CAPITULO |
1. ANTECEDENTES

1.1. El problema
El mercado Eduardo Avaroa que actualmente esta en funcionamiento, ya es insuficiente
para la poblacion visitante que va a realizar sus compras, y ademas no esta en optimas
condiciones para brindar sus servicios a los comerciantes como a los consumidores debido
a la antigtiedad que tiene.
Como consecuencia el problema principal es la obsolescencia de la infraestructura del
mercado Eduardo Avaroa para el buen funcionamiento del centro de ventas.

1.1.1. Planteamiento
El notable crecimiento poblacional de la ciudad de Tarija, ha hecho que se realicen
ampliaciones, mejoramientos y hasta la construccién de nuevos mercados para poder
brindar un servicio en éptimas condiciones a la poblacion, por lo que el mercado Eduardo
Avaroa no seria la excepcion, de acuerdo a estadisticas proporcionadas por el INE el barrio
Eduardo Avaroa es uno de los barrios mas poblados y antiguos con una densidad
poblacional de 251 a 300 hab/Ha.
De acuerdo a estadisticas realizadas a los usuarios, la obsolescencia del mercado es desde
hacia muchos afios atras, dicha obsolescencia de la infraestructura del mercado Eduardo
Avaroa se debe a las siguientes causas:

e Infraestructura vieja y deteriorada.

¢ Insuficiente espacio para satisfacer el incremento de comerciantes y consumidores.

e Falta de mantenimiento a la infraestructura.
De mantenerse la situacion actual se tendra una deficiente actividad economica, como asi se
incrementara la incomodidad de los comerciantes y consumidores por falta de un centro de
comercio que rinda con las demandas de la poblacién; por lo que hace necesario plantear
como solucién. Las siguientes alternativas:

e Ampliacion y mejoramiento al actual Mercado

e Demolicién y construccion de un nuevo Mercado Eduardo Avaroa.
Que fueron planteadas conforme a las posibilidades econémicas y sociales del municipio de

la ciudad de Tarija.



1.1.2. Formulacion
Con la construccion del “Nuevo Mercado Eduardo Avaroa” para la ciudad de Tarija, se
solucionara el problema de obsolescencia de la infraestructura, contando con una estructura
que cumpla con los criterios de funcionalidad y confort para los usuarios, todo para el buen
funcionamiento del centro de ventas.

1.1.3. Sistematizacién
De la alternativa de solucion seleccionada se realizo un andlisis previo econémico y técnico, de
los elementos estructurales que se implementaran en el disefio estructural de la infraestructura de
un modulo de tres niveles, donde la alternativa de planteo estructural mas apropiada es la
siguiente:

e Cubierta cercha metélica y losa reticular con complemento de poliestireno.

e Estructura de entrepiso de losa reticular de H°A°

e Estructura de sustentacion de porticos de H°A®.

e Cimentacion de zapatas aisladas de H°A°®.

1.2.0bjetivos
El proyecto de ingenieria civil tiene los siguientes objetivos:
1.2.1. General:
Disefar la estructura de sustentacion del “Nuevo Mercado Eduardo Avaroa (Modulo 1)”
segun la alternativa de planteo estructural elegida, con la ayuda del software CYPECAD
ver. 2014 cumpliendo con los pardmetros de disefio de la norma Boliviana del hormigén
armado CBH-87 para garantizar su estabilidad y resistencia requerida.
1.2.2. Especificos:
Entre los objetivos especificos se plantean los siguientes:
e Analizar la topografia de la zona de emplazamiento.
e Realizar los ensayos de suelos para la determinacion de la capacidad portante del
terreno de fundacion de la estructura.
e Verificar con calculos manuales los resultados de las estructuras fundamentales
(obtenidos del software CYPECAD ver. 2014), con la aplicacion de la Norma

Boliviana del hormigén armado CBH-87.



e Estimar el presupuesto y cronograma de ejecucion aproximados para el
emplazamiento fisico de la construccion.
e Realizar el disefio de una estructura de sustentacion de cubierta metalica con una
estructura reticular espacial de simple curvatura.
1.3. Justificacion
1.3.1. Académica:
Profundizar los conocimientos adquiridos en el disefio estructural de edificaciones
analizando las estructuras de acuerdo a sus usos. Ademas plantear soluciones a los distintos
problemas que se presenten en el calculo estructural basandose en el principio de ingenieria
que son el andlisis, calculo y verificacion.
Al mismo tiempo con la culminacién de este Proyecto de Ingenieria Civil se espera obtener
el titulo de Licenciatura en Ingenieria Civil.
1.3.2. Técnica:
Se realizara un analisis técnico de acuerdo a normativa en el calculo y disefio de la
estructura de sustentacion, segun la informacion de la zona y los resultados de los estudios
que se realizan.
1.3.3. Social e Institucional:
Contribuir a la poblacion de la ciudad de Tarija, con el disefio estructural del “Nuevo
Mercado Eduardo Avaroa (Modulo I)” para solucionar el problema de obsolescencia de la
infraestructura, contando con una estructura que cumpla con los criterios de funcionalidad
y confort para los usuarios.
1.4. Alcance del proyecto
El proyecto contempla lo siguiente:
e Realizar el disefio estructural de la estructura de sustentacion del “Nuevo Mercado
Eduardo Avaroa (Modulo I)”.
e Recopilacion y procesamiento de la informacién técnica disponible en el municipio
de la ciudad de Tarija.
e Obtencidn del estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno

de fundacién de la infraestructura.



e Verificacion mediante célculos manuales, de los resultados de las estructuras
fundamentales (obtenidos del software CYPECAD ver. 2014), con la aplicacion de
la Norma Boliviana del hormigén armado CBH-87.

e Planos estructurales a detalle del calculo estructural.

e Cronograma de ejecucion, especificaciones técnicas, cOmputos métricos, precios
unitarios y presupuesto de la estructura de sustentacion.

El proyecto esta enfocado al disefio estructural como prioridad, por lo tanto no se realizara
el disefio de las instalaciones eléctricas, sanitarias, agua potable, pluviales, y no se tomara
en cuenta la obra fina en ninguno de los puntos anteriormente mencionados.

1.5. Localizacién

La construccion del “Nuevo Mercado Eduardo Avaroa” serd emplazado en la ciudad de
Tarija, ubicado en el Barrio Eduardo Avaroa entre las calles Mejillones y Pasaje Beni con
las siguientes coordenadas:

llustracion 1 Ubicacién del proyecto

Latitud Sur 21°31°18”

Longitud Oeste 64°43°53”°

Altitud 1881 m.s.n.m.

1.6.Informacidn socio econémica
La informacién socio econdmico relevante del area del proyecto para su ejecucion es la
siguiente:
Cuenta con los servicios publicos de agua potable y alcantarillado sanitario administrados
por COSAALT (cooperativa de servicios de agua y alcantarillado de Tarija).
También cuenta con energia eléctrica administrada y controlada por la empresa de servicios
eléctricos de Tarija (SETAR).
El centro de salud mas cercano es el Hospital regional San Juan de Dios ubicado a 2,4 km y

7 minutos del lugar de emplazamiento del proyecto.



CAPITULO Il

2. MARCO TEORICO
En el siguiente capitulo se detallara la definicion de cada uno de los materiales, la
metodologia a utilizar para realizar los calculos y el disefio de cada uno de los elementos
estructurales del proyecto. Para garantizar los resultados de disefio se aplicaran las
recomendaciones de la Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87), normativa que

es de aplicacién obligatoria para el disefio de estructuras de hormigdn en el pais.

2.1. Levantamiento topografico

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracion del
terreno y la posicidn sobre la superficie de la tierra. En un levantamiento topogréafico, con
la estacion total, se toman los datos necesarios, para su posterior representacion grafica del
area en estudio.

Una de las grandes ventajas de levantamientos con estacion total es que la toma y registro
de datos es automatico, eliminando los errores de lectura, anotacion, transcripcion vy
calculo; ya que con estas estaciones la toma de datos es automatica (en forma digital) y los
calculos de coordenadas se realizan por medio de programas de computacion incorporados

a dichas estaciones.

2.2. Estudio de suelos
Cuando se trata de edificaciones, con el estudio de suelos se determina la capacidad
méaxima de carga que acepta el terreno y si es suficiente por la sobrecarga del edificio. Esto
se lo realizara mediante un ensayo del suelo “in situ” utilizando el equipo de SPT
(penetrometro dindmico estandar). Este ensayo permite averiguar la densidad relativa del
suelo.
Una vez realizado el ensayo en campo se procede al ensayo en laboratorio:
- Sacar el contenido de humedad de la muestra extraida, para calcular su condicion
saturada.
- Realizar ensayos de granulometria y limites de ATTERBERG, para determinar su
clasificacion de suelos segin AASHTO y SUCS.

- Se realiza la metodologia de calculo.



Se tiene que normalizar el nimero de golpes y eso se lo realiza mediante Bowles. Una vez
realizado la correccion, con el nimero de golpes y la clasificacion del suelo, se puede entrar
en los dbacos B.K. Hough, de acuerdo al tipo de suelo, se ubicara de inmediato los valores
de capacidad de carga admisible.
El valor normalizado de penetracién N es para 30 cm, se expresa en golpes/pie y es la suma
de los dos ultimos valores registrados. Se dice que la muestra se rechaza si:

- N es mayor de 50 golpes.

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

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

2.3. Disefio arquitectdnico
De acuerdo al dimensionamiento realizado en funcién a la demanda se obtuvo una
estructura de tres niveles (MODULO 1), planta baja, primer piso y segundo piso, los
mismos que sirven para disponer de espacios claramente definidos de acuerdo al
organigrama de funcionamiento. La principal caracteristica funcional que tomamos en
cuenta para el disefio estructural de este nuevo mercado, es la claridad en las reparticiones
de sus funciones principales, y lograr espacios y areas bien definidos, segun sus funciones y

requerimientos.

2.4. ldealizacion estructural

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

Las lineas localizadas a lo largo de las lineas centrales de las componentes representan a las
componentes estructurales. El croquis de una estructura idealizada se llama diagrama de

lineas.



2.5. Disefio estructural

El proyecto comprende un andlisis técnico siguiendo las normas de construccion bolivianas
CBH-87 para el hormigon armado y LFRD (Factor de Carga y Resistencia de Disefio) para
la cubierta, sin embargo, para el andlisis de la carga de viento se tomara en cuenta las
recomendaciones del reglamento argentino CIRSOC 102-1 (Centro de Investigacion de los
Reglamentos Nacionales de Seguridad para las Obras Civiles) porque se adecua mejor a
nuestra realidad climatoldgica al encontrarse cerca de nuestro pais.

Guiandose en la teoria de aplicacion de la norma boliviana (CBH-87) se sefiala:

Que se hara empleo del programa estructural Cypecad ver.2014 el mismo que si contempla

en su disefio la norma boliviana.

2.5.1. Estructura de sustentacion de cubierta

El método adoptado para el disefio de la cubierta metélica es el método de Disefio por
factores de carga y resistencia (LFRD), que se basa en los conceptos de estados limites y
pretende mas que obtener soluciones mas econdmicas el proporcionar una confiabilidad
uniforme para todas las estructuras de acero.

Debido que para el LFRD se emplea un coeficiente de seguridad o factor de carga para las
solicitaciones permanentes menor que para las demas acciones, por cuanto se encuentran
determinadas con mayor precision y ademas las cargas que permanecen actuando sobre la
estructura durante largos periodos de tiempo varian menos en magnitud que aquellas que se
aplican durante periodos cortos, igualmente los coeficientes de seguridad aplicados a la
capacidad de resistencia de los materiales es sensiblemente inferior al factor de carga.

2.5.1.1. Combinaciones de carga

La norma LRFD nos muestra las siguientes combinaciones:

Donde:
1.4D (1) =  Cargas muertas.
12D +16L£05(LLroS0oR) (2 = Cargas vivas.

LLr= Carga viva del techos

12D+ 16 (LLr0SOR) £ (L0 08W) | (3) § Carga A

12D +13W+L+05LLroSoR) | (4) = Carga de lluvia o hielo.
= Carga de viento
09D+ (1.3WoLOE) (5) = Carga de sismo

Fuente: LRFD, Normativa.; ASCE/SEI 7; Disefio de estructuras de acero. (2%.ed.).



2.5.1.2. Factores de reduccion de resistencia

Para estimar con precision la resistencia ultima de una estructura es necesario tomar en

cuenta las incertidumbres que se tiene en la resistencia de los materiales, en las

dimensiones y en la mano de obra. Con el factor de resistencia, el proyectista reconoce

implicitamente que la resistencia de un miembro no puede calcularse exactamente, debido a

imperfecciones en la teoria de andlisis, a variaciones en las propiedades de los materiales y

a las imperfecciones en las dimensiones de los elementos estructurales.

Para hacer esta estimacion, se multiplica la resistencia Ultima tedrica (llamada aqui

resistencia nominal) de cada elemento por un factor ®@, de resistencia o de sobrecapacidad

que es casi siempre menor que la unidad.

Tabla 1 Factores de Reduccion de Resistencia:

Factor De
Reduccion SITUACION
(P)
Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia del alma
' bajo cargas concentradas, cortante en tornillo en juntas tipo friccion.
Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de soldaduras con esfuerzos
0.9 paralelos al eje de la soldadura, soldaduras de ranura en el metal de
base, fluencia de la seccion total de miembros a tension.
Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y capacidad de
0.85 aplastamiento de agujeros.
Cortante en el area efectiva de soldaduras de ranura con penetracion
0.80 completa, tensién normal al area efectiva de soldadura de ranura con
penetracion parcial.
Tornillos a tension, soldadura de tap6n o muesca, fractura en la
075 seccion neta de miembros a tension.
0.65 Aplastamiento en tornillos (que no sea tipo A307).
0.60 Aplastamiento en cimentaciones de concreto.

Fuente: LRFD, Normativa.; Disefio de estructuras de acero. (2%.ed.).




2.5.1.3. Carga de viento
El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccion, tanto orientado a
barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria W (kg/m?) en la direccion de su
normal, positiva (presion) o negativa (succién), de valor:
W=C*w

Donde:

C = Coeficiente eolico, positivo para presion o negativo para succion, para el

proyecto se tomaran los siguientes valores que se indican a continuacion:

C1 = +0.20 (barlovento) y C2 = -0,40 (sotavento).

o = Presion dinamica del viento (kg/m2).

W = Sobrecarga unitaria del viento (kg/m?).
En el caso de cubiertas se debe tomar en cuenta la influencia del viento para lo cual se
necesita un estudio detallado del sotavento y barlovento, el cual se resume en la carga
dinamica de®: V2

COZE

Dénde:
o = Carga dindmica de viento kg/m2

V = velocidad del viento m/s.

llustracion 2 Barlovento y Sotavento:

Barlowento Sotavento
cla cla
L

Fuente: JUNTA DEL ACUERDO, Cartagena.; Manual de disefio del grupo andino. (18.ed.).

2.5.1.4. Analisis de miembros de acero
Dentro de los andlisis de miembros, se detallan formulas y procedimientos para el

dimensionado de las piezas, segun los estados que se presenten.

1
LRFD, Normativa.; Disefio de estructuras de acero. (22.ed.). Cap. 2 Especificaciones, cargas y métodos. En 2.4.- Cargas vivas. P 44.



2.5.1.4.1. Disefio de miembros en tension
El disefio de miembros a tension implica encontrar un miembro con areas totales y netas
adecuada. Si el miembro tiene una conexion atornillada la seleccion de una seccion
transversal adecuada requiere tomar en cuenta del area perdida debajo de los agujeros. Para
un miembro con una seccion transversal rectangular, los calculos son relativamente
directos. Sin embargo si va a usarse un perfil laminado el area por deducirse no puede
producirse de antemano porque el espesor del miembro en la localidad de los agujeros no se
conoce.
Una consideracion secundaria en el disefio de miembros en tension es la esbeltez. Si un
miembro estructural tiene una seccion transversal pequefia en relacion con si longitud, se
dice que es esbelto, una medida mas precisa es la relacion de esbeltez L/r, donde L es la
longitud del miembro y r el radio de giro minimo de &rea de seccién transversal®.
Aunque la esbeltez es critica para la resistencia del miembro en compresion, ella no tiene
importancia para un miembro en tensién. Sin embargo en muchas situaciones es buena
préctica limitar la esbeltez en miembros a tension. Si la carga axial en un miembro esbelto
en tension se retira y se aplica pequefias cargas transversales, vibraciones o deflexiones no
deseadas pueden presentarse. Por ejemplo esas condiciones podrian ocurrir en una barra de
arriostramiento sometida a cargas de viento. Por esta razon, el AISC sugiere una relacion
méaxima de esbeltez de 300.El problema central de todo disefio de miembros, incluido el
disefio de miembros en tension, es encontrar una seccion transversal para la cual la suma de
las cargas factorizadas no exceda la resistencia del miembro, es decir:

2y;Q; < ORn

Estas son las relaciones que se usan para el disefio de elementos sometidos a flexion:

A .
_Nd _Nd _ s? erit
La limitacion de la esbeltez sera satisfecha si:
Kl
—<300
T
Donde:
ft, y ft, = esfuerzos de la pieza At = area critica de la pieza

2 . L - . L. L L.
LRFD, Normativa.; Disefio de estructuras de acero. (22.ed.). Cap. 3 Andlisis de miembros a tension. En 3.2.- Disefio a traccion. P 63-67
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Nd = Carga mayorada que actla sobre la pieza K = La esbeltez de la pieza
Fy = Limite elasticos del acero L = la longitud de la pieza
Fr = Limite de ruptura del acero Ag = Area bruta de la pieza
r = Radio de giro minimo necesario de la pieza
Factor de resistencia segun LFRD para miembros a tension:

$, =090 ; @,=0.75
2.5.1.4.2. Disefio de miembros a compresion
Los miembros en compresion son elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales de
compresion; es decir las cargas son aplicadas a lo largo de un eje longitudinal que pasa por
el centroide de la seccion transversal del miembro y el esfuerzo puede calcularse con
f. = P/A, donde f; se considera uniforme sobre toda la seccion transversal. En realidad este
estado ideal nunca se alcanza y alguna excentricidad de la carga es inevitable se tendra
entonces flexion que pueda considerarse como secundaria y ser despreciada si la condicién
de carga tedrica puede aproximarse en buena medida. La flexion no puede despreciarse si

existe un momento flexionante calculable®.
» Requisitos de la AISC

La relacion entre cargas y resistencia toma la siguiente forma:
faZNXd < Fa=Fc;*0 0=0,85 ; = 200

Donde:

fa = Tensidn de compresion que esta actuando sobre la pieza.

Nd = Suma de las cargas mayoradas por su respectivo coeficiente de seguridad.

A= Area total de la pieza.

Fa = Tension resistente a compresion que tiene la pieza en las condiciones de trabajo que se

ha determinado

Fceit= Tension resistente a compresion determinada en la hipérbola de Euler, sin

coeficiente de seguridad.

@= Coeficiente de seguridad de la tension resistente.

K= Coeficiente de pandeo que lleva en cuenta las condiciones de borde o tipo de apoyo en

los extremos de la pieza.

3LRFD, Normativa.; Disefio de estructuras de acero. (22.ed.). Cap. 6 Disefio a compresion. En 6.1.- Factores de reduccién. P 158-181.
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L= Longitud de la pieza.
Fy = Tension de limite elastico del acero que estamos trabajando.
E = Modulo de elasticidad longitudinal del acero.
» Parametro de esbeltez
K*1 |F
7“0 = %k _y

*r E
Puede entonces obtenerse una solucion directa, evitandose asi el enfoque de tanteos
inherentes en el uso de la ecuacién del mddulo tangente. Si la frontera entre las columnas
elasticas e inelasticas se toma A, = 1,5, las ecuaciones AISC para el refuerzo critico de

pandeo pueden resumirse como sigue:

Para A, < 1,5, Columnas inelasticas Para 1. > 1,5, Columnas elasticas
2
Fo=0.658™ *fy Fon== 7 *fy

Se recomienda la relacién de esbeltez maxima Kl/r de 200 para miembros en compresion,
aunque se trata de un limite sugerido, este limite superior practico porque las columnas con

mayor esbeltez tendran poca resistencia y no seran econdmicas®.

2.5.1.4.3. Disefio de apoyos

Dependiendo del tipo de apoyo su disefio esta basado en las solicitaciones a cortante o0 a
traccion en este caso los pernos solicitados a compresion no es necesario calcularlos,
calculando los pernos por traccion y corte en los apoyos.

Disefio de los pernos de anclaje:

El disefio del perno de anclaje se lo hace considerando algunas precauciones propuestas por
la AISC quien sugiere, una tabla segun el tipo de acero utilizado, las longitudes minimas a
las que se deben embeber o anclar los pernos, segln la siguiente tabla:

Tabla 2 Longitud de pernos de anclajes:

Tipo de material | Minima longitud embebida | Minima distancia al borde embebido
A-36 12 d 5d > 10cm
A-449 17d 7d > 10cm

Fuente: Especificacion ANSI-AISC

4LRFD, Normativa.; Disefio de estructuras de acero. (22.ed.). Cap. 5 Disefio a compresion. En 5.8.- Columnas largas o cortas. P 143-146.
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2.5.2. Estructura de sustentacién de la edificacion
El disefio de la estructura de sustentaciéon de la edificacion fundamentada en base a la

Normativa Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.

2.5.2.1. Bases de calculo
El proceso general de calculo corresponde al método de los estados limites. Con el objeto
de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad el efecto de las acciones
exteriores pueda ser superior a lo previsto, 0 que la respuesta de la estructura resulte
inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en lo célculos
mediante unos coeficientes de ponderacion, que multiplican los valores caracteristicos de
las acciones, y otros coeficientes de minoracion, que dividen los valores caracteristicos de
las propiedades resistentes de los materiales que constituyen la estructura. En consecuencia,
el proceso debe cumplir estrictamente lo siguiente:
Ry = S4

Donde:

Sq: valor de célculo de la solicitacion actuante.

Rgy: valor de célculo de la resistencia de la estructura.
Para el analisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando una
de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando una de sus
dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales cuando ninguna
de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.
Se consideran elementos unidimensionales a los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos
bidimensionales las losas, muros y placas.
Los métodos matriciales permiten analizar estructuras en las que, por la complejidad de su
geometria, por el tipo de carga o por el comportamiento de los materiales, no existen
soluciones analiticas 0 son excesivamente complicadas de obtener. La discretizacién
estructural y los tipos de elementos que se utilicen deben ser adecuados para reproducir

correctamente el comportamiento estructural®.

Su resolucion puede consultar cualquier bibliografia de analisis de estructuras, Matrices o Anélisis de Estructuras Aporticadas.
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2.5.2.2. Resistencias de Calculo
Se considera como resistencias de calculo. O de disefio del hormigén (en compresion feg 0
en traccion feq) el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto, dividido

por un coeficiente de minoracion ve.

