1. ANTECEDENTES
1.1 El problema

1.1.1. Planteamiento

La comunidad de Carachimayo actualmente no cuenta con una infraestructura apta para
poder capacitar a sus comunarios en la derivacion de sus productos agricolas, como asi
también un lugar donde poder llevar a cabo sus reuniones. En la actualidad esta cede se
encuentra con dos ambientes de muros de adobe y cubierta de teja en muy malas condiciones
que se las utiliza para guardar algunas herramientas de la comunidad. Es por ello que los
comunarios no pueden tener apoyo de profesionales especializados para una capacitacion
adecuada de como poder hacer uso de sus productos agricolas que no salen al mercado.

Es de esta forma que se puede identificar a las variables mas importantes que asen parte de

este problema, estas son:

= Falta de produccion de alimentos.
= Comunarios si capacitacion técnica.

= Estructura inadecuada para la produccién de alimentos y artesanias.

En base a estas variables se encuentra el problema en cuestion. Entre las alternativas mas

principales tenemos las siguientes:

= Construccion de un centro productivo comunal.

» Remodelacion y reparacion.

1.1.2. Formulacién

Para dar solucién al presente problema de la comunidad (Carachimayo) se planteamos dos
alternativas de solucion.

La solucién de remodelacion y reparacion no se cree muy viable por la razén de que los
ambientes actuales no son muy amplios y se encuentran en muy mal estado por la clase de
materiales por lo que estan constituidos estos ambientes.

Esto nos da lugar a tener en cuenta como la mas viable, la alternativa de construir una nueva
estructura para el centro productivo comunal con toda la comodidad para el desempefio del

objetivo, que se encuentra en Carachimayo sud.



1.1.3. Sistematizacion

La estructura a disefiar comprende de los siguientes elementos:

Las fundaciones, por el buen suelo que se da en el lugar del proyecto seran zapatas aisladas

a una profundidad de -3 m., las columnas seran de seccion rectangular y cuadradas.
Las vigas serén de seccion rectangular, donde descansaran las losas reticulares.
1.2.  Objetivos

El proyecto de ingenieria civil tiene los siguientes objetivos:

1.2.1. General
Disefiar la estructura de sustentacion del centro productivo comunal a ser construido en la

comunidad de Carachimayo, con elementos de H°A®,

1.2.2. Especificos

Entre los objetivos especificos se plantean los siguientes:

Definir las normativas de construccion con las que se realizara el disefio estructural.
Realizar el estudio de suelos en el lugar de emplazamiento.

Realizar el levantamiento topografico del lugar de emplazamiento.

Disefiar los elementos de fundacion.

Disefar la estructura a porticada de H® A°.

Disenfar los entrepisos y cubierta de losa reticular.

YV V.V V V V V

Estimar el costo econdmico y tiempo aproximado para el emplazamiento fisico del
proyecto.
> Disefiar una cubierta de calamina ondulada, con estructura metalica y aislamiento

térmico de poliuretano y comparar el costo con una cubierta de losa reticular.

1.3. Justificacion
Las razones por las cuales se plantea la propuesta de proyecto de ingenieria civil son las

siguientes:



1.3.1. Académica

Profundizar y poner en practica los conocimientos adquiridos en el disefio de estructuras
como ser: Disefio estructural de cubiertas (cerchas metélicas), disefio de estructuras de
hormigon armado (Vigas, losas de entrepiso, Columnas y Zapatas aisladas o loza de

fundacion).

Ademés plantear soluciones a los distintos problemas que se presenten en el célculo

estructural basandose en el principio de ingenieria que son el anélisis, célculo y verificacion.

1.3.2. Técnica

El lugar de construccion del edificio municipal de seguridad ciudadana, cumple con todas las
caracteristicas técnicas requeridas para este tipo de obras, afirmacion que se hace en base a
la informacion tanto topografica como geoldgica y estudio de suelos del lugar de

emplazamiento de la obra.

1.3.3. Social- Institucional

Con la realizacion del presente proyecto se pretende resolver el problema del estancamiento
en el desarrollo productivo de la comunidad (Carachimayo) por la falta de un centro
productivo para los comunarios, logrando asi una solucién justificable por lo siguiente:
Bajos rendimientos y falta de apoyo en la produccion tanto de artesanias como de productos
alimenticios en la comunidad de Carachimayo.

Debido a la falta de un centro productivo existe la ausencia de capacitacion destinada a la
elaboracion y produccion en la comunidad de Carachimayo.

Con el desarrollo de este proyecto se beneficiaran 540 personas entre hombres y mujeres.

1.4. Alcance del proyecto
El alcance del proyecto sera:

El disefio de las fundaciones, la estructura a porticada (vigas y columnas) y losas reticulares.



Como también se realizara un presupuesto econdémico y el tiempo estimado de ejecucién del

proyecto.
Por Gltimo como aportes del estudiante lo que se describe en el apartado 1.4.3.

1.4.1. Resultados a lograr
Se incorporaran en la propuesta de proyecto de ingenieria civil los siguientes resultados que

se deberan lograr cuando se desarrolle el proyecto:

» Recopilacion y procesamiento de la informacion técnica disponible en el municipio de
San Lorenzo.

» Levantamiento Topogréafico: Se realizara el levantamiento de la topografia del terreno,
para poder hacer el disefio correspondiente de la estructura nueva.

» Estudio de suelos: para el disefio estructuras, se hace un estudio de suelos estratificado
para determinar la capacidad maxima de carga que acepta el terreno, la cual debe ser
suficiente para soportar el peso propio de la estructura.

Ademas con la capacidad portante, disefiar las fundaciones, la profundidad a la cual
van a estar ubicadas, este estudio sera realizado en el laboratorio de suelos de la
U.A.J.M.S. a base de muestras tomadas en el lugar de emplazamiento.

» Disefio y célculo estructural del edificio centro productivo (Estructura de sustentacion
de la cubierta, estructura de sustentacion de la edificacion e infraestructura).

» Analisis econdémico entre una cubierta con calamina comun con aislamiento térmico
de poliuretano con cerchas metélicas y una cubierta de losa casetonada.

» Planos estructurales a detalle del calculo de la construccion.

» Elaboracion del informe del proyecto.

» Estudios que sean necesarios para realizar el calculo estructural con éxito.

1.4.2. Restricciones del proyecto

En el presente proyecto a desarrollarse, no se realizara el calculo ni presupuesto de
instalaciones (eléctricas, sanitario y gas.), siendo asi, solo se realizara un célculo aproximado
gue se incorpora al presupuesto general de la obra, en funcidn a precios referenciales.

Solo se realizara las especificaciones técnicas de la obra gruesa.



1.4.3. Aporte académico
Se realizara un analisis econdmico entre una cubierta con losa reticular con una cubierta de

estructura metélica con calamina ondulada y aislamiento térmico de poliuretano.
1.5. Localizacion

La infraestructura del centro productivo que se construird se encuentra en el distrito quinto
(Eustaquio Méndez), en la comunidad de Bordo Carachimayo, en el municipio de San

Lorenzo, provincia Méndez, del departamento de Tarija.

El lugar de emplazamiento (bordo Carachimayo) se encuentra a 7,1 Km de san Lorenzo.
Limita al norte con Carachimayo Centro, al sud con Lajas la Merced, al este con Sella
Meéndez y al oeste con Alto de Lajas.

Las coordenadas de su ubicacion se muestran en el siguiente cuadro.

CUADRO N° 1Coordenadas del lugar de emplazamiento
Latitud S Longitud W Altitud
202 55" 52” 642 42°09” 2078
FUENTE: Elaboracidn propia




GRAFICO N° 1 Ubicacién geografica

FUENTE: Asociacién de municipios del departamento de Tarija

GRAFICO N° 2 Ubicacién geografica
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2- MARCO TEORICO
2.1. Levantamiento topografico

Es el conjunto de procedimientos para determinar la posicion de puntos sobre la superficie
terrestre, por medio de los tres elementos del espacio (longitudes “x, y”, altitudes “z”), que
representan una determinada area, para posteriormente representarlos graficamente en un
plano a escala determinada.

2.2. Estudio de suelos

Cuando se trata de edificaciones, con el estudio de suelo se determina la capacidad maxima
de carga que acepta el terreno y si es suficiente por la sobrecarga del edificio. Esto se lo
realizara mediante un ensayo del suelo "en situ™ utilizando el equipo de SPT (penetrometro
dindmico estandar). Este ensayo permite determinar la densidad relativa del suelo.
Una vez realizado el ensayo en campo se procede al ensayo en laboratorio:
> Sacar su contenido de humedad de la muestra extraida, para determinar su condicion
saturada.
> Realizar ensayos de granulometria y limites de ATTRBERG, para determinar su
clasificacion de suelos segun AASHTO y SUCS.
> Se realiza la metodologia de célculo.
Se tiene que normalizar el nimero de golpes y eso se realiza mediante Bowles. Una vez
realizada la correccion, con el nimero de golpes y la clasificacion del suelo, se puede entrar
en los abacos B.K. Hough, de acuerdo al tipo de suelo, se ubicara de inmediato los valores
de capacidad de carga admisible.

2.3. Disefio arquitectdnico

El disefio arquitectdnico consiste en la creacion de espacios que cumplan caracteristicas tanto
en lo estético, lo tecnologico y lo funcional, los que seran objeto de uso por la sociedad. Entre
los elementos a tener en cuenta para el disefio arquitectonico, estan la creatividad, la
organizacion, el entorno fisico, el método constructivo, la morfologia, ademas de otros, este,
se lo realiza por medio de una representacion grafica a escala en planos arquitectonico, tales
como: Planos en corte, en planta, fundaciones, cubiertas y fachadas, ademas de la ubicacion

y emplazamiento.



2.4. ldealizacion de la estructura

La idealizacién de la estructura se realiza de acuerdo al plano arquitecténico, estudio de
suelos, topografia del terreno y criterio del ingeniero, para plantear la forma de la estructura

de sustentacion de la cubierta, edificacion y fundacion.

2.4.2. Sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos. Los
porticos de la estructura estdn compuestos por columnas de seccidn cuadrada, rectangular y

circular, con vigas de seccion rectangular y las losas seran forjados reticulares.

GRAFICO N° 3 Idealizacién de la edificacién
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2.4.3. Fundaciones.

Las fundaciones estaran compuestas de zapatas aisladas. Las cargas provenientes de la
estructura son moderadas, debido a la magnitud de la obra, como asi también el tipo de

suelo es bueno para soportar las cargas.

En las zapatas de base cuadradas la armadura se distribuiran uniformemente en las dos

direcciones paralelas a los lados de la base.



GRAFICO N° 4 Idealizacion de la fundacién

N
M

A 4
< v
h
o

A

R

2.5.  Disefio estructural (normas, méetodos, analisis de cargas, etc.)

El proyecto comprende un anélisis técnico siguiendo las normas de construccion bolivianas
CBH-87 para el hormigdén armado; ANSI/AISC 360-10 (LRFD) para la estructura metélica
de la cubierta; para la aplicacion de poliuretano se empleara la norma UNE-12865:2003; sin
embargo, para el andlisis de carga del viento se tomara en cuenta las recomendaciones del
reglamento argentino CIRSOC 102-1(centro de investigacion de los reglamentos nacionales
de seguridad para las obras civiles) porque se adecua mejor a nuestra realidad climatologica
al encontrarse cerca a nuestro pais.

Guiandose en la teoria de aplicacion de la norma boliviana (CBH) se sefiala:

Que se hara empleo del programa estructural Cypecad-version 2014 el mismo que si

contempla en su disefio la norma boliviana.

2.5.2. Estructura de H° A°
2.5.2.1. Cargas y combinacion de carga para la estructura de H° A°

Para cada fase de comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideran

las dos hipotesis de carga que a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso,



resulte mas desfavorable. En cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta solamente

aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

HIPOTESIS | Vg *G + ¥ *Q
HIPOTESIS Il 0,9 (y g *G + y q*Q) + 0,9* Y W
Donde:

G= valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con
caracter de permanencia.

Q= valor caracteristico de las cargas variables de explotacion, de nieve, del terreno, mas
las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas

W= valor caracteristico de la carga del viento.

y fg= coeficiente de ponderacion de las cargas permanentes, si su efecto es desfavorable
se tomara ysg=yr aplicando simultaneamente a todas las acciones del mismo origen que
actlen en la estructura, si su efecto es favorable se tomara el valor ponderado v t=0,9.
v 1q= coeficiente de ponderacion de las cargas variables, si su efecto es desfavorable se
tomara pig=yr y si el efecto es favorable se tomara y g = 0.

¢ = coeficiente de ponderacion que define el proyectista de acuerdo con su criterio, para
los estados limites Gltimos no deberan ser menor que s = 1,25 pero si mayor.

Los coeficientes de ponderacion y,para el caso de control normal de ejecucion que

recomienda Jiménez Montoya son los siguientes:

y 5= 1 si el efecto de las cargas permanentes es favorable.
v 5= 1,5 si el efecto de las cargas permanentes es desfavorable.
v 1q= 0 si el efecto de las cargas variables es favorable.

Y q= 1,6 si el efecto de las cargas variables es desfavorable.

Los siguientes cuadros presentan valores de las cargas permanentes y accidentales de

acuerdo al tipo de estructura, material y funcion que cumple la misma.
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CUADRO N° 2 Cargas permanentes.

