1.- ANTECEDENTES

1.1. Introduccién

Es notable el crecimiento poblacional en el departamento de Tarija y por ello también en sus
provincias, comunidades, etc. Lo cual conlleva a la necesidad de implementar, ampliar,
construir nuevas unidades educativas, colegios, para poder combatir el crecimiento de la
poblacion estudiantil en los diferentes sitios de necesidad. Como es el caso de la comunidad
de La Mamora donde la unidad educativa existente requiere una nueva infraestructura para

poder abastecer al crecimiento poblacional de la zona.

1.2. Nombre del proyecto

Disefio Estructural de la Nueva Unidad Educativa Oscar Hiza La Mamora

1.2.1. Ubicacion geografica

El departamento de Tarija se encuentra situado en el sureste del pais. Limita con los
departamentos de Potosi al oeste y Chuquisaca al norte, asi como con las republicas de
Paraguay al este y Argentina al sur. La capital del departamento se encuentra ubicada a 21°
32" latitud Sur - 64° 47" longitud Oeste de Greenwich a una altura de 1866 metros sobre el

nivel del mar.

Padcaya esta ubicada en la primera seccién de la provincia Arce del departamento, limita al
norte con la provincia Cercado, al este con la provincia Avilez, al oeste con las provincias
O’Connor y Gran Chaco, y al sur con Bermejo y con la Republica Argentina. EI Municipio
de Padcaya esta dividido en 13 distritos, donde uno de ellos es La Mamora donde se encuentra

ubicado el “proyecto.

Cuadro 1.1. Municipio de Padcaya: Distritos, Cantones y Comunidades.

Distritos Comunidades/Barrios N° de Cofundes
Distrito 1 Abra de la Cruz, Cabildo, 6
Padcaya Chalamarca, Fuerte Grande,
Huacanqui, Padcaya.
Distrito 2 Abra de San Miguel, Rincon 4
Rosillas Cruce Grande, Rosillas.
Distrito 3 El Mollar, Cainias, 7
Caias Chaguaya, Marafiuelo,
Mecoya, Quebrada de




Cafias, San José de
Chaguaya.

Distrito 4 Camacho, Canchasmayo, La 5
Camacho Huerta, Tacuara, Rejaré.
Distrito 5 El Carmen, Rio Grande, san 5
El Carmen Francisco, Santa Rosa,
Yerba Buena.
Distrito 6 Cachimayo, EI Maizal, 7
La Merced Guayabillas, La Merced,
Rio Negro, Santa Clara Rio
Orozas, San Francisco
Chico.
Distrito 7 Alisos ElI Carmen, Cebolla 9
Orozas Centro Huayco, EI Saire, La
Hondura, Orozas Abajo,
Orozas Arriba, Orozas
Centro, Orozas Norte,
Rumicancha.
Distrito 8 Acherales, Acheralitos, 10
Tariquia Cambari, Chillahuatas,
Motovi, Pampa Grande,
Puesto Rueda, San Joseé, San
Pedro, Volcan Blanco.
Distrito 9 Sidras, Emborozu, El 6
El Baden Badém, Naranjo Agrio, EI
Limal, Salado Norte.
Distrito 10 Campo Grande Norte, La 7
Salado Naranjal Planchada, Nogalitos, Rio
Conchas, Salado Conchas,
Salado Cruce, Salado
Naranjal.
Distrito 11 El Cajon, El Tigre, Playa 9
Valle Dorado Ancha, San Antonio, San
Ramén P 27, San TelmoRio
Tarija, Santa Clara Rio
Tarija, Trementinal, Valle
Dorado.
Distrito 12 San Telmo Rio Bermejo, La 2
San Telmo Goma.
Distrito 13 La Capilla, Mamora Centro, 3
La Mamora Mamora Norte.

Fuente: Plan de Desarrollo Municipal, GAMP.

1.2.2. Ubicacion del proyecto

Pais:

Bolivia




Departamento: Tarija

Provincia: Aniceto Arce
Seccion: Primera
Municipio: Padcaya
Comunidad: La Mamora

1.3. El problema
1.3.1. Planteamiento

La Unidad Educativa Oscar Hiza La Mamora no cuenta con una infraestructura adecuada,
que sea capaz de soportar la cantidad de estudiantes de la comunidad de La Mamora,
demostrando que la infraestructura existente es insuficiente. Provocando un hacinamiento de
estudiantes, debido al crecimiento de la poblacién estudiantil y una incomodidad al momento

de pasar clases tanto en los estudiantes como en los profesores teniendo una mala formacion.
Claramente se puede observar las dos variables que intervienen en el problema:

= Crecimiento de la poblacién estudiantil en La Mamora.

= Infraestructura insuficiente.
Por lo cual se observa que debido a las variables mencionadas del estudio del problema se
tiene un efecto de: una mala formacién y bajo nivel académico en los estudiantes, teniendo
peleas entre ellos en horas de clases, peleas entre padres de familia, falta de interés en los

estudiantes ocasionando abandonos.

1.3.2. Formulacién

Se menciondé como planteamiento de solucion al problema de hacinamiento, alquiler de
ambientes mas amplios siendo esta alternativa no viable ya que generaria gastos economicos
importantes en el municipio y en la escuela.

La alternativa de disponer estudiantes a comunidades cercanas tampoco es viable porque los
padres de familia tendrian gastos de transporte para que los estudiantes lleguen hasta dichas
comunidades.

La construccion de una nueva infraestructura es la alternativa de mayor viabilidad para toda

la poblacion estudiantil y la comunidad de La Mamora.



1.4. Objetivos
1.4.1. General
= Realizar el disefio estructural de la nueva Unidad Educativa Oscar Hiza La Mamora
ubicada en la comunidad de La Mamora, aplicando la norma CBH 87, con el
proposito de obtener una infraestructura eficiente y confortable durante su periodo de
vida util.
1.4.2. Especifico
= Realizar el levantamiento topogréafico del terreno de emplazamiento.
= Realizar el estudio del suelo de cimentacion de la estructura por el ensayo de SPT,
para obtener su capacidad portante (kg/cm?).
= Realizar el disefio estructural del bloque de aulas de la unidad educativa, buscando
una estructura eficiente y confortable.
= Realizar el disefio estructural del mini coliseo de la unidad educativa, aplicando en la
estructura de hormigon armado la norma CBH 87 y en la cubierta se aplicara el disefio
por factores de carga y resistencia (LRFD) del Manual para el disefio de acero
conformado en frio, AISI 1996.
» Realizar el analisis de computos métricos, precios unitarios, presupuesto final y

cronograma de ejecucién de obra.

1.5. Justificacion

1.5.1. Técnica

Con la realizacion del disefio estructural del proyecto se pretende que la estructura resista de
acuerdo al requerimiento para el cual fue disefiada de tal manera que brinde seguridad y
confort a los beneficiarios, también se pretende que los costos de la estructura no sean

elevados ya que no existira un sobredimensionamiento.

1.5.2. Social

Resolver el problema del hacinamiento de estudiantes en la Unidad Educativa Oscar Hiza en
la comunidad de La Mamora, por la causa del crecimiento de la poblacién estudiantil, dejando
a la infraestructura actual insuficiente, logrando una solucion justificable a los efectos como

una mala formacion y bajo nivel académico en los estudiantes, teniendo peleas



entre ellos en horas de clases, peleas entre padres de familia, falta de interés en los estudiantes

ocasionando abandonos.

La nueva infraestructura del colegio contara con ambientes que brinden comodidad, que
conlleve a que los estudiantes y maestros puedan llegar al aprovechamiento maximo para la
formacion académica de los estudiantes. Asi mismo contribuye con el desarrollo de la

comunidad.

1.5.3. Académica

Profundizar y poner en practica todos los conocimientos adquiridos en la formacion
académica, para el disefio de estructuras de edificaciones, analizando estructuras a porticadas
y estructuras metalicas para cubierta, lo que implica: disefio estructural de la estructura de

hormigon armado, fundaciones de hormigdn armado y cubierta metéalica.

1.6. Alcance del proyecto

Con el andlisis de alternativas realizado en el perfil de proyecto de ingenieria civil CIV 501
y la propuesta de proyecto de ingenieria de civil elaborada en dicha asignatura, se establecid
que la mejor solucion al problema planteado es el disefio estructural de la nueva Unidad
Educativa Oscar Hiza La Mamora, a nivel primario, que consta de un bloque de aulas y un

mini coliseo.

1.6.1. Aporte académico

Como aporte académico se realizara el analisis comparativo de perfiles conformados en frio
usados para correas, perfil costanera y perfil canal, los cuales son elementos sometidos a
flexion. Los perfiles para analizar son perfiles que tienen labio rigidizador (perfil costanera),
y los perfiles que no tiene labio rigidizador (perfil canal). Se hara una comparacion técnica,
comparacion de peso, comparacion economica y eficiencia a la flexion de la seccion

transversal del perfil.

El analisis se realizara en la cubierta del mini coliseo de la unidad educativa, por el método
de disefio por factores de carga y resistencia (LRFD), siguiendo las especificaciones del

“Manual para el Disefio de Acero Conformado en Frio” de la AISI 1996.



2.- MARCO TEORICO

2.1. Hormigon armado

El hormigdn en masa resiste esfuerzos a compresion pero no es capaz de resistir esfuerzos a
traccion por ello es que se le refuerza en las zonas de traccion con barras de acero logrando
como resultado el hormigén armado, este puede resistir los dos tipos de esfuerzos tanto a

compresion como a traccion.

2.1.1. Caracteristicas mecanicas del hormigon
2.1.1.1. Resistencia caracteristica
Se denomina resistencia caracteristica de proyecto fcx al valor que se adopta en el proyecto

para la resistencia a compresion como base de los célculos, asociados en la norma a un nivel

de confianza del 95 % se denomina, también, resistencia especifica.

2.1.1.2. Resistencia de célculo

Se considera como resistencia de calculo, o de disefio del hormigdn, ya sea en compresion
fea 0 en traccion feq, al valor de la resistencia caracteristica de proyecto correspondiente,
dividido por un coeficiente de minoracion vyc, Se observa los valores indicados en el Cuadro
N° 2.5.

2.1.1.3. Retraccion
La retraccion se puede explicar por la pérdida lenta de agua en el hormigén. Al ocurrir esta
retraccion causa fisuras en las estructuras de hormigén, al evaporarse el agua se desarrolla

esfuerzos de succién que generan traccién en los granos del material solido adyacente.

Se podria prescindir de la retraccion para elementos estructurales sumergidos en agua o

enterrados en suelos hiimedos.

En general, como valor de la retraccion para elementos de hormigdn armado, y en

condiciones medias, puede admitirse 0,25 mm por metro?.

! Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87), Cap. 5.1.7



2.1.1.4. Fluencia

La fluencia del hormigon depende del grado de humedad ambiente en que se encuentre, del
espesor y de la composicion de una pieza de hormigdn. También influye la edad del hormigon
en el momento de puesto en carga y el tiempo hasta que se evalua la fluencia.

De un modo simplificado se engloban en el concepto de fluencia todas las deformaciones

diferidas, elasticas y plasticas que dependen de la tension?.

2.1.1.5. Mddulo de deformacién longitudinal

No siendo el hormigdn un cuerpo elastico, no cabe, hablar de médulo de elasticidad, sino de

mddulo de deformacion longitudinal.

Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el médulo de deformacion longitudinal

[13%3)

inicial Eo del hormigon, a la edad de *“j” dias, puede tomarse igual a:
Eos= 6640 fy; en MPa
Eoy= 21000 Vfy; en kgf/cm?
f; = resistencia caracteristica a compresion del hormigén a “j” dias de edad.

Cuadro 2.1. Valores medios de los mddulos de deformacion longitudinal

Tipo de hormigdn Ecm, en MPa Ecm, en kgficm?
H 55 26 000 260 000
H 50 27 000 270 000
H 45 28 000 280 000
H 40 29 000 290 000
H 35 30 500 305 000
H 30 32 000 320 000
H 25 33300 333000
H 20 34 500 345 000

H 17,5 36 000 360 000
H 12,5 37 000 370 000
H 15 38 000 380 000

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

! Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87), Cap. 5.1.8



2.1.2. Caracteristicas mecéanicas del acero
2.1.2.1. Resistencia caracteristica

La resistencia caracteristica del acero fy, se define como el cuantil 5 % del limite elastico en

traccion (aparente fy, 0 convencional al 0,2 % fo.2) L.

2.1.2.2. Resistencia de calculo

Se considera como resistencia de calculo, del acero, el valor fy4, dado por:

f
fyd = vk

Donde:

Fyk = limite elastico del proyecto.

vs = coeficiente de minoracion, ver Cuadro 2.5.

La expresion es valida para traccion como para compresion.

En piezas sometidas a compresion simple, la deformacion de rotura del hormigon toma el

valor de 2 por mil.

2.1.2.3. Diagramas de calculo tension-deformacion

Los diagramas de célculo tensién-deformacion del acero (en traccién o compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta de
HOOKE, de razén igual a: 1/ys°.

La deformacion del acero en traccion se limita a 10 por mil y la de compresion a 3,5 por mil.

2Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87) Cap. 5.2.4



! Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87) Cap. 5.2.1

2Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87) Cap. 5.2.4



Gréfico 2.1. Diagramas tension-deformacion en traccion y compresion
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

2.1.2.4. Mddulo de deformacion longitudinal

Para todas las armaduras tratadas en el presente proyecto, como mddulo de deformacién

longitudinal del acero, se utilizara:
Es=210000 MPa

2.1.3. Adherencia entre el hormigon y el acero

Es importante que entre el hormigon y el acero exista adherencia para que estos dos
materiales trabajen como un material estructural, hormigon armado. Si no existiese
adherencia, seria incapaces las barras de tomar los esfuerzos de traccion por que el acero se
deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafaria al hormigdn en sus

deformaciones y al fisurarse éste, ocurriria la rotura.

La adherencia permite que el acero tome los esfuerzos de traccion, manteniendo la unién

entre acero-hormigon en las zonas de fisura.

La adherencia cumple funcionalmente dos objetivos: asegurar el anclaje de las barras y
transmitir las tensiones tangentes periféricas que aparecen en la armadura principal como

consecuencia de las variaciones de su tensién mecanica?.

2.1.4. Disposiciones de las armaduras

Las armaduras pueden clasificarse en principales y secundarias, debiendo distinguirse entre

las principales las armaduras longitudinales y las transversales.

1 Jiménez Montoya. Hormigén Armado 132 Ed. Cap. 8.2



Las armaduras longitudinales tienen la funcién de absorber los esfuerzos de traccién
originados por elementos sometidos a flexion o a traccion directa, o bien reforzar las zonas
comprimidas del hormigon. Las armaduras transversales absorben las tensiones de traccion

originadas por los esfuerzos cortantes y torsores.

Las armaduras secundarias se disponen por razones constructivas, su tratado puede ser

longitudinal o transversal.

2.1.4.1. Colocacion de las armaduras
Las armaduras se colocan limpias de 6xido no adherente, pintura, grasa u otra sustancia
perjudicial. Se dispondran sujetas entre si y al encofrado de manera que no puedan

experimentar movimientos durante el vertido y compactado del hormigén.

En vigas y elementos analogos, las barras que requieran ser dobladas deberan ir envueltas
por cercos o estribos en la zona del codo. Esta disposicion es recomendable para cualquier
elemento que se trate. Cuando en estas zonas se doblan muchas barras resulta aconsejable

aumentar el didmetro de los estribos o disminuir su separacion.

Las barras corrugadas del didmetro @ > 32 mm. Solo podran utilizarse en piezas cuyo

espesor sea por lo menos igual a 50 cm?.

2.1.4.2. Distancias entre barras de armaduras principales
La disposiciéon de armaduras debe ser tal que permita un correcto hormigonado de la pieza
de manera que todas las barras queden perfectamente envueltas por el hormigén, teniendo en

cuenta en su caso las limitaciones que pueda imponer el empleo de vibradores internos?.

La distancia horizontal entre dos barras aisladas consecutivas sera igual o superior al mayor
de los tres siguientes valores: 2 cm, el didmetro de la mayor, libre los cinco sextos de la

distancia horizontal entre armaduras.

Para la distancia vertical entre dos armaduras cumplira las dos primeras condiciones del

parrafo anterior.,

! Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87) Cap. 12.5.1
2Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87) Cap. 12.5.2
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2.1.4.3. Distancia a los paramentos

Para cualquier clase de armadura incluyendo los estribos, la distancia para recubrimiento, no
serd inferior a los valores que en funcion a las condiciones ambientales, se indican en el

siguiente cuadro.

Cuadro 2.2. Recubrimientos minimos, en mm.

Valores basicos Correcciones para
Condiciones ambientales Hormigén
Armaduras Losas |[H125 | H40
No Moderadamente S ; sensibles a la 0 H15 H 45
everas R i ,
severas severas corrosion laminas | H175 | H50
H 20 H 55
15 25 35 +10 -5 +5 -5

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

Las correcciones indicadas en el Cuadro 2.2., pueden acumularse; pero en ningun caso, el

recubrimiento resultante podra ser inferior a 25 mm.

Para de garantizar la adecuada proteccion de las armaduras y un correcto hormigonado, se

debe disponer, por debajo de cada elemento de cimentacion, una capa de hormigon pobre.

2.1.4.4. Anclajes
Los anclajes externos de las barras pueden ser por gancho o patilla, prolongacién recta,
armaduras transversales soldadas, garantizando que sea capaz de asegurar la transmisién de

esfuerzos al hormigén.

A efectos de anclaje de las barras en traccion, para tener en cuenta el efecto de la fisuracion
oblicua debida al esfuerzo cortante, se supondra la envolvente de momentos flectores
trasladada paralelamente al eje de la pieza, en una magnitud igual al canto til y en el sentido

mas desfavorable, ver Gréafico 2.2.
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Graéfico 2.2. Envolvente de momentos flectores.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

2.1.4.4.1. Anclaje de barras corrugadas

Las barras corrugadas se anclaran preferentemente por prolongacion recta o por dispositivos

mecanicos; también pudiéndose emplear patilla, en barras que trabajan a traccion.

La patilla normal esta formada por un cuarto de circunferencia de radio interior a 3,5 @, con

una prolongacion recta igual a 2 @. Ver Gréfico 2.3.

Grafico 2.3. Patilla normal para barras corrugadas.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

La longitud préctica de anclaje, en prolongacion recta Iy, puede calcularse mediante las

siguientes formulas:

Para barras en posicion I:

Para barras en posicion II:

12
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Donde:

@ = diametro de barra, en cm.

m = coeficiente numeérico, con los valores indicados en el Cuadro 2.3, en funcion del tipo de

acero.
fyx = limite elastico garantizado de acero en MPa.
Se debe tener en cuenta las limitaciones del Gréafico 2.4.

Grafico 2.4. Posiciones en las barras.
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

Cuadro 2.3. Valores del coeficiente “m”.

., m
Hormigon 47200 | AH500 | AHG00
H 15 18
H17.5 16 21
H 20 14 19 23
H 25 12 15 19
H 30 10 13 17
H 35 9 12 16
H 40 8 11 15
H 50 7 10 14

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)
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La terminacidn en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas, en traccion

permite reducir a longitud neta de anclaje a':
Ineta = 0,7|b =109 < 15cm

2.1.4.4.2. Anclaje de estribos

El anclaje en los estribos, horquillas y cercos se efectia mediante ganchos, patillas o

armaduras transversales soldadas.
Los anclajes para barras corrugadas se los realiza por patilla (90° a 135°).

Cuando las porciones curvas se prolongan a través de porciones rectilineas de longitud por

lo menos igual a. Ver Gréafico 2.5.
5@ 6 50 mm. A continuacion de un arco de circulo de 135°.
10 @ 6 70 mm. A continuacion de un arco de circulo de 90°.

Gréfico 2.5. Longitud de anclaje de estribos.
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

2.1.4.4.3. Anclaje de armaduras inferiores sobre apoyos

Para apoyos de borde, en los cuales el empotramiento sea nulo o débil, debera continuarse

hasta ellos:

= Envigas, un tercio de la armadura necesaria para resistir el maximo momento

positivo del vano.

