente: Elaboracién propia

Determinacién de coeficiente de pandeo
EIl

) T col
Y="E
P) I vigas
leyr | leya 675000 , 675000
p o=t leo 380 380 — 053
AT I,,. 20833333 3333333
uxl o VVe + 2 %
L. I, 400 455
I | Jexa 675000 , 675000
p o= ta o 380 380 — 036
T Iyt 208333,33 | 33333,33
2 -ux2 4 VY 2 % +
l, " T, 455 400
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Vpy =

llugy =

= 2,42

lo2 | Iz 675000 , 675000
e~ les _ 380 200
Iws . - loya 45000 20000
T, t27 - ~Z00 T2* 7455
lexa | Iexs 675000 , 675000
lep ~ls _ 380 200
Lpa - Loy 45000 , 20000
2727 2% 355 a0

= 2,08

Determinacion si la estructura aporticada es traslacional o intraslacional.- Antes

de realizar el calculo definitivo de la estructura se procede a verificar si esta es

traslacional o no, para ello se realiz6 un pre calculo con el programa CYPECAD, en

este pre célculo se realiz6 una iteracion de las secciones de los elementos estructurales

para determinar las dimensiones definitivas de las vigas y pilares, calculadas con la

metodologia de alternancia de cargas para determinar la suma total de las reacciones

en los cimientos, bajo la hipotesis de cargas mas desfavorables.

Cuadro 3.15. Esfuerzos de pilares resumidos del pre disefio

Valores referidos al origen (X=0.00, Y=0.00)
Cota S M Mx My Qx | Qv T
Planta Hipotesis
(m) P 0 | €&m | o | ©® ] ® |En
CUBIERTA | 7.80 |peso propio 13.03(171.04| 5.06|-0.00( 0.00( 0.00
Cargas muertas 0.86 11.200 0.30( 0.00 0.00]-0.00
Sobrecarga de uso| 9.21|120.69| 3.23| 0.00|-0.00( 0.00
PLANTA ALTA| 4.00 |Peso propio 134.55|2817.5(272.64|-0.00( 0.00] 0.00
Cargas muertas 32.54710.23( 83.33| 0.00 0.00| 0.00
Sobrecarga de uso| 66.608/1431.2(124.58| 0.00| 0.00(-0.00
PLANTA BAJA| 0.20 |Peso propio 410.248792.9|782.03(-0.00| 0.00( 0.00
Cargas muertas 302.22|70657.9(919,15/-0.00| 0.00( 0.00
Sobrecarga de uso|141.69|3257.2| 71.91| 0.00| 0.00(-0.00
Cimentacion |-2.00|Peso propio 4860.49( 10395|1029.5|-0.00( 0.00| 0.00
Cargas muertas 372.75|7879.1(960.22|-0.00| 0.00( 0.00
Sobrecarga de uso|147.39|3381.9|106.01| 0.00| 0.00(-0.00

Fuente: Cypecad 2014

Con esto se determind una fuerza normal total de:

2 Niotal =1006630 kg
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Se procede a calcular el modulo de elasticidad del concreto y las inercias de las columnas
considerando la seccion bruta del hormigon.

Modulo secante de elasticidad medio:

E. = 95000 = 3/fck + 8 = 9500 = 3/210 + 8 = 2918700984 Kg / m?

Inercia x ¥
I, = b.h - N°columnas
X
0,30 = 0,30°
Lyn = — s *34 = 0,0918 m*
0,25 * 0,253
Lo = — s *9=0,1172 m*

2y totar = L1 + Iz = 0,209 m*
Por ser una figura simétrica las inercias en el eje x como en el eje y son iguales.
z:Iy total = Iyl + Iyz = 0,209 m#*

La altura total del edificio es 9,8 m

El CBH-87 nos dice. “Pueden considerarse claramente intraslacionales, las
estructuras porticadas provistas de muros o nucleos de contraviento, dispuestos en
forma tal que absorban las fuerzas que provocan los desplazamientos horizontales de

la estructura y que aseguren ademas la rigidez torsional de ésta, cumpliendo la

N
h * <0,2
Ec * X1

’

condicion:’

99



Intraslacionalidad en el eje X

h 2N <0,2 7,6 1006650 0,309 < 0,2
E3 = * =
XEcxI, = ' 2918700984 * 0,209 ’ -

Intraslacionalidad en el eje Y

h 2N <0,2 7,6 1006650 0,309 < 0,2
E3 = * =
YEcxI, = ' 2918700984 * 0,209 ’ -

La condicién nos dice que la estructura aporticada es traslacional

Ingresando al monograma obtenemos el coeficiente de pandeo, (Ver anexos I,

figura 2.5)
@ [++]

1000 | 09 r. 1000 | ZG'U?I o
500 100% |- 1000 500 oo 50
300 504 300 30,0 50+ 30,0
2004 i | 200 200+ 101 | 200

10,0

907 30y L 10,0 0] 30 - 100
a0 4 9.0 8.0 4 n 3
70 [ 80 70+ 8l
v - 70 : 7.0
5,0 - - 60 6.0 i 60
507ya ‘ Y [50 L/ i Vs | 50
40 1 20 - 40 401 20 -4
30 1 30 304 30
20 4 L 20 20 4 L 20

15+ 15+
1.0 10 10 H10
0- 1oL Lo 0- 10- Lo
Porticos traslacionales
Kx=138 ; lx=1,38*3,80=5,34m
Ky=132 ; loy=1,32*3,80=5,02m

100



Coeficiente de esbeltez geométrica lo = k*I

h=30cm Dimensién de la columna en la direccion en la que se desea comprobar
ly
Ag = E
lo,y 5,24 %100 _lyy 5,02%100
AQAB:T:T:N’% AgBC—T—T—wJZ

Verificacion de esbeltez geométrica 10 <A <29 se trata de una columna intermedia y

se debe comprobar el pandeo.

Esbeltez mecanica l,

l 5,24 ! 5,02
=== 60,51 Ay = —% =

Ix 0,000675 Iy 0,000675
A 0,09 A 0,09

Verificacion de esbeltez mecanica 35 <A < 100 se trata de una columna intermedia y

Amx

se debe comprobar el pandeo.