. Peso especifico
Materiales (KN/m?)
Rocas Marmol y calcareo 28
Bloques de mortero 22
Blogues Losetgs ceramicas 18
artificiales Ladr_lllos con huecos 13
Ladrillo macizo 18
Teja colonial 0,50
Argamasa de cal arena 'y 19
cemento
21
Revoques y Argamasa de arena y cemento 12 50
hormigones Argamasa de yeso 23’
Hormigon simple
2 25
Hormigon armado
diversos Alqgitrén 12
vidrio plano 26

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado

CUADRO N° 3 Cargas accidentales.

Lugar Carga
Voladizos, balcones \I-/lgrr?zc:rlltirl] ;11 glor;gga 2 KN/m
’ 0,8 KN/m
manos
Edificios o . )
. . Dormitorios, salas, cocinas | 1,5 -2 KN/m
residenciales
Escaleras Con acceso al publico 3 KN/m?
Sin acceso al publico 2,5 KN/m?
colegios Salas de clases 3 KN/m?
Otras salas 2 KN/m?
hospitales 2 — 3 KN/m?
terTazas Con acceso al publico 2 KN/m?
Sin acceso al publico 3 KN/m?
FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado
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CUADRO N° 4 Sobrecargas de uso.

Uso de elementos

| sobrecarga (kN/m?) |

B. viviendas

Habitaciones de viviendas econdmicas 1,50

Habitaciones en otro caso 2,00

Escaleras y accesos publicos 3,00

Balcones volados Segun art 3,5
D. oficinas y comercios

Locales privados 2,00

oficinas publicas, tiendas 3,00

galerias comerciales, escaleras y accesos 4,00

locales de almacén Segln su uso

balcones volados Segun art 3,5
E. edificios docentes

Aulas, despachos y comedores 3,00

Escaleras y accesos 4,00

balcones volados Segln art 3,5
F. iglesias, edificios de reuniones y de espectaculos

Locales asientos fijos 3,00

Locales sin asiento, tribunas y escaleras 5,00

balcones volados Segln art 3,5
G. calzadas y garajes

Solo automdviles de turismo 4,00

camiones 10,00

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 12 edicion

2.5.2.2. Coeficiente de minoracién de la resistencia de los materiales y mayoracion de

las cargas
CUADRO N° 5 Coeficiente de minoracion
Material Coeficiente basico | Nivel de control correccion
Reducido + 0,05
acero ys =1,15 Normal 0
intenso -0,05
Reducido +0,2
hormigon | y.=1,50 Normal 0
intenso -0,1

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado




CUADRO N° 6 Coeficiente de mayoracion

Coeficiente Nivel de control y dafios previsibles correccion
basico
. [ +
Nivel de control de Reducido 0.20
ejecucion Normal 0
16 J intenso -0,10
o= N . Reducido -0,10
Dafio posible en
. Normal 1
caso de accidentes
intenso +0,20

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado

2.5.2.3. Losa casetonada de H® A°

Condiciones geométrica de la losa nervada: la instruccién espafiola establece que

- Los nervios: son los elementos encargados de transmitir las acciones a los soportes. La
separacion entre nervios puede ser variable en funcion al disefio estructural, la separacion
méaxima de 100 cm y el ancho del nervio de 10 cm y 15 cm (art. 37.2.4).

- Capa de compresion: no debera ser inferior a 5 cm y colocar armadura de reparto en
malla.

- Canto de la losa: el canto optimo de la losa aligerada debera disponer de un canto total
de espesor constante no inferior a L/28, siendo L la luz de calculo mayor entre los soportes
(art. 56.2)

Limitaciones de la losa nervada:
Pmin = 100mm h>3,5 bmin s< 800mm
El espesor de la losa de hormigon (capa de compresion) debe ser:

hi>5 cm

- Dimensionamiento de la seccion del nervioen T o L
Las expresiones han verificado que las vigas se encuentran intimamente ligadas a las losas
arrastran en su deformacion una parte de esta. De esta forma la seccién de la viga no sera

rectangular sino en forma T o L.
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Determinacién de la armadura

Mgy
0,425 * b * f.4 = d?

_ fcd
A;=085*bxd—|1—- |1-—
fya

Determinacién de la armadura minima

En losas nervadas la cuantia minima se calcula con la siguiente expresion:
14
(pmm - fy

Verificacion de la resistencia al cortante

Amin = @min *b*d

De acuerdo a la experimentacion que se basa la teoria (teoria de las lineas de rotura)
cuando una losa rectangular, sustentada en todo su perimetro sobre vigas de mayor peralte
y sometida a una carga uniformemente distribuida que actta en toda su superficie, se
encuentra al borde del colapso, se fisura conformando tridngulos y trapecios.
En un metro de losa se dispone de dos nervios de b cm de ancho (ancho total =2*b cm),
por lo que el esfuerzo cortante Gltimo es:

Vu
" 9bd
El esfuerzo cortante que puede soportar el hormigon es:

Vu

V. =0,5%/fu V, < V.
Cuando la seccidn transversal no es suficiente para resistir las fuerzas cortantes se

dispondra de armadura transversal, y se calculara igual que una viga.

2.5.2.4. Vigas de H°® A°

Calculo a flexion simple

. Md
N by *d2#feq

Md=M * s Hd

Calcular el valor de p iim del formulario de la norma boliviana del hormigon.
Si  wim>pd NO necesita armadura de compresion

Si  wim<pd necesita armadura de compresion.
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Calculo de armadura a traccion y compresion

Con el valor del momento reducido, se obtiene la cuantia mecénica de armadura.

Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo

Ag = w*bw * d;c—d
yd
Donde:
W= cuantia mecéanica de armadura
As= area de la armadura de acero.
Calcular la armadura minima
A =wxbw=xh Esta ecuacion es solo para seccion rectangular

Determinar la cuantia mecanica para armadura a traccion y compresion

r Mg — Hdlim

=73 ; Wgo = 1—¢ ;o W1 = Wijm + Wy

Donde:

WIim = valor obtenido del formulario de hormigén armado
Ws1 = cuantia mecanica para armadura a traccion

WSs2 = cuantia mecénica para armadura a compresion

¢ = relacion entre el recubrimiento y el canto util

r = recubrimiento geométrico

Determinacion de la armadura de traccion y compresion.

Wsl*bw*d*fcd Wsz*bw*d* cd
sl = f ASZ = f
yd yd

Donde:

Asl = area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
As2= area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.
Calculo de la armadura minima, el valor de p se obtiene de tablas.

As min = Wmin * bw * h
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Disefio por corte

Para el célculo de esfuerzo cortante, Jiménez Montoya dice: en caso particular de inercias
constantes tenemos que la tencion de cizallamiento es definida por la ecuacién ya conocida

de resistencia de materiales.

_V*m
= b 1
Donde:

T = esfuerzo cortante
V=cortante en la seccion que estamos verificando
m= momento elastico en la seccién que estamos verificando la tension de cizallamiento.
b=ancho de la pieza donde estamos verificando la tension de cizallamiento.
I= momento de inercia respecto al centro de gravedad de la pieza en la direccion que
estamos disefiando.

Calculo de la armadura transversal

El hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante sin armadura.

Veu = Vg Veu = foy xbw xd foy = 0,5 * V fcd(kg/cmz)

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.
Vewz2Va Va= Veu+Vou = Vou=Va— Veu

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 multiplicado por t.

f
Ag = 0,0Z*bw*t*fc—d

yd
La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sea de 4000kg/cm?.

2.5.2.5. Columnas de H°® A°
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Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigén armado donde el

esfuerzo principal es el nominal. Su funcion principal es absorber los esfuerzos de la

estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma coman es la cuadrada y la rectangular.

La armadura esta constituida por barras longitudinales que son éstas las que absorben los

esfuerzos principales junto con el hormigon, y la armadura transversal que son los estribos,

tienen la funcion de evitar la rotura por deslizamiento, evitando el pandeo de la armadura

longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.

Sus distintas secciones transversales pueden estar sometidas a compresion simple,

compresion compuesta o flexion compuesta. Para poder determinar la longitud de pandeo se

utiliza la siguiente ecuacion.

l, =k=x*1 (k seobtiene entrando con {)

% (?) detodos los pilares

Ya =
> (#) detodos las vigas

; (igual para yYg)

GRAFICO N° 5 Coeficiente de pandeo (con desplazamiento lateral)
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FUENTE: Norma boliviana

Columnas cortas y largas
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Las Columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a
compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexién lateral que hace que pierdan

capacidad resistente.

La determinacion de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez de la
misma, si la esbeltez es menor que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor se trata de

una columna larga. La esbeltez de un elemento se la determina mediante la siguiente formula:

l, k-1 .
A= 1= _I < 35 esbeltez mecanica
A
l, k-1 .
A= T h < 10 esbeltez geometrica

Compresion simple

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un
esfuerzo normal N que actla en el baricentro pléstico de la seccion.

En la practica es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la incertidumbre
del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas
recomiendan que las piezas sometidas a compresién se calculen con una excentricidad
minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente los coeficientes de seguridad.
Excentricidad minima de calculo

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en el
baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la

direccion en que se esta considerando el pandeo) igual al mayor de los dos valores:

>{h b 2}
=120 ©® 20 ™

Resistencia del hormigon

De acuerdo con la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura hormigonadas

verticalmente, la resistencia del hormigdn debe rebajarse en un 10 por 100, con el objeto de
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prever la perdida que dicha resistencia puede experimentar debido a que, durante el proceso
de compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior de la pieza.

f
fq=09x-=
C

Excentricidad de primer orden

Excentricidad ficticia.- para piezas de seccion rectangular viene dado por:

f c+20xe, I2
efic = (3+35y80>* °%2%104

c+10xe, h
C=dimension de la seccion, paralela al plano de pandeo
Excentricidad total
er = €, t €fic

Armadura longitudinal

Para piezas sin pandeo y solicitadas por carga axial

En caso de secciones rectangulares con armadura simétrica y para un acero de dureza
natural, la resistencia méaxima de la columna es:

b+6
Ym * Nd = 0,85 % fq *b*h + As * f4 ym=T21,15

Despejando As de la ecuacion:
_ Ym*Nd—085x*f4 *bxh

Ag fra
La armadura minima es:
As=0,008*Ac
La armadura maxima es:
As=0,08*Ac

Armadura transversal

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

s <boh (menor dimencion de la pieza)
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s< 15« q)de la armadura longitudinal

El diametro del estribo ser:

(I)estribo = Z * q)de la armadura longitudinal O 6mm

2.5.2.6. Zapatas de H° A°
Zapatas aisladas dimensionamiento
Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:

Momento en el eje x (Mx), Momento en el eje y (My), Cortante en el eje X (Vx), Cortante en

el eje y (Vy), Carga vertical que llega a la zapata (N).

Para calcular el peso propio de la zapata, asumimos un valor igual al 5% del total de la carga
N.  P.Papata= 0,05-N

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima que debera tener

la misma:

N

Apec =
Oadm

Escogemos un area mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas de a 'y

b, estos deben ser valores constructivos.

Para comprobar si las dimensiones cumplen, verificamos el punto mas critico:

N 6-M, 6-M,
Uméx=Z—a2_b—a.b2

Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el ¢,,,;;, = 0

Armadura a flexién;
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= — 1=
pmax fy 0’85](_;:,
fe
Ag = pbd Asminzg*bw*d
- ey y
Revision por corte:
B—-C
Vy < 0V, Ve=053+B+d\f Vy=q.(55-d)L  ©=085

Cortante por penetracion:

V, < 0,85(0,27) (2 +)JEB*d

Asumimos recubrimiento de la zapata de 5 cm.
Por lo tanto la altura de la zapata seré igual a d + 5cm.
La altura minima que debera tener una zapata es de 15 cm.

Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, calculamos el peso propio real
de la zapata con la siguiente férmula:

P.P. apata = Ve - Volumen
La carga vertical N total sera la sumatoria de la carga N mas el peso propio de la zapata.

Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flexor, y éste sumado con

el momento flexor inicial, producen un nuevo momento. Dichos momentos seran:

MOX Mx

-+

Verh

Moy =M, £V, -k

Una vez encontrados los esfuerzos en los extremos de la zapata, se realizan las verificaciones
de estabilidad.

2.5.2.7. Escaleras

21



Las escaleras de hormigén armado, hoy en dia siguen siendo una de las mas utilizadas,

porque resultan sencillas y econémicas en su ejecucion.

Una escalera de hormigon armado se comportara, a veces, como una losa bidireccional y
ademas, la combinacion de tramos, mesetas y sus apoyos, ofrece tantas alternativas que

realmente hace que elegir la escalera adecuada sea mas importante si cabe que su célculo.

Los sistemas de escaleras deben brindar al usuario un alto grado de comodidad y de
confiabilidad estos dos factores dependen en gran medida de la inclinacion que se le dé a los
tramos del sistema, se recomienda que el grado de inclinacion de un sistema de escaleras
varié entre 20° y 50° siendo el limite superior no recomendado por cuestiones de seguridad
del usuario, ademas para inclinaciones menores a las mencionadas se recomienda empleo de

rampas.

GRAFICO N° 6 Partes de una escalera

a. Descanzo.
b. Huella.

. Contrahuella.

. Angulo de inclinacion.
. Anciajes terminales.

man

Dimensionamiento.- Respecto de la huella y contra huella se recomienda que la sumatoria
de dos veces la contrahuella mas la huellas tenga una variacion de entre 0,60 m a 0,64 m
donde la huella minima es de 0,25 m y la contrahuella variard segin los siguientes
parametros: para escaleras monumentales la contrahuella debera variar entre 0,13 m a 0.15m,
para edificios o casas la contrahuella debera variar entre 0,15 m a 0,175 m, para sistemas de
escaleras secundarias (emergencia) la contrahuella debera ser de 0,20m. Respecto del ancho
del sistema, el codigo recomienda que para viviendas el ancho minimo sea de 1,00 m, para
sistema secundarios o de emergencia 0,80 m, para sistemas de caracol o helicoidales 0,60m
y finalmente para sistemas de edificios 1,20 m en el caso de escaleras de uso cotidiano y de

emergencia.