! Norma Bloviana del Hormigén Armado (CBH 87), Cap. 12.1.3.
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» Enlosas que no lleven armadura cortante, al menos la mitad de la seccién de la

armadura maxima del vano.

Grafico 2.6. Longitud de anclaje barras prolongadas.
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

Para barras destinadas a absorber momentos negativos en los apoyos, y que deban anclarse
en la zona de compresion de la viga de vano, la longitud reducida de anclaje se contard a
partir de la seccion en que dejan de ser necesarias y se tomara igual a la longitud reducida de

anclaje. Ver Grafico 2.7.

Grafico 2.7. Anclaje en zona de compresion.
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

En vigas sobre apoyos intermedios, debera prolongarse hasta ellos, al menos la cuarta parte
de la armadura maxima del vano. La longitud de anclaje en las barras prolongadas sera, por

lo menos igual a 10 @ si es de anclaje recto. Ver Grafico 2.8.
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Gréfico 2.8. Anclaje en vigas de apoyo intermedio.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

2.1.4.5. Empalmes por traslapo

Se realizara colocando las barras una al lado de la otra dejando una separacion de 4 @ entre

ellas, como méaximo.

En barras corrugadas, no se dispondra de ganchos, ni patillas y la longitud de traslapo no sera

inferior a “a Iy, siendo “a” un coeficiente dado en el Cuadro 2.4., funcién del porcentaje de

armaduras traslapadas en una seccion, respecto a la seccién total del acero en esa misma

seccion y a la distancia transversal “a” entre las dos barras empalmadas mas proximas.

Cuadro 2.4. Valores de “a”.

Distancia transversal
"a" entre los dos
empalmes mas

Porcentaje de barras traslapadas trabajando a traccién, con
relacion a la seleccién total de acero.

Barras traslapadas
trabajando
normalmente a

préximos. compresion en
20% 25% 33% 50% >50% cualquier porcentaje.
<100 1,2 14 1,6 1,8 2,0 1,0
>100 1,0 1,1 1,2 1,3 14 1,0

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

2.2. Coeficiente de seguridad

En los métodos de célculo desarrollados en la Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH

87), la seguridad se la introduce en dos coeficientes de minoracion: el de la resistencia del

hormigon y de la resistencia de acero, y otros de ponderacion de las cargas y acciones en

general.
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Cuadro 2.5. Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido +0.05
Acero vs=1.15 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido (1) +0.20
Hormigon ve=1.50 Normal 0
Intenso(2) -0.10

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

2.2.1. Estados limites ultimos

Los estados limites tltimos engloba todos aquellos correspondientes a una puesta en fuera de

servicio de la estructura, ya sea por colapso o rotura de la misma o de una parte de ella.

= Estado limite en equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estatica de una
parte, o del conjunto de la estructura.

= Estados limites de agotamiento o de rotura, definido por la deformacién platica
excesiva de una varias secciones de los elementos de la estructura.

= Estado de inestabilidad, o de pandeo, de una parte o del conjunto de la estructura.

= Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre la
armadura y el hormigon.

= Estado limite de fatiga, se caracteriza por la rotura de algunos de los materiales de la
estructura, bajo la accion de las cargas dinamicas.

2.2.2. Estados limites de utilizacién

Son todas aquellas situaciones de la estructura para las que, la misma queda fuera de servicio,
por razones de durabilidad, funcionales o estéticas.

Por durabilidad se incluye el estado limite de fisuracion por durabilidad, se caracteriza por el

hecho de las aberturas de las fisuras alcancen un valor limite.

Por cuestiones estéticas los estados limites de utilizacion pueden identificarse con los de

aparicion y abertura de fisuras.
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2.3. Hipotesis de carga més desfavorable

Para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipdtesis de carga que se indican
y se elegira la que resulte mas desfavorable, a excepcion de la hipotesis 11, que se utilizara

en comprobaciones relativas de los estados limites ultimos.
Hipotesis I:  y#g*G + yig*Q

Hipotesis 1I: 0,9%( yg*G + y#g*Q ) + 0,9%* yig*W
Hipotesis III: 0,8*( yig*G + y1g*Qeq) + Feq + Wegq

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.

Qeq= valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, méas

las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W= valor caracteristico de la carga viento.

Weq= valor caracteristico de la carga de viento, durante la accién sismica. En general se

tomara WquO.
Feq= valor caracteristico de la accion sismica.

2.3.1. Acciones gravitatorias

Las cargas producidas por los pesos que gravitan sobre un elemento resistete, o0 una

estructura, se pueden descomponer en concarga y sobrecarga.

2.3.1.1. Con carga

Es las carga cuya magnitud y posicién es constante a lo largo del tiempo. Se descompone en

PEeso propio y carga permanente.

! Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87), Cap 7.4.2.
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Peso propio, carga debida al peso del elemento resistente, sus dimensiones se
determinan en el calculo, se estimara inicialmente, pudiendo para ello utilizarse tablas
o formulas empiricas, o datos de estructuras construidas de caracteristicas semejantes.
Carga permanente, carga debida a los pesos de todos los elementos constructivos, que
soporta el elemento estructural o la estructura. Estas cargas gravitan

permanentemente sobre él.

2.3.1.2. Sobre carga

La sobre carga es aquella cuya magnitud y posicién puede variar a lo largo del tiempo. Las

cuales pueden ser de uso o de nieve.

Sobre carga de uso, debida a los pesos de todos los objetos que puedan gravitar por

el uso, ademas durante la ejecucion.

2.3.2. Acciones de viento

La carga de viento es la producida por las presiones y succiones que el viento origina sobre

las superficies. Se admite que el viento por lo general actta en direccion horizontal y en

cualquier direccion.

El viento de velocidad (m/s) produce una presion dinamica w (kg/m?), en los puntos donde

su velocidad se anula, de valor:

_V?

W= _
16

Cuadro 2.6. Presién dindmica del viento

Altura de coronacion del edificio sobre el e
R g . . Presion dindmica w
terreno en m., cuando la situacion topografica | Velocidad del viento v kg/m?
es:
Normal Expuesta m/s km/h 50
De0al0 - 28 102 75
De 11a30 - 34 125 100
De 31 a 100 De0a30 40 144 125
Mayor de 100 De 31a 100 45 161 150
- Mayor de 100 49 176

Fuente: NBE-AE/88 Acciones en la edificacién
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2.3.2.1. Sobrecarga del viento sobre un elemento superficial

El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccion, tanto orientado a

barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria p (kg/m2), en direccion de su normal,
presion positiva y succion negativa, de valor dado por:

p=c-w

Donde w es la presion dindmica del viento y c el coeficiente edlico, que depende de la

construccion, la posicion del elemento y del angulo de incidencia del viento en la superficie.

Cuadro 2.7. Coeficiente eblico de sobrecarga en una construccion cerrada

G
——
N i
- Coefcionte adico en:
Anguio de incidencia Superficas planas Superficies Curves rugosss Suparficies curvas muy lisas
Sel
;“o A barovento ” A barion A A barh A
©r 2 ) s (3] s
En remanso
90* —0° +08 -0,4 +08 -0,4 +08 -0,4
En corriente
o0 +08 -0.4 +08 -0,4 +08 -0,4
80° +08 -0,4 +08 -04 +08 -0,4
70° +08 -0.4 +08 -04 +04 -04
60* +08 -0,4 +04 -0,4 0 -0.4
50° +06 -0.4 0 -0,4 -0,4 -0.4
40° +04 -04 ~04 -0.4 -0.8 -0,4
30° +0,2 -04 -0,8 -~04 -1,2 -04
20* 0 -04 -0.8 -0,4 -1,6 -20
10* -0,2 -0.4 -08 -0,4 -20 -20
0* -0.4 -0,4 -0,4 -0,4 -20 -2,0
Valoees § edon pusden interpol L%

Fuente: NBE-AE/88 Acciones en la edificacién

2.4. Losas

Elemento estructural de espesor reducido respecto a sus otras dos dimensiones usado como
techo o piso, es generalmente horizontal y puede ser armada en una o dos direcciones segun

el tipo de apoyo existente en su contorno.

Deben ser capaces de sostener las cargas de servicio, lo mismo que su peso propio y el de los
acabados como pisos y revogques.
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Las losas o placas vaciadas en el sitio pueden construirse aligeradas (nervadas) o macizas, en
este proyecto se utilizara sistema de losas alivianadas con viguetas pretensadas de hormigon.
Losas aligeradas son aquellas que utilizan un aligerante para rebajar su peso e incrementar el

espesor para darle mayor rigidez transversal a la losa.

Estas losas tienen la ventaja de facil colocacion permiten una reduccién de los costos de
construccion. Las viguetas se utilizan conjuntamente con el complemento aligerante ya sea

de poliestireno o de ceramico para obtener losas alivianadas.

La superficie rugosa y la forma de cufia invertida de la parte superior de la vigueta, garantizan
una perfecta adherencia mecanica entre la vigueta y la carpeta de hormigon.

Segun datos técnicos del fabricante CONCRETEC la resistencia del hormigdn usado es de
350 kg/cm?y la tension de rotura del acero es < 18000 kg/cm?.

2.4.1. Esfuerzos admisibles

Son esfuerzos en el hormigdn inmediatamente después de la transferencia y antes de que
ocurran las pérdidas por contraccion y flujo plastico, los esfuerzos bajo cargas muertas y

vivas de servicio.

Esfuerzo de compresion en fibras extremas oti = —0,6+ fci
Esfuerzo de tension de fibras extremas oti = 0,8+ chi
Esfuerzo de compresidn en fibras extremas ocf=-045+ fc
Esfuerzo de tension de fibras extremas otf = 1,60+ ch

2.4.2. Calculo de armadura negativa
El calculo de la armadura negativa para losas es el siguiente:

Momento mayorado:

Ma=1,6 M
Momento reducido de calculo:
3 Mud
HI= g2t
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Md < Msim
Se obtiene la cuantia mecénica ws, con el valor de pg del Cuadro 2.10.

1:cd
Ac = chwd 1
yd

Con la cuantia minima que se obtiene del Cuadro 2.9 se obtiene la armadura necesaria en la
pieza, en este caso para losas.
Ac min = We minbwh

Segln norma la separacién para armaduras horizontales no debe exceder los 30 cmy la

carpeta de compresion no debe ser menor a los 3 cm, en este caso se toma 5 cm.

Para la eleccidn de vigueta a usar se tiene que obtener el momento de disefio del forjado a
disefiar y con este entrar a la tabla proporcionada por el fabricante para elegir la vigueta con
un momento admisible mayor que el momento calculado de acuerdo a las cargas

permanentes, de acabado de pisos y sobrecargas de uso.

Graéfico 2.9. Corte de losa aliviana de viguetas pretensadas

Fuente: Elaboracion propia

Las viguetas deberan apoyarse entre 5-10 cm sobre encadenados o vigas vaciadas con
anterioridad y por lo menos 5 cm en los encofrados de vigas a vaciar en conjunto con la

capa de compresion.

2.5. Vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal,

que estan sometidas principalmente a flexion.
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2.5.1. Calculo de armadura a flexion simple
Segun criterios de la norma las ecuaciones para el calculo de la armadura en vigas son las

mostradas a continuacion:
Momento mayorado:

Ma=1,6M
Momento reducido de célculo:

My
Md = b—d-zf

w cd
Md < Hsim
Se obtiene la cuantia mecanica ws, con el valor de pg del Cuadro 2.10.

fcd
Ac = Wcbwd T
yd
Con la cuantia minima que se obtiene del Cuadro 2.9 se obtiene la armadura necesaria en la
pieza.

Ac min — Wc minbwl"I

Cuadro 2.8. Cuantia geometricas minimas, referidas a la seccion total del hormigoén,

en tanto por mil.

Elemento | Posicion | AH215L | AH 400 | AH 500 | AH 600
Pilares (*) 8 6 ) 4
Losa (**) 2 18 15 14
Vigas (***) 5 33 28 23
Horizontal 25 2 16 14
Muros(™™**) [™Vertical 15 12 0,9 0,8

(") Cuantia minima de 1a armadura longitudnal

(") Cuantia minima de cada una de las armaduras. Longfudinal y transversal. Las losas apoyadas sobre ef
temreno, requieren estudio especial,

(*") Cuantia minima comespondiente a 1a cara de traccidn, Se recomienda disponer, en la cara opuesta, una
armadura minima, igual al 30 % de la con i

(****)Cuantia minima de ka armacura total, en la direccidn consideraca. Esta armadura tolal debe distribuirse
entre las ¢os caras, deforma que ninguna de ellas tenga una cuantia inferfor a un tercio de la indicada.
Los mures que deban cumplir requisitos de estanquidad. Requieren estudio especial.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)
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Cuadro 2.9. Tabla universal para flexién simple o compuesta, aceros de dureza

natural.

3 u w w/fyax 10
0,0890 0,0300 0,0310
0,1042 0,0400 0,0415
0,1181 0,0500 0,0522
0,1312 0,0600 0,0630
0,1438 0,0700 0,0739
0,1561 0,0800 0,0849
0,1667 0,0886 0,0945
0,1685 0,0900 0,0961 DOMINIO
0,1810 0,1000 0,1074 2
0,1937 0,1100 0,1189
0,2066 0,1200 0,1306
0,2197 0,1300 0,1425
0,2330 0,1400 0,1546
0,2466 0,1500 0,1669
0,2593 0,1592 0,1785
0,2608 0,1600 0,1795
0,2796 0,1700 0,1924
0,2987 0,1800 0,2055
0,3183 0,1900 0,2190
0,3382 0,2000 0,2327
0,3587 0,2100 0,2468
0,3797 0,2200 0,2613
0,4012 0,2300 0,2761
0,4233 0,2400 0,2913
0,4461 0,2500 0,3070 DOMINIO
0,4500 0,2517 0,3097 3
0,4696 0,2600 0,3231
0,4938 0,2700 0,3398
0,5189 0,2800 0,3571
0,5450 0,2900 0,3750
0,5722 0,3000 0,3937
0,6005 0,3100 0,4132
0,6168 0,3155 0,4244 0,0929
0,6303 0,3200 0,4337 0,1006
0,6617 0,3300 0,4553 0,1212

B 500 S
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0,6680 0,3319 0,4596 0,1258

0,6951 0,3400 0,4783 0,1483 54005
0,7308 0,3500 0,5029 0,1857

0,7695 0,3600 0,5295 0,2404

0,7892 0,3648 0,5430 0,2765 DOI\ZINIO

0,8119 0,3700 0,5587 0,3282

0,8596 0,3800 0,5915 0,4929

0,9152 0,3900 0,6297 0,9242

0,9844 0,4000 0,6774 58,238

Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigon Armado” (14* Edicion)

2.5.2. Armadura transversal

La contribucién del hormigdn a la resistencia al esfuerzo cortante viene dada mediante:
Veu = Rabwd
fia = 05ffa

Donde:

f.o= resistencia convencional del hormigdn a cortante, kg/cm?.

f.a= resistencia de calculo del hormigon, kg/cm?.

d= canto util.

bw= ancho del alma.

Si: Vi<V Ac min :0,02bwtfde

yd

S| Vd > ch V)u = 0,30-ﬁ:d bwd

Se debe cumplir la siguiente condicion en caso de que V4> Veu:

ch<Vd§V0u
A Veut
°t 7 0,90dF.

En caso de no cumplir la condicion se debera cambiar la seccion transversal. El area calculada

es para todas la piernas que tiene el estribo.
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2.6. Columnas
Los soportes o pilares de hormigdn armado constituyen piezas, generalmente verticales, en
las que la solicitacion normal es predominante. Sus distintas secciones transversales pueden

estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.*

En los pilares que formen parte de pdrticos de edificacion en obra, su dimension minima no

podra ser inferior a 25 cm.?

2.6.1. Calculo de la esbeltez geométrica y mecanica

La esbeltez geométrica de una pieza de seccidn constante, es el cociente entre la longitud de
pandeo lo y la dimension al plano de pandeo considerado, ya sea “b” o “h”. Y esbeltez
mecénica al cociente entre la longitud de pandeo lo de la columna y el radio de giro “i”’ de la
seccion total de hormigon, en la direccion considerada (i=\/ I/A, siendo [ y A, la inercia en

dicho plano y el area de la seccidn, referidas solo a la seccion del hormigon).
La esbeltez de un elemento se determina mediante la siguiente formula:
Coeficiente adimensionales de pandeo:

El

L
Wax = Wiy = — 2

>y

El

_ _ Tleos
Wex =WYBY El

X—Vigac

En pdrticos planos, las longitudes de pandeo lo son funcion de las rigideces relativas de las
vigas y columnas que ocurren en los nudos extremos del elemento en compresion

considerado, y se pueden determinar mediante la expresion siguiente:

lo=al

1 Pedro Jiménez Montoya, “Hormigén Armado”, 13* Ed, Cap 18.1
2Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87), Cap 9.2.
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En donde “1” es la longitud real del elemento considerado, y “a” se puede obtener de los

nomogramas mostrados en el Grafico 2.8.

Grafico 2.10. Nomogramas para determinar a

VA a ye
oo )
O o e T s !/wn
1003 /, e
503 / E. 50
20.] 409 / ko
2.0 R / L. 29
4 /
~on/
19 / L 10
0.3 =
08 +/ =
07 / ~ 07
o8] o L. o
05, ; L os
04 / T 04
03] a / L o3
] / a8 i
0.2 / 0.2
0] / ] Y
//
8 ..J_.__L.._.J_o,s_.___.._o
Ponticos intraslacionales Porticos rasnacionales

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

Esbeltez de la columna:

Donde:
lo=longitud de pandeo.
o= coeficiente de pandeo.

2.6.1.1. Valores limites para la esbeltez

» Esbeltez mecéanica a<35 (en secciones rectangulares, a esbeltez geométrica Ag<10),

se considera a la pieza corta y no es necesario efectuar comprobacién a pandeo.

= Paraesbeltez mecanica de 35<A<100 (geométricamente 10<A¢<29), puede calcularse
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excentricidad.
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2.6.2. Excentricidad minima de célculo

La norma indica que se considera en el calculo si las excentricidades de primer orden

cumplen:

Donde “c” es la dimension lineal de la seccion paralela al plano de pandeo. A esa

excentricidad minima se la designa por e..

Excentricidad de primer orden:

Md
€eo = rd
Excentricidad de segundo orden:
fyq €+ 2060 lo?

ea= (3 + 104

35007 ¢ + 10eo ¢

Donde:

fya = resistencia de calculo del acero en traccion, en MPa.

¢ = canto medio paralelamente al plano de pandeo que se considera.
lo = longitud de pandeo.

2.6.3. Resistencia del hormigon

La resistencia del hormigdn para célculo de columnas se obtiene usando un coeficiente de

reduccidén, se muestra en la siguiente ecuacion:

fck
foa = 0,90 -
Cc
2.6.4. Armadura longitudinal
Mayoracion de momentos y la normal:
Na=N1,6
Mds = Ms 1,6
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Mdy = My 1,6

Momento de disefio:

Mgs = Ngers
May = Naery
Capacidad mecanica del hormigon:
Ue = fcdhshy
Esfuerzos reducidos:
Nd
vV =_
Uc
Mds Mdy

”S:U_J’ly;“y:U_Chs

Basta con entrar al sector que corresponda al valor de “v”, con los valores de puxy Hy, para

obtener la cuantia mecénica total necesaria w, que debe ser inferior al realmente existente.

Gréfico 2.9.

Gréfico 2.11. Diagrama en roseta para flexion esviada de Grasser.

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA
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Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigéon Armado” (14* Edicion)
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2.6.5. Armadura transversal

El didametro minimo de las armaduras transversales debe ser al menos igual a 6 mm, o a la

cuarta parte del didmetro maximo de las barras longitudinales comprimidas.*

€C_ 9
S

La separacion “s”, entre estribos, debe cumplir lo siguiente:

= 12 veces el diametro minimo de las barras longitudinales.

= |La menor dimensién del ndcleo de la seccion, b o h.

2.7. Cimentaciones

Estructura que se coloca generalmente por debajo de la superficie del terreno y que transmite

las cargas al suelo o roca subyacentes.

