1. ANTECEDENTES
1.1. El problema.
Encuestas estadisticas de poblacién estudiantil comprendida entre los 6 a 19 afios de edad
realizadas en la comunidad de Cafias por el I.N.E. nos muestran los siguientes valores:
TABLA 1.1. Poblacion estudiantil comunidad de Cafas
SEXO TOTAL ASISTE NO ASISTE

MUJERES 158.00 84.00 74.00

HOMBRES 126.00 72.00 54.00

Fuente: Plan de Desarrollo Municipal, Alcaldia de Padcaya.

De los valores anteriores se puede obtener que un 45 % de la poblacion en edad estudiantil
asiste a una unidad educativa, por lo que se debe contar con establecimientos que puedan
acoger este porcentaje, pudiendo asi también aumentar este nimero dandoles el mayor
confort posible para un buen rendimiento académico, por lo tanto de no ser asi el aumento
de inasistencia escolar o la migracion a otras comunidades para realizar estos estudios

podria aumentar.

El crecimiento de la poblacion en edad escolar ha generado en los Gltimos afios que la
oferta de infraestructura de muchas unidades educativas, entre ellas la U.E. (Unidad
Educativa) “Blanca Navajas”, quede reducida ante la demanda de alumnos que se
incorporan afio a afio para inscribirse en diferentes niveles de curso, por lo que presenta el

rechazo de estudiantes por la falta de infraestructura.

1.1.1. Planteamiento.- Desde su construccion, este establecimiento fue amplidndose
permanentemente debido a la gran demanda de plazas educativas que requiere, sin embargo
estas ampliaciones no siempre fueron realizadas de la manera mas adecuada, ya que en una
sociedad empobrecida y con el esfuerzo y sacrificio de los propios beneficiarios a través de
instituciones que se solidarizaron con el deteriorado estado de conservacion y hacinamiento

en que los nifios se encontraban en el colegio, se fueron construyendo una serie de bloques



de aulas, unos al lado de otros, pero sin respetar un contexto arquitectonico funcional
estructural, sin contar con una vision futura de como iba a creciendo la escuela.

La poblacion en edad escolar que acoge la comunidad de Cafias en los niveles: inicial,
primaria y secundaria es cercana a los mil estudiantes, segin una encuesta realizada por el
arquitecto del Gobierno municipal de Padcaya, encargado del disefio arquitecténico en el
afio 2015.

La situacion del crecimiento desordenado, la infraestructura, ademas el fendmeno de
explosion demografica en la zona de influencia del establecimiento, el déficit del nimero
de aulas que también afecta directamente a la escasez de pupitres y asientos donde tienen que
sentarse los estudiantes para atender la clase y realizar sus deberes; hice que se
requiera con caracter de urgencia un proyecto de solucion para esta unidad educativa

planteando asi las siguientes alternativas:

Normalizar la demanda entrante de estudiantes a la U.E. Blanca Navajas sin aumentos
de cupos por afio.
Disefio y construccidn de una ampliacién para la U.E. Blanca Navajas.

1.1.2. Formulacién.- Con la construccion de una infraestructura a nivel de ampliacion se
puede solucionar las condiciones en las que se acoge a los estudiantes del establecimiento;
en base al analisis planteado en la propuesta, esta alternativa solucionara el problema; con
la construccion de la Unidad Educativa Blanca Navajas de la Comunidad de Cafias del
municipio de Padcaya.
1.1.3. Sistematizacion.- La alternativa definida de la construccion de la nueva
infraestructura de  nombre “UNIDAD EDUCATIVA BLANCA NAVAJAS” elige la mas
apropiada técnica (Alternativas estructurales) y econémica.
Dentro del desarrollo del disefio estructural se define a la alternativa de cimentacion la cual
esta sujeta al estudio de suelos, en funcién a la topografia y el planteamiento definido es:
Estructura de Cubiertas: Cercha metélica.
Estructura de Entrepiso: Losa alivianada.
Estructura de Edificacion: Estructura aporticada H°A°

Estructura de Cimientos: Zapata aislada H°A°



1.2.  Objetivos.
1.2.1. Objetivo General.

Realizar el disefio estructural de la “Unidad Educativa Blanca Navajas” para la comunidad
de Cafias, cumpliendo los lineamientos de disefio de la Norma Boliviana del Hormigon

Armado CBH-87 y la aplicacion del Manual LRFD, para estructuras de acero.

1.2.2. Objetivos Especificos.
Realizar el levantamiento topografico para poder emplazar el proyecto y obtener datos

técnicos para componer los computos métricos.
Ejecutar el estudio de suelos del lugar de emplazamiento de la obra para determinar la
capacidad portante del mismo y su respectiva clasificacion.

Disefar y dimensionar la estructura de la cubierta.

Disefiar la estructura de sustentacion.

Efectuar la verificacion de los resultados obtenidos del programa CYPECAD.
Estimar el costo aproximado de la obra gruesa para el emplazamiento fisico del
proyecto.

Realizar un aporte académico innovador, Util que se pueda emplear en el disefio.

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

siguientes:

1.3.1. Académico.- Profundizar los conocimientos adquiridos sobre el disefio de
estructuras proyectadas para el sector de educacion, aportando asi una vez terminado el
mismo, a futuros estudios o disefios en la universidad sobre temas relacionados.

Formar con criterio suficiente a nivel de ingenieria civil en la mencion de estructuras, para

que posteriormente el estudiante pueda desarrollarse profesionalmente en la sociedad.

1.3.2. Técnica.- Determinar la alternativa viable que se planteard en la propuesta de
proyecto de grado considerando toda la informacion brindada por la Alcaldia Municipal de

Padcaya.



1.3.3. Social.- Contribuir a la poblacién de la comunidad de Cafias del municipio de
Padcaya, con el disefio estructural de la nueva Unidad Educativa “Blanca Navajas”, con
una infraestructura educacional de caracteristicas Optimas y apropiadas, para el sector
educativo en la comunidad de Cafas, se lograra un mejoramiento considerable en la

educacion para los nifios y jovenes de esta region.

1.4.  Alcance del proyecto.

El presente proyecto esta enfocado solamente en el disefio estructural de la edificacion, para
esto se realizard previamente el levantamiento topografico del lugar de emplazamiento de la
obra y el estudio de suelos para determinar el tipo de suelos y la capacidad portante del
mismo; en base a esta informacion del terreno, el disefio y dimensionamiento de la cubierta
y de la estructura de sustentacion de H°A° correspondiente a las vigas, columnas losas y
zapatas con la ayuda del programa CYPECAD vy su correspondiente verificacion; también
se formularan las especificaciones técnicas para su posterior ejecucion y el cémputo

métrico para delimitar el costo referencial de la obra.

1.5. Localizacion del proyecto.

La comunidad de Carias se encuentra en el Municipio de Padcaya; se encuentra ubicada en
la primera seccion provincia Arce del departamento de Tarija a 45 Km de la capital del
departamento, comprende una extension territorial de 4.225,17 Km2, y representa
aproximadamente el 81% del espacio geografico provincial, en terrenos que le pertenecen
al municipio. Se trata de una zona relativamente plana con una altitud media de 1980 m.s.n.m
tiene una latitud de 21° 31" S, una longitud 64° 40" O y esta delimitada por las comunidades

que estan en su area de influencia que son:
Al norte con Colonia sud

Al oeste con Rincon Cafiada y Rio Negro
Al sur con Chaguaya y Juntas

Al noroeste con Cieneguillas



Grafica N°1.1 Ubicacion del proyecto
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Fuente: Atlas geografico de Tarija (Lexus Editores)

1.6. Informacién socioeconémica relativa al proyecto.

Social

La densidad de la poblacion aumenté de aproximadamente de 3 habitantes por kilometro
cuadrado en 1950 a méas de 10 habitantes por kildbmetro cuadrado en el afio 2001, aumento
que se explica por las tasas de crecimiento inter censal 1950-1976, de 2.28% y 1992-2001,
de 3.18%.

La mayor densidad poblacional se encuentra en la provincia Cercado alrededor de 74
personas por kilémetro cuadrado, en tanto que la provincia Arce no llega ni a 4 personas

por kilometro cuadrado.

Desde de 1976 el idioma o lengua que se habla el departamento de Tarija es el espafiol,

entre los idiomas nativos mas hablados estan el quechua y el aymara.



La poblacion de Padcaya y su area de influencia la lengua que hablan en su gran mayoria
es el castellano, pero también existen otras lenguas que hablan pero en pequefias cantidades
como es el caso del quechua, aymara (gente del norte de Bolivia que emigré al sur de

Tarija) y guarani (personas provenientes del Gran Chaco).

Econdmico

La actividad principal que sustenta a las familias de la comunidad de Padcaya y su area de
influencia es la produccion de la vid, también se cultiva en pequefias proporciones el maiz,
la arveja, etc. Los suelos de esta comunidad son aptos para dicha produccion y todos los
terrenos cuentan con riego lo cual el agua es proveniente de estanques y del agua que
escurre por los rios.

Los comunarios son de escasos recursos econémicos, por lo tanto la gran mayoria tienen
que cultivar sus tierras en forma rudimentaria utilizando el arado, y algunos comunarios
aprovechan la tecnologia para cultivar sus terrenos, especialmente para sembrar el maiz ,
la arveja, etc.

Los pobladores de la comunidad de Cafas se dedican a la crianza principalmente de ganado
vacuno, porcino, bovino, etc., en pequefias magnitudes.

Servicios bésicos

Los servicios basicos que existen en la comunidad de Cafias: agua potable, luz eléctrica,
teléfono.

Agua Potable

La comunidad de Cafias cuenta con un sistema de agua potable, la mayoria de los
pobladores tienen conexion domiciliar; servicio proporcionado por COSAALT

(Cooperativa de Servicio de Agua y Alcantarillado Tarija).

La dotacion de agua potable en época de estiaje, es donde comienza los racionamientos del
liquido elemento, lo cual ocasiona una molestia en toda la comunidad de la zona de estudio.
El suministro de agua potable estd disminuyendo debido a las fuertes sequias que experimenta

regularmente el pais.

Servicios Eléctricos



El servicio de energia eléctrica es proporcionado por SETAR (Servicios Eléctricos Tarija),

el cual cobra una tarifa a todos los consumidores de dicho servicio.

Todos los comunarios de Padcaya cuentan con este servicio, lo cual es fundamental para
realizar las distintas actividades tanto en el dia y especialmente en la noche. Ya no utilizan
medios rasticos para poder generar luz durante la noche (mecheros de kerosén, velas, etc.).

Educacion

La educacion primaria es gratuita y obligatoria para los nifios entre 6 y 13 afios de edad,
pero el nimero de centros de ensefianza, ha aumentado en los Gltimos afios, no es suficiente
para satisfacer las necesidades del pais, el 2005 contaba con un indice de alfabetizacion del
88,4 por ciento.

Segun datos del 2000, cerca de 1.492.023 alumnos asistian a las escuelas de ensefianza
primaria; la tasa de escolarizacion de ensefianza en secundaria era del 84% y en ensefianza
superior del 39%. La mayoria de los centros educativos estan ubicados en zonas urbanas; la
poblacién infantil, fundamentalmente indigena que habita en las zonas rurales, registra poca
o nula

En lo que respecta a la educacion la comunidad de Cafias cuenta con una escuela o nicleo
escolar la cual s6lo hasta el nivel primario, los jovenes para poder recurrir al nivel secundario

tienen que emigrar a otras comunidades o a la ciudad de Tarija.



CAPITULO 11

2. MARCO TEORICO.

2.1.  Levantamiento topogréfico.

Un levantamiento topografico consiste en hacer una descripcion de un terreno en concreto.
Mediante el levantamiento topografico, un topografo realiza un escrutinio de una
superficie, incluyendo tanto las caracteristicas naturales de esa superficie como las que
haya hecho el ser humano. Con los datos obtenidos en un levantamiento topogréfico se
pueden trazar mapas o planos en los que aparte de las caracteristicas mencionadas
anteriormente, también se describen las diferencias de altura de los relieves o de los elementos

que se encuentran en el lugar donde se efectdan el levantamiento.

El principal objetivo de un levantamiento topografico es determinar la posicion relativa
entre varios puntos sobre un plano horizontal. Esto se compone mediante un método
Ilamado planimetria. El siguiente fin es delimitar la altura entre varios puntos en relacion
con el plano horizontal definido anteriormente. Esto se lleva a cabo mediante la nivelacién
directa. Tras ejecutar estos dos objetivos, es posible trazar planos y mapas a partir de los
resultados logrados consiguiendo un levantamiento topogréafico.

2.2.  Estudio de suelos.
2.2.1. Ensayo de penetracion estandar
Las pruebas de campo adquieren una gran importancia en los suelos muy susceptibles a
la perturbacion y cuando las condiciones del terreno varian en sentido horizontal y

vertical. EI método de prueba in situ mas ampliamente utilizado es el de penetracion.

El SPT (STANDARD PENETRATION TEST ASTM de 1586) o ensayo de penetracion
estandar, es un tipo de prueba de penetracion dinamica, que es empleado para hacer

ensayos en terrenos que se requiere practicar un reconocimiento geotécnico.

La finalidad del ensayo S.P.T. es precisar la compacidad y la capacidad de soporte del
suelo no cohesivo tomando muestras representativas del suelo para poder hallar
correlacion entre el namero de golpes, n, medido y la compacidad y la resistencia a la

compresion simple por medio de tablas o abacos ya existentes.



El ensayo SPT se realiza en el interior de sondeos durante la perforacion, consiste
basicamente en encontrar el nimero de golpes (n) que se necesitan para introducir dentro
de un estrato de suelo, una toma de muestras (cuchara partida hueca y cilindrica) de 30 cm
de largo, didmetro exterior de 51mm interior 35mm, que permite efectuar tomas de
muestra naturalmente alterada en su interior, a diferentes profundidades (generalmente con
variacion de metro en metro). El peso de la masa esta normalizado, asi como la altura

de caida libre, siendo éstos respectivamente 63.5 kg y 76.2 cm.

2.2.2. Clasificacion de suelos sistema AASHTO.
El Sistema de Clasificacion AASHTO actualmente en uso, se muestra en la tabla siguiente:

Tabla N°2.1. Sistema de clasificacion AASHTO

SISTEMA DE CLASIFICACION AASHTO

Clasif. Suelos Granulares (7 35 % pasa 0.08 Suelos Finos (> 35 % bajo 0.08 mm)

Genera P '

Grupa A A3 A3 A-d A-5 A-B AT
Sub- Ala | Alb S e R AcT-5T
Grupo B | 7T ATE

2 mm 7?50

O5mm | 730 | 750 | 791

oogmm | #18 | ?28 10 Y3a5s ? 36
W] 240 (241 | 240 | ?1 240 74 240 74
I T B MNP |10 210 ] 211 | 211 10 10 211 11
Descrip Gravas y Arena Gravas v Arenas . Suelos
-Cidn Arenas fina | Limosas yArcillosas Suelns Limosos Arcillosos

AT 5P 7 (i — 30) A—T—6:IP = (w— 30)

IG = (B/O.05 —35) (0.2 +0.005 {wl — 400 + (BAO.05 - 15) (IP - 10) *0.01
*ParaA-2-ByA-2-7: IG= (B/D.03 - 15 (IF - 100 * 0.1
Siel guelo® es NP7 IG=0;515=<0 ¢ I5=0

Fuente “Manual para caminos AASHTO”
De acuerdo con éste, el suelo se clasifica en siete grupos mayores: A-l al A-7. Los suelos
clasificados en los grupos A-l, A-2 y A-3 son materiales granulares, donde 35% o0 menos



de las particulas pasan por la criba No. 200. Los suelos de los que més del 35% pasan
por la criba
No. 200 son clasificados en los grupos AA, A-5, A-6 Y A-7. La mayoria estan formados
por materiales tipo limo y arcilla. El sistema de clasificacion se basa en los siguientes
criterios:
Tamafno del grano.
Grava: fraccion que pasa la malla de 75 mm y es retenida en la malla No. 10 (2 mm)
de Estados Unidos.
Arena: fraccion que pasa la malla No. 10 (2 mm) US. y es retenida en la malla No.
200 (0.075 mm) US.
Limo y arcilla: fraccion que pasa la malla No. 200 US.
Plasticidad.
El término limoso se aplica cuando las fracciones de finos del suelo tienen un
indice de plasticidad de 10 o menor. El término arcilloso se aplica cuando las
fracciones de finos tienen un indice de plasticidad de 11 o mayor.
Si cantos rodados y boleas (tamafios mayores que 75 mm) estan presentes, éstos se
excluyen de la porcion de la muestra de suelo que se esta clasificando. Sin embargo,

el porcentaje de tal material se registra.

Para clasificar un suelo de acuerdo con la tabla anterior, los datos de prueba se aplican
de izquierda a derecha. Por un proceso de eliminacion, el primer grupo desde la

izquierda en el que los datos de prueba se ajusten, es la clasificacion correcta.