Reduccion de la resistencia de los materiales

fck 210
=—=0,9*% =126 kg/cm?
fcd Y, 15 g/

)

fy 4200 ,
=2 - —— =3652,17 kg/cm
fya Y, 1,15 4

Excentricidad de primer orden

My 1290 * 100
€ox = €02 :N_d:—37900 = 3,40 cm

_ M, 990 100

eoyzeoz—N—d— 37900 =2,61lcm

Excentricidad artificial

e, =—22cm
a 20

e, =15cm <2cm

e, =2cm
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Excentricidad ficticia
Los efectos del segundo orden, provenientes del pandeo, se incorporan mediante una

excentricidad ficticia. (Pag. 88 CBH)

d o A+20%e,y , 10?
€ficx = (0,85 + L )* e
12000 a+20%ey, 1

10~*

3652,17)*30+20*3,40* 5,242

eri-» = (0,85 + 10~* =5,61cm
ficx ( 12000 ' 30+420%3,40 [67500
a+20xe 19%0
)
ericy = (085 +-220)* %107

120007 a+20 *egpy, 1

3652,17)*30+20*2,61* 5,02%

.= -4 _
ericy = (0,85 + 12000 7 30+20%2,61 [67500 107" =491 cm
900
Excentricidad total
€totalx — €ox T €a T Eficx totaly = €oy T €a T €ficy
€rotalx = 10,23 cm erotary = 10,32 cm

Refuerzo longitudinal

et X = 10,23 cm  excentricidad total en el eje x
et X = 10,32 cm  excentricidad total en el eje y
Nd = 37900 kg  esfuerzo normal de calculo mayorado
Mx = 1210 kg*m momento flectores de calculo del eje x
My = 1420 kg*m momento flectores de célculo del eje y
a= 30 cm canto paralelo al eje y
bo= 30 cm canto paralelo al eje x
foa= 126 kg/cm? resistencia caracteristica del hormigon (0,9 fcd)
fya = 3652,17 kg/cm? resistencia caracteristica del hormigén (0,9 fcd)

Axil reducido

__ MNe __ 37900 ..
V=4, #b,*fcd 30%30%126
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Momento reducido alrededor del eje x
Ng * etorarx 37900 * 10,23

= = =0,113
Mx =02 b, « fed 30 % 302 * 126
Momento reducido alrededor del eje y
Ng * etorary 37900 % 10,32 — 0114

My =, %b2, « fcd 30 %302 126

Con los valores obtenidos se encuentra en el dbaco en la receta para flexion con
armadura en cuatro esquinas.

pl=0,113 el mayor de los momentos reducidos

pu2=0,114 el menor de los momentos reducidos

Se entra en el abaco para determinar la cuantia minima, (Ver anexos 1)
Las cuantias obtenidas son las siguientes:

ParaV =0,2; w =0,15

ParaVV =0,4; w =0,20

Interpolando entre estos valores tenemos

Para'VV = 0,316; w =0,179

Cuantia minima

W=0,179; Sacado del &baco ver (anexo IlI)

Armadura necesaria

wxa,*b,*foq 0,179 % 30 * 30 x 140
Ag = = = 6,18cm?
s Foa 3652,17 cm

Agmin = 0,006 * b x d =0,006*26*30 = 4,77 cm?

Se compara las armaduras y se escoge el mayor

As = 6,18 cm?

Distribucion de armadura

6barrasde @ 12mm ;  Apacia = 1,13cm? ;Ao = 6,78 cm?
Refuerzo transversal

El diametro del estribo sera:
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@ estribo 1/4 @ de la armadura longitudinal mas gruesa

Segun la primera opcion: @ > 1/4* 10 mm = 2,5 mm

Segun la segunda opcion: @ > 6 mm

Se asume: @ =6 mm

La separacion de estribos puede ser segun estas opciones:

12*@ de la armadura longitudinal mas delgada

b o h (el de menor didmetros)
S>

Segun la primera opcion S <30 cm

Segtin la segunda opcion S < 12*1,2 = 14,4 cm

Por lo tanto la armadura de los estribos sera: @=6 mm c/15cm

Comparacion de resultados manual — programa Cypecad

Figura 3.21. Armado de la columna maés solicitada P24

Referencia:

Aranques:

[t ] p2e

Esquina
30 [03 03 algz vhiz
2003 <03 @z vh2
1003 x[03 al@2 vk
4@12 vi2

Cara X

o2
o2
o2
o2

Cuadro de pilares Datos del pilar
Cara Y Estribos
vh{o tles v[15 0]
w0 tles w15 0]
w0 tles w15 0]
v i+0 4

Fuente: Cypecad 2014

As/Ac(E)
0.73
0.73
0.73
0.73

Comprobacion de resultados manual en porcentaje — programa, de la columna

Calculado Adoptado
Comprobaciones A, ET N° Barras| @ mm | Aca. cm?
Manual 6,18 6 12 6,78
CypeCad 6,27 6 12 6,78
% Variaciones 1,44 e 0

Fuente: Elaboracion propia
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3.7.4 Calculo de armadura de refuerzo en losas alivianadas

En las losas de hormigon, se colocara una armadura de reparto constituida con barras
separadas como maximos 30 cm. (pagina 195 Norma Boliviana CBH 87)

Datos

a= 22 cm mitad de ancho del complemento

b= 20 cm canto de la bovedilla

Solucion:
Se asume una carpeta de compresion de 5 cm:
5cm=3cm =3,66cm Ok Cumple
Comprobacién de la flecha
No se comprueba la flecha si se cumple la relacion canto/luz de la tabla 9.9.10.4.3b

Segln la norma CBH- 87
1

=
24

=~ =

H 025m 1
— == = — = 0,0416
L 5m 0.05 24

0,05 > 0,0416 Ok Cumple
Armadura de reparto
ho =5 cm espesor de la losas de hormigon
fea = 347,82 Mpa resistencia caracteristica del acero
50 «h, 200

A, > >
* fyd fyd
As=0,719 > 0,575 cm?m

As=0,719
Distribucion de armaduras
S5barrasde @6 mm  As=0,28 cm?
AStotal = 1,41 cm?