Una cimentacion adecuadamente disefiada es la que transfiere la carga a traves del suelo sin
sobre esforzar a este.? Debera calculare teniendo en cuenta, por una parte, el adecuado
coeficiente de seguridad frente al hundimiento, los asentamientos, con el fin a que la misma

va destinada y con la calidad del terreno que sirve de sustentacion.

Las zapatas son el tipo mas frecuente para cimentacion, y se emplean cuando el terreno tiene
una resistencia media o alta en relacion con las cargas de la estructura, y en suficientemente

homogéneo para que no sean de temer asientos diferenciales entre las distintas partes de esta.

En este trabajo se va disefiar la cimentacion con zapatas aisladas, zapatas medianera y zapatas

continuas bajo muro.

2.7.1. Zapatas aisladas

Las zapatas aisladas son aquellas que soportan un solo pilar cada una. Estas zapatas pueden
clasificarse por su relacion entre sus dimensiones, las cuales pueden ser rigidas y flexibles,
ver Gréfico 2.10.

1 Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87), Cap 8.1.7.2.
2Braja M. Das, “Fundamentos de Ingenieria Geotécnica, Cap 11.
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Gréfico 2.12. Zapatas rigidas y flexibles.

i
1
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87)

2.7.1.1. Dimensionamiento
Para el céalculo de las dimensiones a y b de la planta de la zapata se determina en funcién de

la tensién admisible para el terreno, mediante la siguiente ecuacion:

N
Anec = adm
Anec=a. b

Se escoge un area “A” mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas de a

y b. Dichos valores deben ser dimensiones constructivas.

Grafico 2.13. Solicitaciones en una zapata aislada.

4 i 3
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I e 2 1
- +— bl —+
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Posteriormente se calcula el esfuerzo maximo “oc1”, para verificar que se cumpla 61<Gadm,

que se presentara dado por:

N ©6My 6Ms

O =- +— _ +__
17A ab2 ba2

Por razones econdmicas las zapatas se dimensionan de modo que no necesiten armadura de
cortante. Para ello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar para
el canto 1til “d” valores inferiores al mayor de lo siguiente:!

q = Jaobo ap —aot boS d

En donde:

4fvd

Y£Oreas

fia = 0,5fFd
fua= resistencia convencional del hormigon a cortante.
fea= resistencia de calculo del hormigon a compresion.
vs= coeficiente de seguridad (1,6).

Se asume el valor de recubrimiento denominado con la letra “c” (=5 cm), con la sumatoria

del canto util y el recubrimiento se tiene:

h=d+c
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! Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado 17, Cap. 21.3
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Determinadas las dimensiones que tendria la zapata, calculamos el peso propio real de la

zapata con la siguiente ecuacion:

P. Pzapata = Y. Volumen

Se calculan los momentos corregidos que actlan sobre la zapata ya que existen ademas

fuerzas cortantes (Hx y Hy), en la base de la zapata las cuales generan momentos y estos se

calculan de acuerdo a las siguientes ecuaciones:
Ms = M's £ hHy

My = M’y + hHs

Encontrados los momentos flectores corregidos, esfuerzo normal y esfuerzos cortantes de la

zapata, se verifica su estabilidad.

2.7.1.2. Verificacion al vuelco

(N + P. Pzapata)a/2 <
Ma + Vah B

Yva = 1,5

(N + P. Pzapata)b/2
Yo = ———F—— S
Mb + Vbh

2.7.1.3. Verificacion al deslizamiento

Para suelos sin cohesion (arenas):

(N + P. Pzapata)tan ~d
ye = — <1

N

~d =

W

~ = angulo de rozamiento interno

Para suelos cohesivos (arcillas):
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Cd = 0,5 coh esion
2.7.1.4. Verificacion a la adherencia
El cortante de calculo en la seccién es:

yiN a - ao

Va=— (—2 +0,15a0)

La armadura se encuentra en buenas condiciones de adherencia cuando sea:

Vd

= <
Vb 09-d-n-n-0 fod

foa = k"Jf_ch
Donde:
n = es el nimero de barras.
@ = diametro de la barra.
k= coeficiente con valor de 0,95 para zapatas rigidas, y 2 para flexibles.

2.7.2. Zapatas medianera ¢ excéntrica
Las zapatas medianeras son aquellas que soportan un solo pilar pero la carga que reciben es
carga excéntrica, es decir la carga no esta aplicada al centro de la zapata y dado a esto las

tensiones en el terreno no se consideran como uniforme, ver Grafico 2.12.

Cuando la carga N sobre la zapata actlia con una pequefia excentricidad, e<a/6 son aplicables
las formulas de dimensionamiento dadas para zapatas aisladas. Solo hay que multiplicar la

carga N por el facto siguiente.

3e
5=1+_
a

Para mayores excentricidades que la relacion mencionada la distribucion del terreno ya no se

la considera como uniforme.
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Gréfico 2.14. Excentricidad en zapatas

‘y al ‘}[ b)

| |

| I

l | Y
'%54.r *_ |
I et

Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigdén Armado” (142 Edicion)

2.7.2.1. Zapata continua bajo muro y pilares
Las zapatas continuas o corridas se emplean en cimentaciones de muros. Las definiciones,
calculos y notaciones indicadas para zapara zapatas aisladas son aplicables a las zapatas

corridas.
El ancho de la zapata se determina en funcion de la tension admisible para el terreno.

N+ P

Oadm = a

El canto de la zapata se elige de forma que no sea necesaria armadura de cortante.

d S2(a — ao)
4 +k
_ 4 . fvd

k=_
Y - Ot

Gréfico 2.15. Zapara continua bajo pilares

. ? %9
i + T b
ol 41'
2
—vean—4 T"é =) ) ”i AR
" + e 3
o 2 ‘T o > W o
JSag w— o' 0,83 . ™~ % |
pr— 1T Tt
e gy e ——e 3 ]
I;l } P!‘J F— G ;l 3 r Y
l L 2 L | Lst 1 || [ +
a b J

Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” (14* Edicion)
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2.7.3. Célculo de la armadura

Para el calculo de la armadura de la zapata, se debe encontrar el momento de disefio. Para
esto calculamos las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la misma.
Luego encontramos el momento “Mb” a una distancia de 0,15- aop de la cara de la columna

del bloque méas comprimido.

El momento mayorado es:

Mda=1,6 -Mo
Md
Hd = ph g2 £

W= pd - (1 + Ha)
Se calcula el area de armadura:

fcd
AC:W'b'd'_l_
yd

Del Cuadro 2.6.se adopta el valor de cuantia minima w s min y e calcula la armadura minima

necesaria para la pieza disefiada. El area de armadura sera el mayor de los dos calculados.
Ac:min:Wsmin -b-d

2.8. Muro de hormigén armado

Los muros de sétano son diferentes a los muros de contencién debido a que un muro de
sotano recibe cargas verticales, generalmente transmitidas por los pilares de la estructura y
frecuentemente también por algun forjado, y cargas horizontales producidas por el empuje
de tierras.

El muro no trabaja como una ménsula, sino que se enlaza al forjado de planta baja y funciona

como una losa.
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Graéfico 2.16. Muro de so6tano de hormigén armado
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Fuente: Célculo de estructuras de hormigén-Tomo 11, J. Calavera

2.8.1. Calculo del empuje
Al estar impedido el corrimiento del muro en coronacién y cimiento, su deformabilidad es
muy reducida y soporta empuje en reposo.
Se supone que el muro se encofra a dos caras y una vez construimos tanto el muro como el
forjado, se procede a la ejecucion del relleno. El siguiente célculo del empuje puede ajustarse
a cualquier hipdtesis a sumir.

Gréfico 2.17. Célculo de empuje de suelo en muros
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Fuente: Célculo de estructuras de hormigon-Tomo 11, J. Calavera

El valor del coeficiente al reposo en suelos no sobre consolidados viene dado por el
expresion.

k=1-senop
La cuantia minima de armadura vertical y horizontal del muro se obedece a lo establecido

por la CBH87.
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La separacion maxima entre armaduras no seré superior a 30 cm.
Si la armadura vertical es de didmetro no superior a 12 mm se dispondran estribos con
separaciones verticales y horizontales no superiores a 50 cm.

Gréafico 2.18. Armado de estribos en muros

Fuente: Célculo de estructuras de hormigon-Tomo 1, J. Calavera

Si la armadura vertical es de diametro superior a 12 mm, se dispondran estribos en todos los
cruces, sin rebasar en direccion vertical la separacion de 15 veces el didmetro de la armadura.
El célculo de la armadura del muro es siguiente:

El momento mayorado es:

Md=1,6 - Mp
Mad
Hd = g2 1.

W= pd - (1 + Ha)
Se calcula el area de armadura:

fcd
Ac=w-b-d -+
yd

Del Cuadro 2.6.se adopta el valor de cuantia minima w s min y Se calcula la armadura minima

necesaria para la pieza disefiada. El &rea de armadura sera el mayor de los dos calculados.
Acmin: Ws min - b-d

2.9. Escaleras

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que se
tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,
escaleras de caracol, helicoidales, etc.

En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.
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Gréafico 2.19. Partes de escalera

Desembarco

Meseta

Arrangue

Fuente: Elaboracion propia

Debido a su inclinacion y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las cuales
se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexién, se puede suponer que
la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se halle, no con su
espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El error cometido en esta
suposicion es minimo y no afecta el disefio.

Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en proyeccion
horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.

La obtencion de la armadura longitudinal es andloga al de vigas, por otra parte se debe
disponer de una armadura de distribucién minima colocada a lo largo del paso.
Dimensionamiento:

Calculo del espesor de la escalera (t)

Angulo de inclinacion de la huella

;J
cosa = = -
VP + CP*
Altura inicial
t
h=
cosa
Altura media
CP
Ry, = h 4+ —
=
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Cargas que actlan sobre la escalera
W,y =Wp + W,
Momento de disefio
My dizeno = 1.6« Mppq,

Canto atil (d)

a=t—r
Donde:
Recubrimiento (r)
Espesor (t)
< s fLﬂ. < e f-:.;t-
fcc' - f d ~
1,5 1,15
Momento reducido de calculo
Célculo de la cantidad de armadura
.
A, =w,-b,-d ==
- fya
Armadura minima
B = W, puin * O+ d

2.10. Cubierta

Las cubiertas son estructuras de cierre superior cuya funcion fundamental es de ofrecer
proteccién al edificio contra agentes climaticos y otros factores, para resguardo, darle

intimidad, aislacién acustica y térmica, al igual que todos los otros cerramientos verticales.

Son tres los elementos principales de cualquier cubierta: el que soporta directamente la
exposicion, el que sirve como barrera impermeable al agua y el que tiene la misién de dar

proteccién térmica.

La cubierta resulta conformada de tal manera que no puede ser resistente mecanicamente

hablando, necesita siempre de una estructura que la soporte, una losa de hormigoén, un
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enrejado de cabios, correas. Dicha estructura puede ser de hormigén armado, madera y/o

acero, en este trabajo se disefiara estructura de acero para las cubiertas.
Existen tres grandes grupos de cubiertas en funcion a sus pendientes los cuales son:

= De pendiente muy pequefia, de superficie casi horizontal, ejecutadas generalmente
sobre una superficie horizontal como por ejemplo: losa de hormigon armado, cuyo
tipo representativo es la azotea, reciben el nombre de cubiertas planas.

= De pendiente acentuada, a veces muy fuerte, ejecutadas generalmente sobre una base
inclinada (estructura metélica o de madera), cuyo tipo representativo es el techo de
una o dos aguas, llamadas cubiertas en pendiente.

= De pendiente variable en el sentido vertical, segin directrices curvas en una 0 mas

direcciones, reciben el nombre de bdvedas y clpulas.

2.10.1. Cubierta metalica

Se define a cubiertas metalicas o estructura metalica a una combinacién de piezas o partes
estructurales destinadas a la transmision de esfuerzos producidos por las cargas actuantes.
También se puede decir que es un conjunto de miembros estructurales unidos entre si por sus

extremos, de manera que forman un armazon rigido de diversas formas, espacialesvariadas.

Grafico 2.20. Elementos estructurales de una cubierta

Cubierta de calamina cumbrera

corddn superior

montante ALTURA

/
\cordon inferior

Luz

correa
—_—

En el analisis de miembros, se detallan formulas y procedimientos para el dimensionamiento

de las piezas, segun los estados en los cuales se presenten.
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2.10.1.1. Acero estructural
Las caracteristicas del acero de mayor interés pueden examinarse graficando los resultados

de una prueba de tensién.
Si un espécimen de prueba es sometido a una carga axial P, como se muestra en el grafico

2.13, el esfuerzo y la deformacion unitaria pueden calcularse como sigue

Gréfico 2.21. Acero sometido a una fuerza axial P

r’- An:a =A
Po— [ -' =N i P [5
Sexcidn

L

Fuente: Disefio de estructuras de acero con LRFD, William T. Segui
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Si la carga se incrementa desde cero hasta el punto de fractura y el esfuerzo y la deformacion
unitaria son calculados en cada etapa, se puede graficar una curva esfuerzo-deformacion

unitaria como la mostrada en el gréfico 2.22.
Graéfico 2.22. Diagrama esfuerzo-deformacion del acero

f
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 por deformacién ., falla
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F
Elstico .
Fuente: Disefio de estructuras de acero con LRFD, William T Sequi
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La “Especificacion para el disefio de miembros estructurales de acero conformado en frio”
se aplica al disefio de miembros estructurales conformados en frio a partir de laminas,
planchas, planchuelas, o barras de acero al carbono de baja aleacion de no mas de una pulgada

(25,4 mm) de espesor.

El disefio se debe efectuar de acuerdo con los requisitos para el Disefio por Factores de Carga
y Resistencia (LRFD), o de acuerdo con los requisitos para el Disefio por Tensiones

Admisibles (ASD).! Para nuestro disefio usaremos el método de LRFD.

2.10.2. Miembros estructurales de acero conformados en frio

Son perfiles que se fabrican plegando chapas metélicas, longitudes cortadas de ovinas o
planchas, o laminando bobinas o planchas laminadas en frio o laminadas en caliente, ambas
operaciones realizadas a temperatura ambiente, es decir, sin agregar calor del modo que seria

necesario para un conformado en caliente.

La utilizacion de estructuras de acero laminados en frio tiene un amplio uso en estructuras
sometidas a cargas ligeras con luces medianas y grandes, como cubiertas de coliseo y en

estructuras con cargas moderadas y luces pequefias y medianas.

Los perfiles laminados en frio mas comunes son: costaneras y canales.

Los perfiles doblados en frio estan compuestos por sectores planos que reciben el nombre de
elementos planos. Los elementos verticales planos se suelen identificar como almas del perfil

y los elementos horizontales planos se identifican como alas.

Grafico 2.23. Perfiles costanera y canal

Al\a Ala
1
Labio atiesador
Alma —— Alma —|
J
o —
Rigidizador Rigidizador

Fuente: Elaboracién propia

L AISI 96. Especificacion para el disefio de miembros estructurales de acero conformados en frio.
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2.10.3. Aceros aplicables

La especificacion del AISI usada requiere el empleo de acero de calidad estructural de
acuerdo con lo definido en general por los requisitos de las siguientes especificaciones de
ASTM (American Society for Testing and Materials):

ASTM A36/A36M, Carbon Structural Steel.

ASTM A242/A242M, High-Strength Low-Alloy Structural Steel.

ASTM A283/A283M, Low and Intermediate Tensile Strength Carbon Steel Plates.
ASTM A500, Cold-Formed Welded and Seamless Carbon Steel Structural Quality.
ASTM A572/A572M, high-Strength Low-Alloy Columbium-Vanadium Structural Steel.

ASTM A588/A588M, High-Strength Low-Alloy Structural Steel with 50 ksi (345MPa)
Minimum Yield Point to 4 in. (100 mm) Thick.

ASTM A606, Steel, Sheet and Strip, High Strength, Low Alloy, Hot-Rolled and Cold-Rolled,
with Improved Atmospheric Corrosion Resistance.

ASTM A607, Steel, Sheet and Strip, High Strength, Low Alloy, Columbium or Vanadium,
or both, Hot-Rolled and Cold-Rolled.

ASTM A611 (Grades A, B, C, and D), Steel, Sheet, Carbon, Cold-Rolled, Structural Quality.

ASTM A 653/653M (SQ Grades 33, 37, 40 and 50 Class 1 and Class 3; HSLA Types I and
I, Grades 50, 60, 70 and 80), Steel Sheet, Zinc-Coated (Galvanized) or Zinc-lron Alloy-
Coated (Galvanealed) by the Hot-Dip Process.

ASTM A715 (Grades 50, 60, 70 and 80), Steel Sheet and Strip, High-Strength, Low-Alloy,
Hot-Rolled, and Steel Sheet, Clod Rolled, High-Strength, Low-Alloy UIT Improved
Formability.

ASTM A792/A792M (Grades 33, 37, 40 and 50A), Steel Sheet, 55% Aluminum-Zinc Alloy-
Coated by the Hot-Dip Process.
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2.10.4. Combinaciones de carga para el método LRFD

La combinacién lineal resultante de las cargas de servicio en un grupo, cada uno
multiplicando por su respectivo factor de carga, se llama carga factorizada o resistencia de
disefio. Los mayores valores calculados de esta manera se usan para calcular los momentos,

cortantes y otras fuerzas en la estructura.

Un disefio satisface los requisitos de esta Especificacion cuando la resistencia de célculo de
cada uno de los componentes estructurales es mayor o igual que la resistencia requerida

determinada en base a las cargas nominales.?
¢oRn = Ru
Donde:
¢ = factor de reduccion.
Rn = resistencia nominal de un miembro.
Ru = resistencia requerida por el miembro.
¢Rn = resistencia de célculo.

Se calculan factores de carga para incrementar la magnitud de las cargas de servicio para
usarse con el procedimiento LRFD. Cuyo propdsito de estos factores es considerar las

incertidumbres implicadas en la estimacion de la magnitud de las cargas muertas y vivas.
El manual de AISI proporciona los siguientes factores de carga:

U=1.4D+L

U=1.2D+1.6L+0.5 (Lr 0 S 0 Rr)

U=1.2D+1.6 (Lr0 So Rr) + (0.5 L 6 0.8 W)

U=1.2D+1.3 W+0.5 L+0.5 (Lro So Rr)

U=1.2D+1.5E+0.5L+0.2S

L AISI 96. Especificacion para el disefio de miembros estructurales de acero conformados en frio.
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U=0.9D-(1.3 W 6 1.5 E)

Para estas combinaciones de carga se usan las siguientes abreviaturas:
U=carga factorizada o de disefio.

D=carga permanente.

L= sobrecargas debidas al uso y ocupacion.

Lr= sobrecarga sobre la cubierta.

S=carga de nieve.

Rr= carga de lluvia, exceptuando el estancamiento.

W=carga de viento.

E=carga de sismo.

2.10.5. Disefio de miembros

2.10.5.1. Disefio de miembro a tension

Se definen como elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales de tensién. Se usan en

miembros de armaduras, cables en sistemas de techo colgantes.

Para cualquier material que se use, el Unico factor que determina la resistencia es el area

transversal.

La resistencia nominal a la traccion Tn, se debe determinar de la siguiente manera:
Th=An-K

Donde:

Tn= resistencia nominal del miembro cuando esta traccionado.

An= superficie neta de la seccién transversal.

Fy= tension de fluencia de calculo.

®t=0.95
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Un miembro a tension puede fallar al alcanzar en él uno de dos estados Gltimos, los cuales

son: deformacién excesiva o fractura.

Para prevenir una deformacién excesiva, iniciada por fluencia, la carga sobre la seccion total
debe ser suficientemente pequefia para que el esfuerzo sobre la seccion total sea menor que
el esfuerzo de que el esfuerzo sobre la seccion total sea menor que el esfuerzo de la fluencia
Fy. Para prevenir la fractura, el esfuerzo sobre la seccion neta debe ser menor que la

resistencia por tension Fu.!

_<F
A
P<F-A
La resistencia nominal por fluencia:
Pn = Fy - Ag
La resistencia nominal por fractura:
Pn =Fu- Aq

El factor de resistencia ¢=¢:es menor por fractura que por fluencia, lo que refleja la

naturaleza mas seria de que se alcance el estado limite de fluencia.?
Por fluencia: ¢t = 0,90
Porfractura: ¢t=0,75
Entonces puede escribirse como:
Pu < ¢t - Pn

Como hay dos estados limites, ambos condiciones siguientes deben satisfacerse.