2.2.3. Clasificacion de suelos sistema SUC.

La forma original de este sistema fue propuesto por Casagrande en 1942 para usarse en
la construccién de aeropuertos, emprendida por el Cuerpo de Ingenieros del Ejército
durante la Segunda Guerra Mundial. En cooperacion con la Oficina de Restauracion de
Estados Unidos, el sistema fue revisado en 1952. Hoy en dia, es ampliamente usado por
los ingenieros (Prueba D-2487 de la ASTM). El Sistema Unificado de clasificacion se

presenta en las tablas siguientes; clasifica los suelos en dos amplias categorias:
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Tabla N° 2.2. Sistema de clasificacion SUC (suelos Gruesos)

SISTEMA CLASIFICACION USCS
GRUESOS (= 50 % pasa 0.08 mm)

Tipo de ] % RET 5 | % Pasa = |p
Suelo | Simbolo ., ooEmm | CU | CC
Gy =4 [1a3
P <5 76 |<la=3
i <073 (wl20 & <4
GC =12 =073 (wl20) 6 =7
o =6 |1a3
=p <5 76 [<la=3
S =073 [wl- 201 6 <4
sC =12 = 073 (wl-20) 7 =7
* Entre 5 ¥ 12% usar simbolo doble comao G50,

GP-GM,SW-SM, SP-SC.

TSIIP=073 w20y d s IF entre d vy 7 e
IP=0.73 (wl-20), usar simbolo doble: GM-GC, SMW-ZC.

En casos dudosos favorecer clasificacion menos plastica
Ej: GW-GM en vez de GW-GC.

ClU=@E0 cc=_ @an? -
@10 @50 = @10

fuente: Braja M. Das.

Tabla N° 2.3. Sistema de clasificacion SUC (suelos Finos)

SISTEMA CLASIFICACION USCS

FINOS (7 50 % pasa 0.03 mm)

Tipo de | simbola Lirn. Lig. Indice de Flasticidad
Suelo il =P
ML < 50 = 0.73 (wel — 200
&= 4
hH = 80 = 073 (wl — 200
= 0T el =200
CL < 50 veT
-H = &0 = 073 (wl — 200
oL = 50 =* ] zeco al horno
T TS del wl
seco al aire
ZH = Al

Materia organica fibrosa se carboniza, se
=3 gquema o =& pone incandescente.

SHIP= 073 (wl —20) a silF entre 4 vy 7
EIP = 0.73 (wl — 20), usar simbolo doble:
CL-ML, CH-OH

= Sitiene olor organico debe determinarse
adicionalmente wl seco al horno

fuente: Braja M. Das.



Suelos de grano grueso que son de naturaleza tipo grava y arenosa con menos del
50% pasando por la malla No. 200. Los simbolos de grupo comienzan con un prefijo
G a S. G significa grava o suelo gravoso y S significa arena o suelo arenoso.
Los suelos de grano fino con 50% o mas pasando por la malla No. 200. Los
simbolos de grupo comienzan con un prefijo M, que significa limo inorganico, C
para arcilla inorganica u O para limos y arcillas organicos. El simbolo Pt se usa

para turbas, lodos y otros suelos altamente organicos.

Otros simbolos son también usados para la clasificacion:

W: bien graduado

P: mal graduado

L: baja plasticidad (limite liqguido menor que 50)
H: alta plasticidad (limite liquido mayor que 50).

2.3.  Disefio Arquitecténico.

En el campo de la Arquitectura, un proyecto Arquitectonico es el conjunto de planos, dibujos,
esquemas Yy textos explicativos, aprovechados para plasmar el disefio de unaedificacion,
antes de ser construida; el proyecto arquitectonico completo comprende el desarrollo de una
edificacion, la distribucién de uso y espacios, la manera de utilizar los materiales, tecnologias
y la elaboracién del conjunto de planos, con detalles y perspectivas.

2.3.1. Etapas del disefio Arquitectonico.

Para elaborar un proyecto arquitectonico, se lleva a cabo un proceso previo de
investigacion que guia al Arquitecto en su tarea a lo largo de todo el proyecto. La
interpretacion que hace el Arquitecto de los resultados de esta etapa es lo que define en
buena medida la personalidad del proyecto. Se identifican en este arranque del proceso tres
actividades bésicas:

Planteamiento del programa. Se refiere a la etapa inicial donde un Cliente busca un
especialista (en este caso, Arquitecto) para que disefie un edificio que resuelva sus

necesidades especificas de espacio y usos. El cliente también le describe al
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2.4.

disefiador los recursos de los cuales debe partir (terreno o construccion existentes,
presupuesto asignado, tiempo de ejecucidn, etcetera).
Interpretacion del programa. El arquitecto estudia las necesidades del cliente y de
acuerdo a su interpretacion y su capacidad profesional, establece los objetivos a
investigar antes de hacer una propuesta. Las interpretaciones que el Arquitecto
hace de las necesidades del cliente le servirdn de guia en la siguiente etapa, pero
estan siempre sujetas a modificaciones posteriores segun vaya avanzando el
proceso de disefio arquitectdnico.
Investigacion. Tomando los resultados de las dos etapas anteriores, se hace el
analisis y también la sintesis de la informacion. En primer lugar se requiere de
investigacion de campo y bibliografica que permita conocer los detalles del
edificio, segun su tipologia.
Posteriormente para realizar el “Programa de Disefio” de los resultados de la
sintesis de la investigacion, el disefiador hace una lista identificando los
componentes del sistema y sus requerimientos particulares. A esta lista se le
denomina Programa Arquitectonico.
Una vez definido todos los elementos se prosigue con el “Esquema o diagrama
arquitectonico” a partir del Programa Arquitectdnico, el disefiador hace un esquema
grafico, similar a un organigrama, en el cual representa todos y cada uno de los
elementos del programa y los relaciona mediante lineas o flechas de acuerdo a las
relaciones entre los espacios. Por ejemplo, la cocina deberia estar relacionada con
el comedor, pero no con los dormitorios. Mediante la presencia (0 ausencia) de
flechas se sefiala este tipo de relacion. A este grafico de las relaciones entre los

espacios se le llama diagrama arquitectonico.

Idealizacion de las estructuras.

Una vez analizadas las alternativas para el disefio estructural, se optd por una estructura

aporticada de H°A° conformada por vigas columnas Yy losas, para el disefio de fundaciones

se optd por zapatas aisladas ya que vendria a ser la mejor alternativa dadas las condiciones

del terreno y capacidad portante del suelo, la cubierta se disefiard de cerchas metalicas ya

que resultan mucho méas econémicas y accesibles en el mercado que una cubierta hecha de

cerchas de madera.
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En el grafico siguiente podemos ver una imagen referencial sobre la idealizacion de la

estructura.

Grafico N°2.1. Imagen referencial de la idealizacion.

Losa alivianada

I

@ Columna de H°A°

{1 Vigade H°A®

<j Columna de H°A®

Viga de H°A°

T

@ Viga de H°A°

{7 Zapata aislada

Fuente: Elaboracion propia.

2.4.1. Estructura de sustentacion de la cubierta.

El método adoptado para el disefio de la cubierta metélica es el método de Disefio por
factores de carga y resistencia o LRFD, que se basa en los conceptos de estados limite y
pretende méas que obtener soluciones méas econdémicas el proporcionar una confiabilidad
uniforme para todas las estructuras de acero.

Debido que para el LRFD se emplea un coeficiente de seguridad o factor de carga para
las solicitaciones permanentes menor que para las deméas acciones, por cuanto se
encuentran determinadas con mayor precisién 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.
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2.4.2. Estructura de sustentacion de la edificacion.
La edificacion esta sustentada en una estructura aporticada de H°A° que consta de vigas,

columnas y losas.

Cada elemento esta ubicado segun las necesidades que presenta el plano arquitectonico,

cuidando que sea indispensable y no obstaculice ningin ambiente.

La seccién de cada elemento lo definen las cargas solicitantes, cuidando el
sobredimensionamiento, teniendo de esta manera columnas de seccion cuadrada y

seccion rectangular, vigas rectangulares y las losas alivianadas.

2.4.3. Fundaciones.
Las fundaciones estan compuestas de zapatas aisladas que debido a que las cargas
provenientes de la estructura son moderadas y la capacidad portante del suelo es bastante

resistente no serén de gran dimension.

Esta estructura requiere de zapatas aisladas centradas como también de zapatas laterales
debido a la colindancia con lotes vecinos.

2.5.  Disefo estructural.
Este proyecto estd basado en el Cdédigo Boliviano del Hormigon CBH-87 para toda la
estructura aporticada, y también se emple6 del Manual LRFD, para la cubierta constituida

por una estructuras de acero.
A continuacion se describe la fundamentacion teérica para el disefio de cada elemento:

2.5.1. Cubierta.

El acero como material estructural se ha adoptado de manera méas generalizada en
muchas construcciones, debido a la gran variedad de productos existentes, su economia,
resistencia, ductilidad y otras propiedades que lo hacen conveniente para elementos
utilizados en diversidad de estructuras. Es un material que se fabrica bajo estrictas
condiciones de control de calidad, lo que lo hace uniforme en cuanto a dimensiones y
resistencia. Es producido en una gran variedad de tamafios y formas facilitando asi la labor
del disefio. Existen numerosas ventajas en sus propiedades respecto a otros materiales

estructurales, tales como su alta elasticidad, de manera que las deformaciones
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bajo carga son muy pequefias; su gran ductilidad, por lo cual es capaz de tener grandes
deformaciones antes de fallar; su resistencia por unidad lineal es elevada, logrando asi
un peso mas liviano en los elementos, una caracteristica muy deseada en las estructuras
de techo. En la construccion, los elementos de acero son ensamblados rapidamente y
facilmente unidos mediante dispositivos simples de conexion, lo cual contribuye en la
reduccion de costos por el tiempo ejecucion; ademas se adaptan facilmente a posibles
extensiones o ampliaciones futuras y los elementos dafiados son facilmente reforzados o
reemplazados, estos ultimos con la posibilidad de venderlos para su reutilizacion, ya que

el acero es reciclable.

Asimismo el acero presenta algunas desventajas en su utilizacion como material
estructural, tales como la susceptibilidad a la corrosion por el agua y productos
quimicos, y la pérdida de resistencia al estar expuesto al fuego y a elevadas
temperaturas. Estos inconvenientes con el acero se solucionan protegiendo a los elementos
con pinturas o aislantes, lo que podria generar un costo adicional por mantenimiento,
siendo esto Ultimo una desventaja mas. En cuanto al comportamiento del acero bajo cargas
se tiene la susceptibilidad al pandeo en miembros esbeltos en compresion, la fatiga del
material al ser expuesto a numerosos ciclos alternos de esfuerzos, y en ciertas condiciones
bajo cargas que producen fatiga y muy bajas temperaturas el acero pierde su ductilidad y

la falla fragil ocurre.

El acero estructural tiene una amplia gama de seleccién para diferentes condiciones, lo
cual facilita la labor de disefio en cuanto a la seleccion de los elementos estructurales,
sin embargo no todos son aplicables en estructuras de techo, debido a que la capacidad
estructural de algunos perfiles es demasiada elevada comparada con las solicitaciones de
carga a la que estard sometida la estructura, ademas algunos perfiles son méas pesados

que otros, lo cual no es conveniente para los sistemas de techos.

Los tipos de perfiles de acero estructural se pueden clasificar segin su fabricacion en:
perfiles de acero laminados en caliente y perfiles de acero formados en frio. Entre los
perfiles laminados a caliente se utilizan diferentes tipos de laminadoras de acabado para

formar diferentes perfiles estructurales, algunas de estas son:
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Laminadora estructural para secciones I, C, L T y otras; laminadoras de barra para barras
redondas, cuadradas, hexagonales y octogonales; laminadoras de tubo para tubos y
laminadoras de placas para placas.

Grafico N°2.2. Tipos de perfiles.

4 iy

Fuente: www.google.com

2.5.1.2. Apoyos.

Las conexiones en los apoyos ayudan a que la estructura de techo se mantenga estable,
ademas de transmitir la carga a la estructura principal, existen distintos tipos de conexiones
en los apoyos los cuales dependeran en si de la estructura de techos y de la estructura
principal ya sea esta de columnas de acero, columnas de concreto o paredes de

mamposteria.

La forma méas comun de conexién es cuando la estructura metélica se encuentra
embebida en el concreto y suelen unirse a los refuerzos de las paredes por medio de
soldadura para su posterior colado. La estructura principal puede ser de paredes de
concreto 0 mamposteria y columnas de concreto. Alternativamente para estructuras de

soporte de concreto o0 mamposteria la conexion de la estructura de techo suele hacerse
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fijando una placa de acero por medios de pernos embebidos en el concreto, tal como se
muestra en el cuadro siguiente.

Gréfico N°2.3. Apoyo empernado.

i >
3

| 1 /
Fuente: www.google.com

Son elementos que sometidos a flexion y su principal funcion es la de brindar apoyo y
fijacién a la cubierta de techo. Se considera la condicion simplemente apoyada sobre los
elementos primarios de la estructura de techo, como armaduras, vigas de alma abierta o

alma llena.

Las secciones de acero pueden ser laminadas en caliente o formadas en frio, las méas
usuales son las C, 1 0 Z, siendo el primero el méas utilizado. El espaciamiento depende de

las condiciones de carga, por lo general es de 2 a 6 pies (60 a 180 cm).

Las cargas gravitatorias se dividen en dos grupos:

2.5.1.4.1. Carga muerta (D).

Son las cargas generadas por el peso propio tanto de elementos estructurales (vigas de
techo, largueros, etc.) como de elementos no estructurales (cubierta, cielo falso,
instalaciones hidraulicas y eléctricas, etc.), que ocupan una posicién fija y gravitan de
manera constante sobre la estructura sin alguna variacion significativa de su peso en el

tiempo.
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2.5.1.4.2. Cargaviva (L).

Las cargas vivas estan relacionadas con el uso y ocupacion de la estructura; debido a su
naturaleza variable, incluye todo aquello que no tiene posicion fija y definitiva. Se
identifican dos clases: cargas moviles (mantenimiento y reparaciones) y cargas de
movimiento (grdas sobre vigas carril). Para la valuacion de la carga viva en el analisis de
estructuras de techo se toma el valor recomendado en el “Reglamento para la Seguridad

de Estructural de las Construcciones”, segun la tabla siguiente:

Tabla N° 2.4. Cargas Vivas Unitarias Minimas Cargas vivas unitarias minimas, Kg/m?

DESTINO DEL PISO O CUBIERTA © % %
Cubiertas y azoteas con pendientes no mayor de 5%. 15 50 100
Cubiertas y azoteas con pendientes mayor de 5%. 5 0 20

Fuente: Reglamento para la Seguridad Estructural de Las Construcciones (1997).

En la tabla se utiliza la carga viva maxima (qm) para el analisis de cargas de gravedad,
la carga viva instantanea (ga) para el andlisis sismico y de viento, y la carga viva media
(q) para el célculo de asentamientos diferidos. La carga viva se considera uniformemente
distribuida sobre el area tributaria de cada elemento, entendiéndose por area tributaria el

area que incide con su carga unitaria sobre el elemento en referencia.

Los miembros en tension se definen como elementos estructurales sometidos a fuerzas
axiales de tension y tension debida a flexion. Un miembro ddctil de acero, sin agujeros y
sometido a una carga de tension, puede resistir, sin fracturarse, una carga mayor que la
correspondiente al producto del area de su seccion transversal (A) y del esfuerzo de
fluencia del acero, gracias al endurecimiento por deformacion. El esfuerzo de un
miembro a tensién esta dado por.

<@

©=

[0S
Donde:
f = Esfuerzo de un miembro sometido a tension axial.

T = Magnitud de la carga de tension.

An = &rea neta de la seccion.
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Si un elemento estd sometido a tension y las conexiones se realizaran por medio de
tornillos, para la colocacion de estos es necesario retirar material de la seccion
transversal para formar los agujeros, por lo que en esta seccion solo una parte de la del
area total del miembro soportara la carga, a esta seccién se le conoce como area neta An,
tal como se muestra en la figura siguiente:

Grafico N°2.4. Area Neta de la Seccion Transversal.

)
|
(
——
—

7

)
)
——

Nt Q#?

An

Fuente: www.google.com

Los elementos a compresion, bajo la accidn de una carga axial, tendran un comportamiento
inicial de acortamiento proporcional al esfuerzo generado por la carga que actla en su eje
longitudinal. Cuando la carga aumenta a un valor critico, se presenta una falla brusca por
inestabilidad lateral denominada pandeo, en el sentido de su menor momento de inercia.
Su forma de flexionarse dependera de las condiciones de sujecion en sus extremos. Euler
determind por primera vez el esfuerzo critico de falla (fcr) con la

expresion:

_ *k *0
%= "o &

Donde E es el médulo de elasticidad del material, | es el momento de inercia del area

transversal con respecto al eje principal menor y L se tomara como la distancia entre los

puntos de inflexion de la elastica, donde el momento de flexion vale cero. Esta distancia L

se considera como la longitud efectiva del elemento a compresion. Para que esta ecuacion sea

valida, el miembro debe ser elastico y sus extremos deben poder girar libremente pero no

tener capacidad de trasladarse lateralmente.

20


http://www.google.com/

El parametro de la esbeltez se define como:
@- o @ \/Q
@1

Condiciones de Resistencia (para la condicion mas desfavorable en conjunto)

W@
€= 000 Q= 060 :
<

%=33%

Longitud maxima libre de unién (L1) que asegura el trabajo como perfil compuesto.

@ B_ o0 —

0% 2

Eficiencia de trabajo del perfil compuesto

n=2*000

2.5.2. Materiales y base de célculo para la Estructura Aporticada.

La resistencia caracteristica del hormigén es un resultado de un control estadistico
realizado con probetas de ensayo cuyo resultado sigue una curva de distribucion de
frecuencias (curva de Gauss), este es un valor con un 95 % de probabilidad que ocurra.

Se adopta como resistencia caracteristica del hormigon a compresion (fo), a la
resistencia que alcanza el hormigén a los 28 dias. Una manera de determinar la

resistencia a compresion a “j” dias, es mediante tabla. Ref. H® A° J. Montoya.