¢/ 25 cm
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3.7.5. Diseno de fundaciones

Zapata correspondiente al pilar 24

Datos:

N= 33500 kg

carga de servicio

Mx= 1520 kg*m momento en servicio en el eje X

My= 1710 kg*m momento en servicio en el eje y

Vx=
Vy=
A=
o=

Oadm=

Yi =

-3060 kg
- 2840 kg
30 cm
30 cm
210 cm
210 cm

cortante en servicio en el eje x
cortante en servicio en el eje y
dimensién de la columna en el eje x
dimension de la columna en el eje y
dimensién de la zapata en el eje x

dimensién de la zapata en el eje y

0,97 kg/cm? resistencia del terreno

1,6

coeficiente de mayoracion del momento flector

fyk= 4200 kg/cm? resistencia de calculo del acero

YHea°=2400 kg/cm® peso especifico del hormigén armado

fa= 210 kg/cm? resistencia de calculo del hormigon

Ye=
Yy =
Yy =

%PP=

1,5

1,15

1,5
5

coeficiente de minoracién del concreto
coeficiente de minoracion del acero

coeficiente de vuelco

peso propio en funcion de N

106



Figura 3.22. Representacion gréfica de la zapata més solicitada del P24

W
|/
| FTR
Ty
| ) 1 /]

‘ i/
A |
a .

YL

/L

ZAPATA DE P24 ]

Fuente: Cypecad 2014
Nc = 1.05*N = 35175,00 Kg

b=210cm

a=210cm
Verificacion
Mx= 1520 kg*m
My= 1710 kg*m

A=a*b
a=210cm
b=210 cm
Nc 6xMx 6*MYy 35175 6%1520 6%1710
Omax = — : = = 0,80 Kg/cm?
A a*b?2  bxa2 44100 210%2102 210%2102

Omax= 0,80 kg/cm?
Oadm= 0,97 kg/cm?
Omax < Oadm
0,80<0,97 ok!
Verificacion del canto atil de la zapata

fa= 210 kg/lcm?
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Y: = 1,5 coeficiente de minoracion del concreto

ck k
fed = l;— = 140 Kg/cm? fyd = fyk = 3652,2 Kg/cm?

y y
fvd = 0,50 * v/fcd = 5,92 Kg/cm?

4xfpq _ 4%5,92
yf*0adm "~ 1,6%0,97

J1 ao*bo_l_ a*b ao+bo_2771
4 2k—1 & _<rem

4 —d _2x(a—a,) 2*(210 —30)
2T 44K T 441479

Se elige el mayor “d” para garantizar el punzonamiento y mayoramos

=14,79

=19,16 cm

constructivamente

d=30cm
r=5 cm recubrimiento
h=d+r=35cm
H ?jw
—a

Clasificacion de cimentaciones

L]

Zapata rigida
V < 2h =90cm <70 cm
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Zapata flexible
V>2h  =90cm>70cm
La zapata a disefar es flexible
Verificacion de presiones reales

Mx' = Mx — (Vy = h)= 1520 - (2840*35) =52600 Kg/cm

My’ = My — (Vx * h)=1710 - (3060*30) =63900 Kg/cm

N’ = Nc + PPz= 38879,4 kg
Peso propio de la zapata
Yheao= 0,0024 kg/cm?®
PPZ.= a * b * h * yyo4.=210*210*35*0,0024 =38879,4 Kg

Verificacién a tensiones admisibles

_ Nc+PP 35175 + 388794
Omax =~ = 44100

= 0,882 Kg/cm?
Debe cumplir
Omax < Oadm

0,882 <0,97 ok!

Esfuerzos en las esquinas de la zapata
Mx'= 52600 kg/cm
My'= 63900 kg/cm

ey @
i
o L S RN B S
v
3 @
k1 a ]
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_ Nc+PP  6xMxr 6*My’
17 4 a*b?  bxa?
__ Nc+PP | 6xMxr  6xMYy’
27 2 axb?  bxa?
_ Nc+PP  6xMxr 6xMYy’ _
93 = A axb? bxa?
__ Nc+PP | 6xMxr  6xMy’ _
04 = A axb? bxa? -
o,8061 LTI
@ @

0,8061 kg/ cm?

0,8743 kg/ cm?

0,8889 kg/ cm?

0,9571 kg/ cm?

0,8743

©) @
osee9 [IIIIIID  °o57

Proceso de célculo

a=210 cm
b=210cm
a= 30 cm
bo= 30 cm

X1

_@-

ao)

2

Y1 =

(b —bo

)

2

Armadura As en el lado “a”

(210 — 30)
+0,15*ao =———

(210 — 30)
+0,15*bo = ——=

2

o1 = 0,8061 kg/cm?

0, = 0,8743 kg/cm?

4+ 0,15 %30 = 94,5 cm

+0,15*% 30 = 94,5 cm
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Omax — Omi
Oy = Omin + (Tinax - min) * (a — x,) = 0,8436 Kg/cm?

X1%2 (0pax— O 2
Mda = Yf* b * ((Ya * > + ( maXZ a) * <§ * X12>) = 1296355,4Kg * Cm

_ Mda 12963554
"~ b*d?xfcd 210 * 302 x 140

Ha = 0,049

Wa =y, * (1 + ) = 0,049 = (1 + 0,049) = 0,051

As.a=Wa*b+d+L%=0051%210 30 % —

12,41 cm?
fyd 3652,2

Se toma el valor correspondiente del cuadro 2,13 (ver anexo 1)
Whin= 0,0018 valor del cuadro 2,13
Agmin = Winin *a *d = 0,0018 x 210 * 30 = 11,16 cm?
Se adopta el mayor
A= 12,41 cm?

Finalmente se usara para el lado “a”

11 barras de @ 12 mm As = 12,44 cm?

AStotal = 12,44 cm?

11 barras de @ 12 mm ¢/ 18 cm
Como la zapata es cuadrada, se adoptara la misma armadura para ¢l lado “b”

11 barras de @ 12 mm ¢/ 18 cm

Armadura As en el lado “b”

o1 = 0,8743 kg/cm?

o2 = 0,8889 kg/cm?