P, <090-F, A,

P, <075 F, -4,

L William T. Segui. Disefio de estructuras de acero con LRFD, 2da Ed, Cap 3.2.

L william T. Segui. Disefio de estructuras de acero con LRFD, 2da Ed, Cap 3.2. 47



El valor menos de las dos anteriores expresiones es la resistencia de disefio del miembro a

tension.

2.10.5.2. Disefio de miembros a compresion

Elementos estructurales sometidos solo a fuerzas axiales de compresion, las cargas aplicadas
a lo largo de un eje longitudinal que pasa por el centroide de la seccion transversal del

miembro. El esfuerzo puede calcularse:

En donde fc se considera uniforma para toda la seccién transversal. Debido a que el estado
ideal mencionado nunca se alcanza y se presenta alguna excentricidad de la carga, se tendra

flexion en el miembro.

Los miembros en compresion se usan en armaduras y como componentes de sistemas de
contraventeo. Los miembros en compresion méas pequefios no clasificados como columnas

se denominan a veces puntales.*
La relacion entre cargas y resistencia toma la forma:
Pu< ¢c - Pn
Donde:
Pu=suma de las cargas factorizadas.
Pn=resistencia nominal de compresion=Ag- Fcr.
Fcr=esfuerzo critico de pandeo.
pc=factor de resistencia para miembros en compresion=0,85.

El manual de la AlSI, usa el parametro de esbeltez.

kL
A=_ =200
r

tWilliam T. Segui. Disefio de estructuras de acero con LRFD, 2da Ed, Cap 4.1.
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Puede entonces obtenerse una solucion directa, existiéndose asi el enfoque de tanteos
inherente en el uso de la ecuacion del mddulo tangente. Si la frontera entre columnas elasticas
e inelasticas se toma como Ac=1,5, las ecuaciones AISI para el esfuerzo critico de pandeo

pueden resumirse como sigue.

Para hc < 1,5.
(2
F=(0,658 ) K
Para hc > 1,5.
0,877
Fn = TZ . Fy
C
Donde:
|_:
hc = J?y

e

Fe= la menor de las tensiones de pandeo elastico flexional, torsional y torsional flexional.

En el caso de secciones con simetria doble, secciones cerradas y cualquier otra seccién que
se pueda demostrar que no esta sujeta a pandeo torsional ni a pandeo torsional flexional, la

tensidn de pandeo flexional elastico, Fe, se debe determinar de la siguiente manera:

. n’E
¢ kL
)2

Donde:
E= modulo de elasticidad longitudinal.
K= factor de longitud efectiva.

L= longitud no arriostrada del miembro.

r=radio de giro de la seccion transversal total no reducida.

Verificando si el alma se abolla con usando la tensiéon de fluencia encontrada Fn.
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/052 ( i ) ﬁ
Je Lt JNE
b=w cuandoA<0.673
b=pw cuando A >0.673
Donde:

W= ancho plano del elemento.

t= espesor del elemento.

K=coeficiente de pandeo, 4 para elementos rigidizados apoyados en cada borde el alma.

p=(1-0,22/A)/A
Se obtiene las propiedades geométricas del perfil.

La resistencia nominal a corte es:

¢=0.85
Ae= area del perfil analizado.
Fn= tension de fluencia obtenida el analisis demostrado.

2.10.5.3. Disefio de miembros flexionados
La resistencia nominal a flexion para secciones con alas comprimidas rigidizadas o

parcialmente rigidizadas se calcula de la siguiente manera.
Mn = Se - Fy

Donde:

Mn= resistencia nominal a flexion.

Se= modulo elastico de la seccion efectiva calculado con la fibra externa comprimida o

traccionada a Fy.
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Fy= tension de fluencia de calculo. (248 Mpa=2530 kg/cm?)

Para secciones con alas comprimidas rigidizadas o parcialmente rigidizadas el factor de

resistencia a flexion es:
¢ =0.95

Para secciones con alas comprimidas no rigidizadas el factor de resistencia a flexion es:
¢ =0.90

Se debe verificar que el ala sufre de abolladura como también si el alama sufre abolladura
para calcular el modulo de seccion eficiente de la seccion transversal y el diagrama de

tensiones a la cual trabaja la seccion.

b=w cuandoA<0.673
b=pw cuando A >0.673

Donde:
W= ancho plano del elemento.
t= espesor del elemento.

K=coeficiente de pandeo, 4 para elementos rigidizados apoyados en cada borde el alma, para

elementos no rigidizados el coeficiente de pandeo es, 0.43.
p=(1-0,22/A)/A

Si se abolla el alma y/o el ala del perfil se calcula seccion transversal del perfil y se identifica

el paso del eje neutro para calcular la distribucién de la tension de fluencia.
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Gréfico 2.24. Distribucion de tensiones para el momento de fluencia

= Fy
Eje
1] Neutro

e S mE =k S aa e

Neutro

- <F, ey o e<F,

Fuente: Manual para el disefio de acero conformado en frio, AISI 96.

Determinacion de la capacidad de carga del alma.

Relacién de tension superior comprimida y la tension inferior tensionada del alma.

7

YT

F1 es compresion (+) y f2 puede ser traccion (-) o compresion (+). En caso que tanto f1 como

f2 sean compresion, f1>f2.

Se determina el factor k de la siguiente manera para el alma sometida a esfuerzo de traccién

y compresion.

k=4+2(1-w) +2(1-v)
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Con el factor k obtenido determinar si el alma sufre abolladura y luego determinar las

propiedades de la seccion y con esto encontrar la resistencia nominal a flexion del perfil.

2.10.5.4. Resistencia para corte exclusivamente

La resistencia nominal al corte, Vn, en cualquier seccion se debe calcular de la siguiente

manera:
Va=060: -Fy-h -t

Donde:

Vn= resistencia nominal al corte de la viga.

t= espesor del alma.

h= profundidad de la porcion plana del alma medida a lo largo del plano del alma.

ov=1.00

2.10.5.5. Resistencia para flexiéon y corte
Para vigas con almas no reforzadas, la resistencia flexional requerida, Mu, y la resistencia al

corte, Vu, deben satisfacer la siguiente ecuacion.

My s V¥y2 < 1.00

"'Mns Vn
Donde:
¢@b= factor de resistencia para flexion.
¢v= factor de resistencia para corte.
Mn= resistencia nominal a la flexién cuando solo existe flexion.
Mux= resistencia nominal a flexion respecto del eje x baricentro.
Vn= resistencia nominal al corte cuando solo existe corte.

2.10.5.6. Flexion disimétrica

La flexion disimétrica ocurre cuando una viga esta sometida a una condicién de carga que
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produce flexidn alrededor del eje mayor (fuerte) y del eje menor (débil).
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Donde:

M, Momento flexionante por carga factorizada respecto al eje x
M Resistencia nominal por momento respecto al eje x

M,  Momento flexionante por carga factorizada respecto al eje y

M,  Resistencia nominal por momento respecto al eje y

2.10.5.7. Verificacion a la flecha

Las deflexiones excesivas pueden dafiar los miembros unidos o soportados por las vigas
consideradas. La apariencia de las estructuras se ven afectadas por deflexiones excesivas. Las
deformaciones excesivas no inspiran confianza en las personas que utilizan la estructura. La

méaxima deflexion de una viga simplemente apoyada para las cargas del presente caso es:

o 5 ,a.°1* f_i,q,‘x"
Donds: *7384 E*I #7384 E*T

¥

G;.,,y Carza Distribuida
I, ,y Momanto de Inercia de la saccion transversal del pariil

! Lornzitad del Elemento
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3.- INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Levantamiento Topografico

Se realizo el levantamiento topografico de todo el terreno que comprende a la Unidad
Educativa. El levantamiento se realiz6 con la estacion total Sokkia del laboratorio de
topografia de la U.A.J.M.S.

Se procedid a almacenar cuatrocientos puntos del terreno para tener una referenciacion mas
detallada y asi poder generar una mejor y mas real la superficie de curvas de nivel en el
software de AutoCad Civil 3D, y asi poder observar los desniveles que se tienen en los
lugares de emplazamiento tanto del blogue de aulas como del mini coliseo. El desnivel
obtenido en el lugar de emplazamiento del bloque de aulas esta desde la cota 1222.67 a la
cota 1219.062 m.s.n.m. y en el lugar de emplazamiento del mini coliseo se observé un terreno

generalmente plano con una cota en el orden de 1212 m.s.n.m.

El terreno cuenta con una superficie total de 8739.37 m?y un perimetro de muro igual a
383.88 m.

3.2. Analisis del estudio de suelo

El estudio de suelos para determinar la capacidad portante del suelo, se realiz6 con el ensayo
de penetracion estandar (SPT), en el area del proyecto. El ensayo se realiz6 en tres pozos,
dos ubicados en la zona de emplazamiento del bloque de aulas y uno en la zona de

emplazamiento del mini coliseo, cada pozo con una profundidad de 3,00 metros.

El estudio se realizé en dos etapas, siendo la primera etapa elaborada en el semestre dos de
la gestion 2016 la cual se realizé una excavacion de tres metros en donde se realiz6 un ensayo
analizando una muestra a dicha profundidad. La segunda etapa fue realizada en el semestre
uno de la gestion 2017, en la cual se realizaron dos excavaciones cada una de tres metros de
profundidad en donde se tomd muestra a cada metro de excavacion. Se extrajo el material
necesario de muestra para realizar los ensayos correspondientes en el laboratorio, para

obtener su clasificacion.

Los informes de dicho andlisis se detallan en el anexo 1. Pero mostrando una tabla resumen

en el siguiente cuadro.
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Cuadro 3.1. Resistencia del suelo de fundacion

Pozo Profundidad N©° Resistencia
N° m Golpes cadm(kg/cm?)
1(2016) 3,00 8 1.80
1(2017) 3,00 8 1.90
2(2017) 3,00 9 2.00

Fuente: Elaboracion propia

Se decide realizar la fundacion de la estructura del bloque de aulas como del mini coliseo a

un profundidad de 2,00 metros ya que a partir de esa profundidad se observo el mismo estrato

cuya clasificacion de suelo fue, A-2-6, usando una resistencia de suelo de 1.80 kg/cm? y 2.25

kg/cm? respectivamente.

También se realizo el estudio para obtener el peso especifico del suelo para poder disefar el

muro de hormigon armado en el bloque de aulas para salvar el relleno por desnivel en el

disefio arquitectonico.

El peso especifico relativo de la muestra (A-2-6), es de 1.965 g/cm®.

3.3. Disefio arquitecténico

El disefio arquitectonico fue proporcionado por el H.A.M. de Padcaya y consta de los

siguientes ambientes:

= Bloque de aulas

Planta baja: Aula 1, aula 2 y bafio para nifios.

Planta intermedia 1: Bafio de hombres y mujeres, deposito.

Primer piso: Aula 3, aula 4, aula 5, aula 6, bafio para nifios y kiosko.

Planta intermedia 2: Biblioteca y depdsito.

= Mini coliseo

El mini coliseo consta con una cancha poli funcional y graderias de hormigén

ciclépeo de tres escalones.

57




3.4. Datos generales del proyecto

Los datos que se utilizaron en el disefio del proyecto, de acuerdo a lanormay a los materiales

a utilizar, son los siguientes:

Normas aplicadas:

Cadigo Boliviano del Hormigon Armado CBH-87.

Manual para el disefio de Acero Conformado en Frio AISI 1996.
Resistencia caracteristica del hormigon.

kg
Tk =210 —,
cm

Resistencia caracteristica del acero.
kg
fy = 5000 om?

Coeficientes de minoracion de la resistencia de materiales:

Hormigon.

ye =1.50
Acero.

ye =1.15
Coeficiente de mayoracion de carga:

yr = 1.60

Nivel de control en la ejecucion:

El nivel de control en la ejecucion de los elementos de hormigon armado para el proyecto es

Control Normal.
Velocidad del viento:

La velocidad de viento al no tener dato de esta en La Mamora se asumio la velocidad de

viento de la ciudad de Tarija siendo, 21.080 m/s.
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3.5. Analisis de cargas

3.5.1. Sobre cargas de uso

Cuadro 3.2. Sobre cargas de uso

Uso del elemento

Sobre carga kg/m?

Aulas 300
Bibliotecas 700
Escalera 400
Bafio 300
Azoteas accesibles solo para 100
conservacion
Fuente: NBE-AE/88 Acciones en la edificacion
3.5.2. Cargas de acabados de entrepisos
Baldosa ceramica:
Peso propio baldosa = 1800 kg/m?®
e=2cm
I:)pico = Ybasdoca " €
kg kg

Ppico = 1800 — ;- 0.02 m = 36-
m m

Mortero para union de ceramico:
Peso propio mortero = 2100 kg/m?®

e=2cm

Pmortero = ymortero

kg

- e

kg

Pmortero = 2100 3 0.02m=42— 2
m m

Cielo raso:

Peso propio yeso = 1250 kg/m?®
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e=1cm
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Peieso raco = Yyeco * €

kg kg

Peieso raco = 1250 m—3 -001m=125 m—2

Carga total de acabados (carga muerta en losa):

kg kg kg kg
36— T 4T O T 1,07 - — YU.0O — _
m?2 m2 m2 m2
Por seguridad a modificaciones en los acabados en las losas se utilizara una carga de:

kg
100 —,
m

3.5.3. Cargas de muros
Ladrillo de 6 huecos

Peso de ladrillo = 3.5 kg/pza
Peso mortero = 2100 kg/m?®

Peso de yeso = 1250 kg/m?®

Grafico 3.1. Dimensiones de ladrillo ceramico de 6H

0,12

oy

e

AL

Fuente: Elaboracién propia
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Gréfico 3.2. Detalle de junta en muro de ladrillo

{ 1
4 £

Fuente: Elaboracion propia

Juntas de muro H = 1cm

V=2cm
100cm pza
Numerodeladrillos en1 metro horizontal = W:A_m

) ) 100cm pza
Numero de ladrillos en 1 metro vertical = ———=+7.14
14 cm _m
) pza
Numero de ladrillosen 1 metro2 =4 -7.14=28.56 __
m2

pza

m?2

Volumen de ladrilloen 1 m2de muro=12cm - 18 cm - 24 cm - 28.56

cm?3
= 148055.04— 5
m

Volumen de mortero en 1 m? de muro =100 cm - 100 cm - 18 cm - 148055.04

cm?3 m3
= 31944.96—2 =0.03194 —,
m m

kg pza kg m3 kg kg

Pmuro =3.5— _-2856- ,+2100- ,-0.03194 _+ 21060 - 0.01m + 1250
pza m m3 m m3 m3
-0.01m

kg
Prmuro = 200.53— >
m
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Tomando una altura de muro de 3 metros y despreciando huecos de ventanas y puertas:
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kg kg
Pmuro = 200.53— , - 3m = 601.60-
m m

kg
Pmuro = 605—
m

3.5.4. Cargas de cubierta

Calamina galvanizada pre pintada N° 28.

Espesor 0.38 mm.
Longitud total 3m.
Longitud de traslape 0.16 m.
Ancho total 0.90 m.
Avrea total 2700 cm?,
Peso calamina 3.57 kg/m?.

Para bloque de aulas la separacién de cerchas de 2.50 m.

kg kg

Pcasamina = 3.57 = 250m =8.925 —
m m

Para mini coliseo la separacion de cerchas de 3.61 m.

kg kg

Pcasamina = 3.57 = 3.61lm=12.89 —
m m

Sobre carga de uso de cubierta:

Se considera una sobrecarga de uso de mantenimiento o conservacion de la cubierta.

SC = 100 kg/m?

Para bloque de aulas sera:

kg kg
100— , - 2.50m = 250~
m m

Para mini coliseo sera:
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kg kg
100—,-3.61m = 361—
m m

3.5.5. Carga de viento
Para bloque de aulas:

La presion dindmica de viento sera:

V2
W= _
16
21.082 kg
W = _16 = 278052

Para cuantificar el barlovento y sotavento utilizamos el Cuadro 2.7., con el valor de a = 14°,

interpolando se tiene c¢1=-0.12 y ¢> = -0.40. Calculando el barlovento y sotavento:

Barlovento =c1 - w

kg
Barlovento =-0.12-27.80=-3.34 m2

Sotavento = c2 - w

kg
Sotavento=-0.40-27.80=-11. 1252

Para mini coliseo:

La presién dindmica de viento sera:

V2
W = _—
16
21.08% kg
w = _16 = 278052

Para cuantificar el barlovento y sotavento utilizamos el Cuadro 2.7., con el valor de a = 30°,

interpolando se tiene c1= +0.20 y ¢2 = -0.40. Calculando el barlovento y sotavento:

Barlovento =c1 - w
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kg
Barlovento =+0.20-27.80 = +5.56 m2

Sotavento =c2 - w

kg
Sotavento=-0.40-27.80=-11. 1252

3.6. Disefio de bloque de aulas

En la cubierta se usaron perfiles costanera C100x50x15x2mm para cordon superior e inferior,
diagonal y vertical se usé perfil C80x40x15x2mm, y para las correas se usé perfil costanera

C100x50x15x2mm, el célculo y comprobacion de cada elemento se muestra acontinuacion.

Gréfico 3.3. Estructura del bloque de aulas

Fuente: Elaboracién propia

3.6.1. Calculo de la cubierta
Disefio de correa
Cargas sobre la correa:
Separacién entre correas 1.33 metros.
= Sobre carga de uso debido al mantenimiento.
L.=100 kg/m?
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L=133.00 kg/m
= Carga de calamina.
P calamina= 4.75 kg/m
= Peso del perfil. C100x50x15x2mm
A perfil=4.34 cm?
P perfil= 7850 kg/m3-4.34cm?=3.40 kg/m
Carga total muerta D=4.82kg/m+2.78kg/m=8.15 kg/m

Analisis de carga.

U=1.4D+L =144.41 kg/m
U=1.2D+1.6L+0.5 (Lr 0 So Rr) =222.58 kg/m
U=1.2D+1.6 (LroSoRr) +(0.5L 60.8 W) =224.80 kg/m
U=1.2D+1.3 W+0.5 L+0.5 (Lr 0 So Rr) =82.05 kg/m
U=1.2D+1.5E+0.5L+0.2S =76.28 kg/m
U=0.9D-(1.3 W 6 1.5 E) =1.56 kg/m

Se utilizara para el disefio el resultado mayor de las combinaciones analizadas.
Q=224.80 kg/m

Se descompone la carga sobre la correa ya que esta a una inclinacion de 14°.
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La carga lineal sobre la correa para cada eje es:
_ _ kg,
gs =q-sena=54.38 “/m

gy =( - cosa=218.12 kg/m

Enejex:
() () (1)
K O D

g St

Enejey:

218.12
218.1

5\
67.94
218.1% gj 34

}7
%}
|

=

El momento y cortante Gltimo en cada uno de los ejes de la correa son:
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Muy =33.42 kgm
Mus =134.05kgm
V= 81.34kg
Vus = 326.27 kg

Verificando si el perfil se abolla a flexion.

Perfil costanera 100x50x15x2mm L = Y .

A=100mm X _.Eq.e_

B=50mm < x -

C=15mm

e=2mm \ e R ) UI
_ Y

R=2mm B

Calculando el factor de esbeltez del elemento superior:

_ 1052 w4l

h=—
vkt E

" _1052 40-2-2-2-2 , 2530
NV} 2 2040820

h =0.389 =< 0.673 no se abolla
Entonces:
b=w
b=42mm

Determinando la capacidad de carga del alma, a través del diagrama de tensiones de la

seccion.



1 —f

I -

f fp,_

Mediante una relacion de tridngulos encontramos f1 y f2.
fi = 228.16 MPa = 2328.17 kg/cm?
= —228.16 MPa = —2328.17 kg/cm?
El coeficiente de pandeo k, para el alma sera:

k=4+2(1-f)P+2(1-f)

| 7
=z
f=-1
k=24

Calculando el factor de esheltez del alma usando como f=f1.