2.5.2.1.1. Valores minimos de resistencia.
La resistencia a compresion del proyecto, fe, en ningdn caso sera inferior a 12,5 MPa
(125 Kglcm?).

2.5.2.1.2. Clasificacion de los hormigones, segun su resistencia.
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Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion a
los 28 dias, en probetas cilindricas normales, segln la siguiente serie:

H12,5; H15; H 17,5; H 20; H 25; H 30; H 35; H 40; H 45; H 50; H 55
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Donde las cifras corresponden a las resistencias de proyecto fck, en MPa.

Los tipos H 12,5 a H 25 se emplean generalmente, en estructuras de edificacion y los

restantes de la serie se aplican en obras importantes de ingenieria y en prefabricacion.

2.5.2.1.3. Resistencia de célculo.
Se considerara como resistencias de célculo, o de disefio del hormigén (en compresion
fea 0 en traccion fed), el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto,

dividido por un coeficiente de minoracion ..

_%
~=Q

Donde:

fex = resistencia caracteristica del hormigon a compresion.

¢ = coeficiente de minoracion.

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de calculo debera
reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucion de calidad que el
hormigon de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra y

compactacion.

2.5.2.1.4. Modulos de deformacion longitudinal.
Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el médulo de deformacion longitudinal
inicial Eo del hormigdn (pendiente de la tangente en el origen de la curva real -), a la edad

de j dias, puede tomarse igual a:
%= 60600 \/% [Kg/cm2]
@ = 6000 V6 [MPa.]
Do6nde:
f¢j = resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad.

Como madulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, Es (pendiente de la
secante), se adoptara:
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Q= 9000/ (MPa]
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Q-0

Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de
0,5 fj. en esta expresion debe entrarse con fj en MPa.

Como valor medio del médulo secante de la deformacion longitudinal del hormigon Ecm,
se adoptara el dado por la siguiente expresion:

Qo = 90000 (Qo+ 9O [Kg/cm2)]
Qo = 9900 (@0t 9%® [VPa]

Normalmente, fck 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 (to), correspondiente a una edad to, dada.

2.5.2.1.5. Coeficiente de Poisson.
Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones elasticas, bajo tensiones
normales de utilizacion, se tomara un valor medio, igual a 0,20. En ciertos célculos,

puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.

2.5.2.1.6. Coeficiente de dilatacion térmica.
Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigon armado, se tomara: = 1,0 x 10°

por grado centigrado.

Las armaduras para el hormigon serén de acero y estaran constituidas por: barras lisas,
barras corrugadas. Los diametros nominales en milimetros de las barras lisas y
corrugadas que se utiliza en el proyecto y construccion de obras de hormigdn armado,

seran exclusivamente los siguientes, con las areas en cm? que se indican:

Tabla N° 2.5. Diametros y Areas de Acero,
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DIAMETROS Y AREAS DE ACEROS (Barras lisas y corrugadas)
Fmm)| 4 | 6 | 8 | 10 | 12 | 16 | 20 | 25 | 32 | 40

A (cm?) | 0,126 |0,283]0,503(0,785|1,131 2,011 (3,142|4,909 8,042 [ 12,57

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

Las barras no presentaran defectos superficiales, grietas ni sopladuras.
Se considerard como limite elastico fy del acero, al valor de la tension que produce una

deformacion remanente del 0.2 %.

2.5.2.2.1. Barras corrugadas.

Son las que presentan en el ensayo de adherencia por flexion, una tension media de
adherencia (,m) y una tension de rotura de adherencia (,.) que cumplen las dos
condiciones siguientes:

Diametros menores a 8 mm:

bm = 7 MPa.

bu = 11,5 MPa.

Diametro de 8 a 32 mm, ambos inclusive:

bm = 8 - 0,12- MPa.
bu = 13 -0.20- MPa.

Donde:

= diametro en mm.

Diametros superiores a 32 mm:
bm = 4 MPa.
bu 2 7 |\/|Pa

Los anteriores valores tienen aplicacion para determinar la resistencia de célculo para
adherencia (tpa).
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Las barras deben cumplir las caracteristicas mecanicas minimas, éstas son especificadas
en la Norma CBH-87.

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

en traccion (aparente fy, o convencional al 0,2%, fo>).

2.5.2.2.3. Resistencia de calculo.
Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyq, dado por:

@0

= {_0
Donde:
fyk = limite elastico del proyecto.

s = coeficiente de minoracion.

La anterior expresion es valida, tanto para traccion como para compresion.

2.5.2.2.4. Mobdulo de deformacion longitudinal.
Para todas las armaduras nombradas en el cuadro anterior, como médulo de deformacion

longitudinal se tomaré:

Q- 606000000

2.5.2.2.5. Coeficiente de dilatacion térmica.
El coeficiente de dilatacion térmica del acero se tomard igual al del hormigén, es decir:

=1,0 x 10, por grado centigrado.

Con el objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto
de las acciones exteriores pueda ser superior al previsto, o que la respuesta de la estructura
resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en los
calculos 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.
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En consecuencia, el proceso de calculo debe cumplir estrictamente la siguiente formula:

@

Donde:

Sq = valor de céalculo de la solicitacién actuante.
Rg4 = valor de calculo de la resistencia de la estructura.

2.5.2.3.1. Estados limites altimos.
La denominacion de los estados limites Gltimos engloba todos aquellos correspondientes
a una puesta de servicio de la estructura, ya sea por colapso o rotura de la misma o de

una parte de ella. Los estados limites incluyen:

En estados limites ultimos, los coeficientes de minoracién de la resistencia seran los

siguientes:

Tabla N° 2.6. Coeficiente de Minoracién de Resistencia de los Materiales,

COEF. DE MINORACION DE LA RESISTENCIA DE LOS MATERIALES

COEFICIENTE NIVEL DE :
MATERIAL BASICO CONTROL CORRECCION

Reducido 0,05

Acero gs=1,15 Normal 0
Intenso -0,05

Reducido (1) 0,2

Hormigon gc=1,50 Normal 0
Intenso (2) -0,1

En el caso de piezas hormigonadas en vertical, la resistencia de proyecto del hormigon
debera ademaés, minorarse en un 10 %

(1) No se adoptara en el célculo una resistencia de proyecto del hormigdn mayor de 15

Mpa.

(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacion
industrial con control a nivel intenso.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
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Por lo tanto los coeficientes de seguridad para el estado de limite Gltimo son:
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- Coeficiente de minoracion del acero s=1,15

- Coeficiente de minoracion del hormigon =150
- Coeficiente de mayoracion de carga muerta fg = 1,60
- Coeficiente de mayoracionde cargaviva______ fq = 1,60

2.5.2.3.2. Estado limite de equilibrio.
Definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o del conjunto de la

estructura, considerada como un cuerpo rigido.

- Estados limites de agotamiento o de rotura: definidos por el agotamiento
resistente o la deformacidn plastica excesiva de una o varias secciones de los
elementos de la estructura.

- Estado limite de inestabilidad o de pandeo: de una parte o del conjunto de la
estructura.

- Estado limite de adherencia: caracterizado por la rotura de la adherencia entre
las armaduras y el hormigdn que las rodea.

- Estado limite de anclaje: caracterizado por la rotura de alguno de los
materiales de la estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas

dindmicas.

2.5.2.3.3. Hipotesis de carga més desfavorable.

Cuando la reglamentacion especifica de las estructuras no indique otra cosa se aplicaran
las hipétesis de carga enunciadas a continuacion.

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 estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de carga que a
continuacion se indican y se elegira la que en cada caso, resulte mas desfavorable.

En cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion

simultanea sea compatible.

Hipotesis I

_fg.G +fq.Q
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Hipotesis Il

0,9. (55.G +£.Q) +0,9.54. W
Hipotesis 111:

0,8. (13-G + fq -Qeq) + Feq + Weq

Donde:

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

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

Qeq = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con carécter variable, durante la accion sismica.

W = valor caracteristico de la carga del viento.

Weq = valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica. En general,
se tomara

Weq = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara: Weq = 0,25W.

Feq = valor caracteristico de la accion sismica.

2.5.3. Vigas.
Las vigas son elementos estructurales sometidos esencialmente a flexion, donde existen

fibras comprimidas y fibras traccionadas.

Para determinar las maximas solicitaciones en los elementos viga, se debe cargar la

estructura de siguiente manera.
Para determinar los maximos momentos positivos en los tramos cargados:

Por otro lado, para la obtencion de los maximos momentos negativos en los apoyos de
las vigas principales se debe cargar la estructura de la siguiente manera, se cargan dos

luces adyacentes y una no.
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Grafico N°2.5. Actuacion de la carga para obtener los efectos maximos,

VIbv vy VIV vy

VIV b

~ & & &

Fuente: Elaboracion propia

2.5.3.1. Armadura longitudinal.
Segun la norma las ecuaciones para el calculo de la armadura en vigas son las siguientes:

@R 00 ©
@ 900 Q' Q@ ¥ (000 Q)

Si: Mg < Mg

<<
=0 VO oo e

%=W%*0%

S| Md > Mo
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Mg debe ser menor o igual que Mm, caso contrario se debe cambiar las dimensiones de la

seccién transversal.

- @ <
°
@ (- @ o

0=0*(0@+W%*%@_QQ

@=o*a*<¢w*%‘;

Se debe calcular el &rea minima que necesita la pieza; para esto, encontramos la cuantia

geométrica minima referida a la seccion total de hormigon del siguiente cuadro.

Grafico N° 2.6. Viga de hormigon armado

'& L ®— As2. compresion

& @ e & »Asi traccion
) bw 4

Fuente: Elaboracion Propia.

Con la cuantia geométrica minima, la armadura minima necesaria en la pieza.
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El area de armadura final sera el mayor de los dos valores encontrados.
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Tabla N° 2.7. Cuantias Geométricas Minimas Referidas a la Seccion Total de Hormigon

CUANTIAS GEOMETRICAS MINIMAS REFERIDAS
A LA SECCION TOTAL DE HORMIGON

CLASE DE ACERO
TIPO DE ELEMENTO ESTRUCTURAL
B 400 S B 500 S
Pilares 0,004 0,004
Losas (1) 0,002 0,0018
Vigas (2) 0,0033 0,0028
Armadura horizontal 0,004 0,0032
Muros (3)
Armadura vertical 0,0012 0,0009

(1)Cuantia minima de cada una de las armaduras, longitudinal y transversal,
repartida en las dos caras. Las losas apoyadas sobre el terreno requieren un estudio

especial.

(2)Cuantia minima correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda disponer en

la cara opuesta una armadura minima igual al 30 % de la indicada en la tabla.

(3)La cuantia minima vertical es la correspondiente a la cara de tracciéon. Se
recomienda disponer en la cara opuesta una armadura minima igual al 30 % de la

indicada en la tabla.

La armadura minima horizontal debera repartirse en ambas caras. Para muros vistos
por ambas caras debe disponerse el 50 % en cada cara. Para muros vistos por una sola
cara podran disponerse hasta 2/3 de la armadura total en la cara vista. Si se disponen
juntas verticales de contraccién a distancias no superiores a 7,5 m, con la armadura
horizontal interrumpida, la cuantia geométrica horizontal minima puede reducirse a

la mitad.

Fuente: Pedro Jiménez Montoya ""Hormigon Armado™ (142 Edicion)
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Segun la norma las ecuaciones para el célculo de la armadura transversal en vigas son
las siguientes:

Qo= 0O Vo, - [SSH
o= G0’ @ ©

S| Vd S ch

o

Qoo VO @ o
Si: V4 > Ve
o= 060 @0t B+ ©

Va4 debe ser menor o igual que Vou, Y mayor que Ve, caso contrario, se debe cambiar las

dimensiones de la seccion transversal.

_ %@
%" 560 o a0

El &rea de armadura encontrada es para todas las piernas que tiene el estribo, por lo tanto
si se quiere encontrar el area para una pierna se debe dividir el area encontrada entre el

namero de piernas.

2.5.4. Columnas.

Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigén armado, donde el
esfuerzo principal es el nominal. Su funcién principal es absorber los esfuerzos de la
estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma comdn es la cuadrada y la

rectangular.

La armadura es la constituida por barras longitudinales que son las que absorben los
esfuerzos principales junto con el hormigén, y la armadura transversal que son los
estribos, tienen la funcion de evitar la rotura por deslizamiento, eludiendo el pandeo de

la armadura longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.
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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.
Las columnas pueden clasificarse en:

- Columnas Cortas.

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

trata de una columna larga.

La esbeltez de un elemento se la determina mediante la siguiente formula:

P
¢ \/_0
o

Donde I, es la longitud de pandeo

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

bien que se aumenten convenientemente los coeficientes de seguridad.

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

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

. ©
© (90° &
©6>
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A través de una serie de ensayos empiricos en laboratorio, se ha concluido que se puede
determinar la resistencia del hormigon para las columnas usando un coeficiente de
reduccion, asi tenemos que la resistencia de calculo del hormigén para las columnas es
de:

_ oo
Q- 00

En caso de secciones rectangulares con armaduras simétricas y para un acero de dureza

natural, la resistencia maxima de la columna es:

Gor O = 060 @or O O+ B+ o
_9 o,

Despejando As de la ecuacion:

Q=%%_W%'00
@0

La armadura minima es: <= 0,008 - €§

La armadura maxima es: €= 0,08 - €

Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos
sera:
b o h (menor dimension de la pieza)

15 -p de la armadura longitudinal.

El diametro del estribo sera:
@ estribo <
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14 - ¢ de la armadura
longitudinal

6 mm
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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 Co 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.

=09

Tabla N° 2.8. Sustentacion de la Pieza de Longitud L

SUSTENTACION DE LA PIEZA DE LONGITUD L K

-Un extremo libre y otro empotrado 2

-Ambos extremos articulados 1

-Bi-empotrado, con libre desplazamiento normal a la

directriz 1

-Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
-Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
-Soportes elasticamente empotrados 0.70
-Otros casos 0.90

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

La longitud de pandeo de una columna esta en funcion de las rigideces de las columnas
y vigas que concurren a esta. De la bibliografia en el libro “Jiménez Montoya” dice que
la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a pérticos depende de la relacion de
rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de
los monogramas que se indica en esta parte, Ver Hormigbn Armado de Jiménez
Montoya capitulo 18.6.2, Ver Norma Boliviana de Hormigdn Armado capitulo 8.3.1.2,
siendo para ello preciso decidir previamente si el portico puede considerarse intraslacional

o debe considerarse traslacional”.

Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:
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— — — Q0
100,0 - . 100.0
5.0 - 300 50,
30,0 — 5,01 30.0
20,0 - a0l _20.0
19%)— 3.0 | 10.0
— 9.0
8.0 380
70 ,
£ - 70
°'g I 6.0
20 2wya VY8 |50
40 - 2.0 — 4.0
3.0 4 _ 3.0
2.0 _ 20
1 15 -
1,04 | - 1.0
o— 101 on

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87
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Pdrticos intraslacionales (para obtener el valor de k)

Gréafico N° 2.8. Pérticos intraslacionales
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, Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccidn constante a la relacion Ag=Co/h entre
la longitud de pandeo y la dimensidn h de la seccion en el plano de pandeo, y la esbeltez
mecénica a la relacion A=Cfo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la
seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=V (I/A), siendo | 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 mecanica que recomienda la norma Boliviana de
hormigén armado son los que mencionan a continuacion:

Para esbelteces mecénicas A<35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando
los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacién
a pandeo.

Para esbelteces mecanicas 35<A<100 (geométricas 10<A0<29), puede aplicarse el
método aproximado.

Para esbelteces mecanicas 100<A<200 (geométricas 29<\0<58), debe adoptarse el
método general. para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su
altura puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las
curvas de referencia.

No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con esbelteces

mecénicas A>200 (geométricas L0>58).

2.5.5. Losa alivianada nervada.

Son losas unidireccionales y se comportan basicamente como vigas anchas, que se
suelen disefiar tomando como referencia una franja de ancho unitario (un metro), se
apoyan sus dos extremos opuestos y carecen de apoyo en los otros dos bordes

restantes.Para este tipo de losas los esfuerzos en una direccidn son preponderantes sobre los
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esfuerzos en la direccidon ortogonal (esto es porque los nervios estan dispuestos en un solo

sentido) por eso se llaman Losas Unidireccionales.

La siguiente imagen nos muestra la seccion transversal de una losa nervada.

Grafico N° 2.9. Vigueta pretensada y complemento prefabricados

Fuente: Manual para construcciones “losas con viguetas pretensadas”

Estas losas se construyen de diversos espesores tales como: 15-20-25 y 30 cm, dependiendo
de la luz de célculo, el revestimiento de concreto generalmente es 5 cm. En este tipo de
losas parte del concreto se reemplaza por otros materiales principalmente cuando se trata
de viviendas de uno o dos pisos; por ladrillos o bloques de styroport. Su uso se aplica

cuando se tiene luces pequefias 0 medianas, con sobrecargas moderadas.

Estos elementos armados en una direccion resultan mas econdmicos hasta luces de
aproximadamente 7 m; para luces mayores sera mas economico el uso de losas casetonadas,

debido al hecho de poder usar peraltes mayores, sin recurrir a ladrillos.

Las viguetas pretensadas son elementos constructivos elaborados a base de hormigon y
acero de alta resistencia. Los complementos son aligerantes de relleno que se apoyan

directamente en las viguetas y sirven para reducir el peso de la losa, son fabricados en
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base de styropor expandido por medios fisicos y se los moldea a requerimientos del cliente.

Las ventajas del sistema de losa aligerada con viguetas Pretensadas y Complementos son:

Ahorro en personal.