Cargas.- se toman tres tipos de cargas de acuerdo a la norma que son:
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Sobrecargas: de acuerdo al uso ver reglamento nacional de construccion (R.N.C.)

- Escalera secundaria 2,00 kN/m?

- Viviendas y edificios residenciales 2,50 kN /m2 — 3,00 kN /m?

- Edificios publicos 4,00 KN /m?
- Edificios de oficina 5,00 kN /m?
- Tribunas 5,00 kN /m?

Acabado: se usa 1,00 kN /m

Peso propio: se utiliza el peso de la estructura.

2.6. Estrategia para la ejecucién del proyecto

Para poder realizar la ejecucién del proyecto, es necesario, primero, determinar las
especificaciones técnicas necesarios para la realizacion de la obra; seguidamente, se realizara
los computos métricos con sus precios unitarios para la elaboracién del presupuesto y asi

realizar el planeamiento y cronograma respectivo.
2.6.1. 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.

En general las especificaciones técnicas se hicieron en base a las especificaciones nacionales

oficiales del pais.

2.6.2. Precios unitarios
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Los precios unitarios se refieren al costo por unidad de volumen, area o longitud, segun
corresponda, para cada item de construccion.

El andlisis de precios unitarios realizado para cada item, comprende los siguientes puntos:
materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en cuenta como
beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como herramientas menores el 5% de la mano
de obra, de los beneficios sociales y del IVA; como gastos generales el 10% y como utilidad
el 7%, Para los impuestos se tomo un valor de IVA del 14,94 % y un valor de IT del 3,09%.

2.6.3. Computos métricos

Los computos métricos se calculan de manera general mas o menos complejos para las
cantidades de cada tarea de la obra, para obtener una valoracion anticipada de ésta y poder
predecir las cantidades y volumenes de material que llevara la realizacion de la misma, se
vale de los planos y documentacion definitoria del proyecto.

El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales constituye un rubro del presupuesto,
esta clasificacion por actividades debera ser hecha con criterio de separar todas las partes
que sean susceptibles de costo distinto, no sélo para facilitar la formacion del presupuesto,
sino también porque éste es un documento de contrato y sirve como lista indicativa de los

trabajos a ejecutar.

2.6.4. Presupuesto

El presupuesto de la obra se lo determina de acuerdo a los precios unitarios para cada
computo métrico referido en la obra; con esto anticipamos el costo total de la obra y poder
estimar una utilidad conveniente. Se debe tener cuidado porque un mal presupuesto puede

generar pérdidas para la empresa encargada de la construccion de la obra.

2.6.5. Planeamiento y cronograma de obra

El planeamiento y cronograma de una construccion se lo determina de acuerdo a una ruta
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critica v cantidad de obreros necesarios en cada una de las etapas de la construccién de la
obra, existen varios métodos como ser PERT, CPM, PERT-CPM y GANTT. En nuestro caso
usaremos el método GANTT para la elaboracion del planeamiento y determinar el
cronograma de la obra.

El cronograma se lo realizo utilizando el método de barras Gantt utilizando los siguientes
pasos:

1. Dibujar los ejes horizontal y vertical.

2. Escribir los nombres de las tareas sobre el eje vertical.

3. Se dibujan los bloques correspondientes a las tareas que no tienen predecesoras. Se
sitian de manera que el lado izquierdo de los blogques coincida con el instante cero del
proyecto (su inicio).

4. A continuacion, se dibujan los bloques correspondientes a las tareas que solo
dependen de las tareas ya introducidas en el diagrama. Se repite este punto hasta haber
dibujado todas las tareas.

En resumen, para la planificacion de actividades relativamente simples, el grafico de Gantt

representa un instrumento de bajo costo y extrema simplicidad en su utilizacion.

3. INGENIERIA DEL PROYECTO
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3.1.  Analisis del levantamiento topografico

Se pudo apreciar mediante el levantamiento topogréfico que el terreno de emplazamiento del
proyecto presenta pendientes muy minimas y desniveles pequefios, para lo cual se debera
realizar la respectiva nivelacion para su construccion. Esta topografia fue realizada con la

ayuda de una estacion total de la universidad Auténoma Juan Misael Saracho.
3.2.  Analisis del estudio de suelos

El estudio de suelos fue realizado el terreno donde se emplazara la obra (Bordo Carachimayo)
actualmente la sede de la comunidad. El estudio se realizo a una profundidad de 3,80 metros

donde se determino el esfuerzo admisible del terreno.

El informe de dicho anélisis se encuentra en el ANEXO 2, el cual es un documento avalado
por el laboratorio de suelos de la universidad Autébnoma Juan Misael Saracho.

Con la elaboracion del ensayo de penetracion estandar (S.P.T) y el trabajo de laboratorio
donde se realizaron los ensayos de granulometria, limites de Atterberg se identifico dos

estratos, dando como resultados los siguientes tipos de suelos:

Resultado lo siguiente: Estrato superficial que varia entre 0,65 y 0,78 metros de profundidad
el cual es un suelo arcilloso A-6-(11) y el segundo estrato es un suelo gravoso arenas limosas
y arcillosas este ultimo estrato con una resistencia admisible de 0,035 KN/cm?, este esfuerzo
se obtuvo a una profundidad de 3,80 m del nivel del suelo. Este esfuerzo se obtuvo de los

abacos. ©adm = 0,35 MPa.
3.3.  Analisis del disefio arquitectonico

El disefio arquitectdnico toma en cuenta todos los requerimientos minimos para un centro de
capacitacion comunal con sal6n para reuniones, bateria de bafios, el proyectista tiene que
hacer un analisis de la arquitectura y modelar de acuerdo a la misma, los planos
arquitectonicos correspondientes se lo puede apreciar detalladamente en la parte del ANEXO
10.

3.4. Planteamiento estructural
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Una vez obtenida la topografia el estudio de suelos y el disefio estructural se procedera a

realizar el planteo estructural, de la edificacion.

Con los criterios mencionados en el marco tedrico se procedera a hacer la idealizacion de la

estructura.
3.4.1. Estructura de la edificacién

La estructura de sustentacion de la edificacion esté constituida por varios porticos.los pérticos
de la estructura estdn compuestos por columnas de seccion cuadrada y rectangular, y vigas

de seccidn rectangular las losas seran forjados reticulares.

Los pérticos estan vinculados mediante vigas centradoras y las fundaciones son zapatas

aisladas.
3.4.2. Fundaciones

Las fundaciones estardn compuestas por zapatas aisladas debido a sus solicitaciones y su
ubicacidn. Las cargas provenientes de la estructura son moderadas, debido a la magnitud de
la obra, como asi también al tipo del suelo de fundacion la fundacién se encuentra a un nivel
de -3 m.

3.5.  Analisis, calculo y disefio estructural
3.5.1. Estructura de sustentacion de la edificaciéon

Para este punto es importante aclarar que solo se realizara todo el proceso de disefio para un

solo elemento, y los demas resultados se los podra apreciar en los respectivos anexos.
3.5.1.1. Disefio de la losa casetonada de H® A°

Cabe aclarar que la cubierta de la estructura también se trata de una losa casetonada.

Datos geometricos
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Espesor de la losa: h=25 cm

Losa de compresién: 5 cm

Ancho del nervio: 10 cm

Recubrimiento: r=2cm

Caracteristicas de los materiales:

Peso especifico del hormigon: yhn = 25 kN/m?
Resistencia de disefio del hormigon: feq = 1,40 kN/cm?
Resistencia de disefio del acero: fyq = 34,78 kN/cm?

Factor de mayoracion: yf =1,6

Determinacion de las cargas de disefio en las losas del primer piso

Peso de la losa de compresion = 1*1*0,05*25 = 1,25 kN/m?

Peso de los nervios = (1*2*0,1+0,8*2*0,1)*0,2*25 = 1,80 kN/m?

Peso de la armadura 4% de los nervios y de la losa de compresion = 0,12 KN/m?
Peso propio de la losa = 3,17= 3,18 KN/m?

Peso del sobrepiso = 0,50 kN/m?

Tabiqueria = 2,00 kN/m?

Carga permanente 2,50 kN/m?

Sobrecarga de uso = 3,00 kN/m?
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qe=1,6(G) + 1,6Q = 1,6(2,50+3,18) + 1,6(3,00) = 13,89 kN/m?

Panel de losas del la planta 2

-
4 Aa 14 o (B
-
4 a9 15 ar (7
-
1 @2 aé 12 @)
| ! | Ll {
115 ey || | 17 || (K | @)
Y1 I g — 8,08 a5 - 4.5

(2)

5)

4.5

Analizando la grafica del panel de las losas del segundo piso, se puede notar que los pafios

2 y 18 tienen més lados sin continuidad por lo que son los mas criticos, de manera que se

calculara el pafio N° 18

El coeficiente m; para el calculo de los momentos flectores se obtiene de las tablas para el

disefio de losas nervadas rectangulares sustentadas perimetralmente, sometidas a cargas

distribuidas uniformes (ANEXO 1 TABLA N°6)
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Ly = 5 45
W SIS SREESIE

Clasificacion de la losa

l, 545 .. .
L= = 1,36 donde 1,29 < 2 — losa bidireccional
X

De acuerdo con las condiciones de continuidad que tiene esta losa, segun las tablas para el

disefio de losas nervadas rectangulares sustentadas perimetralmente, sometidas a cargas
distribuidas uniformes (ANEXO 1 TABLA 6), la losa en estudio pertenece al CASO N°1

l 4
Con l—x =Ta " 0,73 ingresamos a la tabla de donde obtenemos los coeficientes.
y )

my- = 1204
My+ = 679,1
mx- =834,5
Mx+ = 327, 7
M =0, 0001*m*qga*(Lx)?
Muy- = 0,0001*1204*13,89*42 = 26,75KN*m/m =2675 KN*cm/m
Muy+ = 0,0001*679,1*13,89*42 = 15,09KN*m/m = 1509 KN*cm/m
Mux- = 0,0001*834,5*%13,89*42 = 18,54 KN*m/m = 1854 KN*cm/m

Muxs+ = 0,0001*327, 7*13,89*4? = 7,28 KN*m/m =728 KN*cm/m
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Calculo de la armadura:
Asumiendo un diametro de 12 mm

d= h-r-®/2 = 25-2-1,2/2= 22,40 cm

A=085*b*fc—d*d* 1- |1- Mq
S fyd 0,425 « b * fq = d?
A 0.85 %20 %224 » 220 |1 _ |1 2675 3.94 cm?
= * * * * - — =
sy= =5 * 3478 0,425 * 20 * 1,40 * 22,42 9% em”/m
A 0.85 %20 %224 » 220 |1 _ |1 1509 2 08 cm?
= * * * * - — =
sy+ = 3478 042520 1402242~ 208em7/m
A 0.85 20« 224 » 220 11 _ |1 1854 2.60 cm?
= * * * * - — =
sx= = 5 **3478 0,425 * 20 140 * 22,42 /60 cm”/m
A 0,85 % 20 * 23 1,40 1 1 728 0,96 cm?
= * * * * - — =
sx+ = U 34,78 042520+ 140 = 2242~ o6 cemi/m

Determinacién de la armadura minima
Asmin = @min *b * h = 0,0033 x 20 * 25 = 1,65 cm2/m

Se puede ver que en todos los casos la armadura minima es menor, excepto en el ultimo por
lo que se tomara en cuenta la armadura calculada y en para el Gltimo caso se tomara la

minima.

Esta armadura se tiene que dividir entre los dos nervios que corresponden a un metro de

franja en las 2 direcciones “X” (longitudinal) y “Y” (transversal).
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Determinacién de la armadura a flexion

Asy (-) Asy (+) Asx (-) Asx (+) Asy (-) Asy (+) Asx (-) Asx (+)
cm?/m | cm?/m | cm?/m | cm?/m | cm?/nervio cm?/nervio cm?/nervio cm?/m
1610 1610 1610
3,94 2,08 2,60 1,65 1,97 | 2¢12 1,04 1,3 0,83
+1¢8 +1¢10 +148

Verificacion de la resistencia al cortante
Se toma como ancho unitario (un metro de ancho). La carga Ultima superficial es:

u = 14,69 KN/m?

La seccion de disefio esta ubicada en la cara de la viga exterior esta ubicada a 12,5 cm del

eje de la viga.

Ly=545

v/ /7]
N LLLL

Lx=4

La fuerza cortante que actua sobre 1 m de ancho de la zona critica a cortante es:
Vd =1*1,875*%13,89= 26,04 kN

El esfuerzo virtual del calculo del hormigén.

f, = 0,131 * 3/fc2k = 0,131 * /212 = 1 MPa = 0,10 kN/cm?