_ 1052 w4l

h=—
vkt E

1052 80-2-2-2-2 232817
P4 2 2040820

h =0.348 £ 0.673 no se abolla el alma

El ancho efectivo del alma sera:

b=w
b=92mm
Siendo su médulo el siguiente:
Ss =13.85cm?
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Sy =4.16cm3
Momento nominal es:
Mns = ¢Sey
Mnx = 332.88kgm
Mny = @SeFy
Mny = 99.98kgm
Cortante nominal:
\hs = 90.60F/h t
Vns = 1.00 - 0.60 - 2530 - 9.2 - 0.2
Vs = 2793.12 kg

Verificando la resistencia a flexion y corte del perfil.

MUS us

( ) S (.
0.95 - Mns 1.00 - Vi

)2<1.00

0.17 =1.00 Cumple

Verificacion a flexion disimétrica.

Mus L Muy
- <1.00
0.95-Mns 0.95-
Mny

0.74 £ 1.00 Cumple

Verificando al deflexién de la correa.
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Amax =2—40

250
Amax = m = 1.04cm

5 quf

T 384 EI
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5 1.422 - 2504

A% 384’ 2040820 - 0512em
69.23

0.512 =£1.25 Cumple

Disefo de la cercha mas solicitada.

Fuerzas internas en las barras de la cercha:

Cuadro 3.3. Fuerzas internas en cordén inferior

GRUPO BARRA LONGITUD | ESFUERZO | ESFUERZO
m Kg Kg
1 1.07 351.67 Tension
2 1.00 -376.28 | Compresion
3 1.33 -1701.19 | Compresion
CORDON 4 1.34 -938.85 | Compresion
INFERIOR 5 1.34 -938.85 | Compresion
6 1.33 466.20 Tension
7 1.00 1866.93 Tension
8 1.07 2140.19 Tension

Cuadro 3.4. Fuerzas internas en cordon superior

GRUPO BARRA LONGITUD | ESFUERZO | ESFUERZO
m Kg Kg
9 1.10 -5768.59 | Compresion
10 1.03 -5720.59 | Compresién
11 1.37 -5466.19 | Compresion
CORDON 12 1.38 -4021.27 | Compresion
SUPERIOR 13 1.38 -1785.51 | Compresion
14 1.37 1306.46 Tension
15 1.03 590.43 Tension
16 1.10 572.41 Tension
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Cuadro 3.5. Fuerzas internas en diagonal

GRUPO BARRA LONGITUD | ESFUERZO | ESFUERZO
m Kg Kg
18 1.13 822.82 Tension
20 1.58 -3597.39 | Compresion
22 1.80 -1024.53 | Compresion
DIAGONAL 24 1.80 1886.62 Tension
26 1.58 1671.33 Tension
28 1.13 309.41 Tension
Cuadro 3.6. Fuerzas internas en vertical
GRUPO BARRA LONGITUD | ESFUERZO | ESFUERZO
m Kg Kg
17 0.27 -404.70 | Compresion
19 0.52 -880.58 | Compresion
21 0.86 671.47 Tension
VERTICAL 23 1.20 148.32 Tension
25 0.86 -1184.37 | Compresion
27 0.52 -736.11 | Compresion
29 0.27 -296.99 | Compresion

Fuente: Elaboracion propia
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Disefio a compresion simple
La resistencia nominal Pn, a compresion se calcula de la siguiente manera.
P =AF

o, =0.85(LRFD)
Calculando si el area efectiva de seccion.

C100x50x15x2 . S
| . A= 100 mm
i B= 50 mm
s . C= 15 mm
e= 2 mm
o A= 4.34 cm?
R Ix= 69.23 cm*
v ly= 13.67 cm®

el factor de esbheltez sera

)u = 5
c Fe
T°E
F=——
(KL/1)’

La relacion de esbeltez de todos los miembros comprimidos no debe ser mayor que 200.

kL
— <200
k= 0.65 '
rx=3.994 cm
ry= 1.775cm
L= 110 cm
17.902 < 200 Cumple
40.287 < 200 Cumple
Calculo de pandeo flexional.
E = TE q
(KL/r)

E= 200000 Mpa



Fe= 1216.18 Mpa

Caélculo de pandeo torsional

G,G.. E= 2040820 kg/cm?
k= s G= 769230.769 kg/cm?
t ex
= 0.057827 cm*
1 T°EC. Cw= 341.640613 cm®
@, = —|'Gldr—— r0= 598  cm
Alo (KILt )
Fe= 8959.6 Mpa
Calculo de pandeo flexotorsional.
1 2
Fe _?Bli(cer. +0, )_\/(Gn +0:) _4[30'&':0!}
Fe= 4315.1 Mpa
Se elige la tensién menor de las calculadas.
Fe=1216.2 Mpa ¥
A= |+
c FE
Ac= 0.452
Fn, se determina de la siguiente manera:
Parak <15 E, =(0.658% )F,

Fn= 227.71 Mpa

Verificando si se abolla el alma del perfil.

()

w= 92 mm

t= 2 mm
f= 248 Mpa
E= 200000 MPa
k= 4

K_l.osz(ENi
Je Ut )VE
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A= 0.816 < 0.673 no se abolla

Como se produce abolladura entonces se calcula el ancho efectivo, b.

b=pw cuando A >0,673

p=(1—-0.22/A)/A
p= 0.895

el ancho efectivo sera:
b= 82.32 mm

b=82.32mm+8mm

b= 90.32 mm

Se calcula el area de la seccion abollada.

'jf
— 1 “m Dimensiones
X _ps A= 90.32 mm
B= 50.00 mm
X x
< e= 2.00 mm
_ R= 2.00 mm
B _f _,I C= 15.00mm
Y
B
A= 4.143cm? (area de la seccion)
La resistencia nominal Pn es:
P =AF,

p= 0.85
Ae=  4.143 cm?
Fn= 227.71 Mpa

Pn= 8183.4 kg
Disefio a flexocompresion

Las resistencias requeridas, Pu, Mux y Muy, deben satisfacer la siguiente ecuacion:

Pu C‘n‘.'i Mux C n'.vMuv
+ - + - -

<1.0
(Dc Pn oer.x as: oan\'av
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Datos:

Pu= 5768.6 kg
Mu= 11904 kgcm
M1= 323.79 kgcm
M2= 11904 kgcm

Se calcula la resistencia axial nominal Pno, tomando como Fn=Fy.
Ae=  4.143cm? P, =A,-F,
Fy= 248 Mpa '

Pno= 8912.6 kg

Calculamos las resistencias al pandeo elastico.

E= 200000 Mpa = 2040820 kg/cm?
Ix= 69.23 cm*
kx= 0.65
Lx= 110 cm
P - TEL
(K.L,)

Pex= 272763.777 kg

E= 200000 Mpa = 2040820  kg/cm?
ly= 13.67 cm?
ky= 0.65
Ly= 110 cm _ TEL
T O(RL)

Pey= 53859 kg
Calculamos las resistencias a flexion nominales respecto a los ejes baricéntricos.
Sex=  13.85cm°
Sey=  4.16 cm?

Fy= 248 Mpa = 2530.6 kg/cm?

My, = Sex " Fy

Mnx= 33296.6  kgcm



ny

=S€

v

75



Mny= 10001.0  kgcm
Célculo de factores de ampliacion.

Pu=  5768.6 kg

P
Pex= 272764 kg o, =1-—-%
ax= 0.979
Pu= 5768.6 kg
Pey= 53859 kg
o, =1- b,
: Py,
ay= 0.893

Coeficientes de momento.

M,
Con = 0.6 — 0.4(3 )

Cm= 0.589
Verificando si cumple a la flexocompresion.

Pu= 5768.6 kg
Pn= 8183 kg
Cm=  0.589

Mu= 11904 kgcm
Mnx= 33297 kgcm

ax= 0.979
£, ConMy,
< 1.0
P B, PpMy, o,
0.92 < 1
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Disefio a compresion simple
La resistencia nominal Pn, a compresion se calcula de la siguiente manera.
P =AF

o, =0.85(LRFD)
Calculando si el area efectiva de seccion.

C80x40x15x2 S S
] m . A= 80 mm
X —H— B= 40 mm
s . C= 15 mm
e= 2 mm
o A= 354 cm?
R Ix= 35.25 cm*
v ly=  8.07 cm*

el factor de esbheltez sera

)u = 5
c Fe
T°E
F=——
(KL/1)’

La relacion de esbeltez de todos los miembros comprimidos no debe ser mayor que 200.

kL
— <200
k= 1 r
rx= 3.156 cm
ry= 1510 cm
L= 158 cm
50.070 < 200 Cumple
104.646 < 200 Cumple
Calculo de pandeo flexional.
E = TE q
(KL/r)

E= 200000 Mpa



Fe= 180.25 Mpa

Caélculo de pandeo torsional

F =20« E= 2040820 kg/cm?
G, +0, G= 769230.769 kg/cm?
= 0.04716 cm?*
= Cw= 131.475501 cm®
1 T'EC
G, = S| GT+— ro= 4.88 cm
‘_\‘10 (KtLt)

Fe= 1688.64  Mpa

Calculo de pandeo flexotorsional.

F, :zib[,(c“ +0, )—\/(on +0,) —4[3%0,}

Fe= 621.12 Mpa
Se elige la tensién menor de las calculadas.

Fe=180.25 Mpa E

Ac= 1173

Fn, se determina de la siguiente manera:

Parak <15 E, =(0.658% |
Fn= 139.43 Mpa

Verificando si se abolla el alma del perfil.

()

w= 72 mm

t= 2 mm
f= 248 Mpa
E= 200000 MPa
k= 4

K_l.osz(ENi
Je Ut )VE
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A= 0500 < 0.673

el ancho efectivo sera:

o
i

72.00 mm

b=72.00mm+8mm

b= 80.00 mm

Se calcula el area de la seccion abollada.

g
= e —"

e

. 4 _._H_.i
< X X
’/—_R IsJI
g
B
A= 3540cm?  (area de la seccion)
La resistencia nominal Pn es:
P =AF

o= 0.85
Ae=  3.540 cm?
Fn= 139.43 Mpa

Pn= 428112 kg

no se abolla
Dimensiones
A= 80.00 mm
B= 50.00mm
e= 2.00 mm
R=2.00 mm
C= 15.00mm
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Disefio para miembros traccionados

La resistencia nominal a la traccion para el perfil, Tn, se debe determinar de la siguiente
manera:

T, =AF,

o, =0.95(LRFD)

Las dimensiones del perfil costanera a analizar son:

'3.?
F —_—t =
1x _,L”F.i
= X X
’/’__R' | a_JI
L e
'
B -
C 100x50x15x%x2
A= 100 mm
B= 50 mm
C= 15 mm
e= 2 mm

Las propiedades geométricas de la seccion son:

Area (An)= 4.34 cm?
Inercia (Ix)= 69.23 cm*
Médulo de seccion (Sx)= 13.85cm?

El acero tiene un Fy 248 Mpa

Calculando la resistencia nominal a la traccién del perfil costanera:
I, =AF

Tn= 104265 kg
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Disefio para miembros traccionados

La resistencia nominal a la traccion para el perfil, Tn, se debe determinar de la siguiente
manera:

T, =AF,

o, =0.95(LRFD)

Las dimensiones del perfil costanera a analizar son:

'3.?'
i —_—t— =
X _,whi
< X X
‘/i__R' | x_JI
L et
g
B -
C 80x40x15x2
A= 80 mm
B= 40 mm
C= 15 mm
e= 2 mm

Las propiedades geométricas de la seccion son:

Area (An)= 3.54 cm?
Inercia (Ix)= 35.25cm?
Médulo de seccion (Sx)= 8.07 cm?

El acero tiene un Fy 248 Mpa

Calculando la resistencia nominal a la traccion del perfil costanera:
I, =AF

Tn=  8510.5 kg
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3.6.2. Calculo de losa alivianada

Se realizard la verificacion de una de las viguetas de la losa alivianada situada en la planta

de biblioteca siendo esta planta la mas solicitada debido a la carga viva para bibliotecas.

Gréfico 3.4. Vista en planta, losa biblioteca

o o -] o e -] o o
3 b4 P 2 o 3 8 8
(&) (S ] (5] (& ] (&)
(-] e [} (] o Q o o o
g 5 3 p & e 3 8 S
oo OQ OU ou ou ou o e o
2 B8 py; 3 N e 53 3 bi
o (8] Q Q Q o
Grafico 3.5. Detalle en corte de losa alivianada
i
, A , & ,
rd WA Lo 1A i,

f
i
Bw’
-]

—
=

Fuente: Elaboracién propia
Datos técnicos de vigueta:

Para hormigon pretensado se utilizan materiales de alta resistencia segin norma, los datos de
la vigueta para su comprobacion se obtuvo de la ficha técnica de la empresa CONCRETEC.
Se utilizan hormigones de mayor resistencia para pretensado que para hormigén armado,
debido a que al estar tensado el acero se comprime el hormigén necesitando mayor

resistencia.

Resistencia del hormigon para pretensado  fex = 350 kg/p 2

Resistencia del acero parapretensado fik =18000 kg/ 2
cm

Asp = 3¢ 4mm = 0.3769 cm?
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' =0,70+ fx
' =0.70+ 350 = 245 kg/cm?
Esfuerzos permisibles de hormigon:

fi = 0.8+ IJf. = 0,8+ V245 = 12.522 kg/cm? Esfuerzo admisible a traccion en t=0

i =—06+ f. = 0,6+ 245 = —147 kg/cm? Esfuerzo admisible a compresién en t=0

fic =16+ ff =16+ 245 = 25.044 kg/cm2Esfuerzo admisible a traccién en t= «

fic = —0.45+ . = —0,45+ 350 = —157.50 kg/cm?Esfuerzo admisible a compresion t=e

f'pu =074+« fyk
Fou=074: 18000K9/

Fou=13320K97

Po = f,pu + Asp
Po=5020.31kg

Propiedades de la vigueta en t=0

3.6. Propiedades de la vigueta en t=0

6cm

12cm

Fuente: Elaboracion propia

Ao=79.50 cm?

C10=7.104 cm
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C20=4.896 cm
10=1115.456 cm*
L=3.50 cm

e0=1.57 cm

Propiedades de seccion homogeénea en t=e

Grafico 3.7. Propiedades de seccion homogénea en t=c

1 Wl |

15em
e -
oYy |z

a
[a]

Fuente: Elaboracion propia
Aoo=392 cm?

C100=5.82 cm

Co0=14.18 cm
l00=11573.677 cm*
e0=10.85 cm

n=0.85

Analisis de cargas
Cargamuerta: qd = 100 kg/h 2* 0.50m =50+ 23.2 = 73.2kg/m

Peso propioent=0 o = 250059/ 5+ 79.50cm20.0001 = 19.88 K9/,

m

Pesopropioent=o ge = 2500K9/ 4+ 392cm?20.0001 = 98 “Y/,
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Carga viva: qu = 700 X9/, « 0.50m = 350"Y/y,

Calculo de momentos

(73+98)x 3.52

Mo = — 3 = 261.84 kgm
(350+171) % 3.52
e = —s = 797.78 kgm
t=0
ax Pox eo)x C ax Po
1:10:_Mo* C10+ (ax Pox eo)x Co __* < fu
lo lo Ao
fio = —179.06 K9/ >
Mo* Coo (G* Po+ eO)* Co a* Po
o = - -—— =T
lo lo Ao
o= 220759/
f =
fi __MT* Cree (b* Po* ece)* Cie _b_*PtoCf
lce le Ace
fio = —27.7259/
Mr+ Cooe (p* Pox €c)+ px Po
e = Coe - — = fir
le - _ Ace
lee

e = 3013597

Verificando los esfuerzos

fio=-17906K9/  ,=<fi=12522%9 , ok

~

f0o=2207"9 s=fi=-147"9_ , ok
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fio = —27.72X9/

F = 301359/

cm

, = £ = —157.5 K9/
cm

» < fo=25044 K97,

cm

2
cm

Ok

Ok
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Verificacion de la deflexion
La deflexion méaxima permisible es de L/400, por lo tanto se debera cumplir que:
App + Apc = L/400

Deflexion debida a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple, es:

5 qx I
APP= 382 Eov lec
q =521.20 kg/m
Ec = 275336,1582kg/cm?
| =350cm
Isc = 11573,677cm?
App = 0,319 cm

Deflexion debida a la fuerza pretensora
Esta es considerada como favorable por presentar una deflexion concava hacia arriba, por la

accion de la fuerza pretensora.
1 Pexr ex |2

ApC:8_* Ec* lsc

Pe = 5020.31 kg Fuerza de pretensado efectivo.

e =10.85cm
Ec = 275336,1582 kg/cm?
| =350 cm

Isc = 11573,677 cm*
1 -5020.31+ 10,85+ 3502

Apc =-¢
8 275336,1582 + 11573,677

=-0,262 cm

Superposicion de las deflexiones y verificacion de deflexion permisible:

Aprp + Apc = 0,319 - 0,262 = 0,057 cm
L/400 = 350/400 = 0.875 cm
0,057cm <0.875cm Ok
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3.6.3. Calculo de viga

Viga C20-C21 (Planta biblioteca)

My;=16M
Datos:
Momento maximo positivo Md= 18060 kg.m
Momento maximo negativo Md= 15970 kg.m
Momento maximo negativo Md= 16470 kg.m
Cortante maxima V= 24920 kg
Resistencia caracteristica del H° fck= 210 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk= 5000 kg/cm?
bw= 30 cm
h= 50 cm
r= 2cm
d= 48 cm
Resistencia de disefio del hormigon y del acero.
ed — f;k f;'d = ’—k
}rﬂ ]'"S

fcd= 140 kg/cm?2

Célculo de la armadura longitudinal positiva.
Momento reducido de célculo.

_ Md
e T A
ud= 0.1866

fyd=  4347.83 kg/cm?

De tabla se obtiene el valor de plim para un acero de 5000 kg/cm?.

wlim= 0.319

Mg < Hyim

Con el valor de pd, se ecuentra de la tabla 2.9 el valor de la cuantia mecanica ws.

Ws= 0.2145

Se calcula el area de la armadura.



fe.-:if

f‘.-‘d
As= 9.95 cm?/m

A, = W.b,d

Calculo de la armadura minima.
La cuantia minima se la encuentra de la tabla 2.8.

wsmin= 0.0028

As min I'Vs min bWI.L

Asmin= 4.20 cm?/m

Se adopta el valor mayor:
As= 9.95 cm?m

Obtencion del nimero de barras para As positiva.

Se utilizara:

2¢20mm As= 3.140 cm?
2@p16mm As= 2.010 cm?

As= 10.30 cm?m
Calculo de la armadura longitudinal negativa en C20.

Momento reducido de calculo.

_ M'd
T b d
pud=0.1650

De tabla se obtiene el valor de plim para un acero de 5000
pulim= 0.319

Mg =< Hyim

kg/cm?2.

88



Con el valor de pd, se ecuentra de la tabla 2.9 el valor de la cuantia mecanica ws.
WSs= 0.1860
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Se calcula el area de la armadura.

f ed
f: yd

A, = W.b,d

As= 8.62 cm?%m

Calculo de la armadura minima.
La cuantia minima se la encuentra de la tabla 2.8.

wsmin= 0.0028

As min I'Vs min bWI.L

Asmin= 4.20 cm?m
Se adopta el valor mayor:

As= 8.62 cm?/m

Obtencion del nimero de barras para As positiva.
Se utilizara:

2¢16mm As=  2.010 cm?
2¢20mm As=  3.140 cm?

As= 10.30 cm?m
Célculo de la armadura longitudinal negativa en C21.

Momento reducido de calculo.

_ f‘lrfd
e A
ud= 0.1702

De tabla se obtiene el valor de plim para un acero de 5000
pulim= 0.319

Ha < Hyim

kg/cm?2.
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Con el valor de pd, se ecuentra de la tabla 2.9 el valor de la cuantia mecanica ws.
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WSs= 0.1927
Se calcula el area de la armadura.

foa

A, = Wb, d
f'.-'d
As=  8.93cm?/m

Calculo de la armadura minima.
La cuantia minima se la encuentra de la tabla 2.8.

wsmin= 0.0028

As min I'Vs mi Ii1]'1,!."'&

Asmin=  4.20 cm?/m

Se adopta el valor mayor:
As=  8.93cm?/m

Obtencion del nimero de barras para As positiva.
Se utilizara:
2¢16mm As=
2020mm As=
As=  10.30 cm?/m

Calculo de armadura transversal.