Reduccion en hormigon y acero de refuerzo respecto a otros sistemas constructivos.
Ahorra en tiempo de ejecucion.

Reduccidn de la cantidad de madera en el encofrado.

Mejor aislamiento acustico y termico.

Mayor érea de trabajo en los niveles inferiores.

2.5.6. Fundaciones.

Las fundaciones estardn compuestas de zapatas aisladas, puesto que las cargas
provenientes de la estructuras son moderadas por tratarse de una edificacion de dos plantas,
como asi también se tiene un suelo de fundacién bueno, como cota de fundacion se adopta
un nivel de -1,5 m. Por otro lado las zapatas aisladas son mas econdmicas, puesto que los
volimenes de hormigon que requieren para materializar este tipo de fundacion son
reducidos en comparacion con otros tipos de fundacién. En el caso de zapatas de base
cuadrada, las armaduras se distribuiran uniformemente en las dos direcciones paralelas a
los lados de la base.

Gréfico N° 2.10. Cargas actuantes en una zapata aislada

| |
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® @,
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Fd e $My
il 7 Vx
" / /_7%.‘ 57 g Vx Ix
P ’/\‘ A / do | eex > a
h > 8%
L ¥ 4
| b L ® @
w |\ +—bo—+

Fuente: www.google.com
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El célculo de las zapatas aisladas se realiza siguiendo el procedimiento que se describe a

continuacion.

Los datos necesarios son momento en el eje x (Mx), momento en el eje y (My), cortante
en el eje x (Vx), Cortante en el eje y (Vy), Carga vertical que llega a la zapata (N).
Para calcular el peso propio de la zapata, se asume un valor igual al 5% del total de la

carga.

O osoro — O ©

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

tener la misma:

g
1660

oo™

Se escoge un area mayor a la necesaria, y se determinan las dimensiones tentativas de a
y b, estos deben ser valores constructivos.

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

o O O
ST P o 0P

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

Para estimar la altura de la zapata, lo hacemos con la siguiente formula:
\/Q&Q—OLO— N+
= —_— + —
"% teoeo e
o= o (@

T e%%
{ "9

Donde:
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lo= 1,6

El @yemp PUEdE Ser el g0 €l Moo

Se asume recubrimiento de la zapata de 5 cm.

Por lo tanto la altura de la zapata sera igual a d + 5¢cm.

La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.

Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, se calcula el peso propio

real de la zapata con la siguiente formula:
O Qosero— & + 1 600D

La carga vertical N total sera la sumatoria de la carga N mas el peso propio de la zapata.
Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flexor, y éste sumado
con el momento flexor inicial, producen un nuevo momento. Dichos momentos seran:
@@
- @
Una vez encontrados los esfuerzos en los extremos de la zapata, se realizan las
verificaciones de estabilidad.

_ (@1 O Qoone * GO
Q_ Q"VQ*Q = 00
_ 0+ 0 o) 9O

b @ o ©

Para calcular la armadura de la zapata, se debe encontrar el momento de disefio. Para
esto se calculan las tensiones de la zapata, sin tomar en cuenta el peso propio de la

misma.

Luego se encuentra el momento (Me) a una distancia de 15 cm de la cara de la comuna

del blogue méas comprimido y se mayora el mismo.
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O=6 (O &
El area de armadura sera:
w0 0o

De tabla, escogemos la cuantia minima €@eey COn esto se determina la armadura

minima necesaria en la pieza.
RVoo~ Voo ¢ ©
El area de armadura final sera el mayor de los dos valores encontrados.

2.5.7. Escaleras.

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que
se tiene acceso a plantas de distinto nivel. Existen distintos tipos de escaleras como ser
escaleras exteriores, escaleras rectas, escaleras de caracol, helicoidales, etc.

Una escalera se compone de las siguientes partes:

- Peldafio: Es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el
pie al subir o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte vertical
se llama “contrahuella o tabica”.

- Tramo: Es una serie de peldafios continuados. Si la escalera es de varios tramos
termina en una superficie horizontal llamada Meseta o Rellano. El final de la
escalera se Ilama Desembarco.

- Caja de escalera: Es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edifico.
Cuando este espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama Escalera
Ciega; y cuando hay un espacio central, éste recibe el nombre de Ojo de Escalera.

- Arranque de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.
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- Grafico N° 2.11. Partes constitutivas de una escalera

~
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fuente: www.google.com

La escalera se calcula como si fuera una losa horizontal de ancho unitario y luego se
dispone precauciones en el cambio de pendiente correspondiente a la escalera, siguiendo

el siguiente procedimiento de célculo.

2.5.7.1. Armadura longitudinal.
Primero se calcula el momento reducido de célculo:

Teniendo ya el momento reducido de calculo podemos obtener la armadura necesaria.

Con gse busca en tabla la cuantia mecanica:
R 900
X

%: 00' % @ &

Donde la armadura minima es:
Roo— OG0
Voo~ Voo & ©

2.5.7.2. Armadura de corte en la escalera.

Resistencia del hormigon al esfuerzo cortante:
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leo= Qo % ©
Debe cumplir la condicion:

o> oo

Si cumple la inecuacién calculamos la armadura minima.
2.6.  Estrategia para la ejecucion del proyecto.
La estrategia que se sigue para que se logre ejecutar el proyecto parte de la determinacion
de las especificaciones técnicas necesarias para la realizacion de la obra, posteriormente la

elaboracién de los codmputos métricos con sus respectivos precios unitarios y presupuesto

total de la obra.

2.6.1. Especificaciones técnicas.

Una especificacion técnica es un documento en el que se describen detalladamente las
caracteristicas o condiciones minimas que debe cumplir un producto geografico, con el fin
de crearlo, proveerlo y usarlo de manera estandarizada, permitiendo la interoperabilidad
entre los datos y maximizando la calidad de la informacidn. Esto se logra con base en las
necesidades de los usuarios y las expectativas del disefiador. De igual forma, la
especificacion técnica alimenta la elaboracion del proyecto y laevaluacion de calidad

del mismo.

El objetivo principal que cumplen las especificaciones técnicas en el proyecto es de definir
una forma estandarizada para la documentacion de los requerimientos minimos para la

ejecucion del proyecto, documentacion, uso y evaluacion de calidad para la obra.

2.6.2.  Precios unitarios.
Cuando hablamos de precio unitario nos referimos al costo de cada item por su

respectiva unidad de medida, pudiendo ser volumen, area, longitud, punto, segun

corresponda.

Los elementos influyentes en el precio unitario de cada item son:
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Equipo.
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Material.
Transporte.

Mano de obra.
Costos indirectos.

La suma de estos valores parciales, da cada precio unitario total de cada partida de
trabajo o Item. Para optimizar este precio se debe realizar un anélisis que consiste en
desagregar cada actividad del presupuesto en los recursos, cantidades y rendimientos
necesarios para obtener fisicamente una actividad por unidad de medida, teniendo presente

los precios actuales del mercado.

2.6.3. COmputos métricos.

El objeto que cumplen los computos métricos dentro una obra son:

Establecer el costo de una obra o de una de sus partes.
Determinar la cantidad de material necesario para la ejecutar una obra.
Establecer voliumenes de obra y costos parciales con fines de pago por avance de

obra.

Los computos métricos son problemas de medicion de longitudes, areas y volimenes que
requieren el manejo de férmulas geométricas. No obstante de su simplicidad, el computo
métrico requiere del conocimiento de procedimientos constructivos y de un trabajo
ordenado Yy sistematico. La responsabilidad de la persona encargada de los computos, es
de mucha importancia, debido a que este trabajo puede representar pérdidas o ganancias

a los propietarios o contratistas.

2.6.4. Presupuesto de la obra.

El presupuesto en un proyecto de construccién de obra, es uno de los  factores
determinantes, tanto para factibilidad como desarrollo del mismo, por lo tanto hay que
concebirlo y hacerlo con mucho criterio. Este valor se lo determina multiplicando cada
precio unitario con la respectiva cantidad que se tenga en cada item, la suma de los

costos de cada ftem nos anticipa el costo total de la obra.
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CAPITULO 111

3. INGENIERIA DEL PROYECTO.

3.1.  Anadlisis del levantamiento topografico.

Antes de efectuar el levantamiento topografico se realizo la limpieza de las malezas que se
encontraban dentro del lote, una vez que el area se quedo libre de obstaculizacion y visible

para las miras topogréaficas

El levantamiento topografico se determind satisfactoriamente las curvas de nivel y la
posicidn geografica del lugar de emplazamiento, fue realizado en la Unidad Educativa Blanca
Navajas en la comunidad de Canas, por la Alcaldia Municipal de Padcaya, se puede apreciar

las diferentes cotas en el plano adjuntos al anexo A-1 puntos topograficos.

3.2.  Andlisis del estudio de suelos.
Con la elaboracidn del trabajo de gabinete se realizaron los ensayos de granulometria, limites
de Atterbert y el ensayo de descarga directa (S.T.P.) dando un resultado en el siguiente tipo

de suelo:
Por la clasificacion de suelo SUCS se trata de un suelo GP. (grava mal graduada con limo)

Tabla N° 3.1. Resumen del Estudio de Suelos

Pozo N2 Profundidad Tipo de suelo Resistencia Admisible
1 1.50 m GP 2.06 Kg/cm2
2 1.50 m GP-GM 2.81 Kg/cm2

Fuente: elaboracion propia

En el ensayo de carga directa (S.T.P.) fue realizado en el la unidad educativa Blanca
Navajas en la comunidad de Cafias del municipio de Padcaya, cavando dos pozo en el
centro del area del emplazamiento y en una esquina de la edificaciéon como se aprecia en la

en el anexo A-2 estudio de suelos.
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3.3.  Analisis del disefio arquitecténico.

Desde el punto de vista de la ingenieria el proyecto tiene la posibilidad de adecuarse a
diferentes tipos de elementos estructurales que no alteran la arquitectura, pero que teniendo
en cuenta la funcionalidad y economia del elemento se descartan elementos estructurales
que para el caso no son precisamente los mas viables, de tal forma se realiz6 dicho analisis
en el perfil de proyecto y se concluyd con el estudio de suelos en el presente proyecto
finalizando asi todos los estudios requeridos para realizar este tipo de andlisis el cual se
presenta en 3.3 planteo estructural.

Grafico N° 3.1. Esquema arquitectonico
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Fuente: Elaboracion propia
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3.4.  Planteamiento estructural.
La estructura debe resistir las solicitaciones a las que esté sometida permitiendo cumplir su
funcionalidad.

Todos los elementos deben estar disefiados siguiendo estrictamente el Codigo Boliviano del
Hormigdn Armado (CBH-87) y el manual LRFD para el disefio de la cubierta, debido a que

se trata de una estructura metalica.

El disefio de la cubierta se realizara de manera manual, analizando desde el tipo de cercha,

el espaciamiento, el elemento cobertor, las escuadrias, etc.

Justificando cada eleccion, y buscando siempre la mejor opcion técnica y econdémica para el

resultado final.

Tabla N° 3.2. Planteamiento Estructural

NIVELES DE LAS PLANTAS

N° | Niveles Cota en metros
3 | Cubierta C. Inferior: 9,00
2 | Primera Planta 3,00

1 | Planta baja -

0 | Cimentacién -1,5

Fuente:

Elaboracion propia.

La estructura aporticada de hormigdén armado, que estard& compuesto por columnas de
seccidn rectangular, vigas de seccion rectangular o cuadradas, losas alivianadas, zapatas
aisladas de seccion rectangular o cuadrada y cubierta metalica con secciones cuadradas y

costaneras.
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Gréfico N° 3.2. Esquema estructural

Fuente: Elaboracion propia.

Para el disefio de las zapatas se optd por elementos aislados debido a la economia y a la
buena resistencia que se encontro en el suelo, las solicitaciones determinaran las dimensiones
de las mismas.Todo este calculo se lo realizard con la ayuda del paquete estructural

CYPECAD, con su respectiva verificacion.

3.5.  Andlisis, calculo y disefio estructural.
3.5.1. Estructura de sustentacion de la cubierta.
Tipo de cercha:
La cubierta de este proyecto debe cubrir un area de 17,40 m*9,00m, la luz de calculo es.
Se disefiara con cerchas tipo “HOWE”, ya que este tipo de cercha se adecua a la luz de

célculo.

El espaciamiento entre cerchas mas desfavorable sera de 4.4 m, haciendo un total de 5
cerchas.

Tipo de cubierta:
Este tipo de cubierta adoptado al proyecto es la siguiente:
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Gréafico N° 3.3 Cubierta de calamina
: ANCHO TOTAL 90,0 cm ,

ANCHO EFECTIVO 83,6 cm

Fuente: Steel Solutions - Bolivia.

Tabla N° 3.3. Ficha técnica de calamina

: Espesor Ancho Ancho util Peso por teja Area util

1.0 mm 900 mm 836 mm 4.01 kg 1.00 m2

Fuente: Solutions - Bolivia.

Seleccion de la seccion:
Para el célculo estructural de la cercha, se utilizara secciones tipo “Costanera” para las

correa, Yy de seccién cuadrada para la cercha.

Grafico N° 3.4. Secciones seleccionadas para la

v v
/
? r ple
€ =2 < >l< e
A A
\
B <~ B—>

cercha

Fuente: Elaboracién propia.
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Anélisis de cargas.

Carga muerta. Son aquellas cuya magnitud y posicion permanecen practicamente
constante durante la vida util de la estructura.

a) Carga calamina. Para el disefio se tomara disefios comerciales para nuestro pais se

utilizara una calamina mas accesorios con una carga de:

pra 4.01%

b) Carga de las correas. El peso propio fue se puede obtuvo directamente a través de

la seccidn elegida en el software Metal 3D.

Carga vivas. Son cargas variables en magnitud y posicion debidas al funcionamiento
propio de la estructura.
Para calcular utilizamos el procedimiento de la norma “CIRSOC” (Centro de

Investigacion de los Reglamentos Nacionales de Seguridad para las Obras Civiles)

0= 0.96 « @l » €2 900600 0.58 < @< 0.96
Donde:
Lr = sobrecarga de la cubierta por metro cuadrado de proyeccion en kN/m?
R1=1 para At <19 m?
At = rea tributaria = 1.54m*4.4m= 6.78 m2
R2=1 paraF <4
Donde

© = (pendiente expresada en %) =22
F=0.12*©6=0.12%22 = 2.64

_ & e — e1xq = <
=096+ @QL+ € =096+1%1=0.96 .
0 9
== 0.96 — = 97.89 —
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Carga viva, viento.

La velocidad méaxima de disefio adoptada para el departamento de Tarija para la
comunidad de Canas es de 80 Km/h es igual a 22.22 m/s.

Presion de viento. Determina la presion de barlovento y sotavento que soporta la
cubierta, para estructura igual a 10.8m se adopta el siguiente procedimiento:

Presion dinamica.

g = presion dindmica N/m?

I = coeficiente de importancia de categoria Il = 1

Kzt = factor topogréafico para edificios que se hallan a nivel del suelo =1

Kd = Factor de direccionalidad del viento para edificaciones = 0.85

Kz = coeficiente de exposicion de la presion de velocidad = 0.81

q=0,613 Kz Kzt Kd v? I (N/m2) = qo* Kz Kzt Kd |

€= 0,613 « € = 0.613 * 22.22%2 2= 302.66 @ 99O ¢ <
o <
_ ©
€©=302.66+1%1%0.85*0.81 = 208.38 ©

Presiones de viento de disefio
q = presion dindmica = 208.38 N/m?
G = factor del efecto rafaga = 1.2
Cp = coeficiente de presion = -1.3 barlovento y -0.7 sotavento

GCpi = coeficiente de presion para estructuras parcialmente cerradas -0.55

W = q GCp—- Qi(GCpi)

Barlovento

<@ (208.38 x 1.2 * (—1.3) — 0.55) = 324,53 %z —33,10i

©
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Sotavento
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<© (20838 % 1.2 x (—0.7) — 0.55) = 175.59—§= 172

©

Carga viva granizo.

Después de realizar una extensa investigacion se sabe que el granizo alcanza una altura
de 0.05m en la zona de Cafias.

Cg = carga de granizo kg/m?

h = altura de granizo = 0.15m

"Y' = peso especifico del granizo 900 kg/m?®

© =angulo de cubierta = 25°

0=9V~

Combinaciones de carga método LRFD.
Las combinaciones de carga para el método LRFD. A continuacién se presentan las

diferentes combinaciones de carga que se usan para el analisis de la cubierta metalica.