Donde:
fo : Resistencia caracteristica del hormigon a compresién.
yc : Coeficiente de minoracion.
Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyq, dado por:

fyk
f d — L
s
Donde:
fy : Limite elastico caracteristico del acero.

yc : Coeficiente de minoracion.

2.5.2.3. Diagrama de calculo Tension - Deformacion

Hormigén Armado

Para el céalculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites
ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la naturaleza del problema de
que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales siguientes, llamandose
la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la determinacion del médulo de
deformacion longitudinal.

Diagrama parabola rectangulo: Formado por una pardbola de segundo grado y un
segmento rectilineo.

llustracion 3 Diagrama parabola — rectangulo:
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El vertice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura del
hormigon, a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3,5 por
mil (deformacién de rotura del hormigdn, en flexion). La ordenada méxima de este
diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 fq.

“El coeficiente 0,85 tiene en cuenta la disminucion de la resistencia a la compresion, en
funcion del modo de aplicacion de la carga (por ejemplo, la influencia desfavorable de una
carga de larga duracion), pero no tiene un papel de coeficiente de seguridad™®.

Diagrama rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0,80 x, siendo

“x” la profundidad del eje neutro y el ancho 0,85 fg.

llustracion 4 Diagrama rectangular:

Ec .85 fod

. -

Acero estructural: Diagrama de proyecto tension - deformacion en el que se adopta como
base de los célculos, a un nivel de confianza del 95 %.

Diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene la
propiedad de que los valores de la tension, correspondientes a deformaciones no mayores
del 10 por mil, representan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los
correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.

Los diagramas de calculo tension - deformacion del acero (en traccion o en compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta de
Hooke de razén igual a: 1/es.

La deformaciéon del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresién, al

valor 3.5 por mil.

6 CBH-87, Normativa.; Norma Boliviana del Hormigén Armado 1987. Cap. 5.1.5 Diagrama de célculo Tension - Deformacién P 33.
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llustracion 5 Diagrama de tensién-deformacion del acero:
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2.5.2.4. Médulo de deformacion longitudinal
Hormigén armado: para cargas instantaneas o rapidamente variables, el mddulo de
deformacion longitudinal inicial Eo del hormigon (pendiente de la tangente e el origen de la

curva ¢ — ¢), a la edad de j dias, puede tomarse a:
E, = 21000 - \/f:]

fcj: Resistencia caracteristicas a compresion del hormigon a j dias de edad.

Donde:

Como valor medio del médulo de la deformacion longitudinal del hormigdn Ecm, se
adoptara el dado por la siguiente expresion:
Ecm = 19000 (fy +8)Y2 ; enMPa
Ecm = 44000 - (f + 80)%/3 ;  enkg/cm?
Normalmente, f. esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de Ecm
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma expresion
para deducir Ecm a partir de una resistencia fj (t,), correspondiente a una edad de t,, dada.
Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor E los dos
tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos, en climas secos.
Acero estructural: Como médulo de deformacién longitudinal para el acero se tomara:
E, = 210.000,00 MPa
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2.5.2.5. Disposicion de las armaduras

Las armaduras que se utilizan en el hormigon armado pueden clasificarse en principales y

secundarias, debiendo distinguirse entre las primarias las armaduras longitudinales y las

armaduras transversales.

El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de

traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien reforzar

las zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion originadas

por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores).

Distancia entre barras: La disposicion de armaduras debe ser tal que permita un correcto

hormigonado de la pieza de manera que todas las barras queden perfectamente envueltas

por el hormigdn, teniendo en cuenta en su caso las limitaciones que pueda imponer el
empleo de vibradores internos.

La distancia horizontal libre o espaciamiento entre dos barras aisladas consecutiva, sera

igual o superior al mayor de los tres valores siguientes:

- 2 (dos) centimetros.,
- El didmetro de la mayor
- 1.25 veces el tamafio maximo del &rido.

Distancia a los parametros: se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o

simplemente recubrimiento, a la distancia libre entre su superficie y el parametro mas

préximo de la pieza. El objetivo del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la
corrosion como de la accién del fuego.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes con

las que recomendamos a continuacion:

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

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

del espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigén del mismo.
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En la siguiente tabla se recomienda los recubrimientos minimos para diferentes casos:

Tabla 3 Recubrimientos minimos:

Para losas y parametros en el interior de los edificios 1.5¢cm
Para losas y paredes al aire libre 1.5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigén en medio fuerte agresivo 4 cm

Fuente: Norma Boliviana Del Hormigén (CBH-87).

Anclaje de las armaduras.- los anclajes extremos de las barras deben asegurar la
transmision mutua de esfuerzos entre el hormigon y el acero, de tal forma que se garantice
que este es capaz de movilizar toda su capacidad mecénica sin peligro para el hormigdn.
El anclaje se lo consigue gracias al mecanismo de la adherencia.
Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigon este sometido a compresiones. Esto conduce, a llevar la armadura de momento
negativo, sobre apoyos intermedios, al menos a una distancia de estos del orden del Luz/5.
Se usaran las formulas para el calculo de la longitud de anclaje por prolongacion recta:

fox fox

ly=m-¢2>-2-.¢>15cm y=14-m-¢?>-2.9>15cm
20 14
llustracion 6 Longitud de anclaje, en centimetros

POSICION I l E T
ooumestouL W g W
| n
-l B! T,

Donde:
I,i: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicién I, en cm.
lbi: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.
m: 14 Coeficiente que para Hormigon H20 y Acero AH 400.
@: Didmetro de la armadura de acero, cm.

fy: Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?.

18



Empalmes de las armaduras.- Los empalmes son utilizados para transmitir los esfuerzos
de una barra a la otra, por medio de un anclaje. La norma Boliviana del Hormigon Armado
recomienda que el deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas, no rebase 0.1 mm,
y que, para asegurar la transmision del esfuerzo de una barra a la otra, el espesor del
hormigon que rodea al empalme, sea como minimo el de 2 veces el didmetro de las barras.
Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.
Empalmes por traslapo.- Es el tipo de empalme mas comun, no es aconsejable utilizarlo
en barras de diametro mayor a 25 mm., ni tampoco en tirantes. Entre las barras que se
empalman, se desarrollan acciones tangentes que deben ser absorbidas por armadura
transversal.
Empalmes sin ganchos.- El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje corregido
por un coeficiente o que toma en cuenta, la cantidad de barras traccionadas empalmadas en
la misma regién, ademas depende de:
ly = lpneta
o Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.
e El largo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia entre
ejes de las barras empalmadas, en la misma seccion transversal.
e También depende de la distancia “b” que la distancia de la barra empalmada desde
la extrema hasta la parte externa de la pieza.

llustracion 7 Empalme por Traslapo

s N — //Ff’;” ﬁf/ g T = tl
il
b
[v
Tabla 4 Valores del coeficiente a
Porcentaje de barras solapadas Barras solapadas
Distancia entre los d trabajando a traccion, con trabajando
emlsa?rmcels r?:;sre rgiinﬁgs relacion a la seccion total de normalmente a
P P acero comprension en
20 25 33 | 50 | >50 cualquier porcentaje
a<100 1,2 14 | 16 | 1,8 | 2,0 1,0
a>109 10|11 12|13 |14 1,0

Fuente: Norma Boliviana Del Hormigén (CBH-87).
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Doblado de las armaduras.-

En las piezas de hormigdn armado las barras deben doblarse con radios mas amplios que
los utilizados en este ensayo para no provocar una perjudicial concentracion de tensiones en
el hormigén de la zona de codo. En este sentido conviene advertir que las tracciones
transversales que tienden a desgarrar el hormigon suelen ser mas peligrosas que las
compresiones originadas directamente por el codo’.

Radios de curvatura para ganchos y estribos son los que se muestran en la siguiente tabla:

Tabla 5 Radios de curvatura estribos

Diametro de la armadura | CA-25 | CA-32 | CA-40 | CA-50 | CA-60
@<20mm 2 0 20 20 250 30
?>20mm 250 250 39 40 50

Fuente: MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (142.ed.).
@ = Diametro de la barra (mm).

a) En el caso de estribos con @<10mm los radios de curvatura internos podran ser
adoptados igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero

b) Para barras de acero liso fraccionadas de acero CA-25 y CA-32 con @ >6mm es
obligatorio colocar gancho en las extremidades del anclaje.

Radios de curvatura para la armadura principal son los que se muestran en la siguiente
tabla:

Tabla 6 Radios de curvatura de la armadura

CA-25 | CA-32 | CA-40 | CA-50 | CA-60
Radio minimo | 5 @ 69 609 750 90
Fuente: MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (14%ed.).

Acero

En caso que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la fisuracién del
hormigdn en la regién, se aumenta el radio minimo de doblaje en funcién de la cantidad

de capas:
» Para 2 capas de hierro doblado aumentar 50%.

» Para 3 capas de hierro doblado aumentar 100%.

7 ,
MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (142.ed.). Cap. 9 El Hormigén Armado. En 9.4.- Doblado de las Armaduras. P 168.
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2.5.2.6. Estados limites
Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de seguridad, funcionalidad y
durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio para el que fue proyectada.
Los estados limites pueden clasificarse en:
Estados Limites Ultimos (ELU).-
Son aquellos que corresponden a la méxima capacidad resistente de la estructura. Se
relaciona con la seguridad de la estructura y son independientes de la funcion que esta
cumpla. Los més importantes no dependen del material que constituye la estructura y son
los de:

e Equilibrio

e Agotamiento o de Rotura

e Inestabilidad o de Pandeo

e Adherencia

e Anclaje

e Fatiga
Estado limite de servicio (ELS), también llamados Estados Limite de Utilizacion:
Que corresponden a la méxima capacidad de servicio de la estructura, se relacionan con la
funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y depende de la funcién que deba
cumplir, los mas importantes son los de:

e Deformacion

e Fisuracion

e Vibraciones
Estado limite de durabilidad (ELD).-
Que corresponde a la durabilidad de la estructura (vida util). Esta relacionada con necesidad
de garantizar una duracién minima (vida util) de la integridad de la estructura.
2.5.2.7. Acciones de carga sobre la estructura
Una accién es un conjunto de fuerzas concentradas y repartidas impuestas, o impedidas
parcial o totalmente, debida a una misma causa y que aplicadas a una estructura o elemento
estructural, son capaces de producir en ella estados tensionales.
Las acciones que en general actdan en los edificios son las que se definen a continuacion:

e Accion gravitatoria,
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e Accion del viento,
e Accion térmica,

e Accidn reoldgica,
e Accion sismica,

e Accidn del terreno.

2.5.2.8. Hipotesis de carga para la estructura de hormigon armado

Para encontrar la hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de célculo. Para cada fase de
comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideran las hipdtesis de carga
que a continuacion se indican y se elegira la que en cada caso, resulte mas desfavorable. En
cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion

simultanea sea compatible®.

Hipotesis I: Yig'G + v1'Q
Hipotesis 11: 0.9:(vtg'G + v1q"Q) + ysq' W
Hip6tesis I11: 0.8 (Ytg"G + Vg Qeq) + Feq + Weq

G: Valor caracteristico de las cargas permanentes.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables, excepto las sismicas.

Qeq: Valor caracteristico de las cargas variables, durante la accion sismica.

W: Valor caracteristico de la carga del viento.

Feq: Valor caracteristico de la accion sismica.

2.5.2.9. Coeficientes de minoracion de resistencias y mayoracion de cargas

Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de las
cargas en los estados limites Gltimos que nos indica la Norma Boliviana Del Hormigén

(CBH-87), son como se muestran en los siguientes cuadros®:

Tabla 7 Coeficientes de seguridad

E.L.U. E.L.S.
Coeficiente de minoracién del hormigén y.=1.50 | y,=1.00
Coeficiente de minoracién del acero ys=1.15 | y,=1.00
Coeficiente de ponderacion de las acciones | y,=1.60 | y;=1.00

Fuente: Norma Boliviana Del Hormigon (CBH-87).

8 Vvéase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 7.4.2.
o Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 7.3.
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2.5.3. Losa reticular

La norma boliviana del hormigon armado CBH-87 establece que:

Los nervios.- son elementos encargados de transmitir las acciones a los soportes. La
separacion entre nervios puede ser variable en funcion del disefio estructural, la separacién
méaxima de 100 cm y el ancho de nervio de 10 cm y 15cm (articulo 37.2.4 de EHO08), pero
no menor a 7cm (CBH-87).

Capa de compresion.- las losas reticulares o aligeradas deberan disponer de una capa de
compresion no inferior a 5cm y esta debera disponer de una armadura de reparto en malla.
Canto de la losa.- el canto 6ptimo de losa aligerada debe disponer de un canto total de
espesor constante no inferior a L/28, siendo L la luz de calculo mayor entre los soportes,
debera ser superior a 15 cm.

Pilar: la menor dimension de la seccion transversal del pilar, no debera ser inferior a 25cm.

2.5.3.1. Dimensionamiento de secciones placas en To L

» Anchura eficaz de la cabeza.-
La anchura eficaz be, de la cabeza de compresion de una viga T, simplemente apoyada,
sometida a una carga uniformemente repartida, se tomara, en funcién de la anchura real b,
sacado de tablas, segun se trate de vigas aisladas o maltiples respectivamente.
Si sobre la viga actla una carga concentrada en una zona de amplitud «a» en la direccion de
la luz, los valores dados por las tablas deberan multiplicarse por el factor de reduccion k,
dado en la siguiente tabla: valores de los coeficientes k de la Norma Boliviana (CBH-87).
En todos los casos y a efectos de determinar la anchura eficaz de la cabeza, deben tenerse
en cuenta ademas las observaciones siguientes:
1. Los valores indicados en las tablas son validos también para cargas triangulares,
parabdlicas o sinusoidales, asi como para el caso de momentos constantes.
2. Las tablas son igualmente aplicables al caso de vigas continuas, considerando como
valor de la luz la distancia que resulte, para cada estado de carga, entre puntos de momento
nulo.
3. En las proximidades de un apoyo, la anchura eficaz de la cabeza de compresién, a cada
lado del nervio, 0.5*(b. - by), no serd superior a la distancia entre apoyo y seccion

considerada.
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4. En el caso de piezas T provistas de cartelas de anchuras b, y altura h. (véase fig. 8.),

pagina 108, se sustituira la anchura real by, del nervio, por otra ficticia by,.
b, =b, +2b, g; b. <h, J b, =b,+2h, 4 b 2h
> Vi :
Viga T aislada b b

Anchura de la cabeza de compresion b, =——5—" 2 " que debe tomarse a uno y otro lado

del nervio, en centro luz, cuando la viga este sometida a carga uniformemente repartida™.
llustracién 8 Transmision de cargas de nervio a placa

- -
T T

= 4
%]
—

_4’ ¥
Fuente: MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (14%ed.).

El ancho de colaboracion o ancho efectivo depende de:

- Laforma de la carga: uniforme, puntual directa o indirecta.

- Las condiciones de apoyo: viga simple, viga continua o en voladizo.
- Laforma de la seccidn: vigas T simétricas o asimétricas.

- Relacion entre espesor del ala y altura del nervio.

- Las condiciones de borde de la placa: empotramiento perfecto o no.

- Laluz delaviga (I); y la distancia entre nervios (a).

Para vigas T simétricas (con alas de ambos lados), se considera el menos valor de b entre:

luz

b<= b < by, + 16hs b<b,+S+%
Siendo (a) la distancia libre hasta las vigas mas cercanas a ambos lados.
Para vigas L (con ala de un solo lado), se considera el menor valor de b entre:

luz a
b<s— b < b, + 6h; b<b,+*

Siendo a la distancia libre hasta la viga méas cercana.

10 .
MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (142.ed.). Cap. 16 Secciones T. En 16.1.- Generalidades. P 309-311.
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Resistencia de las vigas Losa
Al analizar la resistencia de una viga placa se presentan diferentes situaciones segun la
posicién que ocupe el eje neutro. Eje neutro dentro del ala de la viga, 0 sea ¢ <hy;, la altura
del &rea comprimida es menor que el espesor del ala. Es muy frecuente que al calcular en
rotura una seccion T sometida a flexion simple, la profundidad del eje neutro resulte menor
que el espesor de la losa, en cuyo caso debe calcularse como seccion rectangular de ancho
b.

» Armadura minima
En losas de espesor constante, cuando se utilice acero de refuerzo con fyk = 4200 Kg/cm2,
la cuantia minima para resistir cambios de temperatura y retraccion de fraguado mmin sera
de 0.0018. En las losas reticulares, la cuantia minima de flexién mmin se calculara como
una viga, tomando como ancho de la franja de hormigon el ancho de los nervios.

» Calculo de la resistencia al cortante
De acuerdo con la experimentacion en que se basa la "Teoria de Lineas de Rotura” cuando
una losa rectangular, sustentada en todo su perimetro sobre vigas de mayor peralte y
sometida a una carga uniforme distribuida que actla en toda la superficie, se encuentra al

borde del colapso, se fisura conformando tridngulos y trapecios™.

llustracién 9 Lineas de rotura

45° 457
45° 45°
45¢ 45°

457 45°

Modelo Real de Fizuracion Modelo Idealizado de Fisuracion

Fuente: NILSON, Arthur; Design of Concrete Structures. (14%.ed.).

Las secciones criticas de las losas, para el disefio a cortante, se ubican en los sectores de

ordenada méaxima de los tridngulos y trapecios, proximos a las vigas de apoyo.

11
NILSON, Arthur.; Design of Concrete Structures. (142.ed.). Cap. 13 Analysis and Design of slabs. En 13.10.- Sharp of Beams. P 462-476.
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llustracién 10 Secciones criticas

seccidn de ccllllante critico

4—seccidn de cortante critico

geccion de cortante critico—

|
geccidn de cortante critico

Fuente: NILSON, Arthur.; Design of Concrete Structures. (14%.ed.).

Armadura de Temperatura y Retraccion de Fraguado:

Para absorber los esfuerzos generados en el hormigén de la loseta de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccion de fraguado, y permitir un control
eficiente de la fisuracién, y contribuyendo a la rigidez del forjado en su plano, se puede
utilizar una malla con esfuerzo de fluencia Fy = 4200 Kg/cm2, requiriéndose la siguiente

armadura minima en las dos direcciones:

s 500 * hy
fy

Donde:

A = Armadura de reparto en una direccién (cm?m)

h¢ = Espesor minimo de la losa superior (cm) = 5¢cm

fy = Esfuerzo de fluencia del acero de las varillas (kg/cm?) = 4200 kg/cm?
Segln la norma boliviana CBH-87 para para el tipo de acero de Fy = 4200 Kg/cm2y un
espesor de losa de hormigén hf=5cm el area de la seccion de armadura de reparto es:
A; = 0.66 cm?/m
El maximo espaciamiento entre alambres de la malla es 5 veces el espesor de la loseta 0 45
cm, el que sea menor:
emax = 5 * hf

emax = 45 cm
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2.5.4. Vigas

Son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal y que,
por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. Solamente se analizar secciones
rectangulares de hormigén armado, ya que el proyecto estd disefiado con vigas

rectangulares.

2.5.4.1. Calculo a flexién simple

v’ Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad vys
M d = 73 * M

v’ Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

My

- 2
bW*d *fcd

Hy
Donde:
bw = Ancho de la viga
d = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura

fcd = Resistencia de disefio del hormigén.

» Se calculara el valor AL S8 obtiene de la tabla Ne 4 (Anexo 3).

Si: 4, > 1y NO necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte 10s

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

1) Con el valor del momento reducido se entra a la tabla 8 (Anexo 3) y se obtiene la cuantia
mecanica.

2) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo*?

Donde:

f
Ac — * x~ «_cd
w= Cuantia mecénica de la armadura s =w>*bw>d T

: : . yd
fyd= Resistencia de calculo del acero

As=Area de la armadura a traccion.

12 .
MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigén Armado. (142.ed.). Cap. 14 Vigas rectangulares. En 14.1.- Generalidades. P 268-279.
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3) Calcular la armadura minima y el valor de [ se obtiene de la tabla 3 (Anexo 3).
N E *x
Amin = u bW d

La ecuacion que se muestra, sélo es para secciones rectangulares
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

» Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo.
si — My S Hy necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita
armadura de compresion, como de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion vy

se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

1) Determinar la cuantia mecénica para la armadura a traccion y compresion.

Donde:

WIim = Este valor se obtiene de la tabla Ne 4 (Anexo 3). I =r/d

Ws1 = Cuantia mecanica para la armadura a traccion W — Hy —Hoiim
s2 1 . J‘

Ws2 = Cuantia mecanica para la armadura a compresion
| = Relacion entre el recubrimiento y el canto (til W, =W, + W,
r =Recubrimiento geométrico

2) Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion.
w, *b, *d>* f_

Donde: A= f

As1= Area de la armadura a traccion. W.*b *d y’jf

As2= Area de la armadura a compresion. Ay = * 1\EN §
yd

3) Calcular la armadura minima, y el valor de u se obtiene de la tabla 3 (Anexos 3).

A =u*b *d

mi

4) Se tomaré la mayor (As1-As2) armadura de los dos valores anteriores mencionados*®

13 ,
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2.5.4.2. Esfuerzo cortante

2.5.4.2.1. Célculo de la armadura transversal

El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura
transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante sin

armadura.
chz fVd *hw*d

_ * 2
fVd =0.50 /fcd (kg/cm?)
Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza es

necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante de la

diferencia.
V. =V
d cu

V.=V 4V 5V =V -V
d cu su su

d cu

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

de la pieza multiplica a t. A -0 02*bw*t*£
stmin '

: . : . yd
La norma recomienda que la méaxima resistencia caracteristica del acero sea de 4200kg/cm2.

2.5.5. Columnas
Las columnas o pilares de hormigdn armado forman piezas, generalmente verticales, en las
que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones transversales pueden

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

La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actuan sobre la
estructura hacia la cimentacién de la obra y, en Gltimo extremo, al terreno de cimentacion,

por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente™”.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas de

absorber compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de flexion

14 .
MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (142.ed.). Cap. 18 Soportes de Hormigdn Armado. En 18.1.- Generalidades. P 327-328.
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compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura por
deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados. Los estribos constituyen la
armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales

comprimidas y contribuir a resistir esfuerzos cortantes

2.5.5.1. Excentricidad minima de calculo
La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal méas desfavorable,

igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm siendo h el canto en la direccidn considerada.

2.5.5.2. Disposicion relativa de las armaduras
Las armaduras estaran constituidas por barras longitudinales y una armadura transversal
formada por estribos. Con objeto de facilitar la colocacién y compactacion del hormigon, la

menor dimensidn de los soportes rectangulares debe ser 25cm y 25¢cm en seccidn circular.