El esfuerzo cortante que puede soportar el hormigon es:
Veu =fey *bxd =0,1%20%* 22,40 = 44,80 kKN

V4 =26,04kN/ cm? < V., = 44,80 KN/ cm? El hormigon resiste

OK

32




Armadura de reparto por temperaturay retraccion de fraguado

Para absorber los esfuerzos generados en el hormigon de la loseta de compresion, por
conceptos de cambios de temperatura y retraccion de fraguado, y permitir un control

eficiente de las fisuras:
Agmin = Pmin * b *h = 0,0018 * 100 x5 = 0,9 cm?/m

Tomando un diametro de 6mm para la malla

0,9
#barras = m = 3,18 = 4 barras

Espaciamiento = 100/4 = 25 cm

USAR: ®6mm ¢/25 ¢cm (a media altura de la loseta de compresion)

3.5.1.2. Disefio de vigas de H°® A°

El célculo de las vigas que componen la estructura del proyecto, se calcularon con el paquete
estructural CYPECAD — v2014.p, introduciendo los datos generales que se indicaron
anteriormente. En esta etapa se realizara el célculo de la viga cargada y armada de la mas
critica (entre la columna C5 y C6 en el segundo piso), para demostrar: el calculo, el

funcionamiento del programa, la seccion obtenida por el mismo, etc.

La norma CBH-87 hace referencia sobre el canto de la viga dando una recomendacion de
usar un canto de h =luz/12, se puede usar otro dimenciones siempre y cuando el proyectista
justifique que trabajara bien. En este caso verificaremos la viga con los datos que se

especificaran a continuacion.
Canto de la viga: h=35 cm
Base de la viga: bw =25 cm
Recubrimiento: r =2 cm

Luz de laviga: L =5,6 m =560 cm
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Resistencia de disefio del hormigén: fca = 1,40 kN/cm?

Resistencia de disefio del acero: fyq = 34,78 kN/cm?

Factor de minoracion yc = 1,5 (hormigon) vs = 1,15 (acero)

Factor de mayoracion: yf =1,6

Distancia de verificacion del cortante: e =100 cm

Esfuerzos mayorados de disefio en la viga
Columna C5 centro Columna C6
Momento flector (KN*cm) -5786 4564 -3443
Cortantes  (kN) 97,05 0 -83,88
Flecha maxima (cm) 0,609

Verificacion de la flecha maxima

< 0.609 < 560 cm
ax = T PUZ M= 700

fm
0,609cm < 1,12 cm OK

Determinacion de la armadura positiva

Asumiendo un didmetro de 16 mm y 6mm del estribo

d= h-r-®/2- ®e = 35-2-1,6/2-0,6= 31,60 cm

Calculamos la altura del bloque de compresion

d+|1- |1 Mq
= * - -
y 0,425 * b = fcd * d2

31,60 |1— |1 4564 5,30
= * — — —
y=23b 0,425 = 25 = 1,40 * 31,602 SUem

)

fcd ’
A =085*b*x—=x*y=0,85%*25% * 5,30 = 4,53 cm

fyd 34,78
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Armadura minima

Whin. = 0,0033 (de tabla ANEXO 1 TABLA 3, de acuerdo al tipo de acero usado AE-40)
As.min = Wmin*b*d = 0, 0033*25*31,60= 2, 61 cm?.

Se toma la cuantia mayor que es As = 4,53 cm?

Para: 2¢16mm + 1 ¢10mm = 4,81 cm? 4,81 cm? > 4,53 cm? OK

USAR: 2¢16mm + 1 $10mm

Determinacion de la armadura negativa cerca de la columna C5
Asumiendo un diametro de 16 mm y 6mm del estribo
d= h-r-®/2- ®e = 35-2-1,6/2-0,6= 31,60 cm

Calculamos la altura del bloque de compresion

d+|1- |1 Mq
=d * — —
y 0,425 * b = fcd * d2

31,60 |1— |1 5786 6,91
= * — — —
y=23b 0,425 = 25 = 1,40 * 31,602 2% cm

A;=085*b fed
= * k —— %
S ) fd y

)

34,78

A = 0,85 % 25 * * 6,91 = 5,91 cm?

Armadura minima
Whin. = 0,0033 (de tabla ANEXO 1 TABLA 3, de acuerdo al tipo de acero usado AE-40)

Asmin = Whin*b*d = 0, 0033*25*31,60= 2, 61 cm2.
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Se toma la cuantia mayor que es As = 5,91 cm?
Para: 2¢16mm + 3 $10mm = 6,37 cm? 6,37 cm? > 5,91 cm?

USAR: 2¢16mm + 3 $10mm

Determinacién de la armadura negativa cerca de la columna C6
Asumiendo un didmetro de 12 mm y 6mm del estribo
d= h-r-®/2- ®e = 35-2-1,2/2-0,6= 31,80 cm

Calculamos la altura del bloque de compresion

d+|1- |1 Mq
= * - -
y 0,425 * b = fcd * d2

31,80 % 1 — |1 3443
= * — —
y=295b 0,425 * 25 * 1,40 * 31,802

= 3,88 cm

J

— 2
34,78 * 3,88 = 3,32 cm

= k k —— %k = * *
S ] f ] )

Armadura minima

OK

Whin. = 0,0033 (de tabla ANEXO 1 TABLA 3, de acuerdo al tipo de acero usado AE-40)

Asmin = Whin*b*d = 0,0033*25*31,80= 2,62 cm2.
Se toma la cuantia mayor que es As = 3,32 cm?

Para: 2¢12mm + 2 $10mm = 3,83 cm? 3,83 cm? > 3,32 cm?

USAR: 2¢p12mm + 2 $10mm

OK
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Calculo de la armadura transversal cerca de la columna C5
El cortante mayorado maximo en el extremo de la viga es: Vd= 97,05 kN

Resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante:

f., = 0,131 S/fgk = 0,131 /212 = 1 MPa = 0,10 kN/cm?

Contribucion del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante:
d=31,60 cm
Veu = fey *bxd =0,10 * 25 ¥ 31,60 = 79 kN

V;=97,05kg < V., =79,00kg  NO CUMPLE
Como no cumple la condicion necesita armadura transversal en este sector.
Corte ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigon:
Vi1 =030*f.q*xbxd=0,3%1,40%*25%31,6=331,80KkN

Vo, < Vg <Vyq
79 kN < 97,05 kN < 331,80 kN OK

Contribucion de la armadura transversal del alma, a la resistencia a esfuerzo cortante.
Ve = V4 — Vy = 97,05 - 79,00 = 18,05 kN

Vg, * e 18,05 * 100

A = =
St 0,9+dx*fyd 0,9 * 31,60 * 34,78

=1,82 cm?/m

Célculo de la armadura minima.

. 1,40 ,
Ast.min = 0,0Z*b*e*fy_d: 0,0Z*ZS*].OO*W: 1,01 cm /m

Adoptamos la mayor  Ast= 1,82 cm?/m
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Aq 182

N°arras = AG6mm — 0.283 = 6,43 =~ 7 barras

Astprov. = N°harras * AG6mm = 7 % 0,283 = 1,98 cm?/m
1,98 cm? >1,82cm? OK

Separacion entre estribos:

S © 100 16,6 = 15
= = = , =~ cm
Nobarras 6

La longitud donde el cortante esta actuando con mayor intensidad a una distancia de 100 cm

de la columna C5, de donde tendria un total de nimero de estribos:

USAR: 7®6mm c¢/15cm (100 cm del pilar 5)

Célculo de la armadura transversal cerca de la columna C6
El cortante mayorado maximo en el extremo de la viga es: Vmax= 83,88 kN

Resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante:
f., = 0,131 % 3/f§d = 0,131 %+/212 = 1 MPa = 0,10 kN/cm?

Contribucion del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante:
Voy = foy b *xd = 0,10 * 25 % 31,6 = 79,00 kN

V,=83,88kN < V,,=79,00kg  NO CUMPLE

Como no cumple la condicion necesita armadura transversal en este sector.
Corte ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigon:
Vi1 =030*f.q*xbxd=0,3*1,40*25%31,6 =331,80kN
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Veu < Vg <V
79 kN < 83,88 kN < 331,80 kN OK
Contribucion de la armadura transversal del alama, a la resistencia a esfuerzo cortante.
Vo, = Vq — Vo = 83,88 - 79,00 = 4,88 kN

Viu * € 4,88 « 100

A = =
ST 09xdxfyd 0,9 %33 %34,78

= 0,49 cm?/m

Calculo de la armadura minima.

flq 1,40 ,
Ast,min = 0,02*b*e*fy—d= O,OZ*ZS*].OO*WZ 1,01 cm /m

Adoptamos la mayor  Ast= 1,01 cm?/m

N Ay 101
barras = Agemm 0,283

+ 1 =4,6 = 5barras

Ast.provista = N°arras * A@6mm = 5 x 0,283 = 1,42 cmz/m
1,42 cm? > 1,01 cm? OK

Separacion entre estribos:

s e 100 20
Nobarras 5

Pero la separacion maxima entre estribos es de 12 veces el diametro de la armadura
longitudinal, que es 18cm. Entonces se usara la misma separacion que en el primer tramo

anteriormente calculado.
S=17cm

USAR: 5®6mm c¢/17cm (100 cm del pilar 6)
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Célculo de la armadura transversal en la parte central de la viga

Como en el tramo cerca del pilar C6 se verifico con la armadura minima entonces el tramo

central también verificara con la minima porque el cortante de disefio es mucho menor.
Entonces:

USAR: ®6mm c¢/17cm (en todo el tramo central)

3.5.1.3. Disefio de columnas de H° A°

Se realizara el célculo de una columna, la columna C9 de la planta baja, que es una de las
mas criticas del proyecto, para demostrar el calculo, el funcionamiento del programa
CYPECAD - v2014.p, la seccion obtenida por el mismo, etc.

Datos geomeétricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales:
Base de la columna (C1) b=30cm
Altura de la columna (C1) h=35cm

Longitud de la columna analizada (C1) L =360 cm

Base de las vigas (V1;V2) b=25cm
Altura de las vigas (V1;V2) h=35cm
Longitud de las vigas (V1;V2) L =400 cm
Base de las vigas (V3;V4) b=25cm
Altura de las vigas (V3;V4) h=35cm
Longitud de las vigas (V3;V4) L =450 cm
Esfuerzo normal de célculo (kN) Nd = 909,60 kN
Momento de célculo en X Mdx =0 kN*m
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Momento de célculoen'Y Mdy = 3 KN*m

Cortante de calculo en X Vdx =0 kN
Cortante de célculoen Y Vdy =-2,4 kN
Resistencia caracteristica del H° fck = 21 MPa
Resistencia caracteristica del acero fyk = 400 MPa
; 39
. 3l
Lo i § % 25
g ml V4 £9
25Vl 4 il
o Ve 295
g V3
2| BlE | 8lez
s| =25 '35
a B
/7777
Momento de inercia en columnas
b*h3 30 %353 .
lxer = lxez = —5— = —,— = 107187,5cm
h*b3 35=%303 .
lyer = lyez = —5— = —;— = 78750 cm
Momento de inercia en columnas
b*h3 25%353 .
IXVl = IXVZ = IXV3 = IXV4 = 12 = 12 = 89322,92 cm
h*b3 35=%253 .
val = vaz = va3 = va4 = = = 4‘5572,92 cm

12 12

Determinacién del coeficiente de pandeo
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107187,5

Ixc =2/ 209709
S i 2360 = 0,71
AX ZIXV/ 89322,92 89322,92 ’
L 2*—Z00 t2*—250
AY_Z h_ 2 7360 — 1,02
Tl - 45572,92 4557292 7
SV 2T+ 2 g
Wgx = Wy =0
L L Gy
|l'i)ll'—: qFj ft(\ll'\‘ e 100.0

50.0
0.0 5.0 0.0
200 200

10,0 -30 10,0

au 8o
7.0 7.0

6.0 0.0
5.0 8.0
4.0 2.0 4.0

3.0 10

1.0~ 1.0

0.0~ - -1.0 - 0.0

Ingresando al monograma para porticos traslacionales, obtenemos los coeficientes de pandeo
Kx=1,1 Ky=1,15

Esbeltez en la columna

=== = =39,19
i \ﬁ [107187,5
A 1050
* *
- by Kyl 1154360 o0
i I 78750
A 1050

Como: Ax y Ay estan dentro del intervalo de 35 y 100, entonces se trata de una columna

intermedia. Por lo tanto es necesario verificar el pandeo.
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Reduccion de resistencia de materiales.

)

f
fqg= 09%X=09=

= 1,26 kN 2
v 15 /cm

- 0
fq= 1= = 34,78 kN/cm?
¥4 = YT 115 /em

Excentricidad de primer orden

Mgy _3:100_
Cox = N, T 9096 M
_ Mgy _ 0100 _

®oy = Ny - 91390
Excentricidad accidental

35
e, = 0= 20" 1,75cm  se tomara 2 cm que esel valor minimo segun CBH — 87

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden)

* 1074

- foa \b+20%es loy’
. = E 3
Cxflc 3500 )b + 10 * ey i

( 34,78) 30 +20%0,33 (1,1 *360)2 10-4 — 513
. = £ E 3 =
€x fic 3500/30+ 10 * 0,33 107187,5 e
1050
f.qa \h+20%ey, lo,°

= (342 Y2 % 107*

€y fic < * 3500) h+10%ep i
( 34,78) 35+20%0 (1,15 * 360)2 10-* — 596

. = E 3 E 3 =

Gy fic 3500/ 35 + 10 * 0 78750 S

1050
Excentricidad total.

ext =€, + exfic= 2+513=7,13cm
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eyt =€+ eyfic = 2+596 =796 cm

Valores reducidos.