1.4D

1.2D +0.5Lr

1.2D +1.6(Lr 0 S)

1.2D +1.6W +0.5(LroS)
1.2D +0.2S

o ~ N e

Donde:
D: Carga muerta

Lr: Carga viva de techo
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W: Carga de viento

S: Carga granizo
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DISENO DE LA CORREA
Estructura metélica con cubierta de
calamina

FLEXION

Carga (Peso propio D)=
Carga (Mantenimiento Lr)=
Carga (Viento W)=

Carga (Granizo S) =

Datos :
e =
Espacio =

Correa =

Descomposicion de carga Muerta:

Descomposicion de carga Viva:

11,88 Kg/m
150,75 Kg/m
-50,97 Kg/m
30,8 Kg/m

13°
1,54 m
4,40 m

Descomposicion de carga de Viento:

Descomposicion de carga de Granizo:

11,58
2,67

146,89

33,91

-49,66

-11,47

30,01
6,93

Kg/m
Kg/m

Kg/m
Kg/m
Kg/m

Kg/m

Kg/m
Kg/m



Determinacion de las cargas factorizadas :

En el eje

(X)
U=1.4D

U=12D + 0,5Lr

U=12D+16(LroS)

U=1.2D+16W+05(LroS)

Uu=12D+0,2S

Escogemos el mayor de las cargas factorizadas:

En el eje (Y)

U=1.4D

U=12D+ 0.5Lr

U=12D +1.6Lr

U=12D+1.3W+0.5Lr

U=09D-13W

Escogemos el mayor de las cargas factorizadas:

U 16,21  Kg/m
U 87,33 Kg/m
U 209,18 Kg/m
U 7,87 Kg/m
U 19,89  Kg/m
Ux 209,18 Kg/m
U 3,74 Kg/m
U 20,16  Kg/m
U 48,29  Kg/m
U 5,26 Kg/m
U 17,31  Kg/m
Uy 48,29 Kg/m
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CALCULO DE CORREAS
Para cada situacion de proyecto y estado limite los coeficientes a utilizar seran:

E.L.U. de rotura. Acero laminado: ANSI/AISC 360-10 (LRFD)
Se calcula la correa en un solo trama ya que vendria a ser la condicion mas desfavorable.

Tabla N° 3.4. Caracteristicas de perfil de correa

Perfil: CF-120x50x20x3 mm
Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi)

Nudos . Caracteristicas mecanicas
| | Longitud

Area 1, @
m
“Inlual Flnal‘ (m) (cm?) (cm4) (cm4)

N8 |N20| 4.400 | 7.20 | 155.45 24.89
[ 18 Notas:
@) Inercia respecto al eje indicado

@ Momento de inercia a torsion uniforme
Peso =5.65 kg/m

ente Elaboracién propia

Disefio a Flexion Oblicua

Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas en
el Capitulo F de la ANSI/AISC 360-10.

Disefio a Flexion en Eje X:
Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mr
= Xl
M cx

Donde:

Mrx: Resistencia a flexion requerida para la combinacion mas critica
Mrx 401.62kgm

Mcx = ¢f .Mn
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En donde el valor de Mn, resistencia nominal a flexion para secciones sometidas a flexion
sera el menor valor de los obtenidos segun resistencia nominal de la flexion, resistencia a

pandeo lateral y resistencia a pandeo por distorsion.
Resistencia Nominal de la Flexion:
La resistencia nominal a la flexion, Mn, se calcula con la siguiente expresion:

Mnx = Sx.fy

Donde:

fy 2530 k—92

cm

fy: Limite elastico minimo acero A-36

Ix 155.45 cm”

Ix: Modulo de inercia respecto al eje X

y 6cm

y: Distancia a la fibra extrema en flexion desde el baricentro

|
sx = 25008 ch

y

Calculando se

tiene:
Mnx Sxfy 655.481kgm

Conociendo el valor de Mn se calcula el valor de la resistencia de disefio a flexion Mc
Mcx = ¢f .Mn

Mcx: resistencia de disefio a flexion
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Donde:
f 0.95

Mnx 655.481kgm
f - Factor de resistencia a flexion

Mcx f Mnx 622.707kgm
Calculando, se tiene:

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:
Mrx
= 2 m  MX s
M cx M cx

Disefio a Cortante

Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas en
el Capitulo G de la ANSI/NASPEC 2010 (LRFD)

Disefio a Cortante en eje Y:
Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

v Y v Y 0099

Vo Vey

Resistencia a Cortante requerida Vr :
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Es la resistencia a cortante requerida critica requerida para las combinaciones de carga de
LRFD

Vry 356kg

Vr: Resistencia a cortante requerida para la combinacién mas critica

Resistencia de Disefio a Cortante V¢ :

Es la resistencia a cortante proporcionada por el perfil de disefio.

La resistencia de disefio a cortante se calcula de la siguiente manera:
Vcy = ¢v .Vny

La resistencia nominal a cortante se calcula con la siguiente expresion:

Vny = Aw.Fv

Célculo de Aw:

h=108mm
h: Altura del tramo recto del alma
t=3 mm

t: Espesor del alma

Aw ht 324 cfn

Aw: Area de los elementos paralelos a la direccion del cortante
Célculo de Fv:

Cuando
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0.6 /Ekvfy
Fv h

t

0.6 /EKV
# 2807.303 k—92
cm

Fv

t

Resistencia nominal a cortante VVn :

Vn= Aw.Fv
Vny AwFv 3997.586 kg

Entonces, se calcula la resistencia de disefio a cortante
Vcey = ¢v .Vn

v 09

¢V = Factor de resistencia a cortante

Viy 3997.586Kg

Vny = Resistencia nominal a flexion

Vey v Vny 3597.828kg

Resistencia a flexion del eje X combinada con corte en Y
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2
MZ Vry 2 Viy 2
Mrx

Xy 1 Xy 0.348

Mcx Vey M cx ey
Resistencia a flexion del eje Y combinada con corte en X
Se debe satisfacer la siguiente relacion:

2 2 2 2

My~ Vix yx My VT 06

yX — 1
Mcy  Vex Mcy  Vex

Disefio en Estados Limites de Servicio

Estado Limite de Deformacion en X

La verificacion de las deformaciones en el elemento se realiza usando la siguiente

combinacion de servicio:
Combinacion de Servicio=1.0D+1.0L

Dando los siguientes resultados de deflexiones:
f 5.17mm

La limitacion de la deflexién en este tipo de elemento segun la normativa se calcula de la

siguiente manera:

L 44m
L
fmax —
360
Se verifica la siguiente condicion:
L
fmax —
360
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fmax 12.222mm

fmax f

Disefio de Vigas Celosias

El disefio de la viga celosia se realizé de manera que se pueda cubrir el claro del ambiente,
esta formado por cordones superiores y cordones inferiores unidos con diagonales, las
vinculaciones exteriores de cada elemento se consideran empotradas para tener en cuenta

los momentos flectores en las uniones

a2 ™Disefio de Cordon Superior:

Las comprobaciones de disefio se las realiz6 para el elemento entre los nodos N36-N35

Para el disefio es estados limites Gltimos se verificd con la seccidén costanera de 75x75x3

mm cuyas caracteristicas geométricas son:

Tabla N° 3.5. Caracteristicas de perfil de la cercha barra superior.

Perfil: # 75x75x3 mm
Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi )
\

Nudos ) Caracteristicas mecanicas
| | Longitud

Area @ &
m
‘In|(:|a| Flnal (m) (cm?) (cm4) (cm4)

| N36 \N35\ 154 | 840 | 71.44 | 7144

Notas:
@) Inercia respecto al eje indicado
@ Momento de inercia a torsion uniforme

| I
X y

Fuente: Elaboracion propia.

Para el disefio a cortante se debe satisfacer el siguiente criterio:

C:ﬂ 1
Pc
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Donde:

Pr: Resistencia a compresion requerida para la combinacion mas critica

Pr= 15440 kg

Pc=¢c .Pn

Pc : Resistencia a compresion proporcionada por el perfil de disefio
$c=0.9

¢ : Factor de resistencia a compresion

Resistencia de Disefio a Compresién Nominal:

La resistencia de disefio a compresion nominal debera ser el menor valor obtenido de
acuerdo a los estados limites que aplican pandeo por flexién, pandeo torsional pandeo flexo
torsional:

Resistencia a Compresion Nominal Pandeo por Flexion:

La resistencia nominal a compresion, Pn, se calcula con la siguiente expresion:
Pn = Fcr.Ag

Donde :

Fcr: Tension de Pandeo por Flexion

Ag= 11.40 cm?

Ag: Area bruta de la seccion

Se calcula con la siguiente ecuacion:

f
Fcr = (0.658%) * fy
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E
Fe 15920024 <&
KL2 cm
—
Donde:
L : Longitud del elemento L=154 cm
rx: Radio de giro respecto al eje X rx=3.937 cm
K 1
K: Factor de Longitud Efectiva
E 2100000 k—92
cm
E: Modulo de elasticidad Acero - 36
k
fy 2530 —92
cm
fy: Limite de fluencia Acero A-36
fy
Fer re kg
0.658 fy 2368.107
cm?

Entonces se calcula la resistencia de compresion nominal:

Pn = Fcr.Ag
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pn FCrAg 26996.419kg

Pc=¢c .Pn

Pc : Resistencia a compresion proporcionada por el perfil de disefio
c 09

C : Factor de resistencia a compresion

Calculando, se tiene:
Pc ¢ Pn  24296.777kg

Para el disefio a compresion se debe satisfacer el siguiente criterio:

= ﬂ 1 c E 0.635
Pc Pc

Disefio a flexion:

Para el disefio a flexion se debe satisfacer las especificaciones LRFD desarrolladas en el
Capitulo F de la ANSI/AISC 360-2010

Disefio a flexion en eje X:

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mrx
m=— 1
Mcx
Donde:
Mrx: Resistencia a flexion requerida para la combinacion
mas critica
Mrx 46kgm
Mcx = ¢f .Mn

66



Mcx: Resistencia de disefio a flexién

En donde el valor de Mn, resistencia nominal a flexion.

Resistencia de Disefio a Flexion Nominal:

La resistencia nominal a la flexion, Mn, se calcula con la siguiente expresion:
Mnx = fy.Zx

fy 2530 k—92

cm

fy: Limite elastico minimo acero A-36
Zx 35.35cm°

Zx : Médulo de Seccidn Pléastico en torno al eje X

Calculando, se tiene:
Mnx fyZx 894.726kgm

Conociendo el valor de Mn se calcula el valor de la resistencia de disefio a flexion Mc
Mcx = ¢f .Mn

Mcx: Resistencia de disefio a flexion
f 0.90

f - Factor de resistencia a compresion

Mnx 894.726kgm

Mnx : Resistencia nominal a compresién
Calculando,se tiene:
Mcx f Mnx 805.254kgm

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:
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M
m - Mrx 1 m M_rx
Mcx 2

0.057

Disefio a cortante:

Para el disefio a compresion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
en el Capitulo G de la ANSI/AISC 360-2010.

Disefio a cortanteeneje Y :

Para el disefio a compresion se debe satisfacer el siguiente criterio:

v—V—ryl

= Yoy
Resistencia a Cortante requerida Vr :

Es la resistencia a cortante requerida critica requerida para las combinaciones de carga de
LRFD
Vry 8kg

Vr: Resistencia a cortante requerida para la combinacion mas critica

Resistencia de Disefio a Cortante V¢ :
Es la resistencia a cortante proporcionada por el perfil de disefio.

La resistencia de disefio a cortante se calcula de la siguiente manera:

Vcey = ¢v .Vny

Resistencia de Disefio a Cortante Nominal Vn :
La resistencia a cortante nominal se calcula con la siguiente expresion:

Vny = 0.6.fy.Aw.Cv

Célculo de Aw:

68



h: Altura del tramo recto del alma
h= 63 mm

t: Espesor del alma

t=3 mm
Aw= 1.92 cm?

Aw: Area de los elementos paralelos a la direccion del cortante
h 1.10 (kv E
t fy

Célculo de Cv:

29.33 <69.811
kv= 5 coeficiente De pandeo por corte del alma para perfiles tubulares
El valor de Cv sera igual a :

Cv 1

Calculando, se tiene :

Vny = 0.6.fy.Aw.Cv

Vny 0.6fyAwCv  4009.183kg

Entonces,se calcula la resistencia de disefio a cortante
Vcey = ¢v .Vny
@v=0.90

¢v = Factor de resistencia a cortante

Vnx = Resistencia nominal a compresion
Vey v Vny  3608.265 kg
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Para el disefio a compresion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Vry
1 v Y 5002

vV Z

Disefio de Cordén Inferior

Las comprobaciones de disefio se lo realizaron para el elemento compuesto entre los nodos

N13-N19.

Para el disefio es estados limites Gltimos se verificd con la seccion de 100x100x3 mm cuyas

caracteristicas geométricas son:

I;Iéar?llﬁ y;gxﬁf&grr%c&?nsticas de perfil de la cercha barra inferior

Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi )
\

Nudos ) Caracteristicas mecanicas
| Longitud

o Area  |I.® e
m X y

“Im(:laI‘FlnaI‘ (m) ) (cmd) (cid)

N13 |[N19| 150 | 8.40 | 71.44 | 71.44

Notas:
@D Inercia respecto al eje indicado
@ Momento de inercia a torsion uniforme

Fuente: Elab
oracion propia.

Se clasifica el perfil como seccion compacta, seccion no compacta o seccion esbelta,

teniendo en cuenta los siguientes criterios de clasificacion:
Verificacion del Alma:

Calculode A :

ba=88 mm
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ba: Longitud del tramo recto del elemento vertical (paralelo al eje x)

t=3 mm

t: Espesor
Entonces se calcula :

E 29.333

t
Calculo de Ap :
fy

Donde :

kg

cm

E 2100000

E: Modulo de elasticidad Acero - 36

fy 2530 K9
Cm2

fy: Limite de Fluencia Acero - 36

Entonces, se calcula :
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p 112 [E 31788
fy

r = 140\/

r 1.40 / E 3973
fy

Célculo de Ar:

Sm

29.333 p 31788 r 39.735

Seccion Compacta

P

Seccion No Compacta

p r

Seccién Esbelta
r

Se clasifica el perfil como seccion compacta

Disefio a traccion:

Limite de Esbeltez :
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No existe limite de esbeltez maxima para miembros a traccion, pero es preferible

que no exceda un valor de 300 la razon L/r

L 300

X

L=150 cm

L : Longitud del elemento

rx: Radio de giro respecto al eje X

Ix = 71.44 cm?

Ix: Momento de Inercia respecto al eje X

L Ix
= = 4.45
> 300 rx /A cm

Verificando:

A=8.40cm?

—

— 31.009

Resistencia de Disefio a Traccion:

Es la resistencia a traccion proporcionada por el perfil de disefio.
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Tr 15193kg

Tr : Resistencia a compresion requerida para la combinacion més critica

Tc=¢c.Tn

Tc : Resistencia a traccion proporcionada por el perfil de disefio

Resistencia de Disefio a Traccion Nominal:

La resistencia de disefio a traccion nominal debera ser el menor valor obtenido de acuerdo

a los estados limites de fluencia en traccion, calculados en la seccidn bruta y ruptura en

traccion, calculado en la seccion neta:

Resistencia a Traccion Nominal Para Fluencia en Traccion en la Seccion Bruta:

La resistencia nominal a traccion, Tn, se calcula con la siguiente expresion:

Tn =fy.Ag
Donde :
fy: Limite de fluencia Acero A-36

k
fy 2530 —92
cm
Ag: Area bruta de la seccion
Ag  11.40cm’

Entonces se calcula:

Tn = Ag.fy

Tn Agfy 28853.97kg
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Resistencia a Traccion Nominal Para Ruptura en Traccion en la Seccion Neta:

La resistencia a traccion nominal, Tn, se calcula con la siguiente expresion:

Tn =fu.Ae
Donde:
fu: Limite de ruptura Acero A-36 kg
fu 4077.8 —
cm

Donde el area neta efectiva se calcula con la siguiente ecuacion:
Ae =AnU
Donde :

An: Area neta de la seccién An=11.40 cm?
U: Factor de corte diferido uil

Ae AnU 11.4cm 2

Entonces, se calcula:

Tn =fu.Ae
Tn Aefu 46486.92 kg

El valor menor sera :
Tn 28853.97kg

Se calcula el valor de Tc: Tc=¢t.tn

Donde :
t 0.9

¢t = Factor de resistencia para traccion
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Tt Tn 25968.573Kkg

Se verifica la condicién:

I ¢ I 0585
Tc

T Tc
Disefo a flexion:

Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas en
el Capitulo F de la ANSI/AISC 360-2010

Disefio a flexion en eje x:

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mrx
m=— 1
Mcx
Donde:
Mrx: Resistencia a flexion requerida para la
combinacion mas critica. Mrx  42kgm

Mcx: Resistencia de disefio a flexién proporcionado por el perfil de disefio.
Mcx = ¢f .Mn
En donde el valor de Mn, resistencia nominal a flexion.

La resistencia de disefio a traccion nominal debera ser el menor valor obtenido de acuerdo
a los estados limites de fluencia (momento plastico), pandeo local del ala y pandeo local del

alma.