Vd= 24920 kg
ch = f;'db1t'd
fud = GJE"\-'EE
fvd= 5.92 kg/cm?

Vcu= 8519.2 kg
Como se cumple:
Vg = Ve,

2.010 cm?
3.140 cm?
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l['{:nu = Gigﬂfcdbwd
Vou= 60480 kg
Veu< Vg < Vou

Entonces:
_ 2 __ Vet
fya = 4200kg/cm Age = 0,90df,0 Veu = Vg — Ve
t= 100 cm
Ast= 9.04 cm?/m
Entonces se calcula Asmin.:
Ay pin = n,ﬂ;z.bwr;}%z
t= 100 cm
Asmin=  2.00 cm?/m
As= 9.04 cm?/m
Caélculo del namero de fierros.
Se asume un didmetro para estribos es 8 mm. As=0.503 cm®
. _ As
N*barras = A 6 mm

N° barras= 8.9854 = 9 barras
Se obtiene: 100/9= 11.11 = 11cm

Constructivamente se utilizara 8mm/cllcm
Gréfico 3.8. Armado de viga C20-C21(planta biblioteca)

L

30
665 (c21)
D P 400362
L2020 L=190 2020 L=195 : 2e1gmm 1 1 05AE
<l i R s
D 2016 L=711 P 0 7
QI s
._.._l_ 30x50 L 2020mm
] ] g6
: 0.8
ﬂll 2020 L=711 [I 9 p—
%123% 2016 L=410 !
| 5 203 0.300m T
14x1e@8c/10 13x1e@8c/25 11x1e@8c/14 1 s +
30 140 321 144 30;

Fuente: Elaboracion propia
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3.6.4. Calculo de Columna
Columna C20
Datos:

Nd= 49710 kg
Mdx= 9370 kgm
Mdy= 500 kgm

fck= 210 kg/cm?
fyk= 5000 kg/cm?

Resistencia caracteristica reducida

fm=ﬂ-9fc;{ = 126.00 kg/cm?
foe _ )
fra =— = 4200.00 kg/cm
¥s
C2
L2
VA, L
VG, L6 Vg, L8
V7, LT
C1
L1
V1, L1
V2 L2 V4 L4
V3, L3
C3
L3

Cuadro 3.7. Propiedades geométricas de columna

N9 Columngd L(m) | b(cm) h(cm) Ix (cm*) ly (cm*)
1 C1 3.24 30 30 67500.00 67500.00
2 C2 3.35 30 30 67500.00 67500.00
3 C3 1.73 30 30 67500.00 67500.00

Fuente: Elabolacién Propia




Cuadro 3.8. Propiedades geomeétricas de viga

N9 Viga | L(m) [ b(cm) | h(cm) Ix (cm*) ly (cm?)
1 V1 3.23 20 40 106666.67 26666.67
2 V2 2.40 20 40 106666.67 26666.67
3 V3 3.32 20 40 106666.67 26666.67
4 V4 6.05 30 50 312500.00 112500.00
5 V5 3.23 20 40 106666.67 26666.67
6 V6 0.00 0 0 0.00 0.00
7 V7 3.32 20 40 106666.67 26666.67
8 V8 6.05 30 50 312500.00 112500.00
Fuente: Elabolacién Propia
Caélculo de los coeficientes de pandeo en x, y.
EJEX EJEY
V6 ve V5 V7
V2 V4 W1 V3
‘rc.'xl 1 ‘r{.'.‘cz
Yoy = ECl ECE = 0.603
I I
L1 + Lo + vy3 + vyd
Iul Euz f-vE ’ELM
JIIr.xl 1 ‘r{.'.‘c3
wBX — EI.'.'l ECE
Lyys + Lyve + Loys + ‘rv}!B = 053
EL?E EL?E\ Iv? E'[?ﬂ
!C:Ul + Ic}rz
_ lEIf:l ECE
Way = 7 ] ; I = 0.489
vyl vy2 + vx3 + vrd
Iul rI'l,»‘2 E[?S 'Etr-cl-
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"E:;vl N "L;:ya
g, = cl €3 = 0.631
By ‘IP}IE ‘!vvﬁ va? Iw:s
: — <+ +
l]'IL:?E IE'l,?'En E'[?? IE't.’-'ﬂ

Con los valores obtenidos se ingresa al nomograma para poérticos traslacionales:

Gréfico 3.9. Nomograma porticos traslacionales

Ya X ‘ Ve
00.6-) 200\ 5o [ 100.0
30.0-3 b 50.0
3.0 50 300
20,0 40 200
100 _] X6 B
9.0 =S
S :’%%
6.0 —~ &0
2.0 = a0
u‘)-: 20 = 40
3.0 = 30
20— — 20
- LS L
1.0 L 10
] [
o] 10 [ o
Fuente: CBH 87 bl Pérticos traslacionales
kx= 1.19
ky= 1.18
EGX:Ec*kJ: = 3.86 m
loy=1ciky = 382 m

Célculo de la esbeltez mecéanica de la columna;

44,521

P
"
Il
|
I
I

I, k=1 _
—
1
VA
Como: x v .y estan en el siguiente intervalo (35=3.<100). Se trata de una columna intermedia

44147

o
[
|
Il
|

va gue la esbeltez es mavor a 35 v menor a 100; por lo tanto; s1 se necesita realizar una

verificacion de pandeo.
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Excentricidad de primer orden:

M,
o = —2 = 1.006 cm
Ny
Mg,
oy = —= = 18849 cm
f=
Excentricidad accidental: -
8, = &, = 30 = 2cm
ey = % = 150 cm

Por lo tanto:
ea= 2.00 cm

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

fou Nc+20%e, Iy
€ficx — | 3 T 22 2 2w 107®
3.500/c+10%gy, ¢

fya b+20+*eg, '{n:
=13 E 3 T — 'lD_+ = .
A ( T3500) "bri0ve,. b 2.604
(g b\ e
Ty 3500/ h+10+%ey, h = 3.812
Excentricidad final:
Cixyimax — Fo + Efic
Ere = €4 + Sficx = 5.6096 cm
ery = € + Eficy = 24.6611 cm

Calculo de la capacidad mecéanica del hormigon:
Uc :Jﬁ:d*‘qc :fcd*b*h

Uc= 113400 kg

Determinacion de los valores reducidos:

cm

cm
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= ?.:- = 0.438
L = Ng *er, = 0.08
e U h
— Ng * Ery _
W, = W = 0.36

con los valores obtenidos ingresamos al abaco de flexién esviada.

Gréfico 3.10. Diagrama en roseta para flexién de Grasser

DIAGRAMA EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA DE GRASSER Moy ACERO DE DUREZA
T{»A & NATURAL
ase nwax o™ an o &0  am  o»  aw e T * 4,200 kp fon’
) 5]1 ) e Acea-b
ot v=ht v=0 L l}z A& A AuyzbA
SR _\%\X\\ ’ 2. ® 4.0 4=020-b
v=) - Ivuggl
00| -y = Mos e
] \%\ b e b
o0 =. \‘ \
A OO, vy e
A AW Y4
S 3 \% ‘jv 5///.;//" v T e T St
o \:k)// /f;é/ i R TR TRATR AT
AN S 71k
]
00 5208 -i/, I”?EI
e % om  aw T Y oz Figure 114

Fuente: Pedro Jiménez Montoyo "Hormigon Armado" (142 Ed)
v= 04 w= 0.80
v= 0.438 w= 0.819
\Y 0.6 w= 0.90

Capacidad mecéanica de la armadura total.

I
L;l}.m'cz." =W Uc

Utotal=  92895.00 kg

La armadura total sera:

ws*b*h*fcd
fya

As ratal —

As total= 22.12 cm?
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Célculo de la armadura minima:

0.1+ N.-.i = -’qsmiﬂ * fx'd = Ac * Jﬁfri

0.1#N
‘43 min — —d
f_}'d

As min= 1.18 cm?
se usa el &rea mayor: As= 2212 cm?
Caélculo del nimero de barras a usar:
Diametro de labarra 20 mm
Area de la barra= 3140 cm2

N2 fierros = ,.1 = 7.04 = 8 barras

Al

6 20mmy 2¢h 16mm
el area entonces sera:
Ast= 22.86 cm?

Célculo de la armadura transversal de la columna

El didmetro del estribo sera:

1
d’ﬁ'sh':’{m == a3 4_ * ¢'de la armaduwra longitudinal mas gruesa
— 6 mm
. . ., 1
Segun la primera opcion: i ¢ = 5 mm

Segun lasegunda opcion: ¢ = 6 mm

Se utilizara un didametro de estribo de: 6 mm

La separacidn de los estribos puede ser segin estas dos opciones siguientes:

5 =

{ — boh (el de menor dimension)

— 15+ ‘i}de la armadura longitudinal mas delgadea
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Segun la primera opcion:

Segun la segunda opcion:

S<30 cm

S <19.20 cm
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Se asume una separacion de estribos de:

S= 15 cm
Por lo tanto la armadura del estribo sera:

6 mm c¢/15cm

Grafico 3.11. Armado de columna C20

30

=
TN ©
S P7 N
/>/ a1
26
@6¢c/15cm L=118
P8
6P7320
2P8216

Fuente: Elaboracion propia

98



3.6.5. Calculo de muro de hormigdén armado

Se realizara el célculo del muro de hormigdén (M3), situado entre las columnas C22 y C26,
se usaron los siguientes datos. Los esfuerzos a los cuales esta sometido el muro son obtenidos
a través del CYPECAD.

Datos:
o=30°
Ysuelo= 1960 kg/m?3
YHeao= 2500 kg/m?®
Gadm= 1.80 kg/cm?
fea= 126 kg/cm?
fya= 3652.17 kg/cm?
H=3.35m
t=20cm
L=100 cm
Ma = 5048.63 kgm
Calculo de la Armadura a flexion
Ma = 5048.63 kgm
Momento reducido de calculo.
Ma
Md =

_Pw* d? « fcd

504863

Ma= 1557 182« 106~ 01781

De tabla se obtiene el valor de plim para un acero de 4200 kg/cm?.

psim = 0.332
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Md < Hsim

Con el valor de pd, se encuentra de la tabla 2.9 el valor de la cuantia mecanica ws.

we = 0.2031
Se calcula el area de la armadura.
fcd
Ac = wcbwd T
yd

Ac = 10.51 cm?/m
Calculo de la armadura minima.
La cuantia minima se la encuentra de la tabla 2.8, para armadura vertical.

We min = 0.0012

Ac min = We minbwh

Acmin =2.40cm?/m
Se adopta el valor mayor:

As = 10.51 cm?/m
-Obtencion del nimero de barras para cara tensionada.
Se utilizara 2/3 del &rea de armadura a flexion calculada.

Ac =25+ 10.51 = 7.01 cm?

7.01cm?2/m
1.13

N°de barras = =6.20 = 7 barras

Barras de acero de ¢12mm c/15cm.

-Obtencion de nimero de barras para cara comprimida.

Se utilizara 1/3 del area de armadura a flexion calculada.

Ac = 1/5 % 10.51 = 3.50 cm?
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3.50cm3/m
N°de barras = —T13 = 3.09 = 4 barras

Barras de acero de ¢12mm c¢/25cm.

Calculo de armadura minima por temperatura o armadura de distribucion
La cuantia minima se la encuentra de la tabla 2.8, para armadura horizontal.
Wc min = 0.0020
Ac min = We minbwh
As min temp = 4. 00 cm?/m
Obtencion del nimero de barras para As positiva.
Se utilizara

5.40cm?/m
1.130

N° de barras = =4.78 = 5 barras

Barras de acero de ¢12mm c/25cm.
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3.6.6. Calculo de zapata aislada

ZAPATA C20
DATOS

N= 55340 kg
Hx= -1140 kg
Hy= -170 kg
Mx= -850 kgm
My= 60 kgm
a0= 30 cm
b0= 30 cm
di= 5 cm
fck= 210 kg/cm?
fyk= 5000 kg/cm?
Y= 2500 kg/m3

omax= 1.80 kg/cm?

plim= " 0.319
Wsmin= 0.0015

Para acero de AH500

Cuantia geométrica para losas con acero AH500

Resistencia caracteristica reducida:

Caélculo de area de la zapata

despejando el area:

fck
4=
fe 1.5
fcd= 140 kg/cm?
fvk
:ld = —
fyd =173

fyd=  4347.826 kg/cm?

A= 32281.6667 cm?

suponiendo una zapata cuadrada
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a=b= 179.67 cm

a= 190 cm
b= 190 cm
Célculo de la tension maxima.
Nn’
Orpax = aT = Oadm
omax= 1.61 kglcm? < 180 kg/cm?

Célculo del canto util

fvd = 0.5,/ fed

fvd= 5.92 kg/cm?
§ — 4 # frd
Ff T Ogdm
k= 8.22

Iﬂc“bn_l_ a+*b _an‘|‘bo di= 35.637 cm
4 2xjk—1 4

2*(a—ag)

= + us d2= 26.193 cm

: 4+k
2= (b—bg)
s =Tk d3= 26193 cm

De los tres valores obtenidos se elige el mayor, entonces el canto Util de la zapata seré.

d= 35637 cm

d= 40 cm
La altura de la zapata sera:
h=d+r
h= 45 cm

Correccién de momentos
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M,=Mx+H,*h
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M*x= -926.5 kgm
::'. =M}I+Hx :-:h_

M*y= -453.00 kgm

Caélculo del peso propio de la zapata

P, = Vol * yyay-

Pp= 4061.25 kg
entonces:

N"=N+P,

N"= 59401.25 kg

Caélculo de los esfuerzos con los momentos y la normal corregida

N" &% Mi  6*M,; omax= 152  kg/cm?

Tmax — =
a=h

arh® " a=xh

omax= 152 kg/cm? < 180 kg/cm?

Verificacion al vuelco

N'" @

= — ¥ — -
Va i 2 YX 124572 > 15 Cumple
LN h Yy= 60908 > 15 Cumple
YooME2

Calculo de esfuerzos en las cuatro esquinas de la zapata

M*x= -926.50 kgm

M*y= -453.00 kgm 1 2
x +
A= 36100 cm?
b b
ab2= 6859000 cm? a0 My+
a2b= 6859000 cm?®

(o8]

N= 59401.25 kg
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oy =—+—— ol= 1.77  kg/cm?
ab ab? a*h
N M, M,
92T ab ab® ' @b 02= 160 kglem?
— N M;x M 1 2
%2 = ab  ab® a®b 03= 1.69 kg/cm
gy M. M o4= 152  kglem?
ab ab® a“h
1.77 kg/cm? 1.60 kg/cm?
1 2
A~ Mx+
b b0 S
a0 My +
3 a 4
1.69 kg/cm? 152 kg/cm?
Célculo de la armadura a flexién
Momentos
a — au
a= 190 cm a = + 0.15a, = 8450 cm
= 190 cm
a0 30 cm b—
bO 30 cm b, = ® +0.15k, = 8450 cm
0y — T2
Vo, = 03 — ¥ {1y
a = 1.694  kg/cm?
a0y — ¥
Vp = oy — - b = by _

1.731  kg/cm?
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Momento en direccién x, Ma

-

¥oag (Jmnx_}?:“a 2a
My, =16-a 1+ > L. 31
Mda= 1890741.05 kgcm
Momento en direccién y, Mb
by ” e —7¥) by 2b
Mdb=1.6-b'} 1_(5 }) 1 1
2 2 3
Mdb=1904069.49 kgcm
Momento reducido de célculo
en Xx.
_ M = 0.0444
eTbran, T
Cuantia geométrica de tabla es:
Ws= 0.0522
oo@srbrdrfed o 77 om?
fyd
Caélculo de armadura minima:
Ws= 0.0015
Asnt:’n = Wipin ¥ b=h = 1283 sz
la armadura sera: As= 12.83 cm?
Calculo de numero de barras en direccion X:
didmetro de barra(mm)= 12
area de la barra(cm2)= 1.130
A D terminacion del espaciamiento:
b %fern T e
ST THfe—1
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Son<xoe<un

11.35
15.05
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12¢ 12mm c¢/15

Momento reducido de calculo

eny.
_ 4 = 0.0447
T e . T T
Cuantia geométrica de tabla es:
Ws= 0.0466
PR LA L T
fyd
Célculo de armadura minima:
Ws= 0.0015
As'rrt:'n = w??!!.l"l & b e h_ = 1283 sz
la armadura sera: As= 12.83 cm?
Caélculo de numero de barras en direccién y:
didmetro de barra(mm)= 12
area de la barra(cm2)= 1.130
Ag
#fe = ™ = 11.35 12 BARRAS
Determinacion del espaciamiento:
g_b—#ferD _ 1505
#fe—1

12¢ 12mm c/15

Verificacion a la adherencia.
N —
Ve =22 1 0.15q,)
o

N= a= a0=

109



55340 kg
190 cm
30 cm

_ L6 54590 (190 — 30

= —D.lE-EG)
190
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vd= 39378.78 kg

Va
™ T090-dn-n-0 3224 kg/lcm?
g | -
Toa = 2 ‘ql fea" = 53.92  kg/cm?
Se cumple:
kg kg
31.80— ,<53.92—,
cm cm
Gréfico 3.12. Armado de zapata 20
.71."'.“;5..5;%".‘1154
i 3
¥ S o

Fuente: Elaboracion propia
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3.6.7. Calculo de zapata combinada bajo muro

Se realizaré el célculo para la zapata combinada que soporta los pilares C22, C23, C24, C25,

C26 y el muro de hormigén armado M3. Los esfuerzos a los cuales esta sometida la zapata

combinada fueron obtenidos a través del Cypecad.

c22

Datos:

Tipo N(kg) | Mx(kgm) | My(kgm) | Qx(kg) Qy(kg)
C22 3320 20 220 120 100
C23 3960 10 410 -20 500
C24 3770 -10 320 -30 290
C25 3620 0 360 40 500
C26 3450 -20 350 70 370
M3 85700 29050 | -34830 1310 -37480

fo= 210 kg/cm?

fy= 5000 kg/cm?

y= 2500 kg/m®

omax= 1.80 kg/cm?

Sumatoria de fuerzas normales (N) que acttan sobre la Zapata.

Nt = 103820 kg

Nt = N2z + N3+ N2 + Nos + Nog + N3

Calculando la posicion de la fuerza normal resultante total en C22.

Nx =3960 - 2.10 + 3770 - 4.80 + 3620 - 9.45 + 3450 - 11.10 + 85700 -

Nt =3320+3960+3770+3620+3450+85700

5.55
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Despejando x.

_ 574551 kgm

X = =553
103820 kg m

Se observa que la resultante se aplica en el centro de la zapata.

Resistencia caracteristica reducida.

. fi 210
«d” {50 1.50

foa = 140 kg/cm?

o _ fw 5000
yd™ 115~ 115

foa = 4347.826 kg/cm?

Célculo del area de la zapata.

>N
0= _A < Oadm
(103820) - 1.05
A= = 60561.67 cm?
1.80
L= 1135 cm (longitud de la zapata)
El ancho de la zapata sera:
Q= 60561.67 53 36 50
T35 = . cm~= cm
Asumiendo un h=45 cm.
V=2-h
V=2-(45)
V=90cm

El ancho de la zapata sera:
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a=(90-2)+20=200cm

114



Calculando el peso propio de la zapata.
Pp = Yykege - Volumen,apata
Pp=2500 - 2.00 - 11.35 - 0.45 = 25537.50 kg
Entonces:
N"= N+ Pp
N" = 103820 + 25537.50 = 129357.50 kg

El esfuerzo maximo.
NII
Omsc = ——

mas Azapata

_129357.50

Ouse = = 0.57 kg/cm? < 1.80 kg/cm?
maS 1135 - 200

3 2.10 . 2.70 \ 4.65 . 1.5 .13

\Vi \/ \/ \/ \/
G A A A

0=0.57 kg/cm2

El esfuerzo expresado en carga lineal.
q=0.57-200=114.00
kg/cm g = 11400 kg/m

Resolviendo:

Mmas+)=13543.31kgm
Mmas(-)=17434.75kgm
Qmas = 26576.30kg

Célculo de la armadura longitudinal positiva.
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Md
p’d_b_dz_ -
f

161743475100
Hd =—>00-402.140 ~

De tabla se obtiene el valor de plim para un acero de 5000 kg/cm?.
Msim = 0.319

Md < Hsim

Con el valor de pd, se encuentra de la tabla 2.9 el valor de la cuantia mecanica ws.

we = 0.0660
Se calcula el area de la armadura.
fcd
Ac = chwd T
yd

140
Ac =0.0660 - 200 - 40 —— =17.00cm?
4347.83

Célculo de la armadura minima.
La cuantia minima se la encuentra de la tabla 2.8.