0. — Omj
Op = Omin t (Omaz b min) * (b —y,) =0,8824 Kg/cmz

X1? (60— O 2
Mgp = yf * a * (o'b * > + ( maxz b) * (§ * ylz)) = 1330365,7Kg * cm

Mdb 1330365,7

= = = 0,037
Ha =z * fcd 210 =302 % 140

Wa = p, * (14 p,) = 0,037 % (14 0,037) = 0,038
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ed _ 0,038 % 210 * 30 * —

As.a=Waxbx*dx*— =
fyd 3652,2

= 10,79 cm?

Se toma el valor correspondiente del cuadro 2,13 (ver anexo 1)
Whin= 0,0018 valor del cuadro 2,13

Agmin = Winin * b *d = 0,0018 x 2100 * 30 = 11,16 cm?
Se adopta el mayor

A= 11,16 cm?
Finalmente se usara para el lado “b”
10 barras de @ 12 mm As =11,31 cm?
ASiota = 11,31 cm?
10 barras de @ 12 mm c/21lcm

Verificacion al vuelco
La comparacion consistira en verificar que los momentos estabilizadores de las fuerzas
exteriores al punto A, superan a los momentos de vuelco

En la direccion a, se tiene:

=63,89>15 Cumple!

Y, = (N+PP)* 2 - (38879,4) *

2+«M, 2 * 63900
En la direccién b, se tiene
- — — Cumple!
= = - >
Y, = (N + PP) * 7% M, (38879,4) * 5+ 52600 63,89 >1,5
Verificacién a la adherencia lado “a”
k= 0,95 para zapatas rigidas k= 2 para zapatas flexibles

n=11 barras
=12 mm
d=30 cm

V= (04 Xy +3 % (Onax — 0a) * X1) * b = 17046,12 Kg

V, =1,6*V =1,6%17046,12 = 27273,785 Kg
B Vv, _ 27273,785
T 090xdxnxmx@  090%30x11 71,2

foa = k * 3/ (fcd?) =2 + 3/(1402) = 53,92 kg/cm?

T, = 24,36 Kg/cm?
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Debe cumplir
24,36 < 53,92 ok!

Verificacion a la adherencia lado “b”
k= 0,95 para zapatas rigidas k= 2 para zapatas flexibles
n=10 Dbarras
@=12 mm
d=30 cm
V= (aa * X, + % * (Omax — 0a) * Yl) *a = 17575,64 Kg

Vy=16xV =1,6%17575,64 = 28121,024 K¢

_ V4 _ 28121,024 = 2763K )
T T 000 drn n B 090-30-10xmx12 2/ 03Ke/em
foa =k * 3 (fcd?) =2 + 3/(140%) = 53,92 kg/cm?
Debe cumplir
27,63 < 53,92 ok!
Verificacién a esfuerzo cortante
Verificacion en la seccion 2
bV} | d_
yt=1,6  coeficiente de corte n |
a]_l ]
d= 30 cm canto (til de la zapata Lttt
[ ¢ b +4
Debe cumplir :
Y:*N a-—a

*(— =—d) < (d* fya)

84,64 <177,48 ok!

A
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Figura 3.23. Armado de zapata correspondiente al pilar 24

105 ll 105 | k 103 | 105
1131218 L=200 11@12af18 L=200

Z4a

Fuente: Cypecad 2014

Cuadro 3.16. Comprobacion de resultados manual — programa, de la zapata

Manual CypeCad %
Anec. N° ¢ Acal. N° ¢ Acal.
cm? | Barras | mm | (cm?) | Barras | mm | (cm?)

As p/lado “a” [12,41| 11 12 | 12,44 11 12 | 12,44 | 0

As p/lado “b” |11,16| 10 12 | 11,31 11 12 | 12,44 | 9

Fuente: Elaboracion propia
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3.8. Estructura complementaria
3.8.1. Disefio de escalera

Figura 3.24. Vista en planta de la escalera

20 190 190 20
T j 7 N 1
4 5

o o
(YR Ny
[} (=]
2| A B B, 2
= /D D a
R /N E E /7 o~

A

Fuente: Cypecad 2014
Figura 3.25. Esquema grafico de la escalera

apoyo en viga
huella,
contra huella

primer tramo espesor de losa

muro de ladrillo

|

descanso

viga de fundacion

Fuente: Elaboracion propia
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Datos generales

Li= 2,7 m longitud horizontal de rampa
Li= 19 m longitud total de descanso
a= 19 m ancho de rampa

b= 38 m ancho total de descanso

t= 0,15 m espesor de losa

H= 0,3 m huella

C=02 m contra huella

Z= 20 m altura media a salvar

N= 9 namero de peldafios

YHea°=2400 kg/cm® peso especifico del hormigon armado

Linclinada= 3,36 m longitud inclinada de rampa
Anélisis de cargas en la escalera
Rampa
Peso de peldafios
Volumen de peldafios = 0,057 m?®
Peso de peldafios = 1231,2 kg
Area de rampa = 6,38 m?
Carga del peldafio por metro de ancho
Qpeldarios = 192,86 kg/m/m
Carga debido al peso propio de la rampa por metro de ancho
Qrampa = 324 kg/m/m
Sobrecarga de ceramico por metro de ancho
Qcer = 50 kg/m/m
Carga muerta total de rampa
Jgr = 566,86 kg/m/m
Descanso
Carga debido al peso propio del descanso por metro de ancho

Qdes = 324 kg/m/m
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Sobrecarga de ceramica por metro de ancho
Qeer = 50 kg/m/m
Carga muerta total de descanso
Qgr = 192,86 kg/m/m
Sobrecarga
Sobre carga de uso para el disefio de escalera recomendada por metro de ancho
qv = 400 kg/m/m
Carga de disefio
Carga Ultima actuante con la siguiente combinacion
qu =16xq,+1,6%q,
En rampa Qurampa = 1546,97 kg/m
En descanso  Qudescanso = 1238,40 kg/m
Disefio del tramo B-A (descanso rampa)
1238,4 kg/m 1546,97 kg/m