La resistencia nominal a la flexion, Mn, se calcula con la siguiente expresion:
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Mnx = fy.Zx

Donde :
k
fy 2530 —92
cm
fy: Limite elastico minimo acero A-36
ZX 35.35cm3

Zx : Modulo de Seccidn Pléstico en torno al eje X
Calculando, se tiene:
Mnx fyZx 894.726kgm
Conociendo el valor de Mn se calcula el valor de la resistencia de disefio a flexion Mc
Mcx = ¢f .Mn
Mcx: Resistencia de disefio a flexion

Donde:

f - Factor de resistencia a flexion @f=0.90

Calculando se tiene:
Mcx f Mnx 805.254kgm

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

B M rx 1 M
~ Mex m % 0052

Mcx

Disefio a cortante:
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Para el disefio a traccion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas en

el Capitulo G de la ANSI/AISC 360-2010
Disefio a cortanteenejey :
Para el disefio a cortante, se debe satisfacer el siguiente criterio:

Vrx
v — 1
Vex
Donde:

Vry: Resistencia a cortante requerida para la combinacién mas critica

Viy 9kg

Vcy: Resistencia de disefio a cortante proporcionada por el perfil de disefio
Resistencia de Disefio a Cortante V¢ :
Es la resistencia a cortante proporcionada por el perfil de disefio.
La resistencia de disefio a cortante, se calcula de la siguiente manera:
Vcey = ¢v .Vny
Resistencia de Disefio a Cortante Nominal Vn :
La resistencia a cortante nominal se calcula con la siguiente expresion:
Vny = 0.6.fy.Aw.Cv
Caélculo de Aw:
h=88 mm

h: Altura del tramo recto del alma

t=3 mm
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t: Espesor del alma
Aw ht 264 cf

Aw: Area de los elementos paralelos a la direccion del cortante

E 1.10 kvE
t fy

29.33 <69.811

Cuando

El valor de Cv serd igual a :

Cv 1
Calculando, se tiene :

Vny = 0.6.fy.Aw.Cv
Vny 0.6fyAwCv  4009.183kg

Entonces se calcula la resistencia de disefio a cortante

Vcey = ¢v .Vny
¢v = Factor de resistencia a cortante ~ @v=0.90

Vey v Vny  3608.265 kg

Para el disefio a compresion se debe satisfacer el siguiente criterio:

v Y v Y o002
Vey Vcy
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Resistencia a flexion del eje x combinada con traccion

La interaccion de flexién y traccion en miembros que solamente estan solicitados a traccion

en torno a uno de sus ejes debe satisfacer la siguiente relacion:

Cuando:
lr 0.2 Ir 0.585
Tc Tc

Se debe verificar la relacion:

Tr 8 Mrx
fc=2=— - — 1
Tc 9 Mcx
Donde:
Tr 15193kg
Tc 25968.573kg
Mrx 42kgm
Mcx 805.254kgm
fo 10 8 M 5 6a9
Tc 9 Mcx

Perfil de Disefo de Verticales

Para el disefio es estados limites dltimos se verificd con la seccion de 75x75x2mm cuyas

caracteristicas geomeétricas son:
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Tabla N° 3.7. Caracteristicas de perfil de la cercha barra vertical
Perfil: # 75x75x3 mm
Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi)

Nudos ) Caracteristicas mecanicas
Longitud
| | Area O 1,®

Inicial Final (M)
(cm?) (cm4) (cmd)

1] | |
11 N16 |N21| 150 | 8.40 | 71.44 | 71.44

Notas:
@) Inercia respecto al eje indicado

@ Momento de inercia a torsion uniforme

Fuente: elaboracion propia

Disefio a traccion:
El esfuerzo de traccion solicitante mas critico, Tr es :
Tr=964 kg
Resistencia de Disefio a Traccién:
Es la resistencia a traccion proporcionada por el perfil de disefio.
Tc=¢c.Tn
Resistencia a Traccion Nominal Para Fluencia en Traccion en la Seccion Bruta:
La resistencia nominal a traccién, Tn, se calcula con la siguiente expresion:
Tn =fy.Ag

Tn=14502.92 kg
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Resistencia a Traccion Nominal Para Ruptura en Traccion en la Seccion Neta:
La resistencia a traccion nominal, Tn, se calcula con la siguiente expresion:

Tn = fu.Ae
Tn Aefu 23365.794 kg

Tnh 14502.917kg
El valor menor sera :

Se calcula el valor de Tc:

Tc=¢t.tn

Tct Tn 13052.625kg

Se verifica la condicién:

L ¢ " 0074
Tc Tc

Disefio a flexion:
Disefio a flexion en eje x:
Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mrx
m=— 1
M cx
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Mrx= 23 kgm

Mcx = ¢f .Mn

Mnx = fy.Zx

Zx : Moddulo de Seccion Plastico en
Zx 14.98cm°

Mnx fyZx 379.151kgm

Mcx f Mnx 341.236kgm

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mrx M
- -1 X
M cx m _M o 0.067

Disefio a cortante:

Disefio a cortanteeneje Y :

Vry=11 kg

Resistencia de Disefio a Cortante Vc :

torno al eje X
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Vcey = ¢v .Vny

Resistencia de Disefio a Cortante Nominal Vn :

La resistencia a cortante nominal se calcula con la siguiente expresion:

Vny = 0.6.fy.Aw.Cv
Aw= 1.84 cm?
El valor de Cv sera igual a:
Cv 1
Calculando, se tiene:

Vny = 0.6.fy.Aw.Cv

Vny= 2794.28 kg

Entonces, se calcula la resistencia de disefio a cortante

Vcey = ¢v .Vny

Vcey= 2514.85 kg

Para el disefio a compresion se debe satisfacer el siguiente criterio:

vV v Vry 0.004
_ vy 1 Vey

Voy

Vv

84



Resistencia a flexion del eje x combinada con traccion

La interaccion de flexion y traccion en miembro que solamente estan solicitados a traccion

en torno a uno de sus ejes debe satisfacer la siguiente relacion:

Cuando:
I o2
Tc
Se debe satisfacer la siguiente relacion:
fc = lr § m 1
Tc 9 Mcx
fo 10 8 M 13
Tc 9 Mcx

Perfil de Disefio Diagonal

Para el disefio es estados limites Gltimos se verificd con la seccion de 100x50x2mm cuyas

caracteristicas geométricas son:

Tabla N° 3.8. Caracteristicas de perfil de la cercha barra diagonal
Perfil: # 75x75x3 mm
Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi)

|
Nudos _ Caracteristicas mecanicas
Longitud
| | Area LW 1y

Inicial Final (M)
(cm?) (cm4) (cm4)

N5 | N11| 1.50 8.40 | 71.44 | 71.44

Notas:
@) Inercia respecto al eje indicado

@ Momento de inercia a torsion uniforme

Fuente: Elaboracion propia
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Para el disefio a cortante se debe satisfacer el siguiente criterio:

Pr
Pc

Donde:
Pr 1812kg

Pc=¢c .Pn
Resistencia de Disefio a Compresion Nominal:

La resistencia de disefio a compresion nominal debera ser el menor valor obtenido de
acuerdo a los estados limites que aplican pandeo por flexion, pandeo torsional pandeo flexo

torsional:

Resistencia a Compresion Nominal Pandeo por Flexion:
La resistencia nominal a compresion, Pn, se calcula con la siguiente expresion:

Pn = Fcr.Ag

Pn FcrAg 11455.356kg

Pc=¢c .Pn
Pc=10309.82 kg

Para el disefio a compresion se debe satisfacer el siguiente criterio:

c=— 1
C E 0.176 Pc
Pc

Disefio a flexion:
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Disefio a flexion en eje X:

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mrx
m=— 1
Mcx
Mrx 7kgm
Mcx = ¢f .Mn

La resistencia nominal a la flexion, Mn, se calcula con la siguiente expresion:

Mnx = fy.Zx

Mnx fyZx 379.151kgm

Mcx = ¢f .Mn
Mcx f Mnx 341.236kgm

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mrx
airvIE m  MX 5021
Mcx
Disefio a cortante:
Disefio a cortanteeneje Y :
Vry 5kg
Vcey = ¢v .Vny
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Resistencia de Disefio a Cortante Nominal Vn :

La resistencia a cortante nominal se calcula con la siguiente expresion:
Vny = 0.6.fy.Aw.Cv

Célculo de Cv:

Cuando

N0 /kv =
t fy

46 <69.811
kv= 5 coeficiente de pandeo por corte del alma para perfiles tubulares
El valor de Cv serd igual a :
Cv 1
Calculando se tiene :

Vny 0.6fyAwCv  2794.279kg

Entonces se calcula la resistencia de disefio a cortante

Vcey = ¢v .Vny

Vey v Vny  2514.851Kkg

Para el disefio a compresion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Vi
v Y 4 v Y 6002

Vey Vcy
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Resistencia a flexion del eje x combinada con compresion

Se debe satisfacer la siguiente relacion:

Pc 9 Mcx
Verificando se tiene :
fo P18 MX 4194
Pc 9 Mcx

Disefio de uniones soldadas

Todos los elementos de la viga celosia tendran uniones soldadas, de esta manera se genera
un elemento rigido, la verificacion de estas uniones se realiza a continuacion, teniendo solo

la verificacién de una union.

Grafica N° 3.5. Disefo de unién soldada

Fuente: Elaboracion Propia
Resistencia del Metal de soldadura para el electrodo E70:

e=1lcm

Pu= 4349 kg

w=0.5cm
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cm2

S 0.75

te=0.3cm
kg

E70 4820 —= Fw 0.6E70 2892
cm2

kg

cm

Fws 0.707ws Fw 766.741

Resistencia del Metal Base:

fy 2530 k_92
cm

Longitud de Filete Requerida:

Pu

L
Fwb

L=6.367 cm

a2 ™Disefio de Uniones en Apoyos

Area de la Placa Base:
Pu=4349 kg
$=0.60

Fwb

kg

cm

0.9fyte 683.1

kg
cm
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fc 210 ﬁ

cm
P
A — Y 40607 chn
0.85fc
N=20 cm
Se asume: A NB 400

Espesor de la Placa Base:

m=8 cm
n=3 cm
fy 25309
cm2
L 0.977cm
0.90fyN B
2Pu 0.293cm
0.90fyN B
t=1cm

2
cm

B=20 cm
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Perno de Anclaje:

Tu=4349 kg
t 0.75

U A" 39 ‘% ,

Fu 3980 ,cm

cm
.
Ag —— 1943 ch
0.75t Fu

D / A8 1573cm

D 1.6cm

Distancia entre pernos s = 3d es 5 cm

Area de la superficie requerida:

Tu
Apsf = — =100.036 cm?

4 - @t -+\fc
Laz\/ﬁ%gf=5.64cm

Para A36 minima longitud 12 d =19.2cm.

Finalmente se tiene que la longitud de anclaje es 20cm.
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3.5.2. Edificacion losas.

La estructura de sustentacion de los entrepisos estara constituida por viguetas

pretensadas prefabricadas y complemento de styroport expandido.

Para la determinacion de los parametros que caracterizan a la losa como ser el tipo de
viguetas la altura del complemento, se realiz6 las comparaciones de los materiales
prefabricados de varias empresas proveedoras en nuestra capital, basandonos en la
calidad del material el costo y la garantia que presentan se opt6 por emplear en el disefio

viguetas y complementos prefabricados de la marca SOBOPRET.
A continuacion se efectla el céalculo de la losa de mayores dimensiones:

Grafico N° 3.6. Imagen ilustrativa de la losa

Losa de mayores

dimensiones:

Longitud
paralela a las
viguetas mayor
3,36m.

Longitud

, fuente: Elaboracion propia.

viguetas menor
Hipotesis de carga:

9O 60+ 00 ¢

Cargas actuantes en la losa:
La Carga viva se asume una carga de 350 kg/m? valor asumido de bibliografia debido a
que en la funcionalidad de las plantas esta destinada para sala de lecturas en la segunda

planta y capilla y dormitorio para varias personas en la primera planta.
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Para la carga muerta se suma el peso de la losa con capa de compresion, el peso del

ceramico y el peso de la capa de yeso inferior a la losa con un total de 285 kg/m?.

Calculo de la capa de compresion de la losa de H°A®:

Donde b es el ancho del complemento.
Qoo— G00
Calculamos la altura de la capa de compresion de la losa (e):
N
¢ _f— - 06HS>
Por fines constructivos se adopta:

- 600

Gréfico N° 3.7. Imagen ilustrativa losa vigueta

Fuente: SOBOPRET.

Calculamos armadura de reparto:

Calculamos la armadura necesaria de reparto por retraccion y temperatura de la losa. El
CBH-87 nos recomienda una armadura de reparto para la losa con una separacion

maxima entre barras de 30cm.

La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigdn y a las variaciones térmicas, evitando la fisuracion y contribuyendo a la

rigidez del forjado en su plano.
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S 0 900

Moo= €000 ©

Calculo del nimero de barras:

Calculo del momento flector que debe resistir la vigueta:
Carga total Q:

0= 00 60 V0 W= 0O (V00 os;

D

o= 0669@

+

g

Reducimos la carga q al area de aplicacion:

De la tabla anterior sabemos que P es igual a 50 cm.

HPVON, 4
o= 6000 060

o= 000

Para una losa simplemente apoyada tenemos el momento flector maximo en el centro del
tramo con el siguiente valor:

96



Momento de disefio:
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00 = 96000000 ©
Altura hy tipo de vigueta:

La altura del complemento v el tipo de vigueta estadn determinados por la longitud que
debe cubrir la vigueta y el momento flector méximo, estos pardmetros estan tabulados:

CONCRETEC:
Se realiza una cotizacion directa en la empresa proveedora con los momentos flectores
maximos y la luz de célculo y nos proporciona como resultado Vigueta Tipo (364-530-

103), con una altura de complemento de 15cm.

Tabla N° 3.9. Ficha Técnica viguetas pretensadas

DIMENSIONES PESO  RESISTENCIA .
PROMEDIO DEL ACERO HORMIGON
[Kg]  [Fyk=Kg/cm’]
VIGUETA PRETENSADA | 11 (56 11,44 Variable 17,2 18.000 350 Kg/cmz
YIGUETA FRETENIADA 12| 6 11 Variable 189 18.000 350 Kg/cm2
VIGUETA PRETENADA | 19| 55 | 105/ |  vantable 19 18.000 350 Kg/em’
Fuente CONCRETEC.
Tabla N° 3.10. Ficha Técnica de losa
DIMENSIONES [cm]
DESCRIPCION REFERENCIA -~
Simple Doble
Distancia entre ejes {Paso) D 50-58-60 62-70-72
Altura de complemento hy de 10325 | de12a25
Altura de carpeta de compresion h, 5 5
Altura paquete estructural H de15a30 | de17 a30

Tabla N° 3.9. Ficha Técnica. Fuente CONCRETEC.
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Grafico N° 3.8. Imagen ilustrativa de disefio losa

COMPLEMENTD OE

e 'h
i
PLATOFOSM CONCRETRC 1
.'-'.\ . = Dobile )

Fuente: CONCRETEC.

Gréfico N° 3.9. Imagen ilustrativa de viguetas

+

@&

Fuente: CONCRETEC.

SOBOPRET:

Vigueta pretensada TIPO VT50 disefiada para longitudes de 5,8 a 6,7m.

Tipo de complemento 15x43x130

Tabla N° 3.11. Dimensiones del complemento

Distancia Dimensiones . Consumo de
. Tipo de -
vigas P e h b hormigon

complemento
cm cm cm cm m3/m2
60 5 12 53 12x53x130 0,057
50 5 12 43 12x43x130 0,059
60 5 15 53 15x53x130 0,063
50 5 15 43 15x43x130 0,066
60 5 20 53 20x53x130 0,077
50 5 20 43 20x43x130 0,082
Fuente SOBOPRET.

99



Gréfico N° 3.10. Imagen ilustrativa vigueta y complemento

AT

VI30 VT40 ViS50 V60

fuente: SOBOPRET.

3.5.3. Edificacion vigas.

Se realiza la verificacion manual y comparacion de resultados que se obtiene de una de
las vigas de la estructura que fue previamente calculada con el programa CYPECAD
para la viga mas solicitada de la estructura que se encuentra en el portico N°4 de la primera

planta como se indica en la figura siguiente:

Gréfico N° 3.11. Imagen ilustrativa seleccion de viga

=

AR
/r"

!
N

Viga mas solicitada, se

2\ ‘

- A'/‘

W/l
\N

A

N\

encuentra ente las

10N

/- '14.";
o

s W,
/N

a "‘\ 'l/ ) ol

columnas 56y 62y se

realizara la verificacion
manual y comparacion

de resultados

3

Fuente: Elaboracion propia.

Especificaciones para la estructura de hormigén armado.

Hormigon
Resistencia Caracteristica (a los 28 dias) fc: 210 kg/cm?
Modulo de elasticidad: 210000 kg/cm?
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Laviga que se va a verificar se encuentra en el protico n#4, nivel 4.08

Calculo del refuerzo positivo A
e —

DIMENCIONES =l ——| —1 +HEE
L= 7.33 m : [ - v
h= 60  cm ' =]
b= 25 cm e b DR o R AN o B Il UR
r.mec= 2.5 cm =] Pl e & ‘
d= 575  cm |
Solicitaciones centro luz
Md(+)= 17.81 Tn-m A
Vd= 000 Tn et ——H—>
yf= 15 R
MATERIALES
HORMIGON ACERO
fc'= 210 kg/cm2 fy= 4200 kg/cm2
yec= 1.5 ye= 1.15
fcd=  140.00 kg/cm2 fS=  3652.17 kg/cm2

PREDIMENCIONADO
EIl hormigon se emplea al limite de su capacidad cuando el momento u= 0.252, valores adecuados de
la seccion oscilaran entre el 80% y el 120% de este valor
Mgy
==
bsd®+foq 0.231 91.61 % CUMPLE LA SECCION
ALCULO DE LA ARMADURA LONGITUDINAL TRACCIONADA

EL AREA DE ACERO NESESARIO DEPENDERA DE LA CUANTIAMECANICA CALCULADA CON EL

MOMENTO REDUCIDO.
= 0.2773

Ar=wysh-y x— = 15.283 cm2
DISPOSICION DE ARMADURAS
®10 A= 079 cm2

D12 A= 1.13 cm2
®dl16 A= 201 cm2

SE USAR 2®12mm+7d16mm
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ARMADURA COMPRIMIDA As

El hormigon trabaja al maximo de su capacidad con el momento reducido =0.252,siw” >0
nesecitamos armadura trabajando a comprecion; en caso contrario un armado minimo de montaje
2012mm

w = 106« u — 0267 = -0.0223
As = vhoedy led =
Cw el -1.228  cm2
®12mm A= 1.13 cm2
®10mm A= 0.799 cm2
SE USAR 2012mm

ESFUERZO CORTANTE - ARMADURA TRANSVERSAL

Si Vd>Vul la rotura por esfuerzo cortante se produce en el hormigon y la armadura no es efectiva,;
en este caso la unica solucion es aumentar la escuadria de la seccion.