2.5.5.2.1. Armaduras longitudinales

Tendran un didmetro no menor de 1.2cm vy se situardn en las proximidades de las caras del
pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada esquina de la seccion. En los
soportes de seccion circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Para la disposicion de
estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.

» La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a
35cm. Por otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe
arriostrarse mediante cercos o estribos, para evitar pandeo.

» Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacién minima
entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm, que el

didmetro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido.

2.5.5.2.2. Cuantias limites
La Norma Boliviana de hormigdn armado recomienda para las armaduras longitudinales de
las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo que estan colocadas en

dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes limitaciones:

Axf <05%Axf A, f,,=005 N,
Axf <05%A *f A, f,=005 N,
2 yd c cd
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Que para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la

forma®®:
As*fydzo.lo*Nd As*fydsAC*fcd

Donde:
Ac = El area de la seccidon bruta de hormigon
fyd = Resistencia de calculo del acero que no se tomara mayor en este caso de
4200kg/cm2.
Al y A2 = Armaduras longitudinales de las piezas a compresién simple o
compuesta.
Nd = Esfuerzo axial de calculo
fcd = Resistencia de célculo del hormigon.

As = El area de acero utilizado en la pieza de hormigén armado.

2.5.5.2.3. Armadura transversal

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

Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion S entre

planos de cercos o estribos debe ser:
S< be

Siendo (be) la menor dimension del nacleo de hormigon, limitada por el borde exterior de
la armadura transversal. Es aconsejable no adoptar para S valores mayores de 30cm.
Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas, la

separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser™:

S<12x*0
Donde:

@= EIl diametro de la barra longitudinal mas delgada.

15 ,
MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigén Armado. (142.ed.). Cap. 18 Soportes de Hormigén Armado. En 18.1.- Generalidades. P 327-328.
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2.5.5.3. Pandeo en piezas comprimidas de hormigon armado

2.5.5.3.1. ldeas previas

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigon armado no es aplicable la teoria habitual
de primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al calcular los
esfuerzos.

Por efecto de las deformaciones transversales, que son inevitables aun en el caso de piezas
cargadas axialmente (debido a las irregularidades de la directriz y a la incertidumbre del
punto de aplicacion de la carga), aparecen momentos de segundo orden que disminuyen la

capacidad resistente de la pieza y pueden conducir a la inestabilidad de la misma.

2.5.5.3.2. Longitud de pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto de
vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario. La longitud de pandeo
Lo de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado equivalente al mismo a

efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de momento nulo del mismo.

2.5.5.3.3. Esbeltez geométrica y mecanica

La esbeltez geométrica de una pieza de seccién constante a la relacion Ag=Co/h entre la
longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y la esbeltez
mecanica a la relacion A=Co/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro I, de la
seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que I =V (I/A), siendo I y A respectivamente, la
inercia en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la seccion del hormigon.
Los valores limites para la esbeltez mecénica son los que mencionan a continuacion:

» Para esbelteces mecanicas A<35(equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, Para
esbelteces mecéanicas 35<A<100(geométricas 10<A0<29).

» Para esbelteces mecéanicas 100<A<200 (geométricas 29<A0<58), debe aplicarse el
método general, para soportes de secciones y armadura constante.

» No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecanicas A>200 (geométricas Ao>58).
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2.5.5.4. Flexion esviada

Se dice gque una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se conoce a
priori la direccién de la fibra neutra. Este estado se presenta el siguiente caso que sin duda
es el mas frecuente, en el que se encuentran: La mayoria de los pilares, pues aunque formen
parte de porticos planos, la accion de viento o del sismo puede producir flexiones
secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo mismo que las que resultaria de una
consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles inexactitudes de construccion, con las
consiguientes excentricidades situadas fuera del plano principal de flexion. La razon de
regir el problema de la flexion esviada debe atribuirse a su complejidad y ausencia, de
métodos practicos para su tratamiento.

2.5.5.4.1. Seccion rectangular con armadura simétrica

Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia practica, que
es el de la seccidn rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras
conocidas, en la Unica incognita es la armadura total.

Para el dimensionamiento y la comprobacion de este tipo de secciones existe un
procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.

2.5.5.4.1.1. Abacos adimensionales en roseta

Del mismo modo que al variar la cuantia, se obtenia para cada seccién un conjunto de
diagramas de interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de
interaccion(N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas que
resultan al cortarlas por planos N=cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de
estos graficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado
lugar a la denominacion en roseta). Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando
en los ejes los esfuerzos reducidos (v, px, Hy), son validos para una seccion rectangular,
cualesquiera que sean sus dimensiones  la resistencia del hormigén.*’

2.5.5.4.1.2. Columnas cortas y largas

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan sélo a
compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que pierdan

capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en:

» Columnas Cortas y Largas

17 . .
MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (142.ed.). Cap. 27 Abacos y diagramas. En 27.7.- Soportes. P 641-643.

33



Su determinacidn esta ligada directamente a la esbeltez de la misma, si la esbeltez es menor
que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor se trata de una columna larga.
2.5.5.4.1.3. Relacion de esbeltez

A= l—"l < 35 Esbeltez mecanica h Donde:

\/; La pieza puede !0: Lor_lgitud c_ie pandeo
A= %0 < 10 Esbeltez geométrica >c0nsiderarse corta :é:i?égggnig%e pandeo
lo=k-1 /

2.5.5.4.1.4. Compresion simple
La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un
esfuerzo normal N que actla en el baricentro plastico de la seccion. En la practica es muy
dificil que se presente una compresion simple, dada la incertidumbre del punto de
aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas recomiendan
que las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad minima
accidental.

» Excentricidad minima de calculo
Debido a la dificultad que se tiene en la préctica para que la carga actle realmente en el
baricentro, la Norma Boliviana del hormigén armado considera una excentricidad
constructiva:

Donde: e= {h/ZO 6 b/20

2cm.
h: Canto total en la direccion considerada

» Resistencia del hormigon
De acuerdo con la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura hormigonadas
verticalmente, la resistencia del hormigon debe rebajarse en un 10%, con el objeto de
prever la perdida que dicha resistencia puede experimentar debido a que, durante el proceso
de compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior de la pieza.

fcd = 0'9&

Cc

» Excentricidad de primer orden

. M
Sera la correspondiente al extremo de mayor momento e, = o
d
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> Excentricidad ficticia

Para piezas de seccion rectangular viene dada por'®:

c+20-e, 172
fyd ) 0.07.10—4

=3+
eric < 3500) c+10-e,

c: Dimension de la seccidn, paralela al plano de pandeo

Excentricidad total: er = e, + ef;¢

» Armadura Longitudinal
Las armaduras longitudinales tendrdn un diametro no menor de 12 mm y situarén en las

proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido. Axil reducido.
_ Ng-er Ny
R T VTR T
De los dbacos en rosetas (tabla 14 Anexo3) - w
As =w-b-h- fc_d
fya
La armadura minima es: Agmin = 0,006 - A,

Siendo A.: Area de la seccion bruta del hormigon.

v' Armadura transversal
Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacidn entre estribos
serg!®:
b o h (el de menor dimension)
33112
* q)de la armadura longitudinal

El didmetro del estribo sera:

Z * d)de la armadura longitudinal

ibo =
(I)Estrlbo 6 mm

Para atender la necesidad del calculo

8
. CBH-87, Norma Boliviana del Hormigdn Armado. En Art. 8.3.5.2.1 Excentricidad ficticia. P 88.

19
CBH-87, Normativa Boliviana del Hormigdn Armado. En Art. 8.1.7.2 Compresion simple o compuesta. P 65.
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2.5.6. Fundaciones

2.5.6.1.Zapatas aisladas

En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser h, > h/3 y no menor que 25
centimetros. El Angulo de inclinacion suele tomarse B < 30° que corresponde,
aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigén fresco, con lo cual podria no ser
necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este caso, la compactacion del
hormigdn es muy dificil.

llustracion 11 Formas tipicas de zapatas aisladas

tzt

e
-

4
R
*A

l— o —l-

—eo—t
f

Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.- Las dimensiones ay b de la

planta de la zapata se determina en funcién de la tension admisible para el terreno:

N+ P
a-b = Oadm

Donde:

N: Es la carga centrada de servicio.

P: El peso propio de la zapata. (En principio para el peso propio se podra tomar un valor del
orden del 10 % de N).

Por razones econdmicas se dimensionan de modo que no necesiten armaduras de cortante.
Para ello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar para el

canto util d valores inferiores al mayor de los siguientes:

p
ag-b a'b ag+b 4-f
d1= 0 0+ __ <o 0 k = vd
4 2-k—-1 4 Yt Oadm
d2<d _2-(a—ayp)
27 44k
2+ (b —Dby) —
kd3 :4—+k deZO.S' fcd
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Determinacion de las armaduras de traccion.- En el caso de zapatas flexibles (aquellas
en las que el mayor de sus vuelos cumple las condicion v > 2-h), la determinaciones la
armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexion en ambas direcciones. Para
ello puede usarse las tablas, &bacos y formulas simplificadas.

Las armaduras se determinan en la secciones 1-1 y 1°-1", distanciadas de los paramentos
del soporte de hormigon, 0.15-a9 y 0.15-by, respectivamente (figura 12)

El momento de calculo en la seccion 1-1 (Figura 12 a) en el caso mas general de zapatas
con carga excentrica, es:

dp

a 2 r1 1

M4 =Db- ( + 0.15- ao) . [E *01q + § (Gmax‘d — Gld)]

Las tensiones o,,4x,q Y 014 S€ Obtienen a partir de los esfuerzos mayorados del pilar, sin
tener en consideracion el peso propio de la zapata, usando el método tradicional elastico. Si
la carga sobre la zapata es centrada, el momento de célculo en la seccion 1 — 1, debido a la

carga del terreno o, = N/a - b, (Figura 12 b), es:

+0.15 - ao)2

Yt a— 3y
M.y = —— -
«d™ 2.2 ( 2

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b-d, puede determinarse
mediante las tablas o &bacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores mayores
que 1.5-v. en el caso més frecuente de aceros de dureza natural resulta muy comoda la
formula simplificada:
_ Mcd
“d_dw'dz'fcd

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0.01-(p < 0.01), por

consideraciones de adherencia.
Para el caso de zapatas rigidas (aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple la
condicion v < 2-h), el método usado para el célculo es el de bielas y tirantes:

Nd a ao Nd
Ta=Asha=5385q (Z_Z)_e.s-d (a—ao)
Ng-(a—a
As: d ( o)
6.8 d - fyq
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llustracion 12 Armadura de traccion en una zapata aislada

—+—a;=b¢ u°+2h_]\_
L ‘r

) 1T
05, ) !
v —e
. I - |
r H 4 |
b 1 g‘_’_,_, — i E°_‘ ' : b
v T T_ | VT ]
+-0g h d ’l -1-00 — Ir
1 T
a —11— -,l- a

2.5.6.2. Zapatas de medianera

La carga excéntrica puede serlo por dos motivos, porque existe ademas del canto Util un
momento que descentra la carga o porque la propia carga esta fisicamente desplazada del
centro de gravedad geometrico de la zapata. Esto Ultimo ocurre en zapatas excentricas,
siendo en la practica el caso mas frecuente el de la zapata de medianera. En este caso al no
ser uniforme la distribucién de presiones, la zapata tiende a girar, produciendo acciones
horizontales sobre la estructura y sobre el terreno. Entre las distintas soluciones que existen
para resolver el problema de la zapata de medianeria, se estudia a continuacion la siguiente:
Zapata de medianera con viga de riostre.- Si se une la zapata del soporte de fachada con
la correspondiente al soporte inmediato inferior mediante una viga de gran rigidez, puede
conseguirse una distribucion uniforme para las presiones del terreno (figura 13).

Como la rigidez de esta cimentacion es muy grande respecto a las correspondientes a los
soportes, sus esfuerzos pueden calcularse suponiendo que esta apoyada en los mismos. Si
N; y N2 son las cargas de servicio transmitidas por los soportes, y P; y P, los pesos propios
de la cimentacion, las resultantes de las reacciones del terreno, R*; y R™,, se determinan

mediante las ecuaciones de equilibrio de esfuerzos:
[
N +P)+ N +P) =Ry +R, 5 Ry=Nyop——+P
e
Ny-l=(R.1—-P)-(I—-e€) ; R, =N2_N1':+P2

Para que el problema tenga solucion, es necesario que R, > 0, pues, en caso contrario, la

viga centradora podria levantar el soporte interior.

38



llustracion 13 Zapata de medianera con viga centradora
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*Dimensionamiento.- Para el canto de la zapata y las dimensiones de la viga centradora
deben tomarse valores elevados ¢ objetos de dar rigidez al conjunto, las dimensiones en
planta de la zapata se determinan, en funcion de la presion admisible para el terreno,
mediante las ecuaciones:

Ry R,

= Oadm

=0
a, - bz adm

al - bl
Que sera resolver por tanteos al no conocerse, en principio, el peso propio de la zapata
Para el calculo estructural se prescinde del peso propio de la cimentacién, es decir se

consideran como acciones del terreno los valores:

= Rig =N —l

0, con :

t1 L ll 1d 1d l—e

Oty = 2d con Ryqg = Nyg — Nyig - ¢
t2 5 EZ 2d 2d 1d l—e

*Calculo de la viga centradora.- Como ya sido indicado, puede admitirse que la viga
cantadora esta apoyada en los soportes y que sobre ella actian dos cargas uniformes de
longitudes a; y ay, cuyas respuestas son, respectivamente (figura 13):

[ e
Rig=Nia' 7= Vv Rea=Noa=Nig'7—

Las reacciones de los apoyos de esta viga son Nig Y Nag.
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En el caso mas frecuente en que el canto de la viga no supera a los de las zapatas, el armado
de la viga centradora se efectua con el Myq y el cortante V4 correspondientes al extremo
interior de la zapata de medianera; sus valores se han indicado en la parte interior de la
figura 13. La zona de estribos debe prolongarse medio canto en el interior de la zapata.
*Calculo de zapatas de medianera.- Puede admitirse que la zapata esta apoyada en la viga
centradora, por lo que el célculo a flexion se hace como el caso zapatas contindas. La
armadura principal, paralela a la medianeria, se determina como si se tratase de dos
voladizos sometidos a la carga o,y = R,4/a, - b;. Sobre la armadura principal se dispondra
de una armadura de reparto (figura 13).
*Calculo de la zapata interior.- El calculo de la zapata interior se efectia como el de la
zapata aislada. Dando que sobre la zapata interior la viga centradora ejerce una accion
vertical hacia arriba, que es favorable, se recomienda no tenerla en cuenta.
2.5.7. Estructuras complementarias (escaleras)
2.5.7.1. Definicion
Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas
ascender y descender de frente sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles de
un edificio. Consta de planos horizontales sucesivos Ilamados peldafios que estan formados
por huellas, contrahuellas y rellanos.
2.5.7.2. Proceso de calculo

p = huella cp = contra huella

Si los apoyos son vigas o zapatas el momento de disefio serd: My pisesio=00*M 1ax

Dénde: a=0,8-1,0
» Caélculo del espesor de la loza de la escalera
L, L, P t cp t cp
t 25 20 cos 0 \p2tep? ho cos0 hm ho 2 cosO 2
Donde:

t = Espesor de la loza de la escalera
Ln = Longitud horizontal de la escalera
h = Proyeccion vertical de t
hm = Altura media

» Calculo de la carga ultima
Donde:
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qu = Carga ultima que actla sobre la escalera qu = Pp+Acab+Sc
Pp = Peso propio
Acab = Acabados
Sc = Sobrecarga de uso
Una vez que se obtiene la carga Gltima que actuaré sobre la escalera se calculara como una
viga sometida a flexion®.
» Célculo del canto util
Donde:

t = Espesor de la losa de la escalera

= imi = ¢
r = Recubrimiento d=t- (r+ 2)
® = Diametro del hierro
» Calculo de la armadura positiva
M fe
= _b*dzide A= w¥b*d* fy_j
Donde:
As = Area de armadura positiva
fc = Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias (kg/cm?)
fy = Limite de fluencia del acero (kg/cm?)
» Disposicion de la armadura
_N° barras”‘fc*(j)2 _ b2%r-¢ _As
Am—( ST— P=oe p.. 0,0018<p<p 00133
Donde:
S = Espaciamiento entre barras
» Refuerzo de momento negativo
(A= Aqmin=0.0018%b*d Asmin<()A,
» Refuerzo transversal por temperatura
Ay=0.0018*b*t s=2¢
Agt
Donde:
A= Area de armadura transversal A® = Area de la barra de hierro

20
CALAVERA RUIZ, José.; Estructuras de Hormigén Armado. (22.ed.). Cap. 62 Escaleras. En 62.1.- Introduccién y calculo. P 673-678.
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2.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto
Para una buena ejecucion del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una
evaluacion del proyecto, a manera de referencia se presentan las siguientes:

- Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las

especificaciones técnicas.

- Determinar los precios unitarios para la elaboracion del proyecto.

- Determinar el presupuesto general del proyecto.

- Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucion del proyecto.
2.6.1. Especificaciones técnicas
Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion de
obras, forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos
respectivos y en el contrato. Son muy importantes para definir la cantidad de los acabados.
Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:

- Definicion.

- Materiales, herramientas y equipo.

- Método constructivo.

- Disposicion administrativa.

- Medicion y forma de pago.
2.6.2. Computos métricos
Los cdmputos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volumenes de
las diferentes partes de la obra, recubrimiento para ello a la aplicacion de férmulas
geomeétricas y trigonométricas.
2.6.3. Precios unitarios
Este sistema es analitico por el cual el calculista con ayuda en base a los pliegos de
condiciones, especificaciones técnica, planos arquitectonicos y planos estructurales
constructivos se calcula el precio unitario de cada uno de los items que forman parte de la
obra como asi mismo los correspondientes volumenes de obra, estableciéndose en
cantidades matematicas parciales la que se engloban en un total.
Estos precios estan compuestos por los siguientes parametros:

» Costos directos de cada item.

- Materiales.
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- Mano de obra.

- Maquinaria, equipo y herramientas.

- Beneficios sociales.

» Costos indirectos.

- Gastos generales e imprevistos.

- Utilidad.

- Impuestos
2.6.4. Presupuesto
Un presupuesto es el valor total estimado del costo que tendrd una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependerd en mayor medida al desglose de los
elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionando a una
serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion mientras que
otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.6.5. Planeamiento y cronograma de obra
Desde el punto de vista econdmico, las diferentes posibilidades constructivas tipologicas,
pueden dar a lugar a costos de ejecucion y plazos muy diferentes. Para poder realizar un
proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un plan en base al cual se
pueda programar y controlar una obra. Partiendo de aqui se puede entender como la
planificacion a la formulacion de un proyecto de acciones sucesivas que sirva de guia para
la realizacién proyecto. Tanto la planificacion como la programacion de una obra se
realizan antes de comenzar el proyecto, y son herramientas importantes para poder
controlar el mismo. Aungue a veces es necesario reprogramar y replantear.
Las técnicas comunmente usadas en la programacién de una obra son:

- Diagrama de barras.

- Curvas de produccion acumulada.

- Método de la ruta critica (Critical Path Method, CPM).

- Red de procedencias.

- PERT (Program Evaluation Review Technique).

- Diagrama de tiempo y espacio.
Para el presente proyecto se seleccioné la técnica del diagrama de GANTT 6 Diagrama de

Barras.
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CAPITULO Il

3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Analisis del estudio topografico

El plano del levantamiento topogréafico fue otorgado por el G.A.M. de la ciudad de Tarija.
El terreno para el emplazamiento del Modulo | cuenta con una superficie util de 830.70 m2,
topograficamente el area de emplazamiento cuenta con desniveles: tomando la parte norte
con nivel 0,0 m, con una cota de 1881.8 msnm hasta llegar al nivel -0.80 m. con una cota de
1881.0 msnm sur, se muestra un detalle del levantamiento topografico del terreno (Anexo
1).

llustracién 14 Curvas de Nivel

Sup. Modulo I:
830,70 m2

3.2. Anélisis del estudio de suelos

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST). Dicho ensayo se realiz6 en un pozo, ubicado en la
parte frontal de donde se realizara la nueva construccion, con profundidad de 2.00 m.

El estudio de suelos fue elaborado por el Laboratorio de Suelos y Materiales “SOIL” dando
como resultado lo que se indica a continuacion.

Tabla 8 Descripcion del suelo

Sondeo  Prof. (m) Tipo de suelo o aom ( kg/em?)

Pozol 2.00-250 Arcillalimo-arenosa A-4(8) 1.50

Fuente: Estudio de suelos Anexo A - 2

Las planillas del estudio de suelos se encuentran detalladas en el anexo A-2.
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3.3. Analisis del disefio arquitectonico

Los planos arquitectonicos disefiados y proporcionados por el G.A.M. de la ciudad de
Tarija (ver anexo 11).

Los mismos que constan de tres plantas que presentan diferentes ambientes amplios y
comodos que cumplen con la necesidad que presenta actualmente el mercado.

3.4. Modelo Estructural
La descripcion del modelo estructural obedece a la siguiente clasificacion:

3.4.1. Estructura de Sustentacion
» Fundaciones: Compuesta por zapatas aisladas y medianeras, nivel de fundacion a 2m.
» Columnas: Compuesta por secciones cuadradas y rectangulares.

» Vigas y sobrecimientos: Compuestas de secciones rectangulares, la mayor luz es 7.2

m.
» Entrepisos: Constituidos por losas reticulares con complemento de poliestireno.
3.4.2. Estructura de cubierta

» Cubierta: Constituido por cerchas con perfiles angulares de alas iguales.

llustracion 15 Vista 3D de la estructura aporticada

Fuente: Elaboracion Propia
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3.5. Anadlisis, célculo y disefio estructural

» Estructura de sustentacion: Se realizo con ayuda del programa informéatico Cypecad
Ingenieros Version 2014.p.

A manera de verificar los resultados obtenidos con el programa, se realizara un calculo de

un elemento estructural, (losa, viga, columna, fundacion) los cuales se encuentran mas

adelante, y se comparan los resultados obtenidos manualmente y con el programa, para asi

poder sacar conclusiones propias y especificas.

3.5.1. Normas consideradas

> Estructura de sustentacién: Todos los elementos estructurales fueron disefiados con la

Norma Boliviana del hormigon armado (CBH-87).

> Estructura de cubierta: Todos los elementos estructurales fueron disefiados con las
especificaciones de la AISC 360 - 10 y la normativa LRFD, volumen I y II.

3.5.2. Materiales Utilizados
» Estructura de sustentacion:

Hormigon

Resistencia Caracteristica (a los 28 dias) fck = 250 kg/cm?