19m 2,7m

Del célculo de la viga se obtiene

Ra= 3437 kg
Re=3092,8 kg

M(+)= 3818 kg*m  a=2,22m
Vd=3092,8 kg a=0m

Para el momento negativo se recomienda tomar el valor de lasa empotrada en viga

perimetral y en quiebre q* 12

Md
24

_qx1* 12384+«1?
24 24

= M(') descanso =186,28 kg*m

Md

Md = q* lz _ 1546,97 * lz _ M(-) rampa = 469,86 kg*m
24 24
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Armadura inferior positiva por metro
Datos:
Mmax = 3818 kg*m momento maximo de servicio
t= 15 cm  altura de seccion
bw= 100 cm  ancho de seccion
r= 3 cm  recubrimiento de armaduras
fyk = 3652,2 kglem? resistencia caracteristica del acero
f«= 140 kglcm? resistencia caracteristica del hormigon
d= 12 cm  altura efectiva
Procedimiento de calculo
Momento de disefio
yi=16 Md= 6108,79 kg*m
Momento reducido

Md 6108,79 * 100

Ha = a2z fed 100+ 122+ 140 0,303

Cuantia geométrica
Se toma el valor correspondiente del cuadro 2,14 (ver anexo Il), seglin L4 tenemos que:
W= 10,3948 Valor interpolado del cuadro 2,14
Armadura a compresion
Se verifica si es necesario una armadura a compresion en la seccion analizada
Cuando fy = 4200 kg/cm?
Liim= 0,332 valor sacado del cuadro 2,12 ver (anexo 1)
Ha = 0,303 < im = 0,332
No se necesita armadura a compresion
Cuantia geometrica minima
Para losas Wmin= 0,0018 valor del cuadro 2,13 ver (anexo II)

Armadura necesaria

T 03948 + 100 12 + ——0 _ _ 18,16 cm?
= * * % —— =
fyd 3652,17 o

A =w=*b,, xd *
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Acin = Winin * by, * d =0,0018*100*12 = 2,16 cm?
Se comparan las armaduras y se escoge el mayor
As= 18,11 cm?
Distribucion de armaduras
10 barras de @ 16 mm As =2,01 cm?
Astotal = 20,11 cm?
En total para el ancho de la escalera
a=19m
c/12 cm
19 barras de @ 16 mm
Armadura superior negativa por metro
Datos:
Mmax = 469,89 kg*m momento méximo de servicio
t= 15 cm  altura de seccion
bw= 100 cm  ancho de seccion

r= 3 cm  recubrimiento de armaduras

fyk = 3652,2 kglcm? resistencia caracteristica del acero

fa«= 140 kg/lcm? resistencia caracteristica del hormigdn
d= 12 cm  altura efectiva
Procedimiento de calculo

Momento de disefio
yr=16 Md= 751,83 kg*m
Momento reducido

_ Md  751,83%100
~ bxd?*fcd 100 x 122 x 140

Uy = 0,037

Cuantia geométrica
Se toma el valor correspondiente del cuadro 2,14 (ver anexo Il), segun L4 tenemos que:

W= 10,0394 Valor interpolado del cuadro 2,14
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Cuantia geométrica minima

Para losas Wmin=0,0018 valor del cuadro 2,13 ver (anexo II)
Armadura necesaria

fcd 140 5
=0,037*100 * 12 *x————= 1,81 cm

As =wxbyxdxorg 3652,17

Asmin = Wiin * by, * d =0,0018%100*12 = 2,16 cm?
Se comparan las armaduras y se escoge el mayor
As= 2,16 cm?
Distribucion de armaduras

6 barras de @ 8 mm As = 0,503 cm?

AStotal = 3,02 cm?
En total para el ancho de la escalera

a=19m
c/20cm
11 barras de @ 8 mm
Cortante en la escalera
Datos:
Vmax = 3092,8 kg*m momento méaximo de servicio
t= 15 cm  altura de seccion
bw= 100 cm  ancho de seccion
r= 3 cm  recubrimiento de armaduras
fyk = 3652,2 kglcm? resistencia caracteristica del acero
fa«= 140 kg/lcm? resistencia caracteristica del hormigdn
d= 12 cm  altura efectiva
a= 190 cm ancho de escalera

Procedimiento de célculo

Momento de disefio

Ye=1,6 Vd=4948,53 kg
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Resistencia cortante convencional del hormigon

fvd = 0,50 * Vfed = 0,50 * V140 = 5,92 kg/cm?
Contribucion del hormigén al esfuerzo cortante
Veu = fya * by, *d = 5,92 % 100 12 = 7099,30 kg
Verificacion
V4= 4948,5 kg < Veu 7099,39 kg
El cortante de disefio es menor a la contribucion del hormigon al esfuerzo cortante, no
necesita armadura de corte
Se colocara armadura minima
Agmin = Wonin * by *d = 0,0018 * 100 * 12 = 2,16 cm?
Distribucion de armaduras
5 barras de @ 8 mm As = 0,503 cm?
Astoral = 2,51 cm?
En total para el ancho de la escalera
Linclinada = 3,36 m
c/12 cm
17 barras de @ 8 mm

Figura 3.26. Armado de escalera

180

N\ i
Natbatocno =2as P

or
aserzn/

Fuente: Cypecad 2014

121



Cuadro 3.17 Comparacion de resultados manual — programa, de la escalera

Manual (cm?) Cypecad (cm?) %
Lon. Sup 11 @ 8 553 | 11 @ 8 | 5,53 0
Lon.Inf 19 @ 16 38,20 |20 @ 16 (40,21| 4,99
Trav. Sup 17 @ 8 854 | 18 @ 8 | 9,05 | 5,95
Trav. Inf. 18 @ 8 905 |19 @ 8 | 955 | 552

Fuente: Elaboracién propia

3.9. Especificaciones técnicas.- En las especificaciones técnicas se tiene una
referencia de cdmo realizar cada item, el equipo y maquinaria a utilizar, el personal
necesario para la correcta realizacion del item y por tltimo la forma de pago. Véase
Anexo V1.

3.9.1. Precios unitarios.- El analisis de precios unitarios fue realizado como se indicd
en el marco tedrico del presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se

encuentran detalladas en el Anexo VIII.