We min = 0.0015

Ac min = We minbwh
Ac min = 0.0015 - 200 - 45 = 13.50 cm?

Se adopta el valor mayor:

Ac =17.00 cm?
Obtencidn del nimero de barras.

9¢16mm c¢/23cm =18.09 cm?

111



Célculo de la armadura longitudinal negativa.

Md
Hd =7 g2
f

~

161354331100
Hd =—>00-402.140 ~

De tabla se obtiene el valor de plim para un acero de 5000 kg/cm?.
Msim = 0.319

Hd < Hsim

Con el valor de ud, se encuentra de la tabla 2.9 el valor de la cuantia mecéanica ws.

we = 0.0505
Se calcula el area de la armadura.
fcd
Ac = wcbhwd T
yd

140
Ac =0.0505 - 200 - 40 —— =13.01 cm?
4347.83

Calculo de la armadura minima.
La cuantia minima se la encuentra de la tabla 2.8.

We min = 0.0015

Ac min = We minbwh
Ac min = 0.0015 - 200 - 45 = 13.50 cm?

Se adopta el valor mayor:

Ac = 13.50 cm?
Obtencion del nimero de barras.

7¢16mm c/30cm =14.07 cm?
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Calculo de armadura de corte.
Vd=26576.30 kg -1.6= 42522.08 kg
Veu = Fuabwd
f.o = 0.5ffa = 5.92 kg/cm?
Vau=5.92-175-30=31080.00
kg
Se cumple:
Veu < Vd
Entonces:
\bu = 0.30Fcabwd
Vou = 0.30 - 140 - 200 - 40 = 336000.00 kg
Veu < Vg < Vou
Calculo de la armadura.

Veut

Ay =——
°t ™ 0.90df.

Veu = Vd — Veu = 11442.08 kg

A 11442.08 - 100 . y
- =7.31 cm4/m
ct 0.90-40-
4347.83

Calculo de la armadura minima.

1:cd
Act min = 0.02bwt_|—
yd

140
Acimin = 0-02 - 200 - 100 m7 83 =12.88 cm?/m

Se adopta el mayor valor.
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A, = 1288 cm*/m
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Se usara:

Barras de 16mm c/16¢cm.
Verificacion a la adherencia.
n=16

$=16mm

k=2 (zapatas flexibles)

yiN a - ao
Va=— (—2 +0.15a0)
1.6 - 200 -20
Va= 103820 — +0.15 -20)
200

Vda = 77242.08 kg

Vd

YW o0 d n-n-o
77242.08

Vo= _ 0. ,
0.90 - 48616 .. —26.68kglcm

Vbd = 2 - Jfq? = 53.924 kg/cm?

Se cumple:
26.68 kg/cm? < 53.924kg/cm?

Gréfico 3.13. Armado de zapata combinada
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Fuente: Elaboracion propia
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3.6.8. Calculo de escalera de hormigon armado

Geometria de la escalera

=55

| ,
ﬁ
i |
—_—
:

= ..}
i

&

P

.‘0.

8

Datos generales:
L=2.55m Longitud horizontal de la losa yke£e = 2500 kg/m3
a=1.45m Ancho de losa
t=0.15 m Espesor de losa
h=0.283m  Huella
c=0.173m  Contra huella
z=1.73m Altura media a salvar
N=10 NUmero de peldafios
Cargas que actuan en la escalera:
Sobre carga=400 kg/m?
wL=Sc-a

wL =400 - 1.45 = 580 kg/m
Peso propio de la escalera
hm=26.53 cm

Pp=Yyke£Ee-a- hm
Pp =2500 - 1.45 - 0.2653 = 961.71 kg/m

Carga de acabados=100 kg/m?

Pa =100 - 1.45 = 145 kg/m
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Peso de barandilla=300 kg/m
Carga muerta total sobre la escalera

wp = 961.71 + 100 + 300 = 1361.71 kg/m
Analisis de carga

Wu = Wb + wL = 1361.71 + 580 = 1941.71 kg/m

W Wy

AT AT

1.73m 1.73m

255m . ) 2.55m

Anélisis de viga
Mmas = 1578.25kgm
Re = 2475.68 kg
Re = 2475.68 kg
Vmas = 2048.70 kg
Mmas neg = =1052.16 kgm

Momento de disefio

Md =1.6 - Mmas = 1.6 - 1578.25 = 2525.20 kgm

Célculo de la resistencia de célculo del hormigoén y acero.

210
f = To_ = 140 kg/cm?

«d 15 15
fyc _ 5000

115 1.15

fya = 4347.82 kg/cm?

Célculo de la armadura positiva
t=15 cm
d=12 cm

118



r=3cm
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bw=145 cm
Momento reducido de calculo:

_ Md
ud_"w'dz'fcd

Md = 0.0864
Cuantia geométrica ws=0.0920 de cuadro 2.9.

Armadura necesaria

Ac:Wc'bW'd'—fcd

fyd

=5.15 cm?/m

Armadura minima  Wsmin=0.0015
Ac min = Wemin - bw - h = 3.26 cm2/m

Se elige el area mayor, armadura ~ As=5.15 cm?/m

Armaduraausar:  8410mm As=6.28 cm?

Célculo de la armadura negativa
t=15cm

d=12 cm

r=3cm

bw=145 cm

Momento reducido de calculo:

_ Mad
ud_’w-dz-fod

Md = 0.0576
Cuantia geometrica ws=0.0604 de cuadro 2.9.

Armadura necesaria

Ac =W -bw - d Jea_ 3.38 cm?/m

yd

Armadura minima  Wsmin=0.0015
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Ac min = Wemin - bw - b = 3.26 cm2/m
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Se elige el area mayor, armadura ~ As=3.38 cm?/m

Armadura a usar: 8¢8mm As=4.02 cm?

Se adopta una armadura de distribucion minima, por lo tanto se tiene la siguiente disposicion:

8¢8mm c/20cm
Verificacion a corte
Cortate resistente por el hormigon
Veu = fvd - bw - d
fud=0.5 ffed = 5.92 kg/cm?
Vcu = 10300.80 kg
El cortante maximo debido a las cargas es:
Vmas = 2048.70 kg = 1.6 - 2048.70 = 3277.92 kg
Solo se requiere armadura minima por que se cumple:
Vd < Veu
3277.92kg < 10300.80kg
Graéfico 3.14. Armado de escalera

Saccion A—A

Seccitn B-B
145

#e /20
S
98,20

AP 1B, 20 L4035

L] L4l
1 SPJGBGEEU L=1%‘4”;

Fuente: Elaboracién propia

15P3¢5¢EQU L=154
@ = L
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3.7. Disefio de mini coliseo

La estructura del mini coliseo esta conformada por perfiles metélicos laminados en frio para
la cubierta, hormigon armado en vigas y en columnas. Como también la cimentacion esta

conformada por hormigdn armado. El célculo de cada elemento se muestra a continuacion.
3.7.1. Calculo de la cubierta

En la cubierta se usaron perfiles costanera C100x50x15x2mm doble para corddn superior e
inferior, diagonal y vertical perfil costanera simple, para las correas se usé perfil costanera
C100x50x15x3mm.

Grafico 3.15. Estructura del mini coliseo

Fuente: Elaboracion propia
Disefio de correa
Cargas sobre la correa:
Separacién entre correas 1.00 metros.
= Sobre carga de uso debido al mantenimiento.

L.=100 kg/m?
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L= 100 kg/m
= Carga de calamina.
P calamina= 3 kg/m
= Peso del perfil. C100x50x15x3mm
A perfil=6.31 cm?
P perfil= 7850 kg/m3.6.31cm?=4.95kg/m
Carga total muerta D=3kg/m+4.95kg/m=7.95 kg/m

Para el analisis y disefio de esta cubierta se toma en cuenta solo la carga de viento a presién

y no la carga de succion favorable para la estructura de cubierta.

Anadlisis de carga.

U=1.4D+L =104.99 kg/m
U=1.2D+1.6L+0.5 (Lr 0 So Rr) =164.28 kg/m
U=1.2D+1.6 (Lr 0 S0 Rr) + (0.5 L 6 0.8 W) =168.73 kg/m
U=1.2D+1.3 W+0.5 L+0.5 (Lr 0 So Rr) =61.51 kg/m
U=1.2D+1.5E+0.5L+0.2S =54.28 kg/m
U=0.9D-(1.3W 06 15E) =10.44 kg/m

Se utilizara para el disefio el resultado mayor de las combinaciones analizadas.
Q=168.73 kg/m

Las correas tienen una posicion a diferentes angulos y la carga se descompone de acuerdo al

angulo de cada una.

Cuadro 3.9. Momentos y cortantes maximas en cada correa

Qu gx qay Mux Muy Vux F.D.
ANGUL
cuLo kg/m kg/m kg/m kgm kgm kg <1
33 45.56 24.60 38.27 49.87 32.06 82.89 0.32
32 92.80 49.19 78.88 102.80 64.10 170.85 0.66




31 107.99 56.15 92.87 121.03 73.18 201.16 0.76
30 123.17 61.59 107.16 139.65 80.26 232.11 0.84
28 102.93 48.38 90.58 118.04 63.05 196.20 0.68
28 84.37 39.65 74.24 96.75 51.67 160.80 0.56
24 84.37 34.59 76.77 100.05 45.08 166.28 0.52
24 84.37 34.59 76.78 100.05 45.08 166.28 0.52
21 84.37 30.37 78.46 102.25 39.58 169.94 0.49
18 168.73 52.31 160.30 208.90 68.17 347.21 0.91
15 168.73 43.87 161.98 211.09 57.17 350.85 0.84
12 168.73 35.43 165.36 215.59 46.17 358.17 0.77
9 168.73 27.00 167.04 217.69 35.19 361.81 0.70
5 168.73 14.68 167.04 217.69 19.13 361.81 0.59
2 168.73 591 167.04 217.69 7.70 361.81 0.52
Fuente: Elaboracion propia
Verificando si el perfil se abolla a flexion.
Perfil costanera 100x50x15x3mm
A=100mm v
(7 SR
B=50mm X _.E.e_
C=15mm < X X
e=3mm R iy
\-\_i_|=¢ﬂil
_ Y
R=3mm B
Calculando el factor de esbeltez del elemento superior:
ho 1052 w ,f
vkt E
h_1.052 50-3-3-3-3 3 2530
4 3 2040820

Entonces:

h=0.234 =2 0.673 no se abolla
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b =38mm

Determinando la capacidad de carga del alma, a través del diagrama de tensiones de la

seccion.

EN

) L
Mediante una relacion de triangulos encontramos f1 y f2.
f1=218.24 MPa = 2226.94 kg/cm?
f2=-218.24 MPa = —2226.94 kg/cm?
El coeficiente de pandeo k, para el alma sera:

k=4+2(1-f)P+2(1-f)

_J
f_fl
f=-1
k=24

Calculando el factor de esbeltez del alma usando como f=f1.

_1.052 wf
vkt E

h

. 1052 100-3-3-3-3 ,2226.94
4 2 2040820

h =0.208 < 0.673 no se abolla el alma

El ancho efectivo del alma sera:
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b =88 mm
Siendo su modulo el siguiente:
Ss = 19.55cm?
Sy=6.11cm?3
Momento nominal es:
Mns = 2SeFy

Mnx = 469. 88kgm
Mny = 2SeFy
Mny = 146.85kgm
Cortante nominal:
Vns = 20.60Fyh t
Vns = 1.00 - 0.60 - 2530 - 8.8 - 0.3
Vns = 4007.52 kg

Verificando la resistencia a flexion y corte del perfil.

us

( Mus y2 4V
0.95 - Mns 1.00 - Vrs

)2<1.00

0.22 £1.00 Cumple

Verificacion a flexion disimétrica.

Mus Muy
+ <1.00
0.95-Mns 0.95-
Mny

0.70 =1.00 Cumple
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Verificando al deflexién de la correa.
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A—

L

Amax = s~

361
Amax=——= 1.50cm

240

240
5 qL*
384 EI
_ 5 1.0013- 3614
384 2040820 -
97.76

1.21 £ 1.50 Cumple

Disefio de la cercha mas solicitada

Fuerzas internas en las barras de la cercha:

=04381cm

38

Cuadro 3.10. Fuerzas internas en cordon inferior

GRUPO CORDON INFERIOR
BARRA LONGITUD | ESFUERZO | ESFUERZO
m kg kg

1 0.55 -142.58 | Compresion
2 0.55 -3656.52 | Compresion
3 0.86 -16914.06 | Compresion
4 0.83 -13044.1 | Compresion
5 1.12 -8981.08 | Compresion
6 1.10 -4244.97 | Compresién
7 1.07 -211.24 | Compresion
8 1.05 3174.66 Tension
9 1.03 5962.55 Tension

20

3

3l
22
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10

1.02

8198.28

Tensién

11

1.01

9911.19

Tensién
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12 1.00 11131.11 Tension
13 1.00 11882.44 Tension
14 1.00 11966.67 Tension
15 1.00 11314.52 Tension
16 1.01 10190.89 Tension
17 1.02 8567.94 Tension
18 1.03 6417.07 Tension
19 1.05 3702.3 Tension
20 1.07 379.45 Tension
21 1.10 -3617.5 | Compresion
22 1.12 -8335.91 | Compresioén
23 0.83 -12394.78 | Compresion
24 0.86 -16305.38 | Compresion
25 0.55 -3546.98 | Compresion
26 0.55 -156.82 | Compresion

Cuadro 3.11. Fuerzas internas en corddn superior

GRUPO CORDON SUPERIOR
BARRA LONGITUD | ESFUERZO | ESFUERZO
m kg kg

27 0.30 2575.46 Tension
28 0.65 2670.08 Tension
29 0.65 12563.28 Tension
30 0.86 8856.44 Tension
31 0.83 4986.81 Tension
32 1.13 238.66 Tension
33 1.10 -3773.87 | Compresion
34 1.07 -7079.30 | Compresion
35 1.05 -9759.62 | Compresion
36 1.03 -11864.39 | Compresion
37 1.02 -13434.74 | Compresion
38 1.01 -14502.41 | Compresion
39 1.00 -15097.80 | Compresion
40 1.00 -15232.39 | Compresion
41 1.00 -15232.39 | Compresion
42 1.00 -15013.36 | Compresion
43 1.01 -14335.25 | Compresion
44 1.02 -13187.65 | Compresion
45 1.03 -11543.31 | Compresion
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46 1.05 -9370.21 | Compresion
47 1.07 -6633.01 | Compresion
48 1.10 -3285.62 | Compresion
49 1.13 750.31 Tension
50 0.83 5494.36 Tension
51 0.86 9332.57 Tension
52 0.65 12973.09 Tension
53 0.65 2744.99 Tension
54 0.30 2652.30 Tension

Cuadro 3.12. Fuerzas internas en diagonal y vertical

GRUPO DIAGONAL-VERTICAL
BARRA LONGITUD | ESFUERZO | ESFUERZO
m kg kg

55 0.63 -2246.23 | Compresion
56 0.66 15393.39 Tension
57 0.86 -13474.28 | Compresion
58 1.00 -5071.20 | Compresién
59 0.92 3359.07 Tension
60 1.00 -5052.38 | Compresion
61 0.92 4328.74 Tension
62 1.00 -4974.63 | Compresion
63 1.11 4502.21 Tension
64 1.00 -4366.20 | Compresién
65 1.14 4165.89 Tension
66 1.00 -3662.25 | Compresion
67 1.17 3745.89 Tension
68 1.00 -3008.33 | Compresion
69 1.21 3289.49 Tension
70 1.00 -2380.44 | Compresion
71 1.24 2788.60 Tension
72 1.00 -1772.79 | Compresién
73 1.28 2243.84 Tension
74 1.00 -1184.92 | Compresion
75 1.31 1662.71 Tension
76 1.00 -612.64 | Compresion
77 1.35 1048.47 Tension
78 1.00 -52.28 Compresion
79 1.39 383.68 Tension
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80 1.00 327.54 Tension
81 1.39 266.55 Tension
82 1.00 39.91 Tension
83 1.35 938.82 Tension
84 1.00 -521.09 | Compresion
85 1.31 1562.12 Tension
86 1.00 -1094.37 | Compresion
87 1.28 2156.60 Tension
88 1.00 -1686.35 | Compresion
89 1.24 2714.20 Tension
90 1.00 -2298.32 | Compresion
91 1.21 3234.20 Tension
92 1.00 -2936.63 | Compresion
93 1.17 3712.37 Tension
94 1.00 -3604.49 | Compresion
95 1.14 4155.86 Tension
96 1.00 -4325.99 | Compresion
97 1.11 4519.87 Tension
98 1.00 -4961.93 | Compresion
99 0.92 4364.22 Tension
100 1.00 -5089.47 | Compresion
101 0.92 3450.47 Tension
102 1.00 -5135.00 | Compresion
103 0.86 -13043.94 | Compresion
104 0.66 14874.15 Tension
105 0.63 -2178.86 | Compresion

Fuente: Elaboracién propia
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Disefio a compresion simple

La resistencia nominal Pn, a compresion se calcula de la siguiente manera.

P, =AF,

». =0.85(LRFD)

Calculando si el area efectiva de seccion.

C100x50x15x2 Y

=

—e

el factor de esbeltez sera:

A==
c Fe
T°E

FE=—
(KL /1)’

e

A= 100 mm
B= 100 mm
C= 15 mm
e= 2 mm
R= 2 mm
A= 8.67 cm?
Ix= 138.53cm*
ly=123.02cm*

La relacion de esbeltez de todos los miembros comprimidos no debe ser mayor que 200.

kL
r < 200
k= 0.65
rx= 3.996 cm
ry= 3.766 cm
L= 100 cm
16.265 <
17.260 <
Calculo de la tension de pandeo.
E
F. :L«.
(KL/1r)

200

200

Cumple

Cumple
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E= 200000 Mpa
Fex= 746151 Mpa

Fey= 6626.24 Mpa
Se elige la tension menor de las calculadas.

Fy= 248 Mpa E
A, =, L
‘ F

e

Ac= 0.1935

Fn, se determina de la siguiente manera:
Parak_<L.5 F,=(0.658* |,

Fn= 244,145 Mpa

Verificando si se abolla el alma del perfil.

kzl-OSZ(E)\/E
Jk Lt )VE

w= 92 mm
= 2 mm
f= 248 Mpa
E= 200000 MPa
k= 4

A= 0.845 < 0.673 Se abolla

Como se produce abolladura entonces se calcula el ancho efectivo, b.

b=pw cuando A >0.673

p=(1-0,22/1)/A

P 0.875
el ancho efectivos sera:
b= 8051 mm

b=80.51mm+8mm

b=88.51 mm
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Se calcula el area de la seccion abollada.

i e Dimensiones
A= 88.51 mm
< B= 100 mm
e= 2 mm
1 e R .-xl IG J R= 2 mm
C= 15 mm
B |
A=  8.214cm? (&rea de la seccién)
La resistencia nominal Pn es:
P =AF,
®= 0.85
Ae= 8.214 cm?2

Fn= 244.145 Mpa
Pn= 17393.89 kg

Disefio a flexocompresion

Las resistencias requeridas, Pu, Mux y Muy, deben satisfacer la siguiente ecuacion:

P

u

Cc M c M_
=il el
Qcpn Oer_\ax Oer_ya_\'

Datos:

Pu= 15232.39 kg

Mu=  4888.62 kgcm
M1=  4625.35 kgcm
M2= 4888.62 kgcm

Se calcula la resistencia axial nominal Pno, tomando como Fn=Fy.
— 2
Ae= 8.214 cm P =A4,"F,
Fy= 248 Mpa
Pno= 17668.51 kg

Calculamos las resistencias al pandeo elastico.