Médulo de elasticidad Ec = 210000 kg/cm?
Acero

Limite de fluencia fyk = 4200 kg/cm?
Médulo de elasticidad Es = 2100000 kg/cm?

> Estructura de cubierta:

Acero

Mddulo de elasticidad longitudinal E = 210000 kg/cm?
Coeficiente de Poisson en periodo elastico p=0.3

Coeficiente de dilatacion térmica 0a = 1210 cm/cm °C
Acero ASTM A =36 ksi

Limite de rotura minimo f, = 2530 Kg/cm?
Limite de fluencia minimo f, = 4080 Kg/cm®
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3.5.3. Acciones consideradas

3.5.3.1. Estructura de hormigén armado

Todas las cargas o acciones adoptadas para la estructura aporticada son las que se

mencionan a continuacién:

» Acciones permanentes o cargas muertas (D).- Las cargas consideradas como
permanentes son la carga debida a su peso.

» Acciones variables (Q).- las cargas consideradas son las vivas que son debidas a la
utilizacion de la estructura, ya que no se tomara en cuenta la accion del viento, ni la
accion de sismo.

» Hipotesis de cargas consideradas para la estructura aporticada.- las hipotesis de
carga que se usaran para la estructura aporticada son las siguientes:

E.L.U. de rotura hormigon:

Hipdtesis I: Y9G + 11 Q
Hipotesis 1 0.9 (ytg'G + v1q"' Q) + yiqg W
Hipotesis 111 0.8 (vig'G + v1q' Q) + Feq + Weq

3.5.3.2. Estructura Metélica
» Acciones Gravitatorias.- Se tomaron cargas vivas y muertas, todas ellas prescritas
en la norma.

> Viento.- Para una velocidad de 83.34 nudos/hr a 10 metros de altura.
» Hipdtesis de carga.-

E.L.U. de rotura Acero:

Hipdtesisl:  U=14-D Donde:

Hipotesis Il U=1.2-D+0.5L, D = Cargas muertas.
HipotesisIl: U=12-D+16L,+08 -W Lr = Cargas vivas.
Hipotesis IV: U=12-D+13-W+05-L, W = Fuerzas de viento.

HipétesisV: U=09-D+13-W

21 Verse: “Acciones en la edificacion (Norma NBE-AE/88)”.
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3.5.4. Estructura de sustentacion de cubierta

Para el célculo estructural de la se utilizé los pardmetros mencionados anteriormente. A
continuacion se muestra el calculo de dimensionamiento que fue realizado para las cerchas
metalicas:

Método para el disefio: Disefio por factores de carga y resistencia (LRFD).

llustracién 17 Dimensiones de la cubierta llustracién 16 Vista 3D de la cubierta metalica

i 3.48 i

— Cercha

L Correas

v

llustracién 18 Cercha tipo montante maestro

Cubierta de calamina plastica de color transparente o traslucido:

Dimensiones: Largo = 0,90 m x Ancho =2.15m

Espesor =e =2 mm

Peso=p=3.8 Kg/m?

Traslape lateral y Transversal = 0,10m

Calculo de la altura h de cercha tomando una pendiente de o = 24,69°:
h =174 «tana = 1.74 * tan 24.69°

h=0.80m

Calculo de la longitud inclinada de un lado de la cercha:

I, = /1.742 + 0.802

I, =1.915m
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Carga vivas.-

Sobre carga:
SC=0.96 *R; * R,
Atotat =5.25%3.48=18,3m?> — A;<19m? — R;=1
F=012*247=2,96 — F=296<4 — R,=1
SC=0.96-1-1=0.96 KN/m? =96 Kg/m?
SC=96 Kg/m? =100 Kg/m?
Viento:
Velocidad del viento maxima = 45 nudos = 83.34 Km/hr =23.15m/s
(Fuente: SENAMHI; Estacion: AASHANA “Aeropuerto’)
(Segln APNB 1225003-1: Vmax = 24.0m/s; segin NB 1225003-1 Vmax = 21.08m/s)

Se escoge la real Vmax = 23.15m/s

v? _ (23.15)?
16

Presion media: p= =33.495 Kg/m?

Coeficiente de presion:

Debido a dos direcciones por barlovento y sotavento se determinan con o = 24.7° de tabla 7
del Reglamento CIRSOC 102 “Acciones del Viento”, los siguientes coeficientes:

A Barlovento: C; =+0.20 w=+0.20-33.495=6.70 Kg/m?

A Sotavento:  C, =-040  w=-0.40 - 33.495 = -13.398 Kg/m?

3.5.4.1. Disefio de correa
Separacion entre correas: S = 1.74m
Largo de correa: L. = 2.625m

Considerando el disefio por flexion asimétrica:

y

y
Cargas:

X Cubierta plastica = 3.8 Kg/m?
%;7 Peso propio =5 Kg/m?

P ox

Sobrecarga = 100 K g/m?
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Descomposicion de cargas.-
D=5+38=88Kg/m?
D, =8.8 - c0s 24.69° = 7.996 Kg/m?
D, =8.8 - sen 24.69° = 3.68 Kg/m?
L, =100 Kg/m?
L,, =100 - cos 24.69° = 90.86 Kg/m?*
Ly, =100 - sen 24.69° = 41.77 Kg/m?
Carga de viento mas desfavorable a barlovento:
W =6.70 Kg/m?
W, = 6.70 -cos 24.69° = 6.09 Kg/m?
W, =6.70 - sen 24.69° = 2.799 Kg/m?
Determinacion de la carga critica en la correa.-

Carga critica Carga critica

U, U,
U=14-D 11.19 5.15
U=12-D+05L, 55.03 25.30
U=12-D+16L, +08-W  124.54 57.26
U=12- D+13W+05-L, 5.57 2.56
U=09-D-13-W 56.65 26.05

Carga lineal sobre la correa:

K
Quy =57.26 m—i .0.87m=49.81 Kg/m

Qux=12454-% . 0.87m = 108.35 Kg/m

Momento ultimo: Considerando que el elemento esta simplemente apoyando:

.12 . 2
M, = WUX8 L? _ 10835 _ 2.625% _ 93.32Kg - m

Wiy .12 _ 49.82 -2.6252
8 8

Perfil escogido:

My, =

=4290Kg-m

Perfil C (C 4” x 5.4 x 8.04 Kg/m )
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Propiedades del perfil C (C4”x5.4x8.04 Kg/m):

E =2.100.000 Kg/cm? h =102 mm L, =160 cm*
y=7850 Kg/m? bs = 40.2 mm I, =13 cm*
F,=36 K; = 2530 Kg /cm? A =103 cm? Z, =37 cm?3
_ _ Z,=9cm?
Momento nominal pléstico:
My, = F, - Z, =93610 Kg - cm
My, =F, - Z, = 22770 Kg - cm
Verificando la Resistencia:
<¢:f’;;‘nx + Q)blk’;yny) <1 Donde @, = 0.90 Factor de resistencia
9332.5 4290.3
(0.90 793610 T 0.90 -22770) =
(0.111 + 0.209) < 1
0320<1 o.k!
Verificacion de la formacion del elemento:
Deformacion maxima del elemento:
foy = 5= = 5= 0.875
fmax =+ f£+ f#=1231cm
Deformacion sobre el eje y:
fy:%*%:% 0492625 - 1 128

Deformacion sobre el eje x:

5 Wy, *L*
fo=——* Y~ =0.199
384 E-I,

Deformacion total del elemento
fe = \/fxz + fyz
f, =1.145cm
Cumpliendo la siguiente condicion:

fmax > ftotal
1.237cm > 1.145cm o.k.!



Cargas actuantes sobre la cercha metalica.-
Sobre carga de uso: L, =100 Kg/m?
Carga de viento: W =6.09 Kg/m?

Peso correas = % =9.24 Kg/m?

Carga muerta: D=3.8+924+10=23.04 =25 Kg/m?
Combinaciones de carga segun normal LRFD:

U=14-D U=35Kg/m?
U=12-D+05-L, U=80Kg/m?
Uu=12-D+16-L,+08-W U = 156.504 K g /m?
U=12-D+05-L,+13-W U = 25.57 Kg/m?
Uu=09-D-13-W U=76.93 Kg/m?

U = 156.50 Kg/m?

Tabla 9 Carga critica sobre los nudos

Nudo “u” Areade Inf. | P. en nudo
(Kgm"2) | (m*) (Kg) / ’
L 1.14 178.70 / /////‘ ‘FV=—3,§Zi‘3i \[591 /
2 2.284 357.407 i P
3 156.50 2.284 357.407 B el
4 2.284 357.407
5 1.14 178.703 3

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 10 Fuerzas Internas Axiales

Barra | Fuerza A. | Barra F. Axial

1 -1283.3801 6 -855.587

2 1166.04 -427.79

7
3 -855.5867 8 -1283.3801
4 -427.793 9 1166.0403

5 | 357.407 Lo

Fuente: Elaboracién propia
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3.5.4.2. Disefio del elemento superior (Barra 1)

Fuerza axial a compresion: P =1283.38 Kg
Longitud de la barra: L=0.958 m

Perfil escogido:

e Perfil: 2L 40 * 40 * 3
-
3
a
a=4cm L, =7.00 cm*
s = 0.5 cm = separacion I, = 15.69 cm*

A = 2

Radio de giro.-

r= |-
A

Ty = \/g =1.247 cm r, =1.867 cm

Long. Efectiva (L,): Considerando el tipo de union del elemento articulacién por lo tanto el
coeficiente de pandeo: K=1
Lefec =K -L=0.958-1=0.958m

Esbeltez maxima.-

Mz = —— < 200
Mimax = —r = 76.82 < 200 0.K. Cumple!

Definicion de frontera entre columna eléstica e ineléstica:

K-L |f, 76.82 2530
Ac = = = =0.849
Tmin- 7 \ E 13 2.100.000

A.=085< 15 - Columnaintermedia o corta

Esfuerzo critico:
Ferie = 0.658% - f, = 0.658%84%" . 2530
F,.; =1871.45 Kg/cm?
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Resistencia normal por compresion:
P, =F.. - A=1871.45 - 45
P, = 8421.53 Kg
Factor de Resistencia segun LRFD para columna es @, = 0.85:
P,=®, - P,=0.85 842153
P, = 7158.296 Kg
Verificando solicitaciones: Se debe cumplir que:
B, = Py (soticitacion)

7158.3 Kg > 1283.4Kg O.K Cumple!
3.5.4.3. Disefio de elemento sometido a traccion (barra inferior N°2)

Fuerza axial a traccion: P =1166.04 Kg
Longitud de la barra: L=1.74m

Perfil escogido:

HI | Perfil: 2 L 40 * 40 * 3
1

TI +3!4—
a=4cm I, =7.00 cm*
s = 0.5 cm = separacion I, =15.69 cm*

o = 5
t=0.3 cm = espesor Area =450 cm

Radio de giro.-
:\/% 1, = 1.247 cm r, = 1.867 cm

Resistencia por fluencia:

Py

fom <0 - f,

ABruta

_ 1166.04

fe, a0 = 0.90 - 2530

259.12 -2 < 2277 2% 0.K. Cumple!
cm cm

54



Condiciones que debe cumplir: Factores de resistencia segun LRFD para elementos a

tension: ®,=0.90;0,=0.75

Resistencia por ruptura: El esfuerzo en la seccion transversal del elemento traccionado

aumenta por la presencia de una perforacién, para que no se fracture la seccién se reduce el

area como indica en la figura:

llustracién 19 Factores de reduccién del area neta efectiva

~—
~.
\‘-.
S .

= OO0 e — OO e

a) Angulo simple o doble: b) Angulo simple o doble:
A, =0.85%4, A, =0.75%A,
Py
th - Acrit S @ F;
iy = oo < 0.75 - 4080
0.85-4.50
304.85 <% < 3060 ~L
cm cm
Esbeltez:
X <300
Tmin
1-174

=139.5<300 O.K!

1.2447

3.5.4.4. Disefio de Unién

La barra N° 3 se encuentra en compresion: -855.59 Kg
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Perfil escogido: 2L 40 x 40 x 3

lt +Si+ a= 4 cm A = 450 sz
al f t=0.3cm L,=700cm*
3
I, =15.69 cm*

Se emplearan pernos con didmetro = 1.27 cm = % plg

Ap 1.27 cm? = Area nominal del perno
d, =1.27 cm (diametro nominal)
L =4 cm (longitud del perno)
m = 0.6 cm (espesor tuerca del perno)
d=0.7 cm (espesor cabeza del perno)
e =0.2 cm (espesor arandela)
Resistencia por cortante para el perno es: @ =0.75
F,=48K,; =3375Kg/cm?
F=0.75-3375-1.27 =3214.69 Kg/perno

Conexion critica al deslizamiento:

9 =1 para agujeros estandar

u =0.33 coeficiente de deslizamiento medio
Np,=1 namero de pernos en la conexién
Ny =2 numeros de planos en deslizamiento

T,, = 5440 Kg/cm? Tensién minima en el sujetador
® Rgr =113 - pu- Ty - Np - Ng
@ R, =4057.15 Kg/perno
Gobernado el deslizamiento critico para el disefio, por lo que se calcula el nimero de

pernos a partir de esta:

N © pernos = carga total
carga por perno

Carga total del perno = Compresién = 855.59 Kg
Carga por perno = 3214.69 Kg/perno N° de pernos = 0.27 = 1 perno

— Se usaran 2 pernos
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Separacion minima entre pernos (S).-
S=3-d=3:127=381=4cm

Distancia minima al borde (L,).-

L,=25cm
Area total requerida (4,).-
A = Py - 855.59 =0.38 sz

9 09:F, 0.90-2530
Area total requerida (4,).-

e” 0.7I;u- Fy - 0.355,15010 =0.28 cm?
Area neta requerida ( 4,,).-

A, =2 % U = 0.85 (Factor de reduccion del area)
Ay, =0.33 cm?
Radio de giro minimo requerido.-
Tmin = 5= = oo = 0,32 €M

Para una seccion de (2 L 40 x 40 x 3):

A=45cm? > 0.38 cm?

Tmin = 1.25¢cm > 0.32 cm
Calculo de area neta.-

d'=d+%:1.27+% 2.54 =159 cm
d =159 cm
t=0.3cm
Aagujeros = 1.59 - 0.3 =0.477
Ap = A~ Aggujeros = 4.50 — 0.477 = 4,023 cm?

Calculo de area neta efectiva.-

A,=U-A4,=085-4.023

A, =3.42 cm?
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3.5.4.5. Resultados cubiertaly 2

Las caracteristicas de la primera y segunda cubierta metéalica son de las mismas
dimensiones: ancho de 3.48m vy el largo de 5.25m, las cuales cuenta con tres cerchas cada

una separadas entre si a una distancia de 2,625 m.

El resultado que se obtuvo los siguientes resultados, para el dimensionamiento de los

perfiles en L de cada lado de la cercha:

lustraciéon 20 Cercha con numero de barras

// =

.
/ \7\\

™

w

gl e

Tabla 11 Dimensiones de las cubiertas 1y 2

Barra Lo?r%i)tUd F. Axial Seccion
1 0.958 -1283.3801 2L40x40x3
2 1.740 1166.04 2L40x40x3
3 0.958 -855.5867 2L40x40x3
4 0.958 -427.793 2L40x40x3
5 0.800 357.407 2L40x40x3
6 0.958 -855.587 2L40x40x3
7 0.958 -427.79 2L40x40x3
8 0.958 -1283.3801 2L40x40x3
9 1.740 1166.0403 2L40x40x3

Fuente: Elaboracion propia

Para la sujecion de cada cercha se utilizara 12 pernos de 12.7mm = 1/2 plg y de 40mm de
longitud, los mismos también fueron determinados de acuerdo a las cargas actuantes a las

cerchas.
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3.5.5. Disefio de Losa reticular

M;=4270kg-m h=30cm luz=0,62m
ferx = 250 kg/cm? hf =5cm Losa reticular H=30cm
fyr = 4200 kg/cm? by =12cm |
fou = 166,67 kg/cm? d =27 cm 37 /// /g
cd ’ g J_ A A l
fya = 3652,17 kg/cm? b=62cm : 62 =l
» Armadura longitudinal
hf_s_0167 _ 1_62_517 _ 21 2%62 _ 48
h 30 " b, 12 77’ b-b, 62-12

Con los valores de las relaciones anteriores y de tabla 16 (Anexo 3): K = 0,4914
b, =k* (b—by) +b,, = 0,4914 % (62 — 12) + 12 = 36.57 cm

Por normas:

b; =8hf=8%*5 = b; =40cm

by =2b; + b, =2%40+ 12 =92 cm

b, = 36.57 cm
be < menor valor
b, =92 cm

Se adoptaun = b, =40 cm
Se debe comprobar:

1
by 2g(h—hf) > 1225(30-5) - 12>313 OK!

| -

[<12:b - 62<12%62 =744 - 62<744 OK!

» Momento positivo
M, =085 f.q-be-hs-(d—05"-hy)
M, = 0.85 * 166.67 * 40 * 5 * (27 — 0.5 * 5) = 694168.06 Kg * cm
M, = 6941.68 Kg * m
Como My < M, — La fibra “y” cae en la placa. La armadura de traccion se calcula como
seccion rectangular.
» Dimensionamiento del nervio a flexion
Armadura inferior en direccion “X” (longitudinal)
- My = 342000 Kg * cm < - M, = 694168.06 Kg * cm
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=d|1- |1 Mq
y= 0,425 b, - d2 - f.q

342000
y=27{1- [1-— =234 cm

0,425-40-27%-166.67

y=234cm
fq 166.67 ,
As = 085be yiz 08540234m= 3.63 cm /m
y .

A = 3.63 cm?/m
De tabla wg i, = 0,0033  — Cuantia geometrica minima
Ag min = W min * bw *d = 0.0033 * 12 * 27 = 1.07 cm?/m

As } > “lamayor” =  Ag=3.63cm?/m

As min

Obtencidn del numero de fierros para un nervio
. 363 _ 2
As para un nervio = -~ = 1.82 cm“/m

Se usaran 2@ 12mm
As @12mm = 2- 1.13 = 2.26 cm?
As = 2.26 cm?
2.26 cm? >1.82 cm?

Armadura inferior en direccion “Y” (transversal)

— My = 427000 Kg * cm < - M, = 694168.06 Kg * cm
=d.[1- |1 Ma = 2.95
y==¢ 0,425 by - dZfq| >
fcd
A =085b, y:— =4.58cm?/ m
fya

Wsmin = 0,0033 — Cuantia mecanica minima
— ‘h - d = 2
A min = Wsmin " bw - d = 1.07 cm*/m

= A, = 4.58 cm?/m

60



Obtencidn del namero de fierros para un nervio

. 4.58
As para un nervio = — =229 cm?/m

Se usaran 2@ 12mm + 1@ 8mm
As @12mm = 2- 1.13 = 2.26 cm?
As @8mm = 1. 0.50 = 0.50 cm?
As = 2.76 cm?
2.76 cm? > 2.29 cm?

Armadura superior en direccion “X” (longitudinal)

— My = 450000 Kg * cm < - M, = 694168.06 Kg * cm

—d|1- |1 Mq = 3.12
y==¢ 0,425 by - dZfq| 2™

f
A =0.85-be-y-%=4.84cm2/m
y

W min = 0,0033 — Cuantia mecanica minima
Ag min = Wsmin * bw *d = 0.891 sz/m
= Ag =4.84 cm?/m

Obtencidn del namero de fierros para un nervio

. 4.84
As para un nervio = - = 2.42 cm?/m

Se usaran 2@ 10mm + 1@ 12mm
As @10mm = 2- 0.79 = 1.57 cm?
As @12mm = 1- 1.13 = 1.13 cm?
As = 2.70 cm?
2.70 cm? > 2.42 cm?

Armadura superior en direccion “Y” (transversal)

- My = 510000 Kg * cm < - M, = 694168.06 Kg * cm

=df1- |1 Mq =357
y==t 0,425 by -d2 - f.q| ™
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f
Aq =0.85-be-y-%=5.54cm2/m
y

Ws min = 0,0033 — Cuantia mecadnica minima
AS min — Ws min ° bW - d == 0891 sz/m
= A, =5.54cm?/m

Obtencidn del numero de fierros para un nervio

. 5.54
As para un nervio = =——=2.77 cm?/m

Se usaran 2@ 10mm + 1@ 16mm
As @10mm = 2- 0.79 = 1.57 cm?
As @16mm = 1. 2.01 = 2.01 cm?
As = 3.58 cm?
3.58 cm? >2.77 cm?

» Dimensionamiento del nervio a esfuerzo cortante
En direccion “X” (longitudinal)
V4 = 1520 Kg f,q = 0,5 - /feq = 6,45 kg/cm?
Voy =fyq-bw-d=6.45%12 %27 = 2091.41 kg
Vou = 0.30 - foq -bw-d = 0.30 * 166.67 * 12 * 27 = 16200.03 kg

V,, = 16200 > V., =2091 > V4 =1520 = Agpn =0,02-b, -t

166.67
Asmin = 0.02 * 12 % 100 * m = 1.09 cm2/m.
= As =1.09 cm?/m

Disposicion @ 6mm cada 30 cm
En direccion “Y” (transversal)
V4 = 1620 Kg

Vou = 16200 > V., =2091 > V4 =1620 = Agpn=002-b, ¢

166.67
Agmin = 0.02 x 12 * 100 = m = 1.09 cm2/m.
Agmin = 1.09 cm2/m.
= A, =1.09 cm?/m

Disposicion @ 6mm cada 30 cm

fed
fyd



» Armadura de reparto

La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigon y a las variaciones térmicas, evitando fisuraciones y contribuyendo a la rigidez
del forjado en su plano.

500« h

s = -t
fy

A, = Armadura de reparto en una direccién (cm?/m)
h; = Espesor minimo de la losa superior (cm) = 5cm

f,, = Esfuerzo de fluencia del acero de las varillas (kg/cm?) = 4200 kg/cm®

Segln norma A, = 0.66 cm?

Ag g6 = 0.28 cm?
Auge = 4% 0.28 = 1.12 cm?
= Por lo que se dispondrd una malla de varillas de 47 ®6mm cada 25 cm, en ambas

direcciones, o sea que se estarfa disponiendo un area de acero As = 1.12 cm?/m.