3.9.2. Presupuesto general de la obra.- Se obtuvo en funcién a los volimenes de obra
y precios unitarios correspondientes a cada item. Tomando como presupuesto general
la suma de las dos cantidades llegando a un presupuesto total de la obra de Bs.
2.806.898,07. Detallado en el Anexo VIII.

3.9.3. Cronograma de ejecucion.- Se realiz6 un cronograma de actividades que se
recomienda seguir en la construccion del Modulo Administrativo de la Unidad
Educativa Barredero. Segun el cronograma mostrado en el Anexo XIll. Se tiene

planificada la construccion, en aproximadamente 243 dias calendarios.
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CAPITULO IV:

4. Aporte académico

Comparacion técnica-econdémica entre tres perfiles de cercha
4.1 Marco conceptual

Como aporte académico se propuso una comparacion técnica-econémica entre tres

perfiles de cerchas diferentes

e Cercha metalica perfil tubular rectangular
e Cercha metalica perfil tubular circular

e Cercha metalica perfil “C”

Posteriormente se realiza un analisis econémico de costos de ambos porque la

estructura presenta caracteristicas para realizar cualquiera de las tres alternativas.
4.2 Marco teorico
4.2.1 Generalidades

El proyecto de su concepcion arquitectonica plantea una de cubierta de diferentes
perfiles metalicos, en este caso se planteo una de seccion rectangular, otra de seccion

circular y la otra de seccion “C”.

Se plantea tres tipos de perfiles metélicos estructurales, una vez realizado esto se

compara las dos alternativas en lo que a costo econdmico se refiere.
4.2.2 Definicion de cercha

La cercha es una composicion de barras rectas unidas entre si en sus extremos para
constituir una armazon rigida de forma triangular, capaz de soportar cargas en su plano,
particularmente aplicadas sobre las uniones denominadas nodos; en consecuencia,
todos los elementos se encuentran trabajando a traccién o compresion sin la presencia

de flexion y corte.
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4.3. Disefio de la cercha perfil rectangular

El disefio de la cercha de perfil rectangular ya se lo realizo en el capitulo 111, desde la
pagina 60 a 76.

Figura 4.1. Esquema de la cercha de perfil rectangular

s

Fuente: Elaboracion propia

4.4. Disefio de la cercha perfil circular

Cerchas con las cargas idealizadas, ver figura 3.10, capitulo 111

875,42
729,52
57,68 729,52
148 729,52 .
148 148 ’ 832,94
578,92 148 566,27
56,94
00 10
11250 11250 112.50 112.50 112.50 131.25

Solicitaciones para cada elemento: Valores a traccion y en comprensioén en

kilogramos, ver cuadro 2.11, Capitulo I11.
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Barra|Unidad | Fuerza axial Barra | Unidad Fuerza axial
A-B kg -3220,89 G-H kg -2444.79
B-C kg 2099,39 H-I kg 936,22
B-D kg -2260,86 G-l kg 8497,63
A-C kg 2120,46 H-J kg -8654,23
C-D kg -2879,48 I-J kg -2091,91
D-E kg 1729,13 I-K kg 10358,88
C-E kg 4204,61 J-L kg -10665,29
D-F kg -4386,9 J-K kg 600,7
E-F kg -2642,64 K-L kg -2091,91
F-G kg 1729,13 K-M kg 12393,02
E-G kg 6295,08 L-N kg -12740,53
F-H kg -6519,37 L-M kg 131,5
F-G kg 1360,01 M-N kg 12393,02

Reacciones

Apoyo movil: Rv =2970,90 kg
Apoyo fijo: Rv = 2759,20 kg Rh =-151,6 kg
Verificacion a compresion y flexion del elemento con mayor solicitacion: Cercha
tipo 6, barra 25
Fuerza axial a compresion P = 12740,53 kg

Longitud de la barra L = 2,03 m

Propiedades del material A-36
Tension de fluencia Fy = 36  ksi = 2530 kg/cm?
Tension de ruptura Fr = 4080 kg/cm?
Madulo de elasticidad E = 29000 ksi = 2100000 kg/cm?
Seccion: TCL 101,6X4
Tabla de propiedades ver anexos 111
Y Radio (r) = 10,16 cm

+ L Espesor (t) = 0,40 cm
Area de la seccion A =12,26 cm?

Inercia = 146,28 cm*
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. . I
Radio de giro r= \g =3,77 cm

Longitud efectiva le=K*L donde K esta en funcion en el tipo de unién del elemento,

en nuestro caso el elemento tiene ambos entremos articulados
Doénde: K=1
L=2,03m=203cm

Lefectiva =K*L=1%2,03=2,03m

Lefectivaz =K*L =1*1,53 =153 m
Carga debida al peso de la calamina més sobrecarga
Peso por la combinacion de cargas =161,73 kg/m?
Separacion de cerchas (S) =2,5m
Carga distribuida debido al cielo raso = Carga de cielo raso *S
Carga lineal sobre la correa
W,, = 404,2 kg/m

12740, 53, 202,10 kg
%

127
4
0,53/{)
Momento ultimo:
W, xaxb 202,10%x153%0,50
M, = —= = = 87,584kg*cm
L 203
Esbeltez maxima:
K *L
Amax = < 200
min

58,77 <200 Ok cumple!

126



Definicion de frontera entre columna eléstica e inelastica

A F
AC = r;;ax*\/;: 0,65

0,65<15 — columna intermedia a corta

Esfuerzo critico para el elemento
Para columnas intermedias o cortas
Fer = 0,658 *F, — Fcr =2120,73 kg/cm?

Resistencia normal por compresion

Pn = Fe*A — Pn= 26000 kg

Suma de las cargas factorizadas.- Factor de resistencia segun LRFD en columnas es
0,85
Pn, = &. P, — Pn,=22100,1 kg
Verificando solicitaciones.- se debe cumplir:
P = Pu
21100,1 kg >12740,53 kg Cumple!

Resistencia al pandeo eléstico Euler:

* El
Pe].:(k*—L)Z:73571,9 kg le—l_P_u
Pel

Para apoyos no restringidos el factor de modificacion es Cm =1

=121

Momento ultimo de disefio:
Mux” = Mu * Blx = 105,98 kg * m

$b * Mny” = ¢b*Fy*Zx =86799,24 kg*m

Pu +8( Mux’ N Muy’ )<
dt*Pn 9\db x Mnx" &b *x Mny'/ —

12740,53 8( 105,98

22100,10 * 9 86799,24) = 0,58

0,58 < 1 Cumple!