Ny 9096
VT hebxfy 35+%30x1.26

= 0,69

Na*exe _ 9096%713
h*A.*fq 35%1050 % 1,26

W = 0,14

_ Na*eye  909,6+7,96
by = B xA.*fq 301050« 1,26

= 0,16

Con los valores obtenidos se entra en el &baco en roseta para flexion esviada (ANEXO 1
TABLA 5), con armadura en las cuatro esquinas y en las cuatro caras, de las cuales se obtuvo

los siguientes valores:

Parav=0,6 — w=041

Parav=08 — w=0,72

Interpolando para v = 0,69 se obtuvo la cuantia mecanicade:  w =0,551
Determinacién de la armadura total longitudinal (As)

_ Wsgxbxhxfy 0,551%30%*35+1,40

A
s fya 34,78

= 23,29 cm?

Asmin. = 0,008 *b +h = 0,008 30 35 = 8,4 cm?
Entonces tomamos la mayor area de acero requerida:
Agreq = 23,29cm?

Si tomamos 4 barras de 25 mm y 2 de 16 mm tenemos: A provista = 23,656 cm?
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As.provista > As.req. OK

USAR: 4025mm + 2¢16mm

Calculo de la armadura transversal de la columna
Vd=24kN
L=360cm

d= h-r-®/2- ®e = 35-2-2,5/2-0,6= 31,15 cm
f,q = 0,131 * 3/f§k = 0,131 % /212 = 1MPa = 0,1 kN/cm?

Veu =fya*b*xd=0,1%30%31,15=93,45kN
Vqg=2,4kN < V,, =93,45kN OK entonces usar armadura minima

_0,02*b*L*de_0,02*30*360*1,40

L= = 8,69 cm?
S.min. fyd 34"78

El didmetro de los estribos tomaremos 8mm. Y una separacion de 20 cm, ya que esta
separacion entre estribos cumple lo recomendado por la norma CBH-87.

Diametro del estribo = 8mm
S<b 20cm<30cm OK ; S<15*%pL=15*25mm  20cm <37,5cm OK
Entonces: S=20 cm

L 360

N°parras = ST 20 + 1 = 19 barras

Asprovista = N°barras * AB8mm = 19 * 0,503 = 9,557 cm?/m

9 557 cm? > 8,694 cm? OK

45



USAR: 19®8mm ¢/20cm (en toda la columna)

3.5.1.4. Disefio de zapatas aisladas de H® A°

Se realizara el calculo de una zapata, bajo la columna C11, que es una de las mas criticas del

proyecto, para demostrar el célculo, el funcionamiento del programa CYPECAD - v2014.p,

la seccion obtenida por el mismo, etc.
Datos:
Esfuerzo normal total
Momento flector en X
Momento flectoren'Y
Esfuerzo cortante en X
Esfuerzo cortante en Y
Resistencia caracteristica del hormigdn
Resistencia caracteristica del acero
Lado de la columna en X
Lado de la columnaenY
Recubrimiento de la zapata
Capacidad admisible del suelo
Factor de minoracion (hormigon)

Factor de minoracion (acero)

N =768,25 kN

Mx = - 659,00 kN*cm
My = 19,00 Ng*cm
VX =-6,75 kN

Vy = 0,17 kN

Fck = 2,10 kN/cm?
Fyk = 40,00 kN/cm?
I=30cm

b =30cm

r=5scm

Gadm = 0,35MPa = 0,035 kN/cm?
ve=15

Ys = 1,15
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Factor de mayoracion v =1,6

Resistencia de disefio del hormigon Fcd = 1,40 kN/cm?

Fyd = 34,78 kN/cm?

Resistencia de disefio del acero

Calculo del area minima necesaria

N 76825

_ 2
0.035 21950 cm

si:tL=B

N A
o =— - = =
A Oadm

L =+A = +/21950 = 148,15 cm entonces tomaremos L=B=160cm
Determinacion del canto util
El canto ttil “d” debe ser el mayor valor de cualquiera de las siguientes expresiones.

f,g = 0,5 *Vfcd = 0,5 * V140 = 5,92 kg/cm?

4xf,q  4%592
Y * Oadm - 1,6%35

o [i=b, L+B 1+4b_ [30+30 160160 30430
1= ™4 T2vk—1 4 4 2+423—1 4 oo

k =

4,23

2x(L-1) 2x(160—30)

d2 = — % 4+ 423

= 31,59 cm

Entonces la altura sera: h=dl+r=45+5=50cm
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Asumiendo un didmetro de 16 mm el canto Gtil serd: d= h-r-d®/2 = 50-5-1,6/2= 44,20 cm

Esfuerzos en la zapatas y verificacion

M, = M, + V, *h = 659 + 6,75 * 50 = 996,50 kN * cm

My = My + Vy +h =19 + 0,17 « 50 = 27,50 kN * cm

01 =

)

o3

)

03 =

, N 6xMy, 6xM, 76825 6%99650 6%27,50
A BxL2 LxB2 25600 1601602 160 x 1602
_N+6*Mxt 6 * yt_76825+6*99650 6 % 2750
A BxI2 L%xB2 25600 160=x1602 160 x 1602
_N+6*Mxt 6 * yt_76825+6*99650+ 6 % 2750
A B=xI2  LxB2 25600 160x1602 160 * 1602
N 6xM, 6xM, 76825 6%99650 N 6 * 2750
A BxL? LxB? 25600 1601602 160 x 1602

04 =

6 =0,0315kN/cm? < 0,4, = 0,035 kN/cm?

Esfuerzos de disefio en la zapatas

01 = Ys* 0, = 1,6 x0,0285 = 0,0456 kN /cm?

0, = Yg* 03 = 1,6 x0,0314 = 0,0503 kN /cm?

03 = y¢* 0, = 1,6 ¥ 0,0315 = 0,0504 kN/cm®

04 =Yg * 0, = 1,6 ¥ 0,0286 = 0,0457 kN/cm?

Determinacion de la armadura a flexion

= 0,0285 kN/cm?

= 0,0314 kN/cm?

= 0,0315 kN/cm?

= 0,0286 kN/cm?

OK
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ox ——tg @
0,151
02‘-—- -
®
L—1 160 — 30
X’ :T+0'15*1 =T+0,15*30 = 69,5cm
B—b 160 — 30
y’ =T+O'15*b =T+O,15*30 = 69,5cm
(03 —0,)(B—x) (0,0504 — 0,0503)(160 — 69,5)
Oy = B +o0, = 160 + 0,0503
= 0,05036 kN/cm?
(03 —0,)(L—y) (0,0504 — 0,0457)(160 — 69,5)
oy = 3 + 0, = 160 + 0,0457
= 0,04839 kg/cm?

Armadura para la seccion 1

0,0484 * 160 * 69,52  (0,0504 — 0,0484) 160 * 69,52
d1 = 2 * 3

= 19217,95 kN * cm

=d[1- [1- Mas
Y1 0,425 * B * d? * fcd
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=442 1 1 19217,95 = 2,34
Yi =% 0,425+ 160 » 4422« 1,40 | _ =™

_ 0,85 * B = fcd * yy _ 0,85 * 160 = 1,40 = 2,34
st fyd B 34,78

= 12,81 cm?

Agqmin = 0,0018 x d * B = 0,0018 * 45 * 160 = 12,96 cm?
En este caso tomamos la mayor Ay = 12,96 cm?

Numero de barra, asumiendo un diametro de 16mm

Agy 12,96
= —— = 6,45 barras = 7 barras

N°b =
Agre 2,01

Ag = 12,96 cm? < Agpey = 7 * 2.01 = 14,07cm?  OK

USAR: 7®16mm c¢/21cm

Armadura para la seccion 2

0,0504 * 160 * 69,52 (0,0504 — 0,05036) * 160 * 69,52
d2 = > + 3

M
y, =d 1—]1 dz

= 19498,75 kN * cm

0,425 * L+ d2 * fcd

=442 1 1 19498,75 = 2,38
Y2 = %% 0425 %160 » 4422+ 1,40 | ~°° ™

B 0,85 * L * fcd * y, B 0,85 160 * 1,40 *« 2,38

A = 13,03 cm?
2 fyd 34,78 cm
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Agymin = 0,0018 *d * L = 0,0018 * 45 * 160 = 12,96 cm?
En este caso tomamos la mayor Ag; = 13,03 cm?

Numero de barra, asumiendo un didmetro de 16mm

Ay 13,03
Agrs 201

N°b = = 6,48 barras =~ 7 barras

Ag = 13,03 cm? < Agprovista = 7 * 2.01 = 14,07cm?
USAR: 7®16mm c/21cm
Verificacion al punzonamiento
f., = 0,131 = y/fck? = 0,131  3/212 = 1MPa = 0,1 kN/cm?
P.=2[(b+d)+ A+ d)] =2[(30+45) + (30 + 45)] = 300 cm

Vo =2xfoy*d*P, =2%0,1%44,20 300 = 2652 kN

A, =L#*B—(1+d)(b+d) =160 160 — (30 + 45)(30 + 45) = 19975 cm?

_03+0; _ 0,0504 +0,0456

or=— 5 = 0,048 kn/cm?

Vg = 0 % A, = 0,048 + 19975 = 958,80 kg
Vg< V.,  95880kg < 2652kg OK

Verificacién al corte

OK
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, L-—1 160 — 30
L=——0,5*d=T+0,5*45=42,5cm

., B—D 160 — 30
B =T—O,5*d=T+0,5*45=42,5cm

f., = 0,131 * y/fck? = 0,131 = /212 = 1MPa = 0,1 kN/cm?
Enel corte 1
Vi1 = Omax * (L * B) = 0,0504 = (42,5 * 160) = 342,72 kN
Veur =fey *d*B =0,1%44,2+160 = 707,20 kN
Vg1 = 342,72KN < V,,; = 707,20kN  OK
En el corte 2

Como es una zapata cuadrada la verificacion en la seccidn dos sera igual que el de la seccion

uno.

3.5.1.5. Disefio de escaleras de H° A°

Se realizara el calculo de una escalera, que va de la planta baja al piso N°1, para demostrar
el célculo, el funcionamiento del programa CYPECAD - v2014.p, la seccion obtenida por el

mismo, etc.

Datos
Resistencia caracteristica del hormigén ~ Fck = 21 MPa =2,10 kN/cm?
Resistencia caracteristica del acero Fyk = 400 MPa = 40 kN/cm?

Barandillas: 0,60 kN/m
Solado: 0,50 kN/m?
Sobrecarga de uso: 5,00 kN/m2
Ancho: 120 cm
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Espesor de la rampa: 15 cm
Huella: 28 cm
Contrahuella: 18 cm

N° de escalones: 20
Desnivel: 360 cm

Luz libre: 400 cm

Descanso: 120 cm

L

i
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Célculo de la carga permanente (CM)

huella * contra huella 0,28 % 0,18 3
VOLgse = > * ancho = — * 1,2 =0,03024m

PESOpsc = VOLese * Vi * N°gge = 0,03024 * 25,00 x 10 = 7,56 kN

PESOq.
ancho

=7,56/1,20 = 6,30 kN/m

Jesc =
Qrampa = t* Yy * ancho = 0,15 * 25,00 = 1,20 = 4,50 kN/m
dbaranda = 0,60 KN/m

Qsolado = solado * ancho = 0,50 x 1,20 = 0,60 kN/m

CM = Qesc + 9ram T 9bara T+ 9solado = 6,30 + 4,50 + 0,60 + 0,60 = 12,00 kN/m

CV =5,00* 1,20 = 6,00 kN/m
Qtotal= 6,00+12,00=18,00 kN/m

Célculo de la armadura positiva

Qtcta

Mg=30,325*1,6 = 48,52 KN*m
Mgy= 4852,00 kN*cm
Asumiendo una barra de 12mm de diametro entonces:

d= h-r-@/2 =15-3-1,2/2= 11,40 cm

—dl1- 1 Mq
y= 0,425 * b = d? * fcd
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=114 1- |1 1852 =353
y==b 0425120 1142140 >

A 0,85 b *fcd xy _ 0,85+ 120 % 1,40 = 3,53

= 14,48 cm?
s fyd 34,78 cm

Agmin = 0,0018 = d = L = 0,0018 * 11,4 * 120 = 2,46 cm?
En este caso tomamos la mayor A = 14,48cm?

Numero de barra, asumiendo un diametro de 12mm

A 14,48
= ——— = 12,81 barras = 13 barras

N°b =
Ay 113

As = 14,48 cm® < A provista = 13 * 1,13 = 14,69 cm?
USAR: 13®12mm ¢/10cm

Célculo de la armadura negativa

Qotal
L N S .

Qtotal

Mg=8,325*1,6 = 13,32 kN*m
Mg= 1332,00 KN*cm
Asumiendo una barra de 8mm de didmetro entonces:

d= h-r-d/2 = 15-3-0,8/2= 11,60 cm

—d(1- 1 Mq
y= 0,425 * b = d2 * fcd

OK
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=116 1- |1 1332 = 0,83
y==b 0425120+ 1162140 o>

A 0,85 b *fcd xy _ 0,85+ 120 % 1,40 = 0,83
ST fyd B 34,78

= 3,425 cm?

Ag min = 0,0018 xd * L = 0,0018 = 11,6 * 120 = 2,51 cm?
En este caso tomamos la mayor Ag = 3,425

Numero de barra, asumiendo un diametro de 8 mm

N°b = As —3’425—681b 7b
= Ao =0503° © arras =~ arras

As = 3,425 cm?® < Agprovista = 7 * 0,503 = 3,521 cm?

USAR: 708 mm ¢/20cm

3.6. Desarrollo de la estrategia para la ejecucién del proyecto

3.6.1. Computos métricos

OK

Los codmputos métricos se realizaron segin el marco teoérico los cuales se pueden ver en

detalle en el ANEXO 3.