> Detalle de la armadura:

lHustracion 21 Armado de losa reticular H=30cm

ARMADUREA REFUERZD

Arroclura Bose HEERTR (.50 —0,
Slperioe 20 [ 0ea Ny I TR
Estribo @6 /3L e A
LDS@\ ' “I5 *84 D DIMENSIONES
IR o ' 25 ESTRIBO
Armodura Base = £ ' .
Inferioredlz — rlé‘*0.5
CASETON PLASTOFORM RMADURA REFUERZO
SOXSOXES CM INFERIOR <R.I»

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.6. Disefio de la viga de H°A°

3.5.6.1. Verificacion a flexion
Datos geométricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales (Viga
42).
- Base de la viga: bw =25cm
- Alturade laviga: h=50cm
- Recubrimiento: d’=3cm
- Canto util: d=h-d"=47cm
- Momento flector positivo: Mmax = 11930 kg*m (en el medio)
- Momento flector negativo lado P23: Mmax = -18910 kg*m (en la columna P23)
- Momento flector negativo lado P28: Mmax = -9370 kg*m (en la columna P28)
- Fuerza cortante de calculo méaximo: Vmax = -22370 kg (en la columna P23)
- Resistencia de calculo del hormigén: fcd = fck/1.5 = 250/1.5 = 166.67 kglecm?
- Resistencia de calculo del acero: fyd = fyk/1.15 = 4200/1.15 = 3652.17 kg/cm?
» Verificacion de la flecha méaxima:
fmax = 0.808 cm
_ Lyiga _ 720 cm
Jaam = 550" = 500
fmax < faam = 0.808cm < 1.44cm  OK!

» Determinacion de la armadura positiva
M4q =11930kg -m

=144 cm

Momento reducido de célculo (u4):

Mg 11930100
Ha =y a2 ., = 25472 « 166.67

fyk =4200 = p;;, =0.332 (tabla 4 Anexo 3)
Ug < Hawm = 0,130<0,332 OK!

Como puy < Ug i1tm NO Necesito armadura a compresion.

=0.130

Determinacion de la cuantia mecéanica: Se obtiene (ws) de “tabla 8 Anexo 3”
Con ugz =0.130 se obtiene una cuantia geométricade —» w, = 0,1421
Determinacion de la Armadura (As):

A b, - d Jea 0.1421 % 25 * 47 166.67 7.62 cm?
= . . f—_— = . * ES ¥ — = .
s = Ws " Dw fya 3652.17 ¢
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Determinacion de la Armadura minima (Asmin): w, . = 0.0033 (de tabla 3 Anexo 3), de

acuerdo al tipo de acero “AE-42"y tipo de elemento estructural (viga).
Agmin = Wsmin * bw * d = 0.0033 * 25 * 47 = 3.88 cm?

Como A > Ag i, S€ adopta el mayor, la armadura es de:
A, = 7.62 cm?
Obtencion del namero de fierros para As positiva en la viga
Se usaran 3@ 16 mm + 2@ 12mm
As @16mm = 3. 2.01 = 6.03 cm?
As @12mm=2. 1,13 =2.26 cm®
As = 8.29 cm?
8.29 cm? > 7.62 cm?
» Verificacion de la armadura maxima permisible:
Con el objeto de asegurar una ductilidad minima, no se podra proporcionar mas armadura a
una viga que el 75% de la cuantia balanceada cuando no resiste sismo.

Pmax = 0.75 % py
La cuantia balanceada esta definida por:

0.85 * 8 Jow , 0003 0.85 + 0.85 » o0 0.003 0.0258
pp =085 %) x —* ————=10.85%0.85 * 2200 = 0.
Foe Ty 6003 #2200 ogg + 0.003

N

Pmax = 0.75 % p, = 0.75 * 0.0258 = 0.0194
As 8.29
P =, d 2547
P < Pmax = 0.00706 < 0.0194  OK!
» Calculo de la armadura negativa cerca de la columna P23:

My =18910kg - m

= 0.00706

Momento reducido de célculo (¢y):

My 18910%100 02055
C by d?-f.y 25%472x166.67

fyk =4200 = pu;,m =0.332 (tabla 4 Anexo 3)
Ha < Ugum = 0.2055<0,332 OK!

Con ugz = 0.2055 se obtiene una cuantia mecanicade —» w, = 0,2405

Ug
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Determinacion de la Armadura (As):

A by - d -2 = 02405 + 25 47 « 27 _ 15 896 cm?
= . d-—=0. * *  — = .
s =Wt hwrdre 3652.17 “n

Ag min = 3.88 cm?

Como A > Ag in, S€ adopta el mayor, la armadura:
A; = 12.896 cm?

Obtencion del nimero de fierros para As negativa en la viga
Se usaran 2@ 16 mm + 3@ 20mm

As @16mm = 2. 2.01 = 4.02 cm®

As @20mm = 3- 3.14 = 9.42 cm?

As = 13.44 cm?
13.44 cm? > 12.90 cm?

» Verificacion de la armadura maxima permisible:

A, 1345
P =, d_25+47

Ps,. <P <Pmax = 00033<0.0114<0.0194 OK!

=0.0114

» Calculo de la armadura transversal cerca de la columna P23

El cortante mayorado (cortante de calculo) en P 23 (lado izquierdo) sera:
V, = 22370 kg
La resistencia convencional del hormigén a cortante es:
foa = 0,5 /foq = 6,45 kg/cm?
Resistencia del hormigén al esfuerzo cortante
Vou = foq b +d = 645 % 25 % 47 = 7578.75 kg
Condicion:  V; >V, » 22370 kg > 7578.75 kg
El valor de agotamiento por compresion del alma es:
Vou =030 f.q-b-d=0.30x166.67 * 25 * 47 = 58750.12 kg

Condicién: V,, <V; < V,,, = cumple!!!

Voy = Vg — V., = 22370 — 7578.75 = 14791.25 kg
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Vg - t 14791.25 = 100

As =090 d G4~ 0.00+47 365217 07 em/m
Agin = 0,02+ by, - t - Jea _ 0.02 % 25 = 100 * 16667 _ 2.28 cm2/m.
fya 3652.17
Como A > Ag i, Se adopta el mayor, la armadura:
A, =9.57 cm?/m

Armadura transversal para una pierna Ast1 = 4.79 cm*m
Adoptando un didmetro de ® = § mm Area de la barra 8 mm A = 0,5 cm?
Numero de barras Nb = 11 Armadura de las barras Ast = 5,5 cm?
Distribucion de las barras S = 0.10 cm Disposicién final: 11 ®8mm C/10 cm

» Calculo de la armadura transversal cerca de la columna P28
El cortante mayorado (cortante de célculo) en P 28 (lado derecho) sera:
V, = 20470 kg
La resistencia convencional del hormigdn a cortante es:
foa = 0,5 /feq = 6,45 kg/cm?
Resistencia del hormigon al esfuerzo cortante
Vou = foa-b-d =7578.75 kg Condicién: V; >V, — 20470 kg > 7578.75kg
El valor de agotamiento por compresion del alma es:
Vou =030 f.qb-d=58750.12kg Condicion: V,, <V, < V,,, = cumple!!!
Vi = Vg — Vi, = 12891.25 kg

A = (),‘;ésu—dtfyd = 8.34 cm?/m
Armadura transversal para una pierna Ast1 = 4.17 cm%/m
Adoptando un didmetro de ® = 8§ mm Area de la barra 8 mm A = 0,5 cm?
Numero de barras Nb = 10 Armadura de las barras Ast = 5,0 cm?
Distribucion de las barras S = 11.1cm Disposicion final: 10 ®8 mm C/10 cm

Separacion maxima entre C 23 - C 28 (vano central) seré:

s<085:d=40cm

s<30cm s < menor valor - s=20cm

s<0,5:-d=235cm
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3.5.6.2. Verificacion del estado limite de fisuracion

M = 7470 Kg.m Momento maximo (sin ponderar)
bw =25cm Ancho de la pieza

h=50cm Altura de la pieza

fck = 250 kg/cm? Resistencia caracteristica del H°
fyk = 4000 kg/cm? Limite de fluencia del acero

Es = 21000 kg/mm? Mddulo de deformacion del acero
L=725cm Longitud de la viga

r=2cm recubrimiento lateral

r=3cm recubrimiento inferior

Fisuracion por tensiones normales: (Fisuracion por traccion)
Se debe trabajar con las cargas o esfuerzos sin ponderar
La verificacion a realizar sera:
Wk < Whax

Whax = 0.4 clase de exposicion tipo | (Ver Anexo 3 tabla 11)
Abertura caracteristica de la fisura (Wx)

Wik = B-Sm-&m
Donde:
B = 1.7 coeficiente que relaciona la abertura media de la fisura con el valor caracteristico

m = separacion media entre fisuras, expresado en mm

DA
Spm=2-C+0.2-s+0.4-K, » ——ocheas

S

Con:

c =20 mm recubrimiento lateral

s = distancia entre barras longitudinales

b—2-r—n-®_250—2-2—(3-16+2-12)
n—1 5—-1

K;=0.125 coeficiente del diagrama de tensiones (flexion simple)

= 43.5 mm

S =

A, eficaz = area de hormigén que envuelve a las armaduras de traccion, que influye de forma
efectiva sobre el area de figuracion, area donde se puede producir la fisura maxima.
Aceficas = b - 1’
h"=75-0+r =75-16+30 =150 mm
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Ac,eficas = 250 - 150 = 37500 mm?

A, = seccion total de las armaduras situadas en el area, Ac, eficaz

Ao (20 Cg (200 o (12 g0 36 mm?
s =N ) = 1 2 = .38 mm

Remplazando en Sp,:

16 - 37500

Spy=2-20+0.2-435+0.4-0.125 - 829.38

Sm = 84.87 cm

gsm = alargamiento medio de las armaduras, teniendo en cuenta la colaboracion del
hormigon entre las fisuras.

o =g |11 () [ 2 00
Con:
K,=0.5 (cargas duraderas)
Es = 2100000 kg/cm?
os = Tension de servicio de la armadura pasiva en la hipétesis de seccion fisurada.

Mg 747000
©08-d-A; 0.8-47-8.294

osr = Tension de la armadura en la seccion fisurada en el instante que se fisura el hormigon.

Os = 2395.35 kg/cm?

Msis = Momento en la que la fibra mas traccionada alcanza el valor de f.

b * h2 3 2 25 * 502 3
MfiS = 6 - 0.3 ka = 6 - 0.3 2502

Mg = 124015.71 kg - cm

12401571 397.67 ke/em?
Osr = 08-47-8204 ° /07 K&/cm
Remplazando:
_ 239535 397.67 \* — 0.001125
sm = 57100000 (2395.35) -
4 2395.35 _ 0.000456
2100000

0.001125 > 0.000456
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Entonces el valor de la abertura caracteristica:
Wi = 1.7 -84.87 - 0.001125 = 0.162
WK S Wmax
0.162 < 0.4 {Cumple!

3.5.6.3.Verificacion del estado limite de deformacion

» Calculo de la flecha instantanea (viga biempotrada):
5 q-L
384 E.-l,

fi * (0.2

Modulo de deformacion secante:

E. = 9500 - 3/f,
E. = 9500 - 3/fy + 8 = 9500 - V25 + 8 = 304715.76 kg/cm?

Inercia equivalente:

I, = <Mf)a I, + |1 (Mf>a I
e — Ma b Ma f
Momento nominal de fisuracién de la seccién: (M)
Mg = fct,fl - Wy

Resistencia de flexo traccion del hormigon:

foon = 0.37 - 3/fck2 = 0.37 - 3/252 = 3.1635 N/mm?

feen = 31.635kg/cm?
Modulo resistente de la seccion bruta:

b-h? 25502

c e = 10416.667 cm?

W =

Reemplazando:
Mg = 31.635 - 10416.667 = 329531.2605 kg * cm
Inercia de la seccion fisurada: (lr)
X X
If=n-A51-(d—x)-(d—§)+n-Asz-(x—r)-(g—r)

Seccion total de la armadura situada en la parte inferior de la viga:

- Q2 - 1.6% - 1.22 X
Ag;=n- 2 =3 2 +2- 2 =8.29cm
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Seccion total de la armadura situada en la parte superior de la viga:

- @2 - 1.22 "
A =n- 2 =2- 2 = 2.26 cm

Cuantias geometricas de la armadura de traccion y compresion:

As1

= = 0.00706
P1 b-d
As2
= = 0.00192
P2 b-d
Coeficiente de equivalencia:
Eg 2100000
n=—=———=06.892

E. 304715.76

Posicidn del eje neutro para una seccién rectangular:

.| 2 (14220)

x=d-n-p1-(1——)-[—1+ 1+

P1

n'p1'(1+p—2)2

= 1.665 1+ 1+2'035 = 1.665 - 4.182 = 6.963
x=1. oo7a7| = L . = 6. cm

Reemplazando en I

If = 6.892 - 8.29 - (47 — x) - (47 - g) +6.892-2.26- (x—3) - (g - 3)

If =102161.352 cm*
Momento de inercia de la seccion bruta:

3

— — 4
I, = 1 260416.6667 cm

La inercia equivalente sera:

329531.2605
747000

I, = 115747.188 cm*

_ (329531.2605
e =|——

3
747000 ) -260416.667 + [1 - (

3
) l -102161.352

Carga para una viga biempotrada:

Mx24 _7470% 2% 241078 %9~ 34108 X9
- = = = . —_ = . —_—
1 [2 7.252 m cm

q*1?
M =
24




La flecha instantanea sera:

¢ 5 34.108 - 725* 0.2
. = . * U.
' 384 304715.76 -115747.188

f; = 0.696 cm
*Calculo de la flecha diferida:

fg =A-f
N
1 + 50 * pz

& = coeficiente que depende de la duracion de la carga; 2 para 5 afios o mas.

2
"~ 14+50-0.00192

A = 1.825

La flecha diferida sera:
fq = 1.825-0.696
fg=1.27 cm
La flecha total seré:
fr="fi+f4 =0.696 +1.27 = 1.966 cm
Se adopta un valor méximo para la flecha de:

725

L YT
adm = 3094~ 300 cm

Cumpliéndose:

fTotal < fadm
1.966 < 2.42  ;cumple!
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> Detalle de la armadura

llustracion 22 Armado de la viga P28-P23

® ﬁ21
23
F23 795 F'?E'
1620 L=290
—145—1—145—*
SUPERIOR 5017 2320 | =345
giﬂ 2016 L=780 2
[a|
- 25%50 T
[ R
L 1l
O 3816 L=780
INFERICR 5612 =505
10% 12x% e —
Estrib 1ed8 1e88 | 128
SUROs | ¢/10 24x1e88¢/20 /10 | /15
30 92 484 120151597

Fuente: Elaboracién propia

3.5.7. Disefio de la columna
Disefio de la columna C23 del nivel +7.40

Esfuerzo normal de calculo: Nd = 141.03 ton

Momento de calculo en direccion X: Mx =

Momento de calculo en direccion Y: My =

1.07 t*m
2.10 t*m

Resistencia caracteristica del H°: fck = 250 kg/cm?

Resistencia caracteristica del Acero: fyk =

Longitud de la columna analizada (C2): L

4200 kg /cm?

=315cm

Altura de la columna analizada (C2): h =30 cm

Base de la columna analizada (C2): b =30 cm

Inercias de la columna analizada (C3): I,

= Ic,, = 67500 cm*

Altura de la viga en direccion X (V1) superior: h =50 cm
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Base de la viga en direccion X (V1) superior: b =30 cm
Longitud de la viga en direccion X (V1) superior: L = 655 cm

Inercias de la viga (V1) superior: I, = 312500 cm* Iy , = 112500 cm*

1

Altura de la viga en direccion Y (V2) superior: h =50 cm
Base de la viga en direccion Y (V2) superior: b =25 cm
Longitud de la viga en direccion Y (V2) superior: L =720 cm

Inercias de la viga (V2) superior: I, = 260416.67 cm* I,

2

, = 65104.167 cm*

Altura de la viga en direccion X (V3) inferior: h =50 cm

Base de la viga en direccion X (V3) inferior: b =25 cm

Longitud de la viga en direccion X (V3) inferior: L = 655 cm

Inercias de la viga (V3) superior: Iy, = 260416.67cm* I, = 65104.167cm*

Altura de la viga en direccion Y (V4) inferior: h =55 cm

Base de la viga en direccion Y (V4) inferior: b = 25 cm

Longitud de la viga en direccion Y (V4) inferior: L =720 cm

Inercias de la viga (V4) superior: I, = 346614.583 cm* Iy,, = 71614.583 cm*

Longitud de la columna superior (C1): L =320 cm
Altura de la columna superior (C1): h =30 cm
Base de la columna superior (C1): b =30 cm

Inercias de la columna superior (C1): I, = I¢ , = 67500 cm*

1

Longitud de la columna inferior (C3): L = 320 cm
Altura de la columna inferior (C3): h=35cm
Base de la columna inferior (C3): b =35 cm

Inercias de la columna inferior (C2): I, = I¢ , = 125052.08 cm*

2

Valores de ¥:
El

—_ |

Z( L )CO

l// =
Z[ELI)vigas .

ICZX + ICIX
v _ L, "L, 425223 0.428
ax 2ol Iy, 994.095
k) = *
Ly, Ly,
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Ie,, I,

_— Lc, "L, 425223 0366
Ay = , Iy,, ) Iy, 1161.60
* —=— K —=X
Ly, Ly,
Ie,. I
X + ﬁ
g, = e Le g
Bx — , Ile 3 Isz = 0.
* LV1 e E
Wy, = ,LCZ e o567
My Vox
2 * L, + 2 * Ly,

» Coeficiente de pandeo:
Con estos valores se ingresan al monograma confeccionado por Jackson y Moreland, Tabla
12 (Anexo 3), correspondiente a estructuras traslacionales, obteniéndose de este modo el
coeficiente de esbeltez a y de este la longitud de pandeo.

kx = 1.15 (Plano de pandeo Y-Z) ky = 1.14 (Plano de pandeo X-Z)

Calculo de la longitud de pandeo:
lo =ky,*L=115%315=362.25¢cm
lo =ky*L=114%315=359.10cm

» Valores limites de la esbeltez:

A < 35 pieza considerada corta
35 <A <100 puede calcularse excentricidad adicional

Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna:

l, 362.25
Ay =2 == =4183
i 67500
900
l, 359.10
Ay =—= = 41.47
l 67500
900
Esbeltez geométrica:
Ll _36225
o 30 7
_b_35910 .
Y@ 30 7
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Esbeltez mecanica 35< 1=41.83 <100

Esbeltez geométrica 10 < 1 =12.075< 29

Como la esbeltez se encuentra entre el intervalo 35 <A < 100 se aplica el método
aproximado para su verificacion (Caso 2):

Determinacion de la resistencia minoradas de los materiales

for 250
foa = 0.9 *ﬁ =09x—

_ fyk _ 4200 _ )
fyd = m = 1—15 = 3652.17 kg/cm

Calculo de las excentridades:

=150 kg /cm?

Excentricidad de primer orden.- Excentricidad Adicional o ficticia.-
_ May _ - Sya ) ht20€y o 14-4 —

€y = 72 = 1489 cm eay = (3+22) e 107t =2315¢m
— Max _ _ Sya ) h+20ex o 44-4 _

Cox = Ng 0.759 cm Cax = (3 + 3500) h+10-epx h 107 =2.123 cm

Excentricidad total.-
erx = €ox + €gqx = 2.882cm ; ery = €py t+ eqy = 3.804cm

» Armadura longitudinal:

Momento flector reducido Esfuerzo normal reducido
u= Ny - etotal v = Ny
h-b2 - f.q h-b-fea
ux = 0.100 v = 1.045
ty = 0,132

Con estos valores entramos al diagrama en roseta para flexion esviada de Grasser Tabla 14
(Anexo 3):
Hy < Uy = U1 = Hy; Uz = My
v=10->w=0.62
v=12->w=10.80
Interpolando se tiene:
v =1.045 - w = 0.66
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Capacidad mecanica de la armadura total:

w'b-h-
As — fcd
fyd
a _0.66 %30 % 30 * 150
s 3652.174

A totaL = 24.40 cm?
Asumiendo dos diametros uno de 20 mm con érea 3.1416 cm*:
As @20mm = 8-3.1416 = 25.14 cm®
Se utilizaran 8 @20mm

25.14 cm? > 24.40 cm?

> Armadura transversal:
Vg =810kg h=30cm r=3cm D(min-max) = 20mm d=h—-r=27cm

La resistencia convencional del hormigén a cortante es:

foa =0,5/fea = 6,12 kg/cm?
Resistencia del hormigén al esfuerzo cortante
Vew = foq " b - d = 4960.22 kg
Condicién: V; < V., — 810 kg < 4960.22 kg OK!!!
El didmetro del estribo sera:

1
-0 s
gEstribo > {4 de la armadura longitudinal mas gruesa

6 mm
— Segun la primera opcion: Bggiripo = i +20 =5mm
— Segun la segunda opcion: Bgiripo = 6 mm
Asumimos un diametro de estribo de @ = 6 mm.

La separacion de la armadura transversal seré:

- { b 6 h (menor dimension de la pieza)
s =

12 @de la armadura longitudinal mas gruesa
— Segun la primera opciéon: s = 25 cm
— Segun la segunda opcion: s = 12 -2 = 24 cm
Asumimos una separacion de s = 20 cm.

Por lo tanto se utilizaran estribos de: @ 6 mm ¢/ 20cm
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llustracién 23 Armado de la columna P23

+7.40
S0 4
O N L]
=113

3920 =420

)
o
<+
JI 2
o 2 o
| o
N k: o

26
2096 L=118 +3.70

Fuente: Elaboracion propia

3.5.8. Disefio de la zapata con viga centradora de H°A°

Se realiza la verificacion de la zapata de medianera del pilar P24 y de la zapata aislada del

pilar P23 con viga centradora de H°A°®, con las caracteristicas que se indican a continuacién

Datos de la zapata aislada del pilar P23: Datos de la zapata medianera del pilar P24:
N, = 149.07 t = 149070 kg N;=75.64 t = 75640 kg

Mx2=0.24 t*m = 24000 kg*cm Mx1=0.34 t*m = 34000 kg*cm

My2 = 0.99 t*m = 99000kg*cm Myl = 0.39t*m = 39000 kg*cm

Qx2 =0.35t =350 kg Qx1=0.82t=820 kg
Qy2=241t=2410kg Qyl1=0.9t=900 kg

a02=0.40m a01=0.30m

bo2 =0.40 m bol =0.30 m

Resistencia caracteristica del H° fo = 250 kg/cm?