90.56 > 0.00 la seccion es correcta

Si se cumple la anterior condicion, hay que calcular la resistencia virtual a corte del hormigon (fvc) y
el esfuerzo cortante maximo que aguanta la seccion de hormigon sin armado(Vcu). Si Vcu>Vd se
puede disponer armadura de cortante minima (e®6mm ¢/30 cm)

Resistencia virtual del hormigon al esfuerzo de corte:

P =G« oy = 7.246  kg/cm2

Si Vd > Vcu el hormigon no puede soportar el esfuerzo por si solo y hay que disponer armadura para
absorver el exceso de cortante Vsu.

_IJ‘_” - r"n" * 1"::].'

fya* 0.9+ d 5511 cm2/m
6 A= 028 cm2
d8 A= 050 cm2
®10 A= 0.79 cm2
SE USAR ed6mm ¢/30cm
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Laviga que se va a verificar se encuentra en el protico n#4, nivel 4.08
Calculo del refuerzo negativo

DIMENCIONES R 2 p—— = " = Js
odl o 2mre - e o ) [ | e——
L= 7.33 m £ = v
h= 60 cm =
b= 25 cm 4. L _____*_\4____1_
r.mec= 2.5 cm =] Pl % 4 ‘
d= 575  cm |
Solicitaciones en el pilar 67
Md(-)= 11.05 Tn-m As
Vvd= 1555 Tn Tt ———H—>
yf= 15 REE
MATERIALES
HORMIGON ACERO
fc'= 210 kg/lcm2 fy= 4200 kg/cm?2
yec= 1.5 ye= 1.15
fcd=  140.00 kg/cm2 fS=  3652.17 kg/cm2

PREDIMENCIONADO

EIl hormigon se emplea al limite de su capacidad cuando el momento u= 0.252, valores adecuados de
la seccion oscilaran entre el 80% y el 120% de este valor

Mgy

jp=———=
b=d® s fog 0.143 56.84 % CAMBIE DE SECCION

ALCULO DE LA ARMADURA LONGITUDINAL TRACCIONADA

EL AREA DE ACERO NESESARIO DEPENDERA DE LA CUANTIAMECANICA CALCULADA CON EL
MOMENTO REDUCIDO.

%: 0.1586
A =wyhac *fc—d= 8.737 ctm2
ck

DISPOSICION DE ARMADURAS

®10 A= 079 cm2
®12 A= 113 cm2
®l16 A= 201 cm2

SEUSAR 2®d10mm+4d16mm
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ARMADURA COMPRIMIDA As

El hormigon trabaja al maximo de su capacidad con el momento reducido =0.252,siw” >0
nesecitamos armadura trabajando a comprecion; en caso contrario un armado minimo de montaje
2012mm

w = 106« u — 0267 = -0.1152
As = vhoedy led =
Cw el -6.346  cm2
®12mm A= 1.13 cm2
®10mm A= 0.799 cm2
SE USAR 2012mm

ESFUERZO CORTANTE - ARMADURA TRANSVERSAL

Si Vd>Vul la rotura por esfuerzo cortante se produce en el hormigon y la armadura no es efectiva,;
en este caso la unica solucion es aumentar la escuadria de la seccion.

90.56 > 15.55 la seccion es correcta

Si se cumple la anterior condicion, hay que calcular la resistencia virtual a corte del hormigon (fvc) y
el esfuerzo cortante maximo que aguanta la seccion de hormigon sin armado(Vcu). Si Vcu>Vd se
puede disponer armadura de cortante minima (e®6mm c¢/30 cm)

Resistencia virtual del hormigon al esfuerzo de corte:

P =G« oy = 7.246  kg/cm2

Q@= & o= 1042 Tn

Si Vd > Vcu el hormigon no puede soportar el esfuerzo por si solo y hay que disponer armadura para
absorver el exceso de cortante Vsu.

_IJ‘_” - r"n" * 1"::].'

fya#0.9+d 6.830 cm2/m
6 A= 028 cm2
®d8 A= 050 cm2
®10 A= 0.79 cm2
SE USAR ed8mm c/10cm
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Laviga que se va a verificar se encuentra en el protico n#4, nivel 4.08
Calculo del refuerzo negativo

DIMENCIONES R 2 p—— = " = Js
odl o 2mre - e o ) [ | e——
L= 7.33 m £ = — - v
h= 60 cm =
b= 25 cm 4. L _____*_\4____1_
r.mec= 2.5 cm =] Pl % 4 ‘
d= 575  cm |
Solicitaciones en el pilar 62
Md(-)= 10.82 Tn-m Ae
Vvd= 1569 Tn Tt ———H—>
yf= 15 REE
MATERIALES
HORMIGON ACERO
fc'= 210 kg/lcm2 fy= 4200 kg/cm?2
ye= 1.5 ye= 1.15
fcd=  140.00 kg/cm2 fS=  3652.17 kg/cm2

PREDIMENCIONADO

EIl hormigon se emplea al limite de su capacidad cuando el momento u= 0.252, valores adecuados de
la seccion oscilaran entre el 80% y el 120% de este valor

Mgy

jp=———=
b=d® s fog 0.140 55.66 % CAMBIE DE SECCION

ALCULO DE LA ARMADURA LONGITUDINAL TRACCIONADA

EL AREA DE ACERO NESESARIO DEPENDERA DE LA CUANTIAMECANICA CALCULADA CON EL
MOMENTO REDUCIDO.

%: 0.1549
A =wyhac *fc—d= 8536 ctm2
ck

DISPOSICION DE ARMADURAS

®10 A= 079 cm2
®12 A= 113 cm2
®l16 A= 201 cm2

SEUSAR 2®d10mm+4d16mm
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ARMADURA COMPRIMIDA As

El hormigon trabaja al maximo de su capacidad con el momento reducido =0.252,siw” >0
nesecitamos armadura trabajando a comprecion; en caso contrario un armado minimo de montaje
2012mm

w = 106« u — 0267 = -0.1183
As = vhoedy led =
Cw el 6521  cm2
®12mm A= 1.13 cm2
®10mm A= 0.799 cm2
SE USAR 2012mm

ESFUERZO CORTANTE - ARMADURA TRANSVERSAL

Si Vd>Vul la rotura por esfuerzo cortante se produce en el hormigon y la armadura no es efectiva,;
en este caso la unica solucion es aumentar la escuadria de la seccion.

90.56 > 15.69 la seccion es correcta

Si se cumple la anterior condicion, hay que calcular la resistencia virtual a corte del hormigon (fvc) y
el esfuerzo cortante maximo que aguanta la seccion de hormigon sin armado(Vcu). Si Vcu>Vd se
puede disponer armadura de cortante minima (e®6mm c¢/30 cm)

Resistencia virtual del hormigon al esfuerzo de corte:

P =G« oy = 7.246  kg/cm2

Q@= & o= 1042 Tn

Si Vd > Vcu el hormigon no puede soportar el esfuerzo por si solo y hay que disponer armadura para
absorver el exceso de cortante Vsu.

_IJ‘_” - r"n" * 1"::].'

fya#0.9+d 6.941 cm2/m
6 A= 028 cm2
®d8 A= 050 cm2
®10 A= 0.79 cm2
SE USAR ed8mm c/10cm

104



3.5.4. Edificacion columnas.
Se realiza la verificacién manual de la columna mas solicitada, denominada C-78.

Gréafico N° 3.12. Seleccion de la columna

Datos de la columna 78.

@o=26600 @
©=30 60 6040000
= 30 €& C-7
A =900 cm? /]
@ = 67500 $&>
Cabeza
i —F— ©=938
€= 2030 0 © Tramo a calcular
o de cota Om a cota
[ 34m
@-Lwe OO 600
€= 1120 660 ©
y

0= OO 90900 Ve
©= 273887,02 666y €6

Minoracion de resistencias.
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%oxwww

Qo _ 000006 _
=g = ©60 V00060808

Columna intranslacional.

Calculo de la longitud de pandeo.

(00000000 o

Vigas concurrentes a la cabeza (columna 12 niveles dormitorios):

Tabla N° 3.12. Vigas concurrentes a la cabeza

VIGA C83-C78 C74-C78 C13-C12 C11-C12

h (cm) 50 40 50 50

b (cm) 30 30 30 30

L (cm) 750 740 325 325
@(cm4) 312500 160000 312500 312500
@ (cmd) 102500 90000 102500 102500

Fuente: Elaboracion propia.

Vigas concurrentes al pie (columna 12 niveles planta baja):

Tabla N° 3.13. Vigas Concurrentes al pie

VIGA C77-C78 C79-C78

h (cm) 30 30

b (cm) 20 20

L (cm) 325 325
@(cm4) 45000 45000
@(cm4) 20000 20000
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Fuente: Elaboracion propia.

Columnas concurrentes:
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Tabla N° 3.14. Columnas concurrentes

COLUMNA COLUMNA
COLUMNA SUPERIOR INFERIOR
a (cm) 30 30
b (cm) 30 30
L (cm) 340 150
@ (cm4) 67500 67500
€@(cm4) 67500 67500

Fuente: Elaboracion propia.

Y eo— 900 o= OO
Yeo— OO o= OGO
Entramos al abaco en anexos donde obtenemos el valor de €»
@- 00
@ - 000
Se asume el mayor k:
o= 960
@=90 90

Esbeltez geométrica.

Cuando la esbeltez geométrica 10 <A < 29 se trata de una columna intermedia y debe

comprobarse a pandeo.
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Esbeltez mecanica.
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@
=2 = 0O
VFo
® _ 00
VO
Si la esbeltez mecanica A es inferior a 35, no es necesario efectuar ninguna
comprobacion a pandeo. Cuando 35 < A < 100, pueden aplicarse los métodos

aproximados.

Excentricidad de primer orden.

__
%_Q W

WQo— 90000
_
Qo= g = 000000
Qo— OO
Excentricidad accidental.
-2 000 - ©600< 600
= @O

Excentricidad ficticia.

Los efectos de segundo orden, provenientes del pandeo se introducen como una

excentricidad ficticia.

NG

Qoo™ (@'W %@%?

Qo= OGO
Qo O+ 0OQ ¢ .
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Qo= (OF 6008 O 606 o
Ravo— 000G - 9O

Excentricidad total.

Qovo— Qo™ W Qo
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Qoonoo= Qo+t W Qwe
Qo= 90O

Armadura longitudinal.
Momento flector reducido:

=2

@&
@~ 960
@ 960
Esfuerzo normal reducido:

X
"o 9

Entrando al 4baco en anexos encontramos la cuantia mecanica:

0 = QP
Armadura necesaria.
a-soe
W= OOP

Armadura minima.
Rovo— 9000 O ©
Wooo = OO

Asumimos como area necesaria el mayor valor.
Qo= GO’

Armadura real de trabajo:
Area nominal de los aceros comerciales:

) <S> @ Voo ®

N° barras
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12

1.131 5.50

Se adopta 6 barras @ 12 mm
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Qoo™ Roso
Q0P > OO O

Armadura transversal.
La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:

s<{ bo * h (el de menor dimensién)
~ *15 * @ (de la armadura longitudinal)

Segun la primera opcion:

S<35cm

Segun la segunda opcion: $<15%1.6 = 24cm

Se asume S=20 cm

Diametro de los estribos.

El diametro de estribos es de 6 mm, cuando se utilizan barras longitudinales de 12 mm

Comprobacioén con el programa CYPECAD:
En la siguiente tabla se muestra en resumen los resultados manuales y los resueltos

propuestos por el programa CYPECAD, indicando a cada lado el area necesaria de acero
y la diferencia en porcentaje.

Tabla N° 3.15. Cuadro comparativo columnas

RESULTADOS MANUALES RESULTADOS DEL CYPECAD | %
Armadura longitudinal: | @€ 4016mm+2012 | 90O
21
6@ 12 mm w mm w
Armadura de estribos: 18 X 22
23e @ 6 mm c/15 cm 22
18 @ 6 mm c/25 cm 0000000 95000000

Fuente: Elaboracion propia.
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Observaciones:

Como se puede apreciar en el calculo manual de la armadura longitudinal se selecciona
la misma armadura que nos proporciona el programa, sin embargo el area necesaria de
acero en el calculo manual es menor en un 21%, por otro lado en los estribos al asumir
una separacion de 5¢cm de diferencia podemos ver un ahorro de 3 estribos (22%).

3.5.,5. Edificacion zapatas.

Para realizar la verificacion se elige la zapata N° 57 correspondiente a la columna N° 57;
se trata de una zapata aislada de igual dimensiones en ambos lados, ubicada en la parte

delantera de la estructura.

Datos:

N = 23080 ¢80 ; €= 40 60 @ = 910 6%
@=3090 o= 30 OO Rep= 2.06 w?;mm =5 @@

Grdfico N° 3.13. Seleccion de Zapata

T i

b
Fuente: Elaboracién propia.

Minoracion de resistencias.
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%MW

Dimensionamiento manual.
El peso propio de la zapata, igual al 5% de la carga N

0= 960 9= 6500000

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima:

0O © €000 N
%= “@0 =ww=m

Suponiendo que se trata de una zapata cuadrada:
0= Voo~ 906000 = 6000000

Las dimensiones adoptadas son:
a=115cm y b=115cm

Calculo de h de la zapata
Donde:

o Y bo=30 cm (columna)
ayb =115 cm (zapata)

Ys = 1.6 factor de seguridad

Para estimar la altura de la zapata, lo hacemos con las siguientes férmulas:
f.q =0,5-Vfq =0,5-V140 = 5,91 kg/cm?

_ 4-f,4 _ 4-591kg/cm?
T Yf Orea 1,6 - 2.06 kg/cm?

= 7,39

QXY 060 @&
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Voo e ( o ) - 00D
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Por corte en a: d,

2-(a—ag)
bd=""217k - 14.93 cm
Por corte en b:
2-(b—by)
W = 14.93 cm
Adoptamos:
o= 2569
=560 o= 6060
- 4

Verificacion a presion

© Qoono— & 1000G80- Wa (0009900 OG>

© oo~ GG

Momento en X:

Mx = Vy*h = (40 kg)*30 cm = 1200 kg-cm
Momento en y:

My = Vx* h =(910 kg)*30 cm = 27300 kg-cm

Verificacion del esfuerzo méaximo:

-

O OR O ke
T e e v e
'¢66> 'O

O OR® O ke
WP 0P CNer
"666> 16000

Verificacion al vuelco.
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Verificacion a desplazamiento.

N, = 23080 ¢
9 = 25° Angulo de friccion de la grava mal graduada

V = Esfuerzo cortante

Suelo sin cohesion
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Verificacion a cortante.
Cortante direccién x.
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Vo< oo
o= @ oo & ( L2 &) = 900000
900~ OO/ Qo & 0= 969600000
Comprobacion:

660000< 60000000 06

Cortante direccion y.
&
Veo= @ "go000° ¥ ( T—@ = 900000

I e00= OOV €o & O= CHDOSD
Comprobacién:

666000< 66000000 6O

Los esfuerzos en la zapata seran los siguientes:

R} O (R O (@Re @

Fo0065060> ©
e o X
o®
0'0<0'w®
LB O (@te @& (@Jr %
oo PN
o®
00<0w@
@ O (@R & (@ O o
oo o o  ONw®

o
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lo< lo6p0®

@ O(@o (@0 Qo o
oo & X

L 4

lo< lo6p0®
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Grdfico N° 3.14. Seleccidn de Zapata

©
G %,
/ gey
3 My
o 2\
© ejeX V‘} ‘;llh %
V_Y i \1/
\
) < @> )

, Fuente: Elaboracion propia.
Célculo de la armadura.

Grdfico N° 3.15. Seleccidn de Zapata

‘oo

\/
oo |
©0

\l/ D>

& 2°>

?H

v
< @->
« @
4 3
W \~/
oo

Fuente: Elaboracién propia.
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Longitudes de empotramiento en direccion a y b.

En direccion a:
-2 2. 000 - 0000

En direccién b:

= &QQ+ V60 Q- 0>

Esfuerzos en los puntos de referencia:
o o= OO
o o= VDGO
o o= OO
o o= OO
Esfuerzo de disefio en a: o= OV OF
o= VDO OF

Esfuerzo de disefio en b:

Calculo del momento flector del lado a:

. O . O
%0(”"2’+ (%_Ui%)=W®

Momento mayorado en a:

Vo~ @& 99— 95000000 6O

Momento reducido de célculo en a:

__
%—W—m

Comprobacién del momento reducido de calculo y momento reducido del limite tedrico:
lep= 0,332
= 0,0079
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Qo> @O

La zapata no necesita armadura de compresion.

0 = GO & = GO
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Calculo de la armadura necesaria de la zapata.

W= 0@ ?"ew
L o2

Calculo de la armadura minima:
Wpin = 0,0018
B = Rao O 9= OO
Se adopta el area necesaria mayor.
Qoo= G
Armadura real.

Qo= GO

Area nominal de los aceros comerciales:

N° Db t QQ
> @ Cag) @ = 00060
12 1,131 5.57 6 17
16 2,011 3.57 4 26

Se adopta 4 barras @ 16 mm ¢/ 26 cm

Voo™ Noso
Q000 > 900 6O

Calculo del momento flector del lado b:
o R (o0 &

Q=& () = 660006000 60

Momento mayorado en b:

Vo~ @ 90- 960006000 6O
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Momento reducido de calculo en b:
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Comprobacién del momento reducido de calculo y momento reducido del limite teérico:

Hee= 0,332
le= 0,0079

Qo> @O

La zapata no necesita armadura de compresion.

v = PO- ¢ = G000
Calculo de la armadura necesaria de la zapata.