Cumple las condiciones a flexocompresion
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Verificacion a traccion del elemento con mayor solicitacion: Cercha tipo 6, barra 7

Fuerza axial a traccion P = 12393,02 kg
Longitud L =2,0
Propiedades del material A-36
Modulo de elasticidad  E= 29000 ksi = 2100000 kg/cm?
Tension de fluencia  Fy= 36 ksi =2530 kg/cm?
Tension de ruptura  Fr = 4080 kg/cm?
Seccion: TCL 101,6X4

Tabla de propiedades ver anexos 111

Y Radio (r) = 10,16 cm

I
Radio de giro r= \/; =3,77 cm

% L Espesor (t) = 0,40 cm
Areade laseccion A=12,26 cm?

Inercia = 146,28 cm*

Longitud efectiva le=K*L donde K esta en funcion en el tipo de unién del elemento,

en nuestro caso el elemento tiene ambos entremos articulados

Donde: K=1
L=2,0m=200cm
Lefectiva =K*L=1*2,0=2,0m

Condiciones que deben cumplir:
Factores de resistencia segun LFRD para elementos a tension
$1=0,9 $2=0,75

Carga debido al cielo falso
Peso por la combinacion de carga = 30,00 kg/m?

Separacion de cerchas (S) =2,5m
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Carga distribuida debido al cielo raso= carga de cielo raso *S

Carga lineal sobre la correa:
Wy, = 75,0 kg/m
Momento ultimo

Wiy *L?

My = —— = 37.5kg*m ;3750 kg*cm

uy

dt * Pn = Pt*Fy*Ag =27916 kg

Pu
dt * Pn

=044 > 0,2

&b * Mny = db*Fy*Zx =86822,0 kg*cm

Pu N 8( Mux 4 Muy ) <
dt*Pn  9\dpb* Mnx &b+ Mny) —
0,48<1 ok!

Cumple las condiciones a flexotraccion

Figura 4.2. Esquema de la cercha de perfil circular

e

o

Fuente: Elaboracion propia
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4.5. Disefio de la cercha perfil “C”

Cerchas con las cargas idealizadas, ver figura 3.10, capitulo 111

875,42
729,52
57,68 729,52
148 729,52 .
148 148 ’ 832,94
578,92 148 566,27
56,94
00 10

11250 11250 112.50 112.50 112.50 13125

Verificacion a compresion y flexion del elemento con mayor solicitacién: Cercha
tipo 6, barra 25
Fuerza axial a compresion P = 12740,53 kg
Longitud de la barra L = 2,03 m
Propiedades del material A-36
Tension de fluencia Fy = 36  ksi = 2530 kg/cm?
Tension de ruptura Fr = 4080 kg/cm?
Madulo de elasticidad E = 29000 ksi = 2100000 kg/cm?

Seccion: C 200X70X25X2

Tabla, propiedades ver anexo 111

ﬁ;i c ht =20,00 cm
! I_I= bt = 7,00 cm
L] | e dt=2,5cm
2 il Yr Espesor (t)= 0,20 cm

Area de la seccién A = 7,54 cm?
Inercia x = 458,87 cm*

Inerciay = 75,35 cm*

Radio de giro r= \/% ry=3,16 cm rx =7,80 cm
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Longitud efectiva le=K*L donde K est& en funcion en el tipo de unién del elemento en
nuestro caso el elemento tiene ambos entremos articulados
Donde: K=1
L=2,03m=203cm

Lefectiva =K*L=1%2,03=2,03m

Lefectivaz =K*L =1*1,563=1,53m
Carga debida al peso de la calamina més sobrecarga
Peso por la combinacion de cargas =161,73 kg/m?
Separacion de cerchas (S) =2,5m
Carga distribuida debido al cielo raso = Carga de cielo raso *S

Carga lineal sobre la correa

W,y = 404,2 kg/m

]274

202,10 kg

0,53/{,9

2
2740,53
£g
Momento ultimo:
W, xaxb 202,10%x153%0,50
M, = —= = = 87,58 kg*cm
L 203
Esbeltez maxima: K xL
Mgy = < 200
min

64,20 < 200 Ok cumple!

Definicion de frontera entre columna elastica e inelastica

A E,
AC = n;[ax *\/;: 0,71
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0,71<15 — columna intermedia a corta
Esfuerzo critico para el elemento

Para columnas intermedias o cortas

Fer = 0,658 *F, — Fcr =2049,53 kg/cm?
Resistencia normal por compresion

Pn = Fe*A — Pn= 15447 kg

Suma de las cargas factor izadas.- Factor de resistencia segun LRFD en columnas es
0,85
Pn, = &, * P, — Pn,=13130,2 kg

Verificando solicitaciones.- se debe cumplir:
P = Pu
13130,2 kg > 12740,53 kg Cumple!

Resistencia al pandeo elastico Euler:

m? + El 37896 k Blx = Cm =1,51
(k*L)Z_ g 1 Pu ’

Para apoyos no restringidos el factor de modificacion es Cm =1

Pel =

Momento ultimo de disefio:

Mux” = Mu * Blx = 132,25 kg * m

$b * Mny’ = ¢pb*Fy*Zx =104491,53 kg*m

Pu +8< Mux N Muy’ )<1
bt *Pn  9\dpb* Mnx &b * Mny) —

12740,53 8( 135,25

1313020 ' 9 104491,53) = 0,98

0,98 < 1 Cumple!