Limite de fluencia del acero fy, = 4200 kg/cm?
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Coef. Minoracion del acero (ys) = 1.15
Coef. Minoracion del H® (y¢) = 1.5
vi=1.6

Gadm = 1.5 kg/cm?

lustracion 24 Esquema de la fundacion calculada

LN

TG RN

Ry=R -p,xn,ﬁ

Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigén y del acero:

_fac 250 e 67 ke/em?
«d =75 =15 ~ 166:67kg/em
f. 4200
fq=-2 = = 3652.17 kg/cm?

yd 7115 1.15

» Pre dimensionamiento:

Para la pieza aislada: Considerando el peso propio, 5% de la fuerza axial

Zapata de la columna P23: P, =0.05-N, = 0.05-149070 = 7453,5kg
Para zapata medianera: Considerando el peso propio, 10% de la fuerza axial.
Zapata de la columna P24: P, =0.10-N; = 0.10 - 75640 = 7564 kg

Para estimar las dimensiones a y b de las zapatas, se encuentra el &rea minima que debera
tener las mismas:

Zapata de la columna P23:

N, +P, 149070 + 7453,5
nec — = = 104349 cm?
Oa3dm 15

A=a? - a2=hb2=+A entoncesa2 = b2 =+/104349 = 323,03cm
Se escoge un area mayor a la necesaria:
a2 =340 cm b2 =340 cm
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Zapata de la columna P24:

N, +P, 75640 + 7564 ,
nec — = = 55469,33 cm
O3dm 15

A=2%° > al= \E entonces al = /55429’33 = 166,54 cm

Se escoge un area mayor a la necesaria:
al=175cm b1 =340cm
Para comprobar si las dimensiones cumplen, se verifica la esquina:

N+P 6-Mx 6-My
Omax = 02 = 2-b +a-b2+b-a2 < Oadm

Zapata de la columna P23:  1.37 < 1.5 kg/cm?
Zapata de la columna P24:  1.43 < 1.5 kg/cm?
Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el 6, = 0
N+P 6-Mx 6-My
Omin = 04 = a-b a-bZz b-az 20

Zapata de la columna P23: 1.34 > 0 — zapata a comprecion

Zapata de la columna P24: 1.37 > 0 — zapata a comprecion

3.5.8.1.Verificacion de la viga centradora
Conocidas las dimensiones de las zapatas:
a; =175 cm b; = 340 cm
a, =330 cm b, = 330 cm
Célculo de la excentricidad:

a a
e=?1—70=72.5cm

Distancia entre cargas:
1 =660 cm

Determinacion de las solicitaciones:
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C24

c23
N2 P1 N1
P2
Mx2 Mx1
y vy
AB AA /
R2
R1
| 1=6.60 m
&=0.70 =]
N,«(L—e)+P,«(L—e)+ Mx; —Mx, — N, xe
ZMA=0 R, = 2 % ( ) 2 ((L_)e) 1 2 1
= 147206,22 kg
N, «xL+ P, x(L—e)+ Mx, —Mx
zMB —0 R =-% 1 ((L — e)) 271 _ 9252128 kg
_ 14720622 ke N
%27 320340 7 em? Oaam = 29V 2
_ 9252128 kg _ _ 1s0.ke
91 = 1754340 cm? Gadm = 298 12

Para la determinacion de esfuerzos se calculan sin peso propio:

R, =

__ Np*(L—e)+Mx;—Mx,—Nq*e = 139752;72 kg

Reaccidn en la zapata de aislada:

Reaccion en la zapata medianera:  R'; =
(L-e)

(L-e)

_ N1*L+Mx2—Mx1

= 84957,28 kg

Para que le problema tenga solucién es necesario que siempre R, > 0; caso contrario la

viga centradora podria levantar el soporte interior:

ZMD=O

(alaizquierda de la seccion m" — m")

a
Mp = (N, —R';) * (L —e— ?1) — Mx, = 4634638,298 kg * cm

ZFVZO

(ala derecha de la seccion m" — m")

V, =N, — R’y = 9317,277 kg
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» Determinacion de la seccion transversal de la viga:
— Asumiendo un ancho de viga de bw =40 cm

Se determina el canto util:

1.77 <k <33 - k=25

. |se34638298 _ e
= . —_— = . rd =
40 - 166.67 cm cm

h=d+5=71cm » h=75cm - d=70cm

» Calculo de la armadura longitudinal:
Mp = 4634638,298 kg * cm
El momento reducido de calculo seré:
Mgy
Uy = PR = 0.1419

g < Matim = 0.1419 < 0,332

El momento reducido (pg4) de célculo es menor al momento limite, por lo tanto necesita una

armadura de compresion.

ws * by, xd *xfeqg  0.1569 x40 * 70 * 166.67

£ 3652.17

A = = 20.05 cm?

Agmin = Wsmin * by * d = 0.0033 % 40 x 55 = 9.24 cm?
A = 20.05 cm?
Obtencion del ndmero de fierros:
Se usaran 6@ 25 mm
As @25mm = 6- 4.91 = 29.46 cm?
29.46 cm* > 20.05 cm®
» Armadura longitudinal de compresion:

Segun calculo no requiere, pero por norma se debe disponer un 30% de As minima:

Ag = 30% * Ag ppin = 0.3 % 9.24 = 2.77 cm?
Ag = 2.77 cm?
Obtencion del nimero de fierros:
Seusaran3@ 12mm - As@12mm=3- 1.13=3.39 cm?
3.39 cm? > 2.77 cm?
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» Armadura de piel:
Como la separacion maxima entre armaduras longitudinales es 30 cm, se colocara armadura

de piel de ®12mm que es el minimo
Ag piet = 2x2 @12mm

> Calculo de la armadura transversal

Vp =9317,277 kg

by=40cm;d=70cm
kg
fcd == 6455 CF

fvd =0.5=*
= f,q * by *d = 6.455 * 40 * 70 = 18073.92 kg
VD < ch — AS min transversal
No requiere armadura transversal pero por norma se dispone armadura minima
Agmin = 0.02 % b, x 100 * fc—d = 3.65 cm?/m
yd
Se adoptara un didmetro de 8 mm, con area de 0.503 cm
1.825 100
—— =363 - ——=275cm

3.65
_ cm
= 1.825 / > 503

2
— Como mimino se adopta 20 cm

= @8mm c/20 cm

As mintran

llustracion 25 Armado de la viga centradora

(F23)
b 170 170 + + 160 19
HO*' 31
'l' 13P4asc/2o
102 53025 L=B34 e
L]
ol
[T I
ARM. PIEL ZXZP1212 =718 |]&
34 32612 =702 s
za) g
845 1

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.8.2. Disefio de la zapata medianera
Calculo del canto util:
4% foa  4*6455

Yr * Ogam 1.6 % 1.5
.
d. = 301‘b01+ a; - by _ao1+b01
1 4 2-k—1 4
d=> A d_z‘(a1—ao1)
27 44k
da = 2'(b1—b01)
\ 3 4 +k
d; =40.16 cm
d >1{d, = 18.97 cm
d; =42.01 cm

Lo recomendable es que la zapata sea igual o mayor que la viga centradora. Entonces se

adopta la altura de la viga centradora:
Se adopta un canto atil de 75 cm
Recubrimiento de 5 cm
Entonces la altura de la zapata serah =d; + r =80 cm
» Calculo de la armadura en la direccion “b”:
Primero se determina el momento de disefio en esta direccion:

n = factor de seguridad = 1.6

Ry a; by — byy 2

Md—n*al*b1*7*(—2 +0.15*b01>
86405,955 170 /340 — 30 2
Md=16*170*340* > *( > +0.15*30>

M, = 5172209.64 kg xcm - My, = 5172209.64 * 170
= 879275638.68 kg *x cm
Momento reducido de célculo:
— Md
a, * d? = fq
Ug = 0.03245 - w =0.03357 — detabla 8 (Anexo 3)

ws*ay xdxf,q 0.03357 %170 * 75 * 166.67 5
Ag = = = 19.53 cm

£y 3652.17

e = 0.03245
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Agmin = Wsmin * by *d = 0.0018 * 170 * 75 = 22.95 cm?
A = 22.95 cm?
Calculo de numero de barras:
Considerando un didmetro de @ =16 mm con un &rea de As g1gmm = 2.01 cm?

\e Ay 2295
“Barras T Ag16mm ~ 2.01

Calculo del espaciamiento entre armaduras:
. ap—2-r 170-2-5
N9g.rras — 1 12 -1
Se adopta por seguridad s =10 cm:
ap—2-r+s 170—-2-5
S 15
Disposicion final de la armadura en la direccién X:

11916 mm c/15 cm

= 11.42 = 12 barras

= 14.55 = 15 cm

= 10.67 = 11 barras

o —
N_Barras -

> Calculo de la armadura en la direccion “a”:
Primero se determina el momento de disefio en esta direccion:

n = factor de seguridad = 1.6

R, b, a; — Ay 2
Md_n*az*b2*7*(—2 +0.15*a02)
Iy v 84597,288 340 (170 — 30 015 30>2
= E3 * * . *
d 170 « 340 2 2

M, = 220958.636 kg xcm — My, = 220958.636 * 340
= 75125936.24 kg * cm
Momento reducido de célculo:

Mg

=—— =0.00069
b, * d? * f.4

Ug

Como minimo es u; = 0.03, se tomara en cuenta este valor con wg = 0.0310

2 _wsxbyxdxfq 0.0310 %340 * 45 * 166.67 21,64 cm?
S fa - 3652.17 - onbram

Ag min = Wsmin * by * d = 0.0018 % 340 * 45 = 27.54 cm?
Ag = 27.54 cm?
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Calculo de numero de barras:
Considerando un didmetro de @ =16 mm con un area de A gigmm = 2.01 cm?

\e Ay 2754
Barras = Ag16mm ~ 2.01

Calculo del espaciamiento entre armaduras:
_ b,—2-r _ 340—-2-5
B NgBarras -1 a 14 -1

Se adopta por seguridad s =25 cm:

= 13.70 = 14 barras

S = 25.38 = 25 cm

Disposicion final de la armadura en la direccién Y':
14 16 mm c/25 cm

llustracion 26 Zapata medianera P24

P24 PZ4
[ 160 q, b 170 170 |
I
oo
e 1
E]|14¢1Ecj25 L=1495& | 11¢1ch15 L=330

178

240

]
=
i
2¥1216  L=134
411925 L=
i3
L%
0
-

41225

} 175 |

Fuente: Elaboracién propia
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3.5.8.3. Disefio de la zapata interior (aislada)
Conocidas las dimensiones de la zapata:
a; =340 cm b; = 340 cm
agy = 40 cm by, = 40 cm
Calculo del canto util:
foq = 0.5 \/foqg = 0.5 - V166.67 = 6.455 kg/cm?
4-f,q  4-6455

k=Yf'0adm =1e.15 - 10.758
( ag - by a-b ag + by
e Ly
d =« d_z'(a—ao)
27 44k
2-(b—by)
\ b=
d; = 57.68 cm
d >1{d, = 40.66 cm
d; = 40.66 cm

Lo recomendable es que la zapata sea igual 0 mayor que la viga centradora. Entonces se

adopta la altura de la viga centradora:
Se adopta un canto Gtil de 75 cm
Recubrimiento de 5 cm
Entonces la altura de la zapata serah =d; + r =80 cm
Peso de la zapata:
P.P. apata = Yue - Volumen = 2400 * 3.4 * 3.4 « 0.8 = 22195.2 kg
Correccion de la normal:
El peso total sera: N” = Nt = N; + P.P.j5pata = 171265.2 kg
Momentos y Excentricidades:
Los momentos en la base de la zapata seran:
My = +M,; + Q,; * (h) = 52000 Kg.cm
M, = +M,; + Q1 * (h) = 291800 Kg.cm

Las excentricidades de carga son: Verificar e < b/6 (carga ubicada a 1/3)
M’y b
ex =g = 1.70 cm ex =170 <= =567 OK!
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!

M’y b |
e, = —» = 26,71 cm ey =030 <= =567 OK!

NII
Verificacién al vuelco:
Nt by
Yx =775 215 - 99.78 > 1.5 - Cumple!
M, 2
Ne g s 55991 > 1.5 — Cumple!
= —F = . - . . - !
Yy M, 2= = umple

Verificacion al deslizamiento:

2 2
(p=30° —>(pd=§*(p=§*30°=20°
N"" * tan @4
Ys= ———— =15
’ Q1
N" * tan @4
Ysx = ——=178.1 > 1.5 - Cumple!
Qxl
N" * tan ¢4
Ysy= —~——=12587 =215 - Cumple!
le
Esfuerzos en la zapata.-
Y
N+P 6-Mx 6-My i a
: = = — —_ o >
Omin =01 ="~ —7 "7 2 = 1.46kg/cm? = 0 r T
N+P 6 - Mx 6My o

N+P 6 Mx 6 My %
Omax = O3 = = b 52 +b~a = 1.50 kg/cm? < 0,44m f

N+P 6-Mx 6-My 149 kg/

- = g/cm? z TALIRIAEE RIS |
a-b a-b?z  b-a2 5 s
Calculo de la armadura:

0'4:

Determinacion del tipo de zapatas

340 — 40
2-h=2-80=160 v=——7——=150

v<2-h
Corresponde a una zapata rigida por lo tanto el método usado para el calculo es el de bielas

y tirantes:

. . Nd a ao _ Nd
Ta=As fya=5585q (4 4)_ 4 (@~ )
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1.6 % 149070 (340 — 40)

Nd ) (a - ao)
- 5= 6.8-75-3652.17

Ac =
57 68-d-fiq
= 38.42cm?

Determinacién de la armadura minima: Wp, =0.0018

Agmin = Winin - (@—17) -d >  Agpin = 0.0018 - (340 — 28) - 75 = 42.12 cm?

Como Agpin > Ag el area de calculo sera:

Ag = 42.12 cm?

Calculo de numero de barras:
Considerando un didmetro de @ =16 mm con un area de As gigmm = 2.01 cm?

\e Ay 4212
Barras = Agi16mm ~ 2.01

Calculo del espaciamiento entre armaduras:
_ b,—2-r _340-2-5
NgBarras -1 21-1

Se adopta por seguridad s =16 cm:

= 20.96 = 21 barras

=16.5=16cm

S

Disposicion final de la armadura en la direccién Y':
21916 mm c/16 cm
Dado que la zapata es cuadrada esta armadura sera la misma para ambos lados de la zapata.
Verificacion al esfuerzo cortante:
El valor de célculo del esfuerzo cortante VVd, debera cumplir la siguiente limitacion:
Vi < Va2
Calculo del corte: Esfuerzo cortante \Vd:
Vo= 102 (22 1015 a,)
Vy = 1.6 - 149070 . <340 —40
340 2

Verificacion de la resistencia de adherencia a corte (V2):

+0.15 - 40) = 109434.92 kg

Sin armadura de corte, en regiones fisuradas a flexion basta con realizar una sola
comprobacion a corte: la del agotamiento por traccién del alma

Vuz = Veu = feu by - d
Siendo f¢, la resistencia virtual al cortante del hormigén, dado la expresion:
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f,= 0.50/fq=050-vV166.667 = 6.455 kg/cm?
V,, = Vo = 6.455 - 340 - 75 = 164601.79 kg
109434.92 < 164601.79

Verificacion de la adherencia:

Ty, = Va < Tpq = 0.953 - 3/fd2
09-d-Ne-m-¢~ c

_ 109434.92
b709.75-21-m-1.6

Tpq = 0.953 - 1/166.667% = 25.96 kg/cm?
15.36 < 25.96 - Cumple!

= 15.36 kg/cm?

llustracion 27 Zapata interior (aislada) P23

P23 F23
} 170 170 | } 1710 170 |
h
| | | 1
21 2181Bc/18  L=380 | | 21416c/18  L=360 1=
]
=% [
™ h
I =
- -0 &
uy
E T o & 35
—— LY )
i 3 Ent
—_—a =
v 0 305
A4X 1225 4¥ 1830 =154
o

| 240 |

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.9. Resumen del disefio de elementos mas solicitados

> Losa reticular.-

Tabla 12 Armadura longitudinal y transversal

AREA (cm?/m)
COMPARACIONES | Inferior | Mferior | Inferior ) Inferior
. - Direccion | Direccion | Direccion
Direccion X
Y X Y
MANUAL 3.63 4.58 4.84 5.54
CYPE CAD 3.74 4.83 5.05 5.72
% VARIACION 3 5 4 3
Fuente. Elaboracion propia
» Viga P28-P23.-
Tabla 13 Armadura positiva de refuerzo
CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES AREA BARRAS %] DISPOCISION | AREA
cm? N° mm N°/mm cm?
MANUAL 7.62 2 2 |16 16| 2016+2016 8.04
CYPE CAD 8.13 3 2 |16 (12| 3016+2@12 8.29
% VARIACION 7 --> 3
Fuente. Elaboracion propia
Tabla 14 Armadura negativa lado izquierdo (P28)
CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES AREA BARRAS %] DISPOCISION | AREA
cm? N° mm N°/mm cm?
MANUAL 5.84 2 1 |16|16| 2016+1016 6.03
CYPE CAD 6.19 2 2 |16 (12| 2016+2@12 6.28
% VARIACION 6 - --> 4
Fuente. Elaboracion propia
Tabla 15 Armadura negativa lado derecho (P23)
CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES AREA BARRAS %) DISPOCISION | AREA
cm? N° mm N°/mm cm?
MANUAL 12.896 2 3 |16 |20| 2016+3@20 13.44
CYPE CAD 12.61 2 3 |16 (20| 2016+3@20 13.44
% VARIACION 2 - --> 0

Fuente. Elaboracion propia
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» Columna P23.-

Tabla 16 Armadura longitudinal

CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES AREA BARRAS 0] DISPOCISION | AREA
cm? N° mm N°/mm cm?
MANUAL 24,40 8 20 820mm 25.14
CYPE CAD 25.14 8 20 820mm 25.14
% VARIACION 3 | e >

Fuente. Elaboracion propia

Tabla 17 Armadura transversal

ADOPTADO
COMPARACIONES ESTRIBOS (%] DISPOCISION
N° mm N°/mmc
MANUAL 20 6 | 2006mm c/20 cm
CYPE CAD 20 6 | 2006mm c/20 cm

% VARIACION

Fuente. Elaboracion propia

» Zapata medianera P24.-

Tabla 18 Armadura longitudinal direcciéon “b”

CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES AREA BARRAS | @ DISPOCISION AREA
cm? N° mm N°/mm/c cm?
MANUAL 22.95 11 16 | 11@16mmc/15cm | 22.11
CYPE CAD 21.68 11 16 | 11@16mmc/l5cm | 22.11
% VARIACION 6 > 0
Fuente. Elaboracion propia
Tabla 19 Armadura longitudinal direccién “a”
CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES AREA BARRAS | @ DISPOCISION AREA
cm? N° mm N°/mm/c cm?
MANUAL 27.54 14 16 | 14@16mmc/25cm | 28.14
CYPE CAD 26.01 14 16 | 14@16mmc/25cm | 28.14
% VARIACION 6 ---- > 0
Fuente. Elaboracion propia
» Zapata interior (aislada) P23.-
Tabla 20 Armadura longitudinal direccion “X-Y”
CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES AREA BARRAS [ @ [ DISPOCISION [ AREA
cm? N° mm N°/mm/c cm?
MANUAL 42.12 21 16 | 21@16mmc/l6 cm | 42.21
CYPE CAD 40.80 21 16 | 21@16mmc/16 cm | 42.21
% VARIACION 3 > 0

Fuente. Elaboracion propia
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3.6. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

3.6.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas realizadas para cada item, comprende los siguientes puntos:
definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucién, forma de
medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente cumplidos en

el momento de la ejecucion del proyecto, ver (anexo 6).

3.6.2. Cbomputos métricos
Los computos métricos seran realizados para cada item, contemplando la medicion de:
longitudes, areas, volimenes y pzas. En el anexo 7 se indica a detalle el desarrollo de la

medicion.

3.6.3. Anadlisis de precios unitarios

El andlisis de precios unitarios se realizd para cada item, y comprende los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en cuenta
como beneficios sociales el 55% de la mano de obra, herramientas menores el 5% de la
mano de obra, IVA 14,94%; gastos generales 8%, impuestos 3,09% vy utilidades el 8%. En

el anexo 8 se indica el analisis de todos los precios unitarios.

3.6.4. Presupuesto general

El presupuesto total de la obra se lo realizé con la ayuda del programa PRESCOM 2011,
con un tipo de cambio al délar de 6,96 Bs, dando un monto de Bs. 5.631.204,23, que
equivale a 809.081,07 $us, para 848,52 m? el precio por m? es 953,52 $us/m. En el (anexo

9), se indica los volimenes de obra asi como el precio unitario de cada actividad.

3.6.5. Plany cronograma de obra

El plan y cronograma de obras se lo hizo utilizando el método de barras Gantt y se lo hizo
como se defini6 en el marco tedrico y se puede apreciarlo en el anexo 10. Con la ayuda del
programa Microsoft Project se pudo determinar la duracion de toda la obra que es de 570

dias calendario.
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CAPITULO IV
4. APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE.

ANALISIS Y DISENO DE UNA CUBIERTA METALICA DE SIMPLE CURVATURA

4.1. Alcance del aporte

Como un aporte en el presente proyecto de grado se propone la aplicacion de una estructura
de sustentacion de cubierta metalica con estructuras reticulares espaciales de simple
curvatura.

La estructura espacial es una celosia metalica tridimensional, formada por una malla
(reticular) conectada por elementos diagonales y longitudinales, se utiliza ademas laminas
de Policarbonato Compacto para la cobertura del techo.

La determinacion de los esfuerzos de los elementos estructurales es ejecutado por el
software RAM Advanse en su versioén 9.5, el disefio estructural se lo realiza bajo las
especificaciones LRFD y mediante el método de disefio plastico que es el mas usado en el

disefio de las estructuras de acero.

4.2. Marco teérico

Estructuras reticulares: Una estructura reticular esta formada de miembros que son mas
largos en comparacion con las dimensiones de su seccién transversal. Los nudos de una
estructura reticular son puntos de interseccion de los miembros, asi como puntos de apoyo
de miembros de extremo libres. Las cargas en una estructura reticular pueden ser fuerzas
concentradas, cargas distribuidas o pares (momentos). Una categoria o tipo de estas
estructuras estan las “Armaduras en el espacio”.

Armaduras espaciales o tridimensionales

Una armadura espacial es un sistema estructural construido con miembros lineales que
forman patrones triangulares, pero en la practica son muy pocas las estructuras metalicas
efectivamente planas.

A efecto de célculo, no se podrian considerar planas si su dimension transversal no fuese
despreciable ni existiesen cargas que no estén situadas o aplicadas en el plano ideal de la
estructura.

Las hipdtesis simplificadas que en general se establecen, al menos en primera

aproximacion, para el estudio de las armaduras tridimensionales son:
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1) Los nudos se consideran perfectamente articulados (sin friccion).

2) Las fuerzas exteriores se admite que estan aplicadas solamente en los nudos.

3) Las cargas que actuan sobre las barras se admite que son exclusivamente axiales.