E= 200000 Mpa = 2040820 kg/cm?
Ix= 138.53 cm*
kx= 0.65
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Lx= 100 cm R L T

E= 200000 Mpa = 2040820 kg/cm?
ly= 123.02 cm*
ky= 0.65
Ly= 100 cm .
_ WEIL
&y (K‘L" )2

Pey= 586491.3 kg
Calculamos las resistencias a flexion nominales respecto a los ejes baricentricos.
Sex=  27.706 cm?
Sey=  24.6045 cm3

Fy= 248 Mpa = 2530.6 kg/cm?

My, = Sy - F}'
Mnx= 66607.51  kgcm

M., =35

Mny= 59151.24  kgcm

Caélculo de factores de ampliacion.

Pu=  15232.4 kg p
Pex= 660421 kg o, =1-—
PEx'

ax=  0.977

Pu=  15232.4 kg
Pey= 586491 kg
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Coeficientes demomento.

M,
Cp = 0.6 — [}.4(ij

Cm= 0.222
Verificando si cumple a la flexocompresion.

Pu=  15232.4 kg
Pn=17393.89 kg
Cm= 0.222

Mu= 4888.62 kgcm
Mnx= 66607.5 kgcm
ax= 0.977

B, ConM,,
L1 o PpMp, Ky

= 1.0

0.892 < 1
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Disefio a compresion simple

La resistencia nominal Pn, a compresion se calcula de la siguiente manera.

P, =AF,

®. =0.85(LRFD)

Calculando si el area efectiva de seccion.

C100x50x15x2

el factor de esbheltez sera

La relacion de esbeltez de tod«

k= 1

rx= 3.995 cm

ry= 1.859 cm
= 100 cm

Calculo de pandeo flexional.

E= 200000 Mpa

-

p'
=
. e
X X
TR J:“_I
<l
B

-

25.032 < 200

53.786 < 200

E =

T'E

(KL/1)

Cumple

Cumple

w >
I 1

> o O
In1mn

Ix=
ly=

100 mm
50 mm
15 mm

2 mm
4.34 cm?
69.27 cm*
15.00 cm*
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Fe= 68232 Mpa

Caélculo de pandeo torsional

6o, E= 2040820 kg/cm?
Fe—ig e = 769230.769 kg/cm?
Lo = 0.057827 cm?*
; Cw= 341.640613 cm®
Gom =t 0= 598  cm
‘Mb (KILt)

Fe= 462.61 Mpa

Célculo de pandeo flexotorsional.

T

A= 2b(_(oﬁ +6,) (0. +0,) —4I30e;0,]

Fe= 431.16 Mpa

Se elige la tension menor de las calculadas.

Fe= 431.16 Mpa F

A=, |2
‘ F

Ac=  0.758
Fn, se determina de la siguiente manera:

Parak_<1.5 E,=(0.658% |F
Fn= 194.94 Mpa

Verificando si se abolla el alma del perfil.

}‘_LOSZEEJ\/E
JE Lt B

w= 92 mm

1= 2 mm
f= 248 Mpa
E= 200000 MPa
k= 4

A= 0755 > 0.673 se abolla
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Como se produce abolladura entonces se calcula el ancho efectivo, b.

b=pw cuando A >0.673

p :(1—0.22 A) A
p= 0.938
el ancho efectivos sera:
b= 86.32 mm
b=86.32mm+8mm

b= 94.32 mm

Se calcula el area de la seccion abollada.

'Er
_——
e _lle
= ). 4 x
(e J;“_I
<
B

A= 4.223cm? (area de la seccion)

La resistencia nominal Pn es:

P =AF
®= 0.85
Ae=  4.223cm?
Fn= 194.94

Pn= 7140.88 kg

Dimensiones
A= 94.32 mm
B=100.00 mm
e= 2.00 mm
R= 2.00 mm
C= 15.00mm
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Disefio para miembros traccionados

La resistencia nominal a la traccion para el perfil, Tn, se debe determinar de la siguiente
manera:

T, =AF,

0, =0.95(LRFD)

Las dimensiones del perfil costanera a analizar son:

Y
I
—k—e
< X
1 2 Jde
| B |
2C 100x50x15x2 | |
A= 100 mm
B= 50 mm
C= 15 mm
e= 2 mm
Las propiedades geométricas de la seccion son:
Area (An)= 8.674 cm?
Inercia (Ix)=  138.5298 cm*
Médulo de seccion (Sx)= 27.106 cm3

El acero tiene un Fy 248 Mpa

Calculando la resistencia nominal a la traccién del perfil costanera:
T, =AF,

Tn= 20853 kg
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Disefio para miembros traccionados

La resistencia nominal a la traccion para el perfil, Tn, se debe determinar de la siguiente

manera:

T, =AF,

o, =0.95(LRFD)

Las dimensiones del perfil costanera a analizar son:

'3.?
F —_—t =
1x _,L”F.i
= X X
’/’__R' | a_JI
L e
'
B -
C 100x50x15x%x2
A= 100 mm
B= 50 mm
C= 15 mm
e= 2 mm

Las propiedades geométricas de la seccion son:

Area (An)= 4.34 cm?
Inercia (Ix)= 69.23 cm*
Médulo de seccion (Sx)= 13.85cm?

El acero tiene un Fy 248 Mpa

Calculando la resistencia nominal a la traccién del perfil costanera:
I, =AF

Tn= 104265 kg
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Disefio de placa base
Datos

Pu=10312.20 kg
Mu=2828.60225 kgm
Vu=3299.30 kg

m=2.5cm

bf=10 cm -
d=55cm

Verificacion al aplastamiento

fck=210 kg/cm?

vyc=1.50

fcd=140 kg/cm?

$c=0.65 (LRFD)
Pu

B (0.857)0°%
C C Al

A=

A1 = 66.66 cm?
Dimensiones de la placa
A= 0.5(0.95d — 0.80bs)
A=22.125cm
N = fA1 + A
N =30.29cm

A1

B=- =22
N ocm

0.80bf

n, bf,n

Constructivamente se adopta las siguientes dimensiones de la placa:

N =60 cm
B=30cm

0.95d
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B — 0.80br
n=

n=11cm

Espesor de la placa.

_n. 2Py
treq = Jo.9oE BN

treq = 0.71 cm
Verificacidon al momento
Calculo de la excentricidad:
Mu
e=_
Pu
e=0.275m
N
_ =10cm
6

27.50 cm >10cm
Entonces se tiene flexo compresion en la placa.
Az
b= O.85(bcﬁ:J 7

F=400.92 K9/,
La inercia de la placa es:

BN?
12
| = 540000 cm?*

Pu Muc
Ji=gN T

f1=2150 K9/

Pu -
139
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Muc
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10.40
| =] m
R Il
|
N
AN
! \21[50
N
N
omax
R = Pu

(0}
_2+ 7.5 - 30 =10312.20

0=91.66 K9/,

Verificando las dimensiones de la placa:

(0 I Fp
91.66 < 400.92 Cumple

Calculo del esfuerzo critico

N - 0.95d

m=—:7

=1.5cm

far=73.33 K9/

_feitm?® | (fi—ferigm?® kg
u-— 2 + 3 - 9624 /Cm2

El espesor de la placa sera:

6 - Mu

> —
t_JO.9O-F

t=0.50cm
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Disefio del perno de anclaje
Datos

Tu=Pu=10312.20 kg
Fu=58ksi=4080 kg/cm?
©=0.75

fck=210 kg/cm?

Tu
N
9 0.75DF
tu
Ag = 0.562 cm?

Usamos un perno de didmetro 16 mm.

n
A= D?=2.01cm?
9 32

Longitud de anclaje

b neta = 1P A—C Z lp min
¢ reas
Ilb =m82 =47 cm
Ib neta = 13.14 cm
Imin=10-D =16
cm Imin = 15 cm
Imin = 15.67 cm

Se adopta una longitud de anclaje de 20 cm.

La comprobacion de los elementos mas solicitados de la estructura a porticada del mini
coliseo tanto de vigas, columnas y zapatas se encuentran ubicados en anexos 1.
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4. Aporte académico
4.1. Disefio de correa con perfil sin labio rigidizador

Verificando si el perfil se abolla a flexion.

Perfil canal 1200x50x3mm _ Y
A=100mm T
B=50mm < ¥ .
e=3mm e

R=3mm LJ

Calculando el factor de esbeltez del elemento superior:

_1.052 wf
Jk t E

h

, 1052 50-3-3 2530

V4 3 ' 2040820

h =0.828 = 0.673 se abolla el alma
El ancho efectivo del elemento seré:
b=qg.w
a=@1-"n
q=0.887
b=0.887 - 44
b =39.028 mm

Determinando la capacidad de carga del alma, a través del diagrama de tensiones de la
seccion.
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EN
f2
€1 =5.1302 cm
c2=4.8698 cm
Mediante una relacion de tridngulos encontramos f1 y f2.
f1=218.99 MPa = 2234.59 kg/cm?
f2 =-206.40 MPa = -2106.13 kg/cm?
El coeficiente de pandeo k, para el alma sera:

k=4+2(1-f)P+2(1-1)

_I

f _fl
f=-0.94
k=225

Calculando el factor de esheltez del alma usando como f=f1.

o w )
sk t E

h

h2252_100—3—3—3—3_ ] 2234.59
\22.5 3 2040820

h =0.215 < 0.673 no se abolla el alma

El ancho efectivo del alma sera:
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Siendo su médulo el siguiente:

Ss = 16.55cm?
Sy = 3.34cm3
Momento nominal es:
Mns = 5SeFy

Mnx = 376. 84kgm
Mny = 5SeFy
Mny = 76. 052kgm
Cortante nominal:
Vny = 50.60Fyh t
Vny =1.00 - 0.60 - 2530 - 8.8 - 0.3
Vny = 4007.52 kg

Verificando la resistencia a flexion y corte del perfil.

us

V.
2+(—_" y2<1.00
G0 M 100w ST

0.34 < 1.00 Cumple

Verificacion a flexion disimétrica.

Mus Muy
+ <1.00
0.90 - Mns 0.95-
Mny

0.83 = 1.00 Cumple

Verificando al deflexién de la correa.

Amax = —
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361

Amax = —240 = 1.50cm
5 gL*
A=381 E
_ 5 0.9095 - 300* o760
384 2040820 -
88.45

1.34 < 1.50 Cumple

Qu gx qy Mux Muy Vux F.D.
ANGULO kg/m kg/m kg/m kgm kgm kg <1
33 45.56 24.60 38.27 49.87 32.06 82.89 0.55
32 69.18 36.67 58.80 76.63 47.79 127.36 0.83
32 47.24 25.04 40.16 52.34 32.63 86.99 0.57
31 53.99 28.08 46.44 60.52 36.59 100.58 0.64
31 62.43 32.46 53.69 69.96 42.30 116.29 0.74
30 60.74 30.37 52.85 68.87 39.57 114.47 0.70
30 60.74 30.37 52.85 68.87 39.57 114.47 0.70
28 72.55 34.10 63.85 83.21 44.44 138.30 0.81
28 84.37 39.65 74.24 96.75 51.67 160.80 0.94
24 84.37 34.59 76.77 100.05 45.08 166.28 0.86
24 84.37 34.59 76.77 100.05 45.08 166.28 0.86
21 84.37 30.37 78.46 102.25 39.58 169.94 0.79
21 84.37 30.37 78.46 102.25 39.58 169.94 0.79
18 84.37 26.15 80.15 104.45 34.09 173.61 0.73
18 84.37 26.15 80.15 104.45 34.09 173.61 0.73
15 84.37 21.94 80.99 105.55 28.59 175.43 0.66
15 84.37 21.94 80.99 105.55 28.59 175.43 0.66
12 84.37 17.72 82.68 107.75 23.09 179.08 0.59
12 84.37 17.72 82.68 107.75 23.09 179.08 0.59
9 126.55 20.25 125.28 163.27 26.39 271.36 0.78
5 168.73 14.68 167.04 217.69 19.13 361.81 0.83
2 168.73 5.91 167.04 217.69 7.70 361.81 0.68
4.2. Comparacion técnica
4.2.1. Perfil costanera, este perfil tiene a su elemento alma y al ala entre dos labios
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rigidazodres dandole una mayor rigidez a la flexion y de esta manera evitando que se

produzca abolladura en sus elementos. Asi demostrando que a la flexién trabaja el 100% de
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la seccion del perfil costanera. Teniendo un momento nominal de Mnx=469.88 kgm y
Mny=146.85 kgm.

4.2.2. Perfil canal, este perfil tiene solo al elemento alma entre dos rigidizadores evitando

que el alma se abolle, pero el ala al no tener rigidizador en su extremo se abolla en el ala

superior debido a la compresion producida por la flexion. Se demostrd que el perfil canal

analizado trabaja solo 97% del total de la seccion y un 3% se abolla. Teniendo un momento

nominal de Mnx=376.84 kgm y Mny=76.052 kgm.

Perfil C100x50x15x3mm

Perfil C100x50x3mm

DEFORMACIONES ESFUERZOS DEFORMACIONES ESFUERZOS
X (mm) y (mm) |X kg/cm? |Y kg/cm®] X (mm) y (mm) [X kg/cm? |Y kg/cm?
2.15 6.59 255.11 524.70 2.38 9.62 301.35 959.85
4.44 13.19 525.82 1049.18 3.66 14.34 463.01 1430.78
5.23 15.06 619.07 1197.63 2.49 9.79 316.25 976.95
6.03 16.52 714.33 1313.66 2.89 10.98 365.68 1095.51
5.10 12.98 603.81 1031.90 3.34 12.69 422.72 1266.47
4.18 10.63 494.88 845.70 3.28 11.88 416.13 1184.73
4.32 9.27 511.75 737.77 3.28 11.88 416.13 1184.73
4.32 9.27 511.76 737.81 3.97 13.34 502.78 1330.54
441 8.14 523.02 647.76 4.62 15.51 584.59 1547.01
9.02 14.03 1068.57 1115.73 4.77 13.53 604.53 1349.70
9.12 11.76 1079.76 935.71 4.77 13.53 604.53 1349.70
9.31 9.50 1102.76 755.65 4.88 11.88 617.82 1185.03
9.40 7.24 1113.49 575.89 4.88 11.88 617.82 1185.03
9.40 3.93 1113.49 313.11 4.98 10.23 631.12 1020.51
9.40 1.58 1113.49 126.05 4.98 10.23 631.12 1020.51
5.04 8.58 637.76 855.84
5.04 8.58 637.76 855.84
5.14 6.93 651.06 691.32
5.14 6.93 651.06 691.32
7.79 7.92 986.53 790.12
10.39 5.74 1315.35 572.75
4.3. Comparacion econémica 10.39 231 1315.35 | 23054

Costo del total del perfil costanera 100x50x15x3mm para las correas de la cubierta del mini
coliseo es de 37572 Bs.

Costo del total del perfil canal 100x50x3mm para las correas de la cubierta del mini coliseo

es de 51040 Bs.
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Teniendo una diferencia de 13468 Bs en solo material.

4.4, Comparacion en cantidad de material de acuerdo a su peso
Peso del total de correas costanera 100x50x15x3mm es de 6828.66 kg.
Peso total de correas canal 100x50x3mm es de 8870.40 kg.

Siendo una diferencia de 2041.74 kg de peso que se aumentaria a la cubierta si se usaria el

perfil canal, pero realizando un buen disefio controlando la abolladura.
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5. Conclusiones y recomendaciones
Conclusiones

= Del estudio de suelos realizado en el terreno de emplazamiento del proyecto se obtuvo
un esfuerzo portante de 1.80 kg/cm?, 1.90 kg/cm? y 2.00 kg/cm?, de acuerdo a su
clasificacion en laboratorio es un suelo A-2-6(0), materiales granulares con particulas
finas.

= Los perfiles laminados en frio al ser perfiles de lamina delgada sufren abolladuras al
ser sometidos a esfuerzos de compresion, que se deben tomar en cuenta al momento
del célculo de los mismos, ya que no toda su seccién soporta dichos esfuerzos.

= Para los pilares se limité un esfuerzo de calculo del acero de Fyd=4200 kg/cm?,
debido a la deformacion del hormigdn a compresion no debe ser mayor a 0.002, como
estipula el codigo CBH-87.

= Las columnas fueron verificadas al pandeo, debido a que se trata de columnas
intermedias las cuales tienen una esbeltez mecénica en los rangos de 36 a 100, todas
son de seccion cuadrada con dimensiones de 25x25 y 30x30 cm, cumpliendo todas
las recomendaciones de la Norma Boliviana de Hormigon Armado, como ser
didmetros minimos, separacion entre estribos, recubrimientos, disposicion de las
armaduras.

= Se utilizo losa alivianada, debido a que presentan ciertas ventajas como ser:
1.- Aligeramiento y por tanto reduccion del peso de laestructura.
2.- Reduccion de materiales y mano de obra.
3.- De fécil colocacién y manejo.

= El costo estimado del proyecto por médulos o bloques, fueron de 1, 535,849.93 Bs y
1, 248,058.12 Bs para el bloque de aulas y mini coliseo respectivamente.

= Se demostré que los perfiles U laminados en frio, no son recomendables para su uso
como elemento correa, ya que ocasionan un mayor costo y mayor peso en la estructura
de la cubierta.

= El momento nominal calculado que resiste el perfil costanera 100x50x15x3mm es
Mnx=469.88 kgm, Mny=146.85 kgm. Para el perfil U 100x50x3mm es Mnx=376.84
kgm, Mny=76.052 kgm.
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= Realizada la comparacion de esfuerzos a flexion entre el perfil costanera
100x50x15x3mm y el perfil U 100x50x3mm se concluye, que el perfil U al tener un
bajo mddulo de seccidn, por la abolladura en sus alas, sufre un esfuerzo mayor frente
a la seccion del perfil costanera, analizados para una misma carga en correas.

= Para cordones superiores e inferiores de la cubierta del bloque de aulas su usaron
perfiles costanera de 100x50x15x2mm, y para la cubierta del mini coliseo se usaron
en los cordones superiores e inferiores perfiles costanera C100x50x15x2mm
combinados formando una seccion tipo cajon para poder resistir los esfuerzos que
ocasionaban las cargas en la cubierta.

= Debido al disefio arquitecténico y al desnivel del terreno se tuvo que disefiar en el
bloque de aulas con muro de sétano para soportar las cargas ocasionadas por el
terreno.

= Las zapatas combinadas bajo muro de hormigon armado y pilares, tienen que estar
armadas con armadura negativa, positiva y de cortante para resistir los esfuerzos a los

cuales estan solicitadas.
Recomendaciones

= Se recomienda que se verifiqgue con un nuevo estudio de suelos a la hora de
emplazamiento del proyecto, para corroborar los resultados de los ensayos de suelos
obtenidos.

= Serecomienda usar viguetas pretensadas con sello de calidad IBNORCA para la losa
del bloque de aulas.

= Usar complemento de cerdmico para losas alivianadas en edificaciones o ndcleos
escolares por el tema de incendios.

= Debe cumplirse con las normas y especificaciones para la construccion de la
infraestructura, garantizando asi la calidad y seguridad del edificio

= Se recomienda un estricto control de los materiales para la ejecucion del proyecto;
cemento, arena, grava y agua; con la finalidad de que los elementos estructurales

puedan alcanzar la resistencia necesaria requerida.
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Se recomienda colocar estribos tanto en vigas como para columnas espaciadas no
mayor a 30 cm. Y ademéas cuando se realice un célculo de acero, y se tenga que

colocar la armadura redondear a un nimero mayor.

Colocar una capa de hormigon entre 5-10cm bajo las zapatas para evitar la

contaminacion del hormigon y del acero.

Redondear el dimensionamiento numérico de la estructura con multiplos de 5 con el

propdsito de facilitar la ejecucion de la obra.

En cuanto al disefio de las correas se recomienda controlar la deflexion de las mismas
porque puede que cumpla en el disefio de resistencia de la seccién a flexién pero no

asf en su deflexion méaxima.
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