3.6.2. Precios unitarios

El andlisis de precios unitarios se realizo para cada item, se lo hizo como se defini6 en el

marco teorico y se puede apreciarlo en el ANEXO 4.
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3.6.3. Presupuesto

El presupuesto total de la obra se calculo, primeramente, realizando los computos métricos y
obteniendo la cantidad de item; posteriormente, multiplicando el precio unitario de los
diferentes items por la cantidad de cada uno de ellos y suméandolos estos asi se llego a un
presupuesto total de la obra que dio un valor estimado de 1.899.789,05 Bs. Son: Un Mill6n
Ochocientos Noventa y Nueve Mil Setecientos Ochenta y Nueve con 05/100 bolivianos,
que seria el precio de construccion de la obra.

Por lo tanto el metro cuadrado de la construccion es de 6.326,30 bs/m? (Seis Mil Trescientos

Veintiséis con 30/100 Bolivianos).

El costo de la cubierta de losa reticular (incluyendo las vigas) es de 196.241,16 Bs. Son:
Ciento Noventa y Seis Mil Doscientos Cuarenta y Uno con 16/100 Bolivianos. Mientras
que la cubierta de estructura metélica llega a 181.706,11 Bs. Son: Ciento Ochenta 'y Un Mil
Setecientos Seis con 11/100 Bolivianos.

El detalle del presupuesto general se lo puede apreciar mejor en el ANEXO 5.
3.6.4. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas se las realizaron segun el marco tedrico y normativa empleada,

las cuales estan a detalle en el ANEXO 6.
3.6.5. Plany cronograma de obra

El plan y cronograma de obras se lo hizo utilizando el método de barra Gantt y se lo hizo
como se definio en el marco tedrico y se puede apreciarlo en los ANEXOS 7. Con lo cual se

determino la duracion de toda la obra que es de 324 dias calendarios.
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4. APORTACIONES DEL ESTUDIANTE
4.1.  Marco conceptual del aporte

Como el aporte se trata de aislamiento térmico mediante el poliuretano lanzado entonces se

dara el concepto del mismo.
4.1.1. Poliuretano

El poliuretano se origina con Las materias primas proceden de dos productos: el petréleo y
el azlcar, para obtener, después de un proceso quimico de transformacion, dos componentes
basicos, llamados genéricamente ISOCIANATO y POLIOL. La mezcla en las condiciones
adecuadas de estos dos componentes nos proporcionard, segun el tipo de cada uno de ellos y
los aditivos que se incorporen, un material macizo o poroso, rigido o flexible, de celdas

abiertas o cerradas, etc.

GRAFICON° 7 a GRAFICON°7b

Vista atdmica del poliuretano Vista microscopica de las celdas cerradas
de la espuma de poliuretano.

FUENTE: Libro Blanco del Poliuretano Proyectado e Inyectado

4.1.2. Espuma rigida de poliuretano

Es un material sintético duro plastico, altamente reticulado espacialmente y no fusible. En
las densidades habituales, para aislamiento térmico, la espuma contiene solamente una
pequefia parte del volumen de materia sélida (con una densidad de 35 kg/ms3, sélo el 3% del
volumen es materia sélida).
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4.1.3. Poliuretano proyectado
Espuma rigida de poliuretano aplicada in situ por proyeccion, o poliuretano proyectado, que
se obtiene mediante pulverizacion simultanea de los dos componentes (Isocianato y Poliol)

sobre una superficie.
GRAFICO N° 8 Poliuretano Proyectado

-

Fuente: Libro Blanco del Poliuretano Proyectado e Inyectado

Esquema de una maquina para proyectar espuma de poliuretano:

A- Componente Isocianato

B- Componente Poliol

1- Maquina de proyeccion
2- Manguera calefactora
3- Empalme de manguera

4- Pistola

5- Bombas de trasiego

6- Agitador
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4.2.  Marco tedrico o alcance del proyecto

4.2.1. Poliuretano

4.2.1.1. Ventajas y propiedades del poliuretano

- Densidad del poliuretano.- La densidad del poliuretano varia en funcion de la

exigencia del proyecto, variacion que abarca desde los 0,30 KN/m®y 0,50 KN/m?.

Para el proyecto se utilizara una densidad de 0,38 kN/m3.

- Aislamiento térmico.- La alta capacidad aislante del poliuretano no se consigue en la

construccion con ningln otro de los materiales aislantes comunmente empleados. Esta

caracteristica especial se debe a la estructura de pequefias celdas que forma la espuma,

y a la composicion del gas aislante ocluido en el interior de dichas celdas.

La conductividad termica.- El poliuretano es uno de los materiales que tiene el mejor

valor de conductividad termica, los valores se pueden observar en el siguiente cuadro

(N°7)

CUADRO N°7

Densidad y conductividad térmica a 20 -25 °C de aislantes de poliuretano

Tioo Densidad Conductividad térmica
P (kN/m?) | (W-mL-°CY)/(kcal-h1-mt.°CY)

Espuma de poliuretano 0,30 0,026/0,0224
Plancha rigida de poliuretano 0.30 0,02-0,025/0,0172-0,0215
expandido ' promedio: 0,0225/0,0193
Planchg rigida de poliuretano 0,40 0,023/0.02
expandido
Planchg rigida de poliuretano 0,80 0,04/0.34
expandido
Poliuretano expandido in situ 0,24-0,40 0,023-0,026/0,0198-0,0224

promedio: 0,0245/0,0211
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Fuente: FAO, 1989.
La ecuacion que satisface la conductividad termica es:

. Q it
A= m donde: G= o

donde:

A = conductividad termica (W/m*°C)

Q = cantidad de calor que pasa (cal).

A= seccion del aislante en (m?).

T = tiempo durante el cual se esta transmitiendo (s).
G = gradiente o caida de temperatura (°C/m).

e = espesor del aislante (m).

segun la Norma UNE-12865:2003 debe cumplir la siguiente condiciones.

Etapa inicial A<0,022 W/m*°C
Envejecido A =0,006 W/m*°C

Para disefio se tomara A £0,028 W/m*°C

Aislamiento acustico.- El sellado proboca una mejora del aislamiento acustico o ruido
aereos.

Las espumas de celdas abiertas, ademas, suman un efecto de absorcion acustica.
Podemos sefialar como muy positivo el efecto de sellado que realiza en los
cerramientos por ser un Sistema Continuo Estanco, aportando por esta razén un buen
resultado en cuanto al aislamiento al ruido aéreo, incrementando este aislamiento,

segun los casos, entre 7 y 9 dB.

Poliuretano proyectado de celda cerrada: Hasta 58 dB
Poliuretano proyectado de celda abierta: Hasta 60 Db
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- Impermeabilidad y resistencia al agua de lluvia.- Con posterioridad se publicé la
Norma UNE-12865:2003, Comportamiento higrotérmico de componentes y elementos
de construccion. Determinacion de la resistencia al agua de lluvia de muros exteriores
bajo impulsos de presion de aire. Por ello, en junio de 2006 se realizd un ensayo en
CIDEMCO segun dicha norma.

Como resultado elevando la presion sobre la cara mojada del muro hasta los 1800 Pa,
sin que se produjesen en ningun momento penetraciones de agua. De esta forma se
Ilegd a simular una velocidad de viento de casi 200 km/h sin penetracion alguna de

agua.

El comportamiento del poliuretano frente a la humedad se puede describir como se

observa en la imagen.

GRAFICON° 8 a GRAFICO N°8 b

-
o o0

Impermeable al agua Permeable frente al vapor

Fuente : Libro Blanco del Poliuretano Proyectado e Inyectado

4.2.2. Estructura metélica

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

llama;
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» Cercha real: en la cual las cargas pueden estar aplicadas en cualquier lugar, en los
tramos elementos o nudos.
» Cercha ideal: solo tiene la carga aplicada en los nudos. Es decir que solo tienen

fuerzas normales (fuerza interna perpendicular a la seccion transversal).

Las obtenciones de las fuerzas internas en cada barra nos permiten realizar el

dimensionamiento de las mismas.

GRAFICO N° 9 Esquema de la cercha idealizada
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4.2.2.1. Cargas actuantes en la cubierta

Sobre carga de viento
El viento produce sobre cada elemento superficial de cada construcciéon, tanto orientado a
barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria W (KN/m?) en la direccion de su
normal, positiva (presion) o negativa (succion), de valor:
W = C*P
Donde:
C= coeficiente eolico, para el proyecto se tomara C1=-0,04 (succion), para la cubierta.
P= presion dinamica del viento (kN/m?)
W= sobrecarga unitaria del viento (kN/m?)

Presion dindmica del viento

Donde:
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V= velocidad del viento (m/s).

P= presion dinamica del viento (kN/m?)
Para el disefio se tomara una velocidad del viento de 2,1 m/s. este dato se obtuvo de la
estacion pluviométrica de Sella Quebradas, que es la mas cercana al lugar del proyecto.
Carga de granizo
Para la carga de granizo no existen registros hidrolégicos que nos demuestren la altura de
granizo caido en la zona pero asumiremos una carga de 0,30 kN/m? ya que la pendiente de
la cubierta no dejara que se acumule en exceso
Carga viva o0 de uso
Las cargas de uso en la cubierta se describen en el siguiente cuadro.

CUADRO N° 8 Factores de reduccion

OCUPACION DE USO CARGA UNIFORME (KN/m?)
CUBIERTAS

Cubiertas plana, inclinadas y curvas 10

Cubiertas destinadas para area de paseo 3,0

Cubiertas destinadas en jardineria o pasos de 48

reunion

Toldos y carpas i

Todas las demas 1,0

FUENTE: ASCE/SEI 7 — 10 (LRFD)

La carga viva en la estructura metélica se refiere al uso que se le dara por reparacion o
mantenimiento de la misma. Asumiendo la situacion mas critica de que una persona bien
robusta de 85 kg de masa se pare en 1 m? de cubierta con 15 kg de masa de sus
herramientas.

Haciendo un total de 100 kg/m? igual a: 1kN/m?.

Carga permanentes
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La carga permanente que actuara en la estructura metalica es el peso de la calamina, el peso
del poliuretano y el peso del cielo falso.

CUADRO N° 9 Especificaciones de calaminas en el mercado

Espesor (mm) | Peso (kN/m?)
0,17 0,0151
0,2 0,0176
0,22 0,0191
0,25 0,0215
0,27 0,0231
0,35 0,0254
0,60 0,0490

El peso de la calamina por m? es de 0,0254 kN con un espesor de 0,3 mm.

El poliuretano tiene un peso especifico de 0,38 kN/m?®

Por unidad de &rea entonces dara un peso de 0,02 kN/m?.

El cielo raso que estara conformado por plaquetas prefabricadas de yeso el cual tiene un peso
por unidad de area de 0,20 kN/m?

4.2.2.2. Combinacioén de carga para la cubierta

La norma LRFD nos muestra las siguientes combinaciones

1,4D 1)
12D +1,6L+05LroSoR) (2)
Donde:

D: carga muerta
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L: carga viva
Lr: carga viva en techos
S: carga de nieve

R: carga inicial de agua, lluvia o hielo sin incluir el encharcamiento

Si comprende las fuerzas de viento (W) y sismo (E) es necesario realizar las siguientes

combinaciones.

1,2D +1,6(LroSoR) + (0,5L 0 0,8W) 3)
1,2D+1,3W +0,5(LroSoR)+0,5L 4
1,2D +0,5L +0,2S + 0 - 1,0E (5)

Es necesario considerar solo la carga de impacto en la combinacién (3) de este grupo. Existe
un cambio en el valor del factor de carga para L en la combinacion (3), (4), (5) cuando se
trata de garajes, areas de reunion publicas, y en todas las areas donde la sobrecarga exceda

100 psi. En tal caso se debe utilizar el valor de 1 y las combinaciones son:

12D +1,6(LroSoR)+(1,0L00,8W) 3)
1,2D +1,3W + 1,0L + 0,5(Lr 0 SO R) (4)
12D +1,0L+0,2S+0-1,0E (5)

Es necesario considerar otra combinacion para tomar en cuenta la posibilidad de
levantamiento. Esta combinacion se incluye en los casos donde se contienen las fuerzas de
tension debido a momentos de volteo, que regira en edificios altos con fuertes cargas
laterales.

09D+0-(1,3WoLOE) (6)

4.2.2.3. Factores de reduccién de resistencia.

CUADRO N° 9 Factores de reduccién

FACTOR DE SITUACION
REDUCCION (®)

66



Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia del alma bajo
1 de cargas concentradas, cortantes en tornillos en juntas tipo friccion
Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de soldadura con esfuerzos
09 paralelos al eje de la soldadura, soldadura de ranura en el metal de base,
fluencia en la seccion total de miembros a tencion.
Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y capacidad de
0.85 aplastamiento de agujeros.
Cortante en el area efectiva de soldadura de ranura con penetracion
0.80 completa, tension normal al area efectiva de soldadura de ranura con
penetracion parcial.
Tornillos a tensidn, soldadura de tapon 0 muesca, fractura en la seccién
0,75 neta de miembros a tension.
065 Aplastamiento en tornillos (que no sea tipo A307)
0.60 Aplastamiento en cimentaciones de concreto.

FUENTE: ANSI/AISC 360 — 10 (LRFD)

4.2.2.4. Propiedades del acero

» Mddulo de elasticidad (E):
El rango tipico para los aceros relativamente independiente de la resistencia de fluencia
es de 193000 a 207000 MPa el valor de disefio se adopta como 200000 MPa. Las

propiedades del acero usado se muestran en la siguiente tabla.