4) Las armaduras estan formados por elementos rectos entre sus juntas.
En realidad, estas condiciones pueden no satisfacerse; por ejemplo, las conexiones nunca
estan exentas de friccion, de ahi que puedan desarrollarse algunos momentos adjuntos. Sin
embargo, en la practica es razonable suponer las condiciones precedentes.
Geometria de la estructura espacial
La geometria de la estructura se rige por la forma de la planta, formada por las vigas de
H°A° de la cubierta del Nuevo Mercado Eduardo Avaroa.
La clasificacion de este tipo es una lamina de revolucion, cilindro circular (la generatriz es
una recta paralela al eje de revolucion). Ademas el cilindro es de curvatura simple por lo
tanto es una superficie desarrollable.
Forma de la estructura espacial
Cubierta de Simple Curvatura: Son bdvedas que manteniendo una gran repetitividad
dimensional se puede conseguir cubiertas o estructuras de desarrollo cilindrico. Estas son
ventajosas para tramos largos, especialmente si se desean espacios libres en el centro. Por
lo general, los techos son relativamente livianos, aun para luces muy grandes ya que se les
puede dar una forma tal que las cargas se transmitan a los cimientos casi por completo
como fuerzas axiales o de compresion.
Dependiendo de que el sistema de fijacion de la estructura impida o no los desplazamientos
horizontales en los apoyos, la estructura se comportara realmente como un arco,
encauzando los esfuerzos principales en el sentido de la directriz, 0 como una viga curva.
Correspondientemente, provocara o0 no reacciones horizontales sobre la sustentacion.
El comportamiento como arco beneficia normalmente el dimensionamiento de la estructura
pero provoca unos empujes horizontales sobre la sustentacion que, dependiendo de los
mismos, pueden o no quedar compensados econémicamente.
Los disefiadores pueden escoger entre una gran variedad de sistemas estructurales para

bévedas cilindricas. Entre ellos se tiene:
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llustracion 28 Tipologias habituales de subdivision geométrica de superficies
cilindricas (bévedas)

Tipo: a) Division mediante malla triangulada con arcos diagonales y barras longitudinales
(reparto mas eficiente de tensiones).

Tipo: b) Divisién en romboidal con arcos diagonales (nudos rigidos).

Tipo: c) Diagonales en la misma direccion (simétricas).

Caracteristicas de la estructura espacial

Es una cubierta de simple curvatura (cilindro circular) metalica de acero estructural, con
dimensiones en planta de 7,20 metros por 14,40 metros, estas dimensiones estan definidas
por la geometria de la planta.

La estructura esta formada por una serie de tubos estructurales de seccion circular, apoyada
sobre vigas de H°A°, la cubierta propiamente dicha esta formada por laminas de
policarbonato compacto en toda la superficie de la cubierta.

La estructura espacial esta constituida por conexiones atornilladas o empernadas y barras de
tubo de seccion circular, formando triangulos equilateros cuyos lados son de 1,08 metros.
Tipo de estructura elegida para el disefio

Para la elecciéon del tipo de ldmina a emplearse en el disefio, se tomo como primera
restriccion la geometria en planta, dadas las caracteristicas se opto por un cilindro circular
como alternativa de solucion. Las barras seran secciones cilindricas huecas de acero tipo A-
36, las cuales estaran unidas mediante pernos de alta resistencia denominados A-325 segln
clasificacion de la ASTM.

Las ecuaciones son obtenidas a partir de la geometria de la estructura, se tiene como
restriccion los ejes de las vigas de cubierta, de esta manera se empieza por obtener el

rectangulo que forma la base de la estructura y seguidamente se determina la seccion
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transversal, mediante la ecuacién de la circunferencia que da forma a la seccion

semicircular de la estructura.
lustracion 29 Vista en 3D de la estructura de la cubierta

Dimensiones de la base rectangular:
a=7,20m; b=14,40m

Ecuacion del eje transversal:

(x—h)?% + (y—k)? = r? Donde:
x = Ordenada
— 2 42
x=ri—y*+h y = Abscisa
Con centro en h=3,6; k=0, se tiene la siguiente ecuacion: r = radio

X = 43.62—-y%2+3.6

llustracién 30 Seccion transversal de la cubierta
(0,00 ; 3,60)

(-3,60 ; 0,00) (0,00 ; 0,00) (3,60 ; 0,00)

- ¢
7.20
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Hipotesis de cargas

Las hipdtesis de carga estudiadas para las estructuras espaciales es la propuesta y
normalizada en el Manual de AISC que se basan en el ASCE 7 (Cargas para edificios), para
el método LRFD (Cargas de disefio y factores de resistencia), proporcionan los siguientes

factores de carga para estructuras metalicas:

1.4D @ Donde:
12D+16L+05(LLroSo0R) | (2) D= Cargas muertas.
L= Cargas vivas.
1.2D+16(LLroSoR) (L0 0.5W) |(3) LLr = Carga viva del techos
12D+ 10W+L+05(LLroSoR) | (@) S=Cargadenieve
R= Carga de lluvia o hielo.
12D+10E+L+02S (5) W= Carga de viento
0.9D + (1LOW o LOE) (6) E =carga de sismo

Fuente: LRFD, Normativa.; Disefio de estructuras de acero. (22.ed.).

Determinacion de cargas.-
Se determinan para las &reas correspondientes a las tres primeras secciones transversales,
luego por ser iguales las demas secciones transversales de la estructura se determinan el

resto de las cargas y al final tenemos el total de las cargas actuantes.

Areas de aporte:
Para la determinacion de tosa las cargas que actlan en la estructura, en primer lugar se
determinan el area de aporte de carga en cada nudo de la cubierta, que se lo realiza de

acuerdo al plano en planta de la cubierta, mostrado en anexos de planos generales.

Cargas muertas o permanentes (D):

a) Peso propio: Es el peso de las barras de tubo estructural de seccion circular hueca. Este
dato al principio se asume un diametro aproximado para los miembros de la estructura,
luego el programa RAM Advanse calcula de manera automatica el valor del peso propio del
elemento estructural conociendo las caracteristicas de los materiales, por lo que no es
necesario introducir estos valores.

b) Carga Permanente: Las cargas permanentes a considerar son:

Policarbonato compacto: DL = 12 kg/m® (e=1cm, y=1200 kg/m°)

Instalaciones: DL = 3 kg/m? que es el peso de los accesorios de fijacion, instalacion y

correaje que cumplen la funcion de distribuir adecuadamente las cargas.
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Luego el valor de carga permanente distribuida (D) es:
D = 15 kg/m?

Esta carga esta distribuida sobre la cubierta, por lo tanto se puntualizara en los nudos.

Cargas vivas o sobrecargas en techos (LLr):
Sobrecarga de uso: la sobrecarga por mantenimiento eventual de limpieza o reparacion que
se realiza en la cubierta se la estima de la siguiente manera.
Por tratarse de una cubierta con una superficie considerable no es recomendable asumir los
valores sugeridos por las normas para cubiertas comunes, entonces suponemos que el
mantenimiento lo hace una persona mas su equipo de mantenimiento o limpieza que tienen
un peso en conjunto de 70 kg/m? sobre las placas, también suponemos que el
mantenimiento y/o reparacion de la estructura metalica, se lo realizara por la parte interior y
no asi por encima, liberando de esta manera 30 kg/m? de carga en un techo comin, dado
por normas e igual 100 kg/m?, entonces tenemos que:

LLr = 70 kg/m?

Carga por granizo o nieve (S):

La carga por hielo que predomina en Tarija es el granizo, en el medio lamentablemente no
se cuenta con datos precisos para evaluar una carga por granizo aceptable, en el SENAMHI
existen registros sobre las mas grandes granizadas ocurridas; pero estos datos estan
enfocados al campo agrondémico y son evaluados de acuerdo al dafio ocasionado a los
cultivos y no asi el espesor o la carga que este proporciona.

Ante estas circunstancias y buscando no omitir esta importante carga accidental; pero
tampoco sobredimensionar la estructura, se adopta los siguientes valores para esta carga:

c.C L (45 — a)
. L= * *

Pc 45
Donde: C.G. = Carga distribuida del granizo (kg/m?

pc = Peso especifico del granizo (900 kg/m®)
a = Angulo de inclinacion de los elementos estructurales
h = Altura de granizo depositado en la cubierta (h = 15 cm)
Para el caso mas desfavorable se tiene un angulo de a=23°:
45 — 23) kg
45

C.G.= 900*0.15*( —
m
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Carga debida al empuje del viento (W):
El anélisis se lo realiza suponiendo que el viento actia en forma perpendicular a la
superficie paralela al lado mayor de la cubierta, por considerarse este el lado mas
desfavorable a la accidon directa del viento.

a) Velocidad de disefio.-
Dado que la altura de la construccion analizada es menor que 100 pies (30,50 m), la
velocidad de disefio es la misma en todos los puntos de la estructura y se tomara el valor de
la velocidad del viento en la ciudad de Tarija.

Velocidad del viento maxima = 45 nudos = 83.34 Km/hr = 80,00 Km/h

La determinacion del viento normal o perpendicular a las generatrices, en la estructura en
estudio es el viento que actla directamente sobre la parte mas larga de la estructura de largo
14.40m, en la que ademas se dividen en tres zonas afectadas por la presion “P” que varia
segun los coeficientes de empuje o presion “C”.

b) Distribucidn de presiones en la cubierta
Se considera que la presidn que ejerce el viento, es normal a la generatriz como se muestra
en la figura, aceptandose la ley de distribucion de presiones segun la ecuacién P =
0,0055*C*V? en la que los coeficientes C se obtienen mediante ensayos experimentales en
el tunel aerodinamico.

c) Coeficientes de empuje C
Los coeficientes de empuje se determinan de acuerdo a las fajas consideradas entre los
angulos que se indican en la figura400, se usara para la zona comprendida entre los 0° y
30° un C1=0,40 del lado de barlovento y C1=-0,30 del lado de sotavento, en las fajas
comprendidas entre los 30° y 60°; se usara un C2=0,60 del lado de barlovento y C2=-0,40
del lado de sotavento y por ultimo en la faja comprendida entre los 60° y 90°; se usara un
C3=0,80 del lado de barlovento y C3=-0,50 del lado de sotavento, en resumen siguiendo
este andlisis los coeficientes de empuje para las presiones exteriores son:

Tabla 21 Coeficientes de empuje C

Coeficiente C1 C2 C3
Barlovento 0.4 0.6 0.8
Sotavento -0.3 | -04 | -05

Fuente: Elaboracion propia
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d) Presiones interiores

El efecto de las presiones interiores consiste en tratar de sacar aire de la nave o de su

interior y esto ocurre cuando el porcentaje de abertura “n” de la construccion que se

analiza, sea mayor al 30% de la parte del area expuesta que corresponda a dicha planta. En

el presente aporte académico se considera ese porcentaje tomando en cuenta la totalidad de

la estructura.

Si la cara esta expuesta a barlovento o a sotavento se debe adicionar los siguientes

coeficientes de empuje de acuerdo al siguiente cuadro.

Tabla 22 Coeficientes para presiones interiores

Coeficiente C
Barlovento 0.4
Sotavento -0.2

Fuente: Elaboracion propia

e) Presiones finales

Luego el efecto combinado de presiones exteriores e interiores se toma adicionando los

coeficientes correspondientes de empuje arriba indicados, entonces se tiene:

Tabla 23 Coeficientes de empuje total

Coeficiente C1l Cc2 C3
Barlovento 0.8 1.0 1.2
Sotavento -05 | -0.6 -0.7

Fuente: Elaboracion propia

Aplicando la ecuacion para presiones o succiones debidas al viento con la velocidad de

disefo ya estimada y los diferentes valores de C, se tiene las presiones correspondientes:

P =0.0055 % C = V?

P = Presion o succion del viento (kg/m2)

C = Coeficiente de empuje (adimensional)

V = Velocidad de disefio (80km/h)

Remplazando los valores se tiene:

Tabla 24 Presiones Finales

Presion (kg/m2) P1L | P2 | P3
Barlovento 42 | 35 28
Sotavento -25 | -21 | -18

Fuente: Elaboracion propia
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Caracteristicas mecéanicas de las barras
Los tubos estructurales son de acero A-36, segun el cédigo americano del acero para la

construccién (AISC), con las mismas caracteristicas estan los elementos de apoyo (placa de

acero):

Esfuerzo ultimo o a la tension del acero A-36 oy = 4080 kg/cm?
Esfuerzo en el punto de fluencia o a cedencia oyp = 2530 kg/cm?
Esfuerzo al cortante del acero A-36 7, = 1391 kg/cm?
Modulo de elasticidad E = 2100000 kg/cm?
Peso unitario Wy = 7800 kg /m3
Coeficiente de Poisson u=0.30

Coeficiente de dilatacion del acero Tc = 0.0000117 m/m°C

Elementos estructurales de conexion: Son pernos de alta resistencia A325, sus
caracteristicas mecanicas son:
Esfuerzo al corte del perno 7, = 3800 kg/cm?

Esfuerzo a la tension del perno op = 6330 kg/cm?

Disefio estructural

Método de disefio plastico: En el método de disefio plastico es cuando el esfuerzo en un
punto de una estructura de acero ductil alcanza el limite de fluencia, esa parte de la
estructura cede localmente, permitiendo cierto reajuste de esfuerzos. Si se incrementa la
carga, el esfuerzo en el punto de cuestion permanecera casi constante y el incremento de
carga serd resistido por las partes cuyos esfuerzos son menores.

La teoria basica del disefio plastico ha permitido explicar mejor la posibilidad de
distribucion de los esfuerzos, una vez que dichos esfuerzos han alcanzado el valor
correspondiente al punto de fluencia, en ciertos puntos de la estructura. La teoria basica de
este método de analisis es considerar que las partes de la estructura donde se ha alcanzado
el valor del esfuerzo de fluencia, no pueden resistir esfuerzos adicionales. En lugar de esto,
esas partes fluirdn lo necesario para permitir que la carga a los esfuerzos sea transferida a
otras partes de la estructura, en donde los esfuerzos originales estaban por debajo del
esfuerzo de fluencia y, por lo tanto, en la zona elastica, siendo capaces de resistir esfuerzos
adicionales. Puede decirse que la plasticidad sirve al proposito de igualar esfuerzos en casos

de sobrecarga.
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El presente aporte académico esta disefiado de acuerdo a la teoria del disefio plastico.
4.3. Analisis, calculo y disefio estructural
Disefio estructural

Tabla 25 Propiedades del acero estructural

Designacion Esfuerzo a la fluencia oy p Esfuerzo a la tension oy
del acero klb/plg? kg/cm? klb/plg* kg /cm?
A-36 36 2530 58 4080

Fuente: Elaboracion propia
Disefio de miembros sujetos a tension
El dimensionamiento se efectla con los criterios relativos al estado limites de falla o estado
plastico. Segun este criterio las estructuras deben dimensionarse de modo que la resistencia
de disefio de toda seccion con respecto a cada fuerza interna que en ella actué (fuerza axial)
sea igual o mayor que el valor de disefio de dicha fuerza interna. La resistencia de disefio
debe incluir un factor de reduccion.
La resistencia de disefio que soporta un elemento estructural en tension por el método
plastico esta dada por la menor de las siguientes expresiones:
Pt = Ag oy * ¢4 Pt = Ar * oyp * @,

Donde:

Pt = Resistencia a la tension axial del elemento estructural (fuerza a tension).

oyp = Esfuerzo en el punto de fluencia o resistencia a la cedencia.

oy = Esfuerzo Gltimo o resistencia minima a la tension.

Ar = Area total de la seccion transversal.

Ag = Area efectiva o neta de la seccion transversal.

¢, = Factor de reduccidn o resistencia en la seccion bruta (0,90).

¢, = Factor de reduccidn o resistencia en la seccion neta (0,75).
La presencia de un agujero en un miembro sujeto a tension, obviamente incrementara los
esfuerzos, aun si el area del agujero queda ocupada por un remache o tornillo. Existe un
area menor de acero en la que la carga va distribuirse y existird también cierta
concentracion de esfuerzos en los bordes del agujero, a esta nueva area se la conoce como
seccion neta o area efectiva. El area neta de la seccién transversal, es el area total de la
seccion transversal del miembro, menos el area del agujero, ranuras 0 muescas, esta area

esta dada por las siguientes expresiones:
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m+(Dg*-D;?)

AT == P AA = dA * t
dP+1/16n+1/16u
dy 0 Ap =Ar — Ay
dp + 1.5mm + 1.5mm
Donde:

Ar = Area total de la seccion transversal del tubo estructural.

Ag = Area efectiva o neta de la seccion transversal.

A4 = Area de la seccion transversal de orificio o agujero de la placa.
dp = Lado o diametro de la seccion transversal del perno.

d, = Lado o diametro de la seccion transversal del agujero u orificio.
t = Espesor del perfilo tubo estructural aplastado (2e).

El célculo del didmetro del agujero se lo realiza siguiendo las siguientes recomendaciones:

El agujero se realiza con una dimension dp + 1/16 "0 dp + 1.5mum ademas se considera
una reduccion en el diametro del agujero porque se determino que en el momento de su
taladrado o punzonado, se dafa el material vecino en dp + 1/16", es por eso que el

didmetro de calculo es como se indico en las ecuaciones anteriores.

En la estructura espacial de la cubierta en estudio, se disefia siguiendo las ecuaciones
descritas anteriormente las cuales son también tomadas en cuenta automéaticamente por el
programa RAM Advanse, las dimensiones y espesores estan descritos para cada uno de los

elementos estructurales en el Anexo 5.

A continuaciéon se disefian los elementos estructurales a tension axial de la estructura
espacial
Disefio del elemento diagonal (barra N°36) de acero A-36, tubo estructural de seccion

circular hueca, cuyas dimensiones son:

PROPIEDADES | s Didmetro (D) = 2.67 [cm] dp =5/87=1,59 cm
“u_ Espesor (e) = 0.29 [cm] oy = 4080 kg/cm?
D t = 0.58 cm (2*e) oyp = 2530 kg/cm?

| L =109 cm E = 2100000 kg/cm?

Previamente se calcula el area efectiva y luego se remplaza en las formulas de disefio a
tension:
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dy = dp+1.5mm+ 1.5mm =159+ 2 % 0.15 =1.89 cm
Ay, =d,xt =189 %058 = 1.09 cm?
Ap = 2.16 cm?
Ap =Ar — Ay = 2.16 — 1.09 = 1.07 cm?
Pt = @, xoy x Ap = 0.75 4080 * 1.07 = 3274.2 kg

Pt = @, * oyp * Ar = 0.90 * 2530 * 2.16 = 4918.32 kg
Luego la capacidad maxima de tension axial que resiste el elemento estructural (barra
N°36) es Pt = 4918.32 kg.
Disefio del elemento longitudinal (barra N°277) de acero A-36, tubo estructural de seccion
circular hueca, cuyas dimensiones son:
PROPIEDADES Diametro (D) = 3.35 [cm] dp=5/8"=1,59 cm

Seccién : PIPE 1x0.133

“_ . Espesor (€) = 0.34 [cm] oy = 4080 kg/cm?
D t=0.68 cm (2*e) oyp = 2530 kg/cm?
Zil) L =109 cm E = 2100000 kg /cm?

Previamente se calcula el area efectiva y luego se remplaza en las formulas de disefio a

tension:
dy= dp+1.5mm+ 1.5mm=159+2%0.15=189cm
Ay =d,*t=1.89%*0.68 = 1.285 cm?
A = 3.19 cm?
Ap = Ar — Ay = 3.19 — 1.285 = 1.905 cm?

Pt = @, x oy * A = 0.75 * 4080 * 1.905 = 5828.69 kg

Pt = @, % oyp * Ap = 0.90 * 2530 * 3.19 = 7263.63 kg
Luego la capacidad maxima de tension axial que resiste el elemento estructural (barra
N°277) es Pt = 7263.63 kg.

Disefio de miembros sujetos a compresion

A través de los afios se han desarrollado centenares de formulas diferentes para miembros
sujetos a compresion, en las que sus autores intentaron aproximarse a las curvas de
resultados experimentales, estas expresiones fueron desarrolladas con el fin de introducir
toda la informacion disponible de las ultimas investigaciones, correspondientes al

comportamiento de miembros sujetos a compresion de acero.
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Se considera que el limite superior del pandeo elastico queda definido por un esfuerzo igual
al 50% del limite de fluencia (oyp). Si este esfuerzo se iguala con las expresiones de Euler,
el valor de la relacion de esbeltez, en este limite superior, puede determinarse para
cualquier acero en particular; este valor se lo denomina Cc, que es la relacién de esbeltez

que separa los intervalos de pandeo eléstico e inelastico.

2+xm2+E
Oyp
Donde:
Cc = Relacidn de esbeltez entre los intervalos de pandeo elastico e inelastico.
E = Modulo de elasticidad (2100000 kg/cm?).
oyp = Esfuerzo de cedencia o limite de fluencia.
La resistencia de disefio de las piezas comprimidas axialmente se calcula con las
expresiones que se indican a continuacion.
Fr es el factor de resistencia que vale 0.85 para kl/r=0, decrece linealmente hasta 0.75
cuando kl/r=Cc y conserva este valor para relaciones de esbeltez mas elevados,
matematicamente esto es:
(0.85 - 0.75)kl/r

Fr =0.85—
r Cc
250 (&)
Si kl/r>Cc  Pc = L*Z*FT Si kl/r<Cc  Pc=Axoyp*|1—-L * Fr
(g) 2xCc?
Donde:

A = Area de la seccion transversal del elemento estructural.

oyp = Esfuerzo a la fluencia del acero.

Cc = Relacion de esbeltez entre los intervalos de pandeo eldstico e ineldstico.

E = Modulo de elasticidad (2100000 kg/cm?).

kl/r = Relacion de esbeltez del miembro sometido a compresion.

Fr = Factor de resistencia o de reduccion.
El disefio de esta estructura espacial en particular, es disefiado siguiendo las normas
establecidas por el codigo de Disefio LFRD (AISC), dado que esta norma no amplifica los
momentos en columnas para considerar efectos de 2do orden, se debe realizar siempre un

analisis de 2do orden (P-Delta). La verificacion por codigo se realiza de forma automatica
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por el RAM Advanse luego de completar el analisis, en el Anexo 5 se tiene los resultados

obtenidos y reportes generados por el RAM Advanse.

A continuacion se procede al disefio de los elementos estructurales de la estructura espacial

que nos ocupa, solicitada a compresién axial.