Cumple las condiciones a flexocompresion
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Verificacion a traccion del elemento con mayor solicitacion: Cercha tipo 6, barra 7

Fuerza axial a traccion P = 12393,02 kg
Longitud L =2,0
Propiedades del material A-36
Modulo de elasticidad  E= 29000 ksi = 2100000 kg/cm?
Tension de fluencia  Fy= 36 ksi =2530 kg/cm?
Tension de ruptura ~ Fr= 4080 kg/cm?
Seccion: C 200X70X25X2

Tabla, propiedades ver anexos Il1

| jot ht =20,00 cm
! 1= bt =7,00 cm
=l | * dt=2,5cm
0l Yr Espesor (t)= 0,20 cm

Area de la seccién A = 7,54 cm?
Inercia x = 458,87 cm*

Inerciay = 75,35 cm*

Radio de giro r= \/% ry= 3,16 cm rx =7,80 cm

Longitud efectiva le=K*L donde K esta en funcion en el tipo de union del elemento en

nuestro caso el elemento tiene ambos entremos articulados

Donde: K=1
L=2,0 m=200cm
Lefectiva =K*L=1%2,0=2,0m
Condiciones que deben cumplir:
Factores de resistencia segun LFRD para elementos a tension
$1=0,9 ¢$2=0,75
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Carga debido al cielo falso

Peso por la combinacion de carga = 30,00 kg/m?
Separacion de cerchas (S) =2,5m

Carga distribuida debido al cielo raso= carga de cielo raso *S
Carga lineal sobre la correa:
Wy, = 75,0 kg/m

Momento ultimo

Wiy *L?

M,, = =37.5kg*m ;3750 kg*cm

dt * Pn = Pt*Fy*Ag =17161,7 kg
Pu
bt * Pn

=0,72 > 0,2

bbb * Mny = dpb*Fy*Zx =86822,0 kg*cm

Pu +8< Mux 4 Muy )<1
bt*Pn 9\bb*Mnx &b xMny) —

0,75<1 ok!

Cumple las condiciones a flexotraccion

Figura 4.3. Esquema de la cercha de perfil C

o

Fuente: Elaboracion propia
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4.6. Comparacion econdémica

Perfil rectangular: Cordon superior e inferior 100x80x4

Corddn diagonal y montante 80x40x2

Perfil circular: Cordon superior e inferior 101,6x4

Cordén diagonal y montante 51,8x2,5
Perfil “C”: Cordon superior e inferior 200x70x25x2

Corddn diagonal y montante 140x60x20x2

Cuadro 4.1 Comparacién econdmica entre perfiles de la cercha

TIPO DE PERFIL COSTO Bs DIFEEEBNSCIA DIFEERNEOZCIA
perfil rectangular 1.550,133 0 0
perfil circular 1.921,915 + 371,782 23,98
perfil "C" 1.469,825 - 80,308 -5,18

Fuente: Elaboracion propia

Para la realizacion del cuadro 4.1. se hizo las diferencias en bolivianos y

porcentaje con respecto al perfil rectangular, ya que con este perfil se realizo el

disefio estructural del médulo administrativo de la unidad educativa Barredero.

Se toma en cuenta los signos + y — si el valor es mayor o menor del costo del

perfil rectangular e igualmente en el porcentaje.

En el cuadro 4.1, el costo de cada perfil es solo del material neto a utilizar en la

obra.
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Cuadro 4.2 Comparacion econémica total de cubierta

TIPODEPERFIL | cosToBs |P!FERENCIA|DIFERERCIA
perfil rectangular 150.513,574 0 0
perfil circular 158.777,222 + 8.263.64 5
perfil "C" 147.640,012 - 2.873,56 -1,91

- Siendo el perfil “C” mas econdmico para la construccion del modulo

Fuente: Elaboracion propia

administrativo de la unidad educatica Barredero.

- En el cuadro 4.3, el costo total de toda la cubierta, tomado en cuenta los

materiales a utilizar en general asi también como la mano de obra.

Cuadro 4.3 Costo total de la obra con los diferentes perfiles

DIFERENCIA | DIFERENCIA
COSTO Bs EN Bs EN %
Con perfil 2.856.950,08 0 0
rectangular
Con perfil circular 2.865.213,73 + 8263,65 +0,29
Con cercha perfil "C"| 2.854.076,52 - 2873.56 -0.10

Fuente: Elaboracion propia

4.7. Conclusiones del aporte académico

Observando la comparacion econdémica realizada se puede afirmar que la alternativa
de cercha de perfil “C” es en un 1,91% mas econdmica que el perfil rectangular con la

que fue disefiada la obra.
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CONCLUSIONES

Como se indica en los objetivos planteados se llegd a cumplir de manera
satisfactoria la realizacion del disefo estructural del médulo administrativo de la
unidad educativa Barredero para asi dar solucion al problema identificado.
Del estudio topografico se concluyo que el terreno de emplazamiento se puede
considerar plano con muy pocas variaciones de desnivel.
Para el disefio de la estructura de sustentacion aporticada se utilizé el paquete
computacional CYPECAD 2014. Donde se verifico la cuantia de los elementos mas
solicitados en forma manual, se concluye que los resultados tienen alguna variacién
pero siempre en favor de la seguridad de la estructura.
Las columnas fueron verificadas al pandeo, debido a que se tratan de columnas
intermedias las cuales tienen una esbeltez geométrica en los rangos de 10 a 29,
todas son de seccion cuadrada con dimensiones variables, 25 x 25 y 30 x 30,
cumpliendo todas las recomendaciones del Codigo Boliviano de Hormigén Armado
(CBH), como ser diametros minimos, separacion entre estribos, recubrimientos,
disposicion de las armaduras.
Se utiliz6 losa alivianada, debido a que las luces lo permiten, ya que la dimension
mas grande es de 6x5.25m. y también a que presentan ciertas ventajas como ser:

- Aligeramiento y por tanto reduccion del peso de la estructura.

- Reduccion de materiales y mano de obra.

- De fécil colocacion y manejo.
Las vigas de mayor dimension obtenidas del célculo estructural son de 20cm x
50cm y 25cm x 50cm, presentandose solo en la planta alta, Para las vigas de primera
planta y las vigas de la cubierta central sus dimensiones son de 20 x 40 y las vigas
de sobrecimiento sus dimensiones son de 20 x 30 cm, cumpliendo todas con los
criterios para el dimensionamiento de vigas de hormigén armado.
Las fundaciones propuestas para la estructura son zapatas aisladas cuadradas,
porque el terreno y la topografia lo permite ya que en el disefio no hay zapatas que

se sobrepongan
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