CUADRO N°10 Propiedades del acero

Material

E G f,
A%

Ol-t

Y
Tipo Designacion | (MPa) (MPa) | (MPa) | (M/mM°C)  (kN/m3)

Acero laminado

A36 200000/ 0,300 | 80000 250 | 0,000012] 77,01
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Material E G f, o ,
V o
Tipo Designacion | (MPa) (MPa) | (MPa) | (M/mM°C)  (kN/m3)

Notacion:
E: Mddulo de elasticidad
v: Modulo de Poisson
G: Modulo de cortadura
fy: Limite elastico

a.-t. Coeficiente de dilatacion

v: Peso especifico

4.2.2.5. Disefio de miembros sometidos a traccién

Para realizar el disefio de cualquier miembro sometido a traccion se debe realizar el analisis
de cargas y tener conocimiento de los siguientes datos:

Pr = carga real obtenida de los estados de carga (la mayor).

Fy = esfuerzo minimo de fluencia.

Fu = esfuerzos de tencion minima o ruptura.

| = longitud del elemento

Pasos a seguir

1°™ - Definir la seccion del perfil.

24° - definir tipo de acero (Fu; Fy).

3% - drea minima necesaria

Pu
Pu = 0,9 Fy * Abruta — Abruta minnec — m I
Pu
Pu = 0,75 * Fu * Acfectiva — Anetaminnec = 0,75 * Fu* U !

Actectiva = U * Apeta
Escoger el area minimaentre 1 y 1, entrar a tablas y escoger el perfil comercial mas adecuado.
4% - verificacion

Pu = 0,9 * Fy * Apruea = Pr Pu = 0,75 * Fu * Agfectiva = Pr
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4.2.2.6. Disefio de miembros sometidos a compresion

Para realizar el disefio de cualquier miembro sometida a compresion se debe realizar el

andlisis de cargas y tener conocimiento de los siguientes datos:

Pr = carga real obtenida de los estados de carga (la mayor).

Fy = esfuerzo minimo de fluencia.

| = longitud del elemento

Pasos a seguir

1°" - Definir la seccion del perfil y tipo de acero.
240 _ asumir un valor para:

Kl

— con este valor entrar a la tabla 3 — 36 del manual LRFD y obtener 0,85 * F,

3".- Esfuerzos y areas necesarias

Pr Kl

Apec = 085+ F. 200 — Iminnec

4%.- Se obtiene los valores de las tablas: A= Area, rx= radio en x, ry= radio de giro y.

5% - Se procede a realizar las tentativas.

6°.- Condiciones a cumplir:

Kl
Pu = 0,85 Apryea * Fer SPr 5  — <200
7™°.- Relacion de esbeltez
Kl Kl
— < 200 — < 200
rx ry

Kl [Fy Kl [Fy
Aoy = /— Aoy = Y
X re*xm,| E Y ryxn | E

8'°.- Esfuerzo critico

Side < 1,5 — Fy = 0,658

}\’C > 1,5 — Fcrit

(

0,877

A2

)ty
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4.2.2.7. Disefio de miembro sometido a flexo traccion

Pasos a sequir:

1.- definir el perfil y tipo de acero a usar.

2.- condicion a cumplir.

Verificacion a flexion asimétrica o esviada q= Carga sobre el elemento.

Pu Mux Muy
+ + <10
2*Pnx¢d, Mnx+*d, Mny=* Py,

3.-calculo de la fuerza nominal
Pn=®*Pr = OFfy*A

4.- Fuerza interna de la cercha calculada (Pu)

5.- célculo del momento nominal (Mnx) y (Mny).
Mnx = Op*fy*Zy

Mny = Op*fy*Z,

6. - verification a flexotraccion

Pu Mux Muy
+ + <10
2xPnx¢d; Mnxx*¢p, Mny =y

Tiene que cumplir esta condicion muy importante.

Verificacion a la flecha para los distintos miembros.
5%qxL*

Ay < — Ay < ——MM
cal =300 cal = 384 % E  Ix

4.3. Producto — aporte
4.3.1. Dimensionamiento del espesor del poliuretano

Para verificar el espesor del poliuretano que se colocara tomaremos un espesor que se
comercializa. En este caso tomaremos el espesor de 1 pulgada, para un metro cuadrado
de area y 68100 calorias en una hora estos datos lo proporciona la norma UNE-
12865:2003.
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El pardmetro (ti) es la temperatura minima o maxima (-1,5°C; 37°C) del ambiente

(ANEXO 1 tabla N°7). Y (tf) es la temperatura deseada dentro del ambiente en este

caso una temperatura adecuada tanto en invierno como en verano es de 20°C.

Verificando para la maxima temperatura 37°C.

ti—t 37-20
6= =00z
2= Q _ 68100

Axt+*G 13600 =680

= 680 °C/m

= 10,0278 W/m *°C

A <0,028 W/m*°C
0,0278 W/m*°C < 0,028 W/m*°C OK

Verificando para la minima temperatura -1,5 °C.

cotiTt_ —-1,5 - 20
e 0,025

Q 68100

= = = —0,0219 W/m *°C
M= AT G T 1+3600 % (—680) /m *

= —860 °C/m

Ad <0,028 W/m*°C
-0,0219 W/m*°C < 0,028 W/m*°C OK

4.3.2. Disefo estructural de sustentacion de la cubierta

La cercha metalica tiene un apoyo fijo y tres apoyos moviles, las uniones seran soldadas. La

cercha idealizada es como se muestra en el grafico.
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4.3.2.1. Analisis de carga

Para realizar un adecuado analisis, de carga vamos a tomar en cuenta como base bibliogréafica
la norma LRFD.

Pendiente de la cubierta 15%
Combinaciones segun la norma LRFD

u=14D D: carga muerta
U=12D+16L+05LroSoR) L: carga viva
U=12D+16(LroSoR)+(0,5L00,8W) Lr: carga viva en techos
U=12D+13W+0,5(LroSoR)+05L S:cargade nieve
Uu=12D+0,5L+0,2S+0-1,0E R: carga de granizo
U=12D+16(LroSoR)+(1,0L00,8W) U: Carga tltima.

Como se puede observar en la imagen las cerchas 2, 4, 5, 6, 7, 8 y 9 son las que tienen mayor

area de influencia.

A2=A3=A4=A5=A6=A7=A8= 37,54 m?. Para el desarrollo tomaremos la cercha N°5 como
la tipo ya que es la méas desfavorable.
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Después de una iteracion con el programa CYPECAD - v2014.p, se determinaron las

secciones Optimas que se van a utilizar en las cerchas:

CUADRO N° 11 Resumen de medicion de la cercha
| Resumen de medicion

| Material _ | Longitud | Volumen | Peso
. . ——— Serie| Perfil
Tipo Designacion (m) (m3) (kN)
C 80x40 52,231 0,019 1,497
A laminad A36 C ’ ’ ’
cero faminado Cl00x50 | 27,500 | 0010 | 0911
TOTAL 79,731 0,029 2,408

Peso propio de la cercha mas correas:

Area de influencia = 13,65*2,75 = 37,54 m?

Peso por unidad de area = 0,064 kN/ m?

Peso propio de la chapa ondulada de N° 28 de espesor:
Peso por unidad de area = 0,025 kN/m?

Peso del poliuretano lanzado espesor de 2,5 cm:

Peso especifico de 0,38 kN/m?®

Peso por unidad de area = 0,020 kN/m?



Peso por sobre carga de servicio recomendado por la norma LRFD:

Peso por unidad de area = 0,100 kN/m?

Peso del granizo asumiendo que se almacena 3 cm de espesor sobre la cubierta:

Peso por unidad de area = 0,270 kN/m?

Peso del viento (succion) tomando en cuenta la velocidad media maxima registrada en

el senami (7,7 km/h)

Peso por unidad de area = -0,012 kN/m?

Peso de las plaquetas prefabricadas de yeso:

Peso por unidad de area = 0,200 kN/m?

CUADRO N° 12 Combinacién de cargas

COMBINACION MUERTA | SOBRECARGA | VIENTO | GRANIZO | ULTIMA
DE CARGA (D) kN/m? | (Lr) kN/m? (W) kN/m? | (R)KN/m2 | (U) kN/m?
1,4D 0,433
1,2D +0,5Lr 0,423
1,2D + 1,6Lr + 0,8W 1,061
0,309 0,100 -0,012 0,270
1,2D + 1,6R + 0,8W 0,793
1,2D 0,371
0,9D + 1,3W 0,262

Las envolventes se determinaron segln una serie de iteraciones del programa CYPECAD —

v2014.p. Por la dificultad que se tiene en resolver la cercha hiperestéatica.
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CUADRO N° 13 Esfuerzo en la cercha

Esfuerzos pésimos
Descripcion | N Vy |Vz Mt My Mz

Barra de la barra (KN) (KN)  [(KN) | (KN-m)|(KN-m) [(KN-m)
N1/N2 (CNX) |Cuerdainfe. |-17,414 |0,000 (1,852 |0,000 |-1,170 |0,000
N2 (CNX)/N3 | Cuerdainfe. |-9,536 |0,000 [-3,604 |0,000 |-2,430 |0,000
N3/N4 Cuerda infe. 94,650 |0,000 [-0,072 {0,000 |0,650 |0,000
N4/N5 Cuerda infe. 132,534 |0,000 (0,026 |0,000 |0,470 |0,000
N5/N6 Cuerda infe. |134,019 |0,000 (0,006 |0,000 |0,540 |0,000
N6/N7 Cuerda infe. 119,712 0,000 [-0,045 {0,000 |0,540 |0,000
N7/N8 Cuerda infe. 96,827 |0,000 (1,496 |0,000 |-0,610 |0,000
N8/N9 Cuerdainfe. |68,725 |0,000 1,577 |0,000 |[-0,730 |0,000
N9/N10 (CNX) |Cuerdainfe. {37,535 |0,000 |1,733 [0,000 |-0,990 |0,000
N1/N11 Cuerdasup. |17,975 |0,000 (2,548 |0,000 |[-2,190 |0,000
N11/N12 Cuerda sup. |-93,552 |0,000 (-6,832 |0,000 |[-5,210 |0,000
N12/N13 Cuerda sup. |-135,579/0,000 (-0,336 [0,000 |1,510 |0,000
N13/N14 Cuerda sup. |-136,044 (0,000 (0,046 |0,000 |1,000 |0,000
N14/N15 Cuerda sup. |-121,193|0,000 (0,472 |0,000 |1,100 |0,000
N15/N16 Cuerda sup. |-97,876 |0,000 (0,780 |0,000 |1,140 |0,000
N16/N17 Cuerdasup. |-69,406 |0,000 (0,972 |0,000 |1,150 |0,000
N17/N18 Cuerdasup. |-37,726 |0,000 (1,465 |0,000 [1,290 |0,000
N18/N19 Cuerda sup. /0,044 0,000 |[0,499 |0,000 |0,730 0,000
N10 (CNX)/N19 | vertical -6,691 0,000 |-0,034 |0,000 |0,010 0,000
N18/N10 (CNX) | vertical 34,174 10,000 |0,024 |0,000 |-0,010 0,000
N9/N18 vertical 26,871 0,000 |-0,065 |0,000 |0,080 0,000
N17/N9 vertical 18,913 0,000 |-0,108 {0,000 |0,100 |0,000
N8/N17 vertical 10,394 0,000 |-0,253 {0,000 |0,180 |0,000
N16/N8 vertical 0,836 0,000 |-0,582 |0,000 |0,300 0,000
N7/N16 vertical -10,507 0,000 |-1,556 |0,000 |0,530 0,000
N15/N7 vertical -22,356 |0,000 |3,080 |0,000 |0,760 |0,000
N6/N15 vertical -56,757 0,000 |7,878 |0,000 |-0,870 |0,000
N14/N6 diagonal -55,524 10,000 0,629 |0,000 |-0,660 |0,000
N5/N14 diagonal -45,104 10,000 |0,382 |0,000 |-0,270 0,000
N13/N5 diagonal -37,589 |0,000 0,293 |0,000 |0,540 0,000
N4/N713 diagonal -28,507 0,000 0,370 |0,000 |0,720 0,000
N12/N4 diagonal -16,660 |0,000 |0,632 |0,000 |0,010 0,000
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N3/N12 diagonal 2,140 0,000 {0,270 |0,000 |1,010 0,000
N11/N3 diagonal 41,149 (0,000 |-0,173 |0,000 1,330 0,000
N2 (CNX)/N11 |diagonal 103,115 |0,000 |-6,338 {0,000 |-4,930 |0,000
CORREA correa 0,053 -0,002 [5,102 |0,000 |-3,090 {0,000
4.3.2.2. Disefio de las correas
Datos del perfil
Perfil escogido: C100x50 acero A36
\ Nudos . Caracteristicas mecanicas
Longitud Area I I I X Y
. . . m X y t g g
Inicial | Final (m) cm) | (cm4) | (cm4) | (cm4) | (mm) | (mm)
correa 2,75 450 67,20 10,42 0,08 -13,16 0,00

| Esfuerzos pésimos

Barra) N | Vy | Vz | Mt | My | Mz
(KN)| (KN) | (KN) |(KN-m)|(kN-m) (kN-m)

correa-0,18/-0,011 -4,288/0,00 -2,30 |-0,01

Verificacién a flexion eje X

Determinacién de la fluencia

Sx = modulo resistente elastico respecto al eje x 13,44 cm? (dato del perfil)

M, = Mp =F, xSy = 3,36 KN xm
Resistencia de disefio a flexion
@, = Factor de resistencia a compresion 0,9

M, =0, *M, =3,02KN+*m

Condicion que se debe satisfacer
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Mr =resistencia requerida segun las combinaciones de carga 2,30 KN*m
M;

—<1 0,761 <1 OK
M,

Verificacidn a corte en el eje Y
Comprobacidn de rigidizador transversal

h: Distancia libre entre alas, menos el radio de acuerdo 96 mm
tw: Espesor del alma 2,6 mm

w

h ’ E
- < 2,46 = 36,92 < 69,58 OK no es necesario rigidizador transversal
y

Resistencia nominal a cortante.

h
Si: - <260 3692 <260 entonces K, = 5segunlaLRFD (cap.G2 —b)

w

A, =dx*t, = 2,60 cm?

d = canto total del perfil 200 mm
V,u=06%C,*Ay, *F, = 39,00kN
Resistencia de disefio a cortante
@, = 0,9 Factor de resistencia a cortante.