Elemento estructural diagonal (barra N°36) de acero A-36, tubo estructural de seccion

circular hueca, cuyas dimensiones son:

P e pE 3 ax0.113  Didametro (D) = 2.67 [cm] A = 2.15 cm?
. Espesor (e) = 0.29 [cm] I =154 cm*
D t=0.58 cm (2*e) r=085cm
= L =109 cm kl
— =128.17
oy = 4080 kg/cm? r
oyp = 2530 kg/cm? Ce=128
E = 2100000 kg/cm?
Como kl/r>Cc se usa las expresiones:
Fr = 0.85 — (0.85 — 0.75) = 128.17 — 075
128
pe = 2 % 2100000 * 2.15 * 0.75 — 2034.08 kg
(128.17)2

Entonces la maxima compresion axial que resiste el elemento estructural diagonal (barra

N°36) es Pc = 2034.08 kg

Elemento estructural longitudinal (barra N°277) de acero A-36, tubo estructural de seccion

circular hueca, cuyas dimensiones son:

PROPIEDADES Diémetro (D) = 3.35 [cm] A =3.19 cm?
it Espesor (e) = 0.34 [cm] I =3.63 cm*
D t=0.68 cm (2*e) r=107cm
= kl
L =109 cm 2 - 101.63

oy = 4080 kg/cm?
oyp = 2530 kg/cm?
E = 2100000 kg/cm?

Como kl/r<Cc se usa las expresiones:

Cc =128
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(0.85 — 0.75) = 101.63

Fr = 0.85 — 8 =0.77
Pc=319%2530x(1 (101.63)° 0.77 = 4255.61 k
= 3. * * —_— —FF | x U. = .
¢ 2+ 1282 g

Entonces la maxima compresién axial que resiste el elemento estructural longitudinal (barra
N°277) es Pc = 4255.61 kg

Andlisis local del tubo estructural

Ante algunas solicitaciones criticas, es necesario realizar un andlisis local del tubo
estructural, los cuales estan sujetos a solicitaciones puntuales como el caso de la carga por
mantenimiento y la carga uniformemente distribuida de viento. Estas verificaciones del

elemento estructural se comprueban a la flexion, cortante y a la flecha.

llustracion 31 Diagrama de esfuerzos del tubo estructural analizado localmente

sinn u.mil
e ’WW\H o
< T

Mmax

Después de analizar los posibles estados mas desfavorables, el caso mas critico es cuando
el tubo estructural esta soportando directamente la carga puntual del equipo de
mantenimiento mas la concarga (peso propio mas carga permanente) y la carga de viento.
En la figura 29 se observa el tubo estructural analizado como una viga simplemente
apoyada con sus respectivas cargas y su diagrama de momentos flectores y cortantes.
El tubo analizado es el elemento estructural longitudinal (barra N°277), con 17 de diametro
y un espesor de 0.133” o su equivalente 0.34 cm, entonces los valores de las magnitudes
indicadas en la figura 29 son:
BarraN° PP(kg/m) DL(kg/m) Wo(kg/m) LLr(kg) Q=(PP+DL)*1.20+W*0.5 P=LLr*1.60
277 251 16.35 30.52 68.37 37.89 109.39
Entonces tenemos:

Barra N° L(m) Q(kg/m) P(kg) Mmax(kg*m) Vmax(kg)
277 1.09 37.89 109.39 35.44 75.35
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Donde:

Q = Carga distribuida (Peso Propio mas carga permanente y carga de viento), mayorada.
P = Peso del equipo de mantenimiento mayorado.

L = Longitud méxima de la familia de los elementos.

Mmax = Maximo momento flector del tubo sometido a las cargas sefialadas.

Vmax = Méximo esfuerzo cortante del tubo.

Las caracteristicas del tubo analizado son:

BarraN°  L(m) Arccm®  I(cm®)  Mg(cm®  De(cm)  Di(cm)
277 1.09 3.19 3.63 2.18 3.35 2.68

» Verificacion a flexion
Los elementos estructurales analizados corresponden al grupo de secciones compactos, por
ser elementos tubulares de seccion circular hueca, el momento resistente es:
Mu = oyp * Mg * @5

Donde:

Mu = Maximo momento resistente por una seccion transversal.

oyp = Esfuerzo a la fluencia del acero (A36 = 2530 kg/cm?).

Mg = Modulo resistente de la seccidn transversal (plastico).

@y = Factor de resistencia o minoracion para la flexion (0,90).

Remplazando valores se tiene:

Barra N° oyp(kg/lcm?) Mg(cm®) @5 Mu (kg*cm)
277 2530 3.06 0,90 6967.62

Luego en el caso mas critico el maximo momento flector del elemento estructural (Mmax),
es menor al momento flector resistente del tubo (Mu), entonces:
6967.62 kg*cm > 3544 kg*cm... Cumple!

Por lo que las secciones cumplen con la verificacion a la flexidn con bastante holgura.

» Verificacion al corte
La resistencia de corte para tubos redondos, debe ser determinada de acuerdo con los
estados limites de fluencia en corte:

_0.6*0ypxAr * @

%
u 2
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Donde:
Vu = Méximo esfuerzo cortante resistente de seccion transversal.
oyp = Esfuerzo a la fluencia del acero (A36 = 2530 kg/cm?).
¢ = Factor de resistencia 0 minoracién para cortante (0,90).
Remplazando valores se tiene:

Barra N° oyp(kglcm?) Ar(cm?) Ve Vu (kg)
277 2530 3.19 0,90 2179.09

2179.09 kg > 75.35 kg... Cumple!
El cortante también cumple con bastante holgura e incluso suponiendo que la carga puntual
se ubica en el extremo del punto sobre una sola barra.
» Verificacion a la flecha
La maxima deflexién de una viga simplemente apoyada para cargas del presente caso es:
P *L3 5%Q * L*
Orocal = 38 E 1 T 384 B+ 1

Donde:
SLocar = Maxima deformacion local del tubo estructural.
Q = Carga distribuida de la sobrecarga y el peso propio.
P = Carga puntual de mantenimiento.
E = Modulo de elasticidad del acero.
| = Momento de inercia de la seccidon transversal del tubo.
L = Longitud del elemento estructural.

La deformacién admisible normalizada para cerramientos y cubiertas es:

Siom =5 > Bapu =550 = 0.495
Luego la deformacion en el estado mas critico local, suponiendo que el equipo de
mantenimiento se ubica sobre el tubo estructural; esta correctamente satisfecha, el anélisis
general de la estructura en el RAM Advanse muestra las Deflexiones locales en miembros
en sus dos ejes, de este analisis extraemos la deflexion mas critica cuyo valor es de -0,0849

cm y se encuentra ubicado en la barra N°221 de la cubierta espacial.

Luego remplazando valores:

Barra N° P(kg) Q(kg/m) L(cm) E(kg/cm?) lcm®)  8,0ca(cm)
277 109.39 0.3789 109 2100000 3.63 0.479
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La deflexion local de una de las barras de la estructura espacial es menor que la
deformacion admisible y luego de las verificaciones realizadas anteriormente podemos
observar que el disefio de la cubierta es correcto.

Disefio de uniones empernadas

En las juntas empernadas pueden ocurrir fallas como las que se muestran en la figura 30 y

para disefiar adecuadamente las juntas atornilladas es necesario entender claramente esas

posibilidades.
llustracion 32 Fallas en las juntas empernadas
[TT11
-~ ] |
| T |— —_—
[NEN|

(a) (b)

-~ O —_— - <

(c) (d)
Fuente: MCCORMAC, Jack.; Disefio de estructuras de acero. (5%.ed.).

- La posibilidad de falla en una junta traslapada por corte del perno en el plano entre los
miembros (cortante simple), se muestra en el inciso (A) de la figura 30.

- La posibilidad de una falla a tension de una de las placas a través del agujero del perno, se
muestra en el inciso (B).

- En el inciso (C) se observa la posible falla del perno o de la placa de apoyo debido al
aplastamiento entre ambos.

- Un posible desgarramiento del miembro se muestra en el inciso (D), es la falla de la placa
por cortante detras del perno.

Para el disefio del perno se debera tomar en cuenta los siguientes factores o resistencias,
considerando que se trata de una conexién tipo aplastamiento, es decir, se producen
pequefios deslizamientos entre los miembros conectados, quedando los tornillos o pernos
sometidos a cortante y aplastamiento.

Disefio por cortante simple

La resistencia al cortante simple determina la capacidad del tornillo para soportar este
esfuerzo y evitar la rotura en la parte de la cabeza del tornillo o en el perno y se determina

con la expresion:
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Py = @cp * Ap * Tp
Donde:

@cp = Factor de reduccion al cortante del perno de alta resistencia (0,65).

Ap = Area de la seccion transversal del perno.

Tp = Esfuerzo al cortante del perno.

P, = Fuerza maxima a cortante que resiste el perno.
Disefio por aplastamiento
La resistencia de disefio por aplastamiento de un perno, es otro factor importante para
determinar las dimensiones del elemento conector y se determina con la expresion:

Py =240 %@y xdp *t * oy
Donde:

¢4 = Factor de reduccion al aplastamiento para agujeros estandar (0,75).
dp = Didmetro del perno.
t = Espesor de la plancha o tubo aplastado (2*e).
oy = Esfuerzo a la tensién del acero o material de la plancha (A36).
P, = Fuerza maxima axial por aplastamiento en el extremo del tubo.
Disefio al desgarramiento
Se debe realizar la comprobacion al desgarramiento por cortante de la placa detras de los
tornillos, para definir las dimensiones a los bordes, esta operacion se realiza con la
expresion: Vy=@c*xg*t*1y
Donde:
Vy, = Fuerza maxima axial por cortante o desgarramiento.
t = Espesor del tubo aplastado (2*e).
g = Longitud de la plancha sometida a cortante (entre el agujero y el borde del tubo
aplastado en direccion axial o longitudinal; g=9cm en el aporte).
¢ = Factor de minoracion para el disefio al corte (0,90).

74 = Esfuerzo cortante del acero del tubo aplastado (A36).

74 = 0.55 * gyp = 0.55 * 2530 kg/cmz = 1390 kg/cmz

Disefio por tension
Por ultimo, se realiza o verifica la resistencia de disefio por tension para tornillos o pernos

de alta resistencia, que esta dada por la siguiente expresion:
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Py = @r * Ap x o7
Donde:

P, = Méxima fuerza que resiste el perno a tension.

¢ = Coeficiente de minoracion para el disefio de pernos a la tension (0,75).

or = Esfuerzo a la tension del perno.

Ap = Area de la seccion transversal del perno.
Los esfuerzos a tension para pernos de alta resistencia proporcionados por las normas son:
Para pernos A325 es de 6330 kg/cm2 (90 klb/plg2) y para pernos A490 de 7900 kg/cm2
(112.5 KkIb/plg2).
Con las consideraciones anteriores se procede al disefio de las uniones de la estructura
espacial.
Disefio de la unién tipo.-
Es la conexion gue rige en casi toda la cubierta, podemos decir que es la union de la zona
central. A esta unidn concurren seis barras, después de un analisis entre los nudos mas
solicitados se tomo la mas critica de las uniones.

llustracion 33 Tensiones y resultante en el nudo 115
A3

f4
f2

)
f1

feV

El perno para la union es A325, se muestra en la ilustracion 32 y tiene las dimensiones:

llustracion 34 Perno y tuerca de acero de alta resistencia A-325

I

«— S —> o« | el d=2.86cm (1 1/8 didmetro del perno)
\“\ Ap = 6.42cm? (4rea del perno)

() S
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Disefio por cortante simple:
Tomamos el maximo esfuerzo por cortante para el disefio en acero segin LFRD indicado
anteriormente.

Py = @cp * Ap * Tp

Py = 0.65 * 6.42 x 5063.00 = 21127.90 kg
Disefio por aplastamiento:
Extraemos el valor del esfuerzo a la tension del acero A-36 de tabla 25.
Py =240 %@y xdp *t * oy
P, =2.40 x 0.75 x 2.86 = (2 * 0.34) *» 4080 = 14282.61 kg

Disefio al desgarramiento por cortante:

Vy=@c*xg*t*ty

Vy =090 %9 % (2 % 0.34) * 1390 = 7656.12 kg
El valor del esfuerzo cortante detrds del perno cumple la igualdad Vu = Pu/2; luego los
elementos estructurales resisten:
Py =2 %7656.12 = 15312.24 kg

Disefio por tension

Py = @7 * Ap * o7

Py = 0.75 % 6.42 * 6330 = 30478.95 kg

Analizando los resultados obtenidos se deduce que los méximos esfuerzos que resisten los
elementos estructurales en la unién tipo con pernos A-325 de didametro 1 1/8”’ es:

P, = 30478.95 kg

Disefio de apoyos con placa base.-

llustracién 35 Unidn entre la cubierta espacial y la viga
Tubo estructural

Placa base

Pernos

Viga de H°A°
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Caracteristicas geomeétricas del perno:
Dp =3.18 cm (1 %’ didmetro del perno)
Ap = 11.40 cm? (4rea del perno)
Lp =30 cm (longitud del perno)

Disefo por cortante simple:
Tomamos el maximo esfuerzo por cortante para el disefio en acero segun LFRD indicado
anteriormente.

Py = @cp * Ap * Tp

Py = 0.65 * 11.40 * 5063.00 = 37516.83 kg
Disefio por aplastamiento
Extraemos el valor del esfuerzo a la tension del acero A-36 de tabla 25.
Py =240 @, *xdp *t * oy
Py =2.40%0.75 % 3.18 * (2 * 0.34) * 4080 = 15880.67 kg

Disefio por tension

Py = q@r *Ap xor

Py = 0.75 x 11.40 * 6330 = 54121.5 kg

Disefo al desgarramiento por cortante:

Vy=@cxg*txty

Vy = 0.90 % 10 * (2 * 0.34) * 1390 = 8506.8 kg
El valor del esfuerzo cortante detras del perno cumple la igualdad Vu = Pu/2; luego los
elementos estructurales resisten:
P, = 2 %8506.8 = 17013.6 kg

La longitud del perno que va empotrado en la viga de H°A°, se la asume tomando en cuenta
que en realidad el perno no soporta ninguna fuerza axial, pero por motivos de construccion
y seguridad se asume 30.50 cm (12”).
Disefio de la placa base.-
La carga se transmite a través de una placa de acero que esta ligada a la viga en cuatro
pernos.
El &rea minima de la placa base de acero para el limite de la resistencia al aplastamiento del

hormigon, debe ser la menor de las siguientes expresiones:
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e e TR
= *
placa Aviga Pan * (0'85 * f’C)

2 _ 1 . [ 17013.6 ]2 504 o2
placa = 3000 ~ [0.60 = (0.85 * 250)
O bien:
p _ Py _ 17013.6 6672 cm?
place = i * (170 f' )~ 0.60 = (170 * 250)
Donde:

Apiaca = Area de la placa base

Dpiacqa = Diametro de la placa de acero

Ayigq = Area de la viga de H°A° (3000 cm?)

f'. = Resistencia a la compresion del hormigén a los 28 dias (25 MPa)

@4y = Factor de minoracion en el aplastamiento del hormigén (0.60)

P, = Carga maxima transmitida por la cubierta a la viga
Las dimensiones de la placa por motivos del tipo constructivo, asumimos que tiene un area
de 225 ¢cm? que es igual a una placa de 15cmx15cm, se adopta este valor para evitar
superposicion de elementos concurrentes.
El espesor se determina a partir de la flexion en los volados a que esta sometida la placa

dada por la siguiente expresion:

=0.62cm

, 2 « Py 2 +17013.6
= * = *
placa m 0.90 * O'YP * Aplaca 0.90 * 2530 * 625

tplaca = 0.62 cm - tplaca = 1/4 pulg.

Donde:

tpiaca = ESpesor de la placa de acero

oyp = Resistencia a la fluencia del acero

Apiaca = Area de la placa base

m = Es la distancia entre el perno secundario al borde de la placa
Disefio al aplastamiento de la placa base:

Py =240 %@y xdp *t * oy
Py =2.40 x0.75 * 3.18 x 0.62 * 4080 = 14479.43 kg
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4.4. Resultados

Tabla 26 Resumen de elementos estructurales de la cubierta espacial

item | Descripcion | @ (cm)| e (cm) Longitud NO de | Peso tubo Funcion o

(m) Piezas (kg/m) estructural/denominacion

1 Viga-01 3,35 0,34 0,29 7 2,51 Paralelas (2)

2 Viga-02 3,35 0,34 0,54 6 2,51 Paralelas o longitudinales

3 Viga-03 3,35 0,34 0,84 6 2,51 Paralelas (3)

4 Viga-04 3,35 0,34 0,94 2 2,51 Exteriores

5 Viga-05 3,35 0,34 1,09 163 2,51 Paralelas

6 Viga-06 2,67 0,29 0,94 22 1,69 Exteriores

7 Viga-07 2,67 0,29 0,98 12 1,69 Diagonales (2)

8 Viga-08 2,67 0,29 1,09 312 1,69 Diagonales

Fuente: Elaboracion propia
Tabla 27 Resumen de elementos de la cercha curva
item | Descripcion a(cm) | e(cm) Longitud No de Peso Funcion L
(m) Piezas (kg/m) | estructural/denominacién

9 Viga-09 5,08 0,32 1,2 2 4,98 Cordon superior

10 Viga-10 5,08 0,32 1,28 4 4,98 Cordon superior (2)

11 Viga-11 5,08 0,32 1,65 4 4,98 Corddn superior (3)

12 Viga-12 5,08 0,32 2,08 8 4,98 Alma diagonal (3)

13 Viga-13 5,08 0,32 3,17 8 4,98 Alma diagonal (2)

14 Viga-14 5,08 0,32 3,6 6 4,98 Cordon Inferior

15 Viga-15 5,08 0,32 3,6 6 4,98 Alma diagonal

Fuente: Elaboracion propia

4.5. Conclusiones y recomendaciones del aporte

» La gran cualidad de las estructuras espaciales es cubrir grandes superficies, con

grandes luces entre soportes, esto depende de la configuracion geométrica y forma

de la cubierta que puede ser facilmente configurada y también modificada, ademas

la estética es una cualidad indiscutible siendo ideal para el nuevo mercado Avaroa.

Para la estructura espacial se la debe modular de modo tal que los triangulos sean lo

mas simétricos posibles o en mejor de los casos sea iguales. Ademas en lo posible

elegir una sola seccion transversal de los elementos estructurales componentes de la

estructura espacial, para tener un montaje rapido y sencillo, pero en ocasiones para

optimizar material y peso se podria optar por dos secciones transversales.
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CONCLUSIONES

Una vez finalizado el disefio estructural del presente proyecto se llegdé a las siguientes

conclusiones:

>

Del estudio topografico se pudo concluir que el terreno de emplazamiento se puede
considerar plano con muy poca variacion de cotas, ya que el disefio esta planteado
sobre una construccidn antigua por lo que el terreno se encuentra nivelado.

El estudio de suelos realizado dio como resultado que la capacidad portante de
disefio es de 1.50 kg/cm? a 2.00 m de profundidad, con la finalidad de verificar la
capacidad portante se realizo un segundo ensayo donde el resultado fue de 1.50
kg/cm? a 2.50 m de profundidad. Observando en campo que los estratos a las
profundidades realizadas no cambiaba no se siguio realizando a mayor profundidad,
lo cual se verifico con el trabajo de gabinete donde la capacidad portante es la
misma en los dos ensayos.

Se realizo un solo pozo de ensayo en el frontis de la construccion actual, debido a la
imposibilidad de poder realizarlo dentro de la construccion ya que todo el rea esta
construida.

Los datos del estudio de suelos junto a la disposicion de la estructura dentro del
terreno fueron los parametros que definieron el tipo de fundacién a utilizar: zapatas
aisladas y medianeras con vigas centradoras.

En el caso del disefio estructural los resultados obtenidos de los elementos méas
solicitados se concluye que el programa Cypecad da una armadura mayorada en
relacién al calculo manual, con un % de variacion de: losa reticular 5%, viga 7%,
columna 3%, zapata medianera 6% Yy zapata aislada de 3%.

Un predimensionamiento adecuado de cada uno de los elementos estructurales,
reduce las iteraciones en el proceso de disefio, llevando a grandes ahorros en
material y por ende beneficios econémicos.

La verificacion de la viga a flexién en los estados limites de servicio refleja que la
seccion tiene una seguridad del 41% de no fisurarse, y la deformacion llega al 81%
de la deformacion admisible del elemento.

Mientras méas proximo se encuentre el acero adoptado a la cuantia minima, la

eficiencia de la viga a flexion estara entre un 90 y 100%.
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En relacion a las armaduras obtenidas para las columnas, se concluye que las
cuantias geométricas de todas las columnas estan dentro de lo recomendable (1,5%
a 3%).

En el proyecto se verifico, que para evitar los efectos de punzonamiento en forjados
reticulares, se debe tener columnas rectangulares como minimo 25 x 25 cm.

La verificacion de la losa reticular varia con el programa computarizado en la
armadura de distribucion ya que el programa no lo calcula.

El costo total del proyecto es de Bs. 5.631.204,23 (Cinco Milldn(es) Seiscientos
Treinta y Un Mil Doscientos Cuatro con 23/100 Bolivianos).

El plazo de ejecucion del proyecto es aproximadamente 19 meses que da 570 dias

calendario.

RECOMENDACIONES

>

Verificar la capacidad portante del suelo antes de la ejecucion del proyecto con el
numero de pozos de exploracidn que se crean necesarios y a la profundidad que sea
requerida por los responsables de la ejecucion de la obra.

Para la optimizacion de los resultados obtenidos del programa del calculo
estructural es necesario realizar una interpretacion de lo que te arroja el paquete y
una modificacion a esos resultados obtenidos ya que no es un medio pensante el
cual disefiara de acuerdo a los parametros establecidos en su elaboracion, y de esta
forma llegar a un dimensionamiento Optimo, teniendo siempre presente que el
Cypecad o cualquier otro software es una herramienta de apoyo

Es necesario realizar una verificacion manual de los elementos ya que presentan
variaciones en su armado que pueden llegar a ser de gran importancia, mediante un
andlisis de la estructura con los métodos tradicionales para tener una referencia de
comparacion de los resultados que entregue el software.

Es necesario uniformizar las secciones de vigas, columnas procurando que no sean
muy diferentes sin descuidar la seguridad, con el fin de facilitar la construccion.
Verificar manualmente la cantidad de acero propuesto por el programa y si fuera el
caso adoptar otra disposicion proxima a la cuantia minima, ya que el programa

mayora el acero a una cantidad mayor o igual a la cuantia media.
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Se debe tener en cuenta la separacion maxima entre las armaduras longitudinales de
las columnas que no sobrepase los 15 cm, ya que si sobrepasa esta distancia se
deberé colocar un estribado adicional.

Para la terraza se debe realizar una impermeabilizacion en toda su superficie, esto
para evitar inconvenientes de filtraciones.

Para lograr la resistencia requerida de disefio, utilizar agregados de buena calidad y
tamarios indicados en las especificaciones.

Antes de utilizar el programa informéatico se debe leer la normativa que se va
utilizar en el disefio de los elementos estructurales, permitiendo orientar el calculo

estructural a la normativa utilizada.
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