V.=0,*V, = 3510KkN

Condicion que se debe satisfacer

36,92 < 69,57 entonces Cy, =1 segunlaLRFD (cap.G2 —b1l)
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Vr =resistencia requerida segun las combinaciones de carga 4,29 kN
Vi
—<1 0,122<1 OK
Ve

PERFIL A USAR: C100x50 aceros A36
4.3.2.2. Disefio de la cuerda superior

Datos del perfil

Perfil escogido: C80x40 acero A36

\ Nudos ) Caracteristicas mecanicas
Longitud Area I I I X Y
.. . m X y t g g
Inicial | Final (m) (cm?) | (cm4) | (cm4) | (cm4) | (mm) | (mm)
N1 N11 1,512 3,65 34,22 5,27 0,07 -10,48 0,00

| Esfuerzos pésimos

Barra | N | Vy | Vz | Mt My | Mz
(KN) | (kN) | (kN) |(kN-m)|(kKN-m})|(kN-m) i

N12/N13|25,93/0,000/0,655/0,00 |-0,85 |0,00

Verificacion a la traccion
Resistencia nominal a compresion

P,=A*F, =91,30kN

y

Resistencia de disefio a compresion
@, = Factor de resistencia a traccion 0,9

P.=0,*P, =82,17kN
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Condicion que se debe satisfacer

Pr =resistencia requerida segun las combinaciones de carga 25,93 kN
Py

— <1 0,312 <1 OK
P

Verificacion a flexion eje X

Determinacién de la fluencia

Sx = modulo resistente elastico respecto al eje x 8,55 cm?® (dato del perfil)

Mn= MP=Fy*SX = 2,14’kN*m

Resistencia de disefio a flexion
@, = Factor de resistencia a compresion 0,9
Mc=0p,*M, =1,92KkN*+m

Condicion que se debe satisfacer

Mr =resistencia requerida segun las combinaciones de carga 0,85 KN*m

=| =
IA
—_

a

0,44<1 OK

PERFIL A USAR: C80x40 aceros A36
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4.3.2.2. Disefio de la cuerda inferior
Datos del perfil

Perfil escogido: C80x40 acero A36

\ Nudos Lasfiue Caracteristicas mecanicas
A 1) 1) 2 (3) (3)
Inicial | Final (m) A I Iy . % %
(cm?) | (cm4) | (cm4) | (cm4) (mm) (mm)
N1 N2 1,500 3,65 34,22 5,27 0,07 -10,48 0,00

Esfuerzos pésimos

Barra| N Vy | Vz | Mt | My | Mz
(kN) | (kN) | (kN) |(kN-m)|(kN-m)|(kN-m)

N5/N6| -25,56 | 0,000|-1,193, 0,00  -0,89 | 0,00

Verificacion de la esbeltez

I
ry =\/% =1,2cm

B 125

b= =

K =0,11 segun el cap. C3 de la norma AISC (LRFD 2010)
Ay <200 125 <200 OK

Verificacién a la compresion

Se calcula la critica elastica de pandeo tomando la menor de lo sejes y, X.
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Iy Iy
ry = A = 1,2cm Iy = A = 3,06cm

T2 x E T2 x E
Fex = —— = 822,01 MPa Foy = ——— = 126,66 MPa entonces:
(K * L) K*L
Iy Iy
2« E
Fe =— 126,66 MPa

K * L2
)
Tension de pandeo por flexién tomada como:

F
F_Z < 2,25 entonces tomar el segundo caso de la norma LRFD (cap.E — E3 — A)

Fy _250_
For = [O,658F_e] +F, = 0,658126,66] % 250 = 109,44 MPa

Resistencia nominal a compresion
P,=Ax*F., =3995KkN

Resistencia de disefio a compresion

@, = Factor de resistencia a compresion 0,9

P.=0,*P, =35095kN

Condicion que se debe satisfacer

Pr =resistencia requerida segun las combinaciones de carga 25,56 kN
P

=<1 0,711 <1 OK
Pe

Verificacion a flexion eje X
Determinacion de la fluencia

Sx = modulo resistente plastico respecto al eje x 8,55 cm? (dato del perfil)
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M, = Mp =F, *Sx = 2,14KkN*m
Resistencia de disefio a flexion

@, = Factor de resistencia a compresion 0,9
M,=0,*M, =1,92KN*m
Condicion que se debe satisfacer

Mr =resistencia requerida segun las combinaciones de carga 0,89 kN*m
M,

—<1 0,46 <1 OK
M,

PERFIL A USAR: C80x40 aceros A36

4.3.2.2. Disefio de las diagonales
Datos del perfil

Perfil escogido: C130x13 acero A36

\Nudos Lorgiing Caracteristicas mecanicas
A 1) 1) 2 3) (3)
Inicial  |Final (M) Al ly h Xg Yo
(cm?) |(cm4) |(cm4) |(cm4) |(mm) (mm)
N5 N13 1,639 3,65 3422 |527 0,07 -10,48 0,00

Esfuerzos pésimos de la barra

Barra N Vy Vz Mt My Mz
(KN)  |(kN) [(kN) |(kN-m)|(kN-m) (kN-m)

N5/N13|-21,7440,000/-0,163/0,00 |-0,130 |0,00

Verificacién de la esbeltez

= 1,20cm

k<"$
[l
Sy
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_K = 136,00
=yl =136

K =1 segun el cap. C3 de la norma AISC (LRFD 2010)
Ay < 200 136 <200 OK
Verificacidn a la compresion

Se calcula la tension critica elastica de pandeo tomando la menor de lo sejes y, X.

Iy I,
ry = n = 1,20 cm Iy = A = 3,06 cm

m * E 2 * E
ex = —— = 688,90 MPa Fey = ——— = 106,16 MPa entonces:
(K * L) K= L
Iy Ty
T2 x E
Fo =— 106,16 MPa

K * L\?
)
Tension de pandeo por flexién tomada como:

F
F—Z < 2,25 entonces tomar el segundo caso de la norma LRFD (cap.E — E3 — A)

Fy 250
Fop = [0,658ﬁ] *Fy, = 0,658106'16] * 250 = 93,30 MPa

Resistencia nominal a compresion
P,=AxF, =34,05kN

Resistencia de disefio a compresion

@, = Factor de resistencia a compresion 0,9

P.=0,*P, =30,65kN

Condicion que se debe satisfacer
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Pr =resistencia requerida segun las combinaciones de carga 21,74 kN

Pr

=<1
Pe

4.3.2.2. Disefo de las verticales

0,709<1

OK

PERFIL A USAR: C80x40 acero A36

Datos de la barra

Perfil escogido: C80x40 aceros A36

\ Nudos Lasfiue Caracteristicas mecanicas
A 1) ()] ()] (3) (€)]
Inicial | Final (m) I . ly . X Yo
(cm2) | (cm4) | (cm4) | (cm4) (mm) (mm)
N2 N11 0,220 3,65 34,22 5,27 0,07 -10,48 0,00
Esfuerzos pésimos de la barra
Barra N Vy | Vz | Mt My Mz
(KN) | (kN) | (kN) [(KN-m) | (kN-m) | (kN-m)
N2 /N11 |-20,497 0,000 4,552 0,00 -0,77 10,00

Verificacién de la esbeltez

=1,2

‘<"1
1]
=

KL

0cm

hy=— =18
Iy

K =1 segun el cap. C3 de la norma AISC (LRFD 2010)

by <200 18 <200

OK
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Verificacién a la compresion

Se calcula la critica elastica de pandeo tomando la menor de lo sejes y, X.

Iy I,
ry = X = 1,06cm Iy = X = 2,75cm

m xE % % E
Fex = —— = 38289,54 MPa Fey = ———= =5900,12 MPa entonces:
(K * L) Kx*L
I'y Iy
2« E
Fo =——— 5900,12 MPa

()

Tension de pandeo por flexion tomada como:

F
F—Z < 2,25 entonces tomar el primer caso de la norma LRFD (cap.E — E3 — A)

By
Fer = [O,658Fel «F, =24561MPa

Resistencia nominal a compresion

P,=A*F, =9293KkN

Resistencia de disefio a compresion

@, = Factor de resistencia a compresion 0,9

P. =0, *P, =83,64KkN

Condicion que se debe satisfacer

Pr =resistencia requerida segun las combinaciones de carga 20,50 kKN
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0,245<1 OK

av | s
IA
U=y

Verificacion a flexion eje X

Determinacion de la fluencia
Sx = modulo resistente plastico respecto al eje x 8,55 cm?® (dato del perfil)
Mn= Mp =Fy*SX = 2,14'kN*m

Resistencia de disefio a flexion
@, = Factor de resistencia a compresion 0,9
Mc=0p,*M, =1,92KkN*+m

Condicién que se debe satisfacer
Mr =resistencia requerida segun las combinaciones de carga 0,77 kN*m
M,

—<1 0,401 <1 OK
Mc

Verificacion a corte en el eje y
Comprobacién de rigidizador transversal

h: Distancia libre entre alas, menos el radio de acuerdo 76,00 mm
tw: Espesor del alma 2,70 mm

w

h ’ E
— < 2,46 P 28,15 < 69,58 OK no es necesario rigidizador transversal.
y
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Resistencia nominal a cortante.

Si:

h

- <260 28,15 <260 entonces

w

Si:

h Ky *E

—<11 28,15 < 69,57 entonces
tw Fy

A, =dxt, = 2,16 cm?

d = canto total del perfil 80 mm
Vi =0,6 xC, xA,, xF, = 32,40 kN
Resistencia de disefio a cortante

@, = 0,9 Factor de resistencia a cortante.

@, *V, = 29,16 kN

Condicién que se debe satisfacer

K, = 5 segun la LRFD (cap.G2 — b)

Cy, =1 segunla LRFD (cap.G2 — b1)

Vr =resistencia requerida segun las combinaciones de carga 4,55 kN

Vi

—<1 0,156 <1
Ve

PERFIL A USAR: C80x40

OK

aceros A36
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Una vez finalizado con el disefio estructural del CENTRO PRODUCTIVO COMUNAL

ubicado en Bordo Carachimayo se llega a las siguientes conclusiones:

Se pudo conocer las normas adecuadas para el disefio estructural tanto como para el
hormigon armado (norma Boliviana del hormigén armado CBH-87), el estudio de
suelos (Asociacién Americana de Ensayo de Materiales ASTM), poliuretano (norma
americana UNE 92310-16) y la estructura metalica (ANSI/AISC 360-10 LRFD).

De acuerdo con el estudio de suelos que se realizo en dentro del terreno de la cede
comunal “Bordo Carachimayo” (lugar de emplazamiento) de donde se obtuvo la
capacidad portante de compresion 0,35 MPa y la magnitud de la estructura, fueron
los parametros preponderantes que definieron el tipo de fundacion que se utilizo:

zapatas aisladas.

Con el levantamiento topografico se identifico la planimetria del terreno ya que es

plano y se pudo realizar el emplazamiento de la obra.

Los elementos estructurales (zapatas, columnas, vigas, losas y estructura metalicas)
se realizo con el programa CYPECAD — v2014.p, este nos dio valores mas elevados
(entre 5% y 10% con relacién al calculo manual)debido a que este programa toma
otros aspectos, como los constructivos y disposicion de armadura, lo que no se toma

en cuenta en el calculo manual, por lo que se optimizo algunas armaduras y
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espaciamiento, también el calculo de esfuerzos el programa usa elementos finitos lo

cual es méas preciso que el calculo manual.

El costo estimado del proyecto segln el presupuesto que contempla obra gruesa y
obra fina es de 1.899.789,05 Bs.. Teniendo un costo aproximado por metro cuadrado
de 6.326,30 bs/m?. Este presupuesto no contempla supervision, equipamiento ni las
instalaciones (eléctrica, sanitaria y agua potable).

El tiempo estimado de ejecucion de la obra es de 324 dias calendarios segun el

planeamiento y cronograma de ejecucion, lo cual puede variar en la construccion.

Segun la comparacion de costos entre la cubierta de losa casetonada y la cubierta de
estructura metalica con recubrimiento de poliuretano, existe una diferencia de costo
de 14.535,05 Bs. Siendo la losa reticular la més cara con 196.241,16 Bs. Y la cubierta
de estructura metélica tiene un costo de 181.706,11 Bs.

Como recomendaciones se puede decir:

El costo de la obra no contempla equipamiento, supervisién ni instalaciones
(eléctrica, agua potable y sanitaria). Para usar el costo como referencial implementar

estas Ultimas mencionadas.

El proyecto no contempla un estudio ambiental ni social. Es solo estructural.

Para la licitacion de la construcciéon del “centro productivo comunal Bordo
Carachimayo” se recomienda contemplar el proyecto con un estudio ambiental,

disefio de instalaciones sanitarias, instalaciones de agua potable e instalaciones

eléctricas.
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