0= 6 © f%ow
224

Calculo de la armadura minima:
®Wmin = 0,0018
0= hao ¢ 0= 0O
Se adopta el area necesaria mayor.
Qooo= H600C
Armadura real.

Qo= GO

Area nominal de los aceros comerciales:

o N b
@ (%"HO

mm adoptado
12 1,131 5.57 6
16 2,011 3.57 4

Se adopta 22 barras @ 12 mm ¢/ 10 cm

& G900
17

26
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Voo™ Noso
Q0P > 900 O
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Verificacion adherencia

Cortante de célculo Vd (Kg) = 34580.645

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

[ o= 0.9*0?21”@ < =095V ¢&

1 (kg/lcm2)= 22.40 < fbd(kg/cm?2)= 24.79

Comprobacién con el programa CYPECAD:

En la siguiente tabla se muestra en resumen los resultados calculados manualmente y los
resultados propuestos por el programa CYPECAD, indicando a cada lado el area

necesaria de acero y la diferencia en porcentaje, también la diferencia de volumen de
hormigon.

Tabla N° 3.16. Cuadro comparativo zapatas

RESULTADOS MANUALES RESULTADOS DEL CYPECAD %
Dimensiones: Dimensiones:
a=115cm a=120cm
0.40 0.43 6.98
h=30cm h=30cm
Armadura de la parrilla: Armadura de la parrilla:
600 960
X:4 @ 16 mm c/26 cm X:5@ 12 mm c/25 cm i 6.34
Y:4 @ 16 mm c/26 cm Y:5@ 12 mm c¢/25 cm

Fuente: Elaboracion propia.

Observaciones.
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Después de haber realizado el calculo manual de la zapata correspondiente a la columna
N° 57 como zapata aislada sin viga de amarre, se puede comparar con el célculo

materializado por el programa, como se puede apreciar las diferencias porcentuales.

3.5.6. Disefio de la escalera.
La escalera se calcula como si fuera una losa horizontal de ancho unitario y luego se
dispone precauciones en el cambio de pendiente correspondiente a la escalera.

Gréfico N° 3.16. Diagrama escalera

0
| [ h
A
P L 4
Fuente: Elaboracion propia.
Datos generales: 5] ’; “
i |
€ = 1,9 @ Longitud horizontal de larampa. [ || '
@ = 2,48 @htongitud inclinada de la rampa. : | [r) | pA |8
€= 1,2 €» Longitud total del descanso. |
€= 1,0 € Ancho de larampa. , _ It
©= 1,0 € Ancho total del descanso. ‘ |
€= 0,15 @» Espesor de la losa. o | il -
©= 0,272 Huella. i , i L
©= 0,2 @ Contra huella. i O? ! n: .p i
€= 1,6 € Alturaasalvar. 0 a0 1%
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©=38 Numero de escalones.
%y = 2400 @9y @ Peso especifico H°A®.
Analisis de cargas en la escalera.

Rampa (€y).

Peso de los peldafios:

Qo= 200 0= 9000000

A 0000080~ O Q= ©0OS
Carga debida al peso de los peldafios por metro:
Qoo oo~ 90060 OO
Carga debida al peso de la rampa por metro:
Qo000 — 900 OG>

Carga debida al peso del cerdmico:
Qosssco— 0O

Carga muerta total rampa:

& = 60000 OO

Descanso (€g-

Carga debida al peso propio del descanso:

Qoo = 900 O

Carga debida al peso del ceramico:
Rossosso— 900G

Carga muerta total descanso:

& = 000 VOO

Sobrecarga de uso (€.
Sobrecarga de uso para el disefio de escalera recomendada por metro de ancho:
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Cargas de disefo:
Combinacion a utilizar:

En rampa:

En descanso:

00- 00 &+ 00O

o000 = 90000000

Rososeso~ G000

Disefio del tramo A-B (descanso rampa):

660060600

6000600

A

<— 19@—><— 12 @ —>

Del célculo de la viga se obtiene:

Qoo+ = 90006000 ©& - 0GOS

@ = 9000600
@ = 9900600

I o= 0000600 O 0

B

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

perimetral y en quiebre.

%)Zx

Door) = 900000 ©
Cxooooos-) = G000 ©

Armadura inferior positiva por metro:
€@g) = 174605 ¢ - @@ Momento maximo de servicio.

9= 15 60

Altura de seccion.
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9= 2 99 Recubrimiento.
©= 1399 Altura efectiva.
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o = 10099 Ancho de seccion.

Minoracion de resistencias.

Momento mayorado de disefio.

- OO 90 = 65066000 O
Procedimiento de céalculo:
Momento reducido de calculo:

e
P
Qoo G000

@< Vo
©600< OO

9600

Armadura necesaria.

Con 1gse busca en tabla la cuantia mecanica:

- 0900
W= @ % O - o000

Armadura minima.

Roo~ 99000
Voo~ Qoo & 0= 66068

Se adopta el mayor valor, la armadura es de:
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= Q06

Armadura real.
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Area nominal de los aceros comerciales:

» S @ Qoo % N° barras +1
12 1,131 8,02
16 2,011 4,5
20 3,142 2,9 3

Se adopta 5 barras @ 16 mm c/20 cm

Voo™ Neso
GOOP > OHP O

Armadura superior negativa por metro:
Qg = 23360 ¢ - €  Momento maximo de servicio.

o= 15 @@ Altura de seccion.
o= 2 99 Recubrimiento.
9= 1399 Altura efectiva.

o = 10090 Ancho de seccion.

Momento mayorado de disefio.

- OO 90 = 6666000 O
Procedimiento de célculo:
Momento reducido de calculo:

-
RGP 000
oo €600
@< Ve
V00 OO

Armadura necesaria.

Con jgse busca en tabla la cuantia mecanica:

@R- 90
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0= 00 000 o= 000

Armadura minima.

Roo— GO0
Woo— Voo & 0= 0P
Se adopta el mayor valor, la armadura es de:
Woso— OO
Armadura real.

Qoo- OO

Area nominal de los aceros comerciales:

) <> @ oo/ % N°® barras
6 0,283 8,3 9
8 0,503 4,7 5
10 0,79 2,96 3

Se adopta 5 barras @ 8 mm ¢/20 cm

Wo00o> Mooso
V0P > 90 6O

Armadura de corte en la escalera.
Qo= 23287 ¢ Cortante maximo de servicio.
o= 15 @@ Altura de seccion.
9= 29 Recubrimiento.
©= 13 99 Altura efectiva.

o = 10099 Ancho de seccion.

La resistencia convencional del hormigén a cortante es:

e e 9O
Qo= 00 Go- 00055
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Cortante mayorado de disefio.
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lo= OO | go— GODGHOO

Procedimiento de calculo:
Resistencia del hormigdn al esfuerzo cortante:

leo= Qo & 0= 906060
Condicioén:
o> %o
G0006000> 600000 GHOOEHND
o> | ¢o COOOOHND

El cortante de disefio es menor que la contribucion del hormigoén al esfuerzo cortante, no
necesita armadura de corte.

Armadura minima.
Qoo 6600
Voo Voo & 0= 06065

Se adopta el mayor valor, la armadura es de:
Armadura real.

Qo= OO

Area nominal de los aceros comerciales:

PO @ Qoo N° barras
0,283 8,3 9
0,503 47 5
10 0,79 2,96 3

Se adopta 5 barras @ 8 mm c¢/20 cm

Vo> Goeso
Q0P > 000 9
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Comprobacion con el programa CYPECAD:
En la tabla siguiente se muestran en resumen los resultados manuales y resueltos por el

programa CYPECAD del célculo de toda la armadura de la escalera, en el lado izquierdo

estan los resultados manuales con el area de acero necesaria, al centro los resultados del

programa estructural junto con el area de su armadura Yy a la derecha una comprobacién

de la cuantia en porcentaje de ambos resultados.

Gréfico N° 3.17. Resultados propuestos CYPECAD

88

6@8c/20 L=417

100

_ 6@16¢/20 L=141

0
T

100

D8c/2(

| ————r o~ |
@8c/20
13@8¢/20
| 93 leo

o Joo
93

1208¢/20 L=109

L=109

Resultados propuestos

por el programa

estructural CYPECAD

Muro de fabrica

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla N° 3.17. Cuadro comparativo escaleras

RESULTADOS MANUALES

RESULTADOS DEL CYPECAD

%

Armadura inferior positiva por metro

5 @ 16 mm c/25cm ©00 65

6 ® 16 mm ¢/20cm

0006

24,86

Armadura superior negativa por metro

5@ 8 mm c/25cm ©0OSS

6 @ 8 mm ¢/20cm

22,52

Armadura de corte en la escalera
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@ 8 mm ¢/20 cm QOGP | 08mmc/20cm 00O | 714

Fuente: Elaboracion propia.

Observaciones:

Como se puede observar en el calculo la armadura que resulta del programa puede variar
debido a las consideraciones que toma para la colocacion de la misma, también podemos
constatar que el programa mayora el &rea necesaria de acero, en porcentajes variables a
favor de la seguridad.

3.5.7.  Especificaciones técnicas.
Las especificaciones técnicas materializadas para cada item, comprende los siguientes puntos:
definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion, forma de
medicién, y forma de pago; estos puntos estan a detalle en el anexo A-4.

3.5.8.  Anadlisis de precios unitarios.
El anélisis de precios unitarios se hiso para cada item como se definié en el marco teérico:

Tabla N° 3.5. Descripcion de porcentajes para la elaboracion de precios unitarios

DESCRIPCION OBSERVACIONES
A MATERIALES TIPO DE MATERIAL,CANTIDAD Y PRECIO
B MANO DE OBRA TIPO DE OBRERO Y RENDIMEINTO
E CARGAS SOCIALES 55% DE MANO DE OBRA
F IMPUESTO I.V.A. MANO DE OBRA 14.94% DE MANO DE OBRA
H HERRAMIENTAS MENORES 5% DE (B+E+F)
K GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS 7% DE EQUIPO, HERRAMIENTAS
L UTILIDAD 8% DE (EQUIPO, HERRAMIENTAS+K)
M IMPUESTO IT 3.09% DE (EQUIPO, HERRAMIENTAS+K+L)

FUENTE: Elaboracion propia.
Los computos métricos se realizaron segun el marco tedrico a detalle los cuales se puede

observar en el anexo A - 6

3.5.9. Computo métrico.

Los computos métricos se realizaron segun el marco tedrico, los cuales se pueden ver a
detalle en Anexo A-5.
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3.5.10. Presupuesto general.

El presupuesto total de la obra se calculd, primeramente, realizando los computos métricos
y obteniendo la cantidad de cada item; posteriormente, multiplicando el precio de los
diferentes items por la cantidad de cada item llegando a un presupuesto total de la obra de
4.742.154,60 Bs (cuatro millones setecientos cuarenta y dos mil ciento cincuentay cuatro
con 60/100 Bolivianos), con un costo por metro cuadrado en de 3.724,22 Bs. Se puede ver a
detalle en el Anexo A-7.

3.5.11. Cronograma de ejecucion

El plan y cronograma de obras se lo realizd aplicando el método de barras Gantt
colaborado por el programa (PRESCOM 2011) y se lo hizo como se definié en el marco
tedrico. El plazo de ejecucion obtenido es de 148 dias calendario, se puede ver a detalle en
el Anexo A-8.
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CAPITULO IV

4. APORTE ACADEMICO - LOSA NERVADA.
Se realiza una comparacion técnico econdémico entre una alosa maciza y una alosa alivianada,

las ventajas y desventajas de cada elemento estructural.

4.1. Marco tedrico.

4.1.1. Losa nervada o reticulada

Es una mezcla entre losa llena 0 maciza y losa cerdmica. Aqui las viguetas son
reemplazadas por nervaduras de hormigoén, las que (al igual que las viguetas) se encargaran
de contener los hierros principales. Es decir que es una losa ceramica, pero en este caso el

elemento estructural (vigueta) no viene prearmado, sino que se lo fabrica “in situ”.

Su fabricacion es muy similar al de una losa llena, necesitandose de un encofrado, en donde
se apoyaran los blogues y los hierros, para luego verter la mezcla, pero hay que

saber que existen distintos métodos para su concepcion.

Si la sobrecarga es mayor a 275 Kg/m2 o si la luz entre apoyos es mayor a 4,50 m, se

agregara un nervio transversal en la parte media de la losa.

Obviamente este tipo de losas es aplicado en reemplazo de losas llenas, con el fin de

ahorrar en peso y en material.

También conviene reforzarlas con una armadura superior de reparticion en forma de parrilla

o0 malla cima.
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GRAFICO N° 4.1 “LOSA NERVADA O RETICULADA”

Fuente: www.google.com

41.2. Losa alivianada.

El sistema de losas mas utilizado a nivel mundial es el alivianado con vigueta pretensada, por
su facil ejecucién y montaje, al ser un sistema de alta resistencia, permitiendo realizar

superficies funcionales plenas por la longitud permisible de los elementos prefabricados.

La losa alivianada por vigueta pretensada, permite lograr una gran reduccion en material y

mano de obra a emplearse en la edificacion, por la versatilidad del sistema constructivo y la
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rigidez del la prefabricacién en viguetas de hormigones de alta resistencia con cable como

alma estructural, es sin duda el método mas factible para realizar losas.

Con luces permisibles de hasta 8,2 metros, la vigueta pretensada se apoya simplemente
sobre las vigas de construccion, albergando piezas de poliestireno expandido para lograr

que las losas sean mas livianas.

Existen diversos tipos de viguetas pretensadas, las cuales trabajan a diferentes resistencias
de carga. Al adquirirlas de debera tener conocimiento sobre la garantia, y las caracteristicas
técnicas de montaje y resistencia, a fin de lograr una estructura que no presente

desperfectos causados por un agente externo (prefabricacion).

Sin duda el sistema de losa alivianada, requiere de una gran cantidad de material para realizar
el encofrado, ya que toda la parte baja de la losa debe estar revestida de madera apuntalada a

fin de no tener pérdidas de hormigén a la hora del vaciado de la carpeta de compresion.

GRAFICO N° 4.2 “ELEMENTOS DE SISTEMA CONSTRUCTIVO M2”

Fuente: www.google.com
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4.2. Ventajasy Desventajas.

El sistema constructivo que se estudia, losas reticulares como losas alivianadas presenta

las siguientes ventajas para tipo de forjado:

4.2.1 Losa reticular.

* Los esfuerzos de flexion y corte son relativamente bajos y repartidos en grandes areas.
+ Permite colocar muros divisorios libremente.

« Se puede apoyar directamente sobre las columnas sin necesidad de trabes de carga
entre columna y columna.

* Resiste fuertes cargas concentradas, ya que se distribuyen a areas muy grandes a través
de las nervaduras cercanas de ambas direcciones.

« Las losas reticulares son mas livianas y mas rigidas que las losas macizas.

* El volumen de los colados en la obra es reducido.

» Mayor duracion de la madera de cimbra, ya que sélo se adhiere a las nervaduras, y
puede utilizarse mas veces

* Este sistema reticular celulado da a las estructuras un aspecto agradable de ligereza y
esbeltez.

« El entrepiso plano por ambas caras le da un aspecto mucho més limpio a la estructura y
permite aprovechar la altura real que hay de piso a techo para el paso de luz natural. La
superficie para acabados presenta caracteristicas dptimas para que le yeso se adhiera
perfectamente, dejando una superficie lisa, sin ocasionar grietas.

« Permite la modulacién con claros cada vez mayores, lo que significa una reduccion
considerable en el nimero de columnas.

« La construccion de este tipo de losa proporciona un aislamiento acustico y térmico.

+ La ausencia de trabes a la vista elimina el falso plafon.

* Permite la presencia de voladizos de las losas, que alcanzan sin problema 3 y 4 metros.
» Mayor rigidez de los entrepisos, gran estabilidad a las cargas dindmicas, soporta cargas
muy fuertes.

* Su aplicacion es muy variada y flexible, bien puede utilizarse en edificios de pocos

niveles, 6 grandes edificaciones, para construcciones de indole publico, escuelas, centros
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comerciales, hospitales, oficinas, multifamiliares, bodegas, almacenes, construcciones

industriales 6 casas econdmicas en serie 0 residencias particulares

4.2.2. Losa Aligerada.

Este otro sistema en su concepto es muy similar al primero, solo que aqui las vigas se
colocan en un solo sentido, no se forman reticulas, el aligerado se logra con elementos
de espuma de poliestireno, las cuales se conocen con el nombre de bovedillas, tienen una
ceja para apoyarse directamente en la base o patin de las viguetas. Las viguetas son
prefabricadas y pueden venir coladas completamente, o con el alma abierta, lo cual es
mucho mejor ya que garantiza que la losa trabaje monoliticamente, al igual que en caso
anterior se les coloca también una capa de compresion de concreto reforzado con una malla

electro soldada para evitar grietas por temperatura.

La principal ventaja de las losas aligeradas a base de vigueta y bovedilla, es que son
autosoportables, lo que quiere decir que se elimina la cimbra de contacto, Unicamente
requieren de un apuntalamiento al centro de los claros, lo que las vuelve mucho mas
econdmicas y que puedan construirse mucho mas rapido comparado con la losa reticular
y la losa maciza, son una excelente opcion para edificaciones con claros pequefios, como

los de una casa habitacién.

Su principal desventaja es que no funcionan muy bien para claros muy grandes, ya que
empiezan a requerir viguetas de mucho peralte. Otra desventaja que mas bien en funcional,
es que a veces hacen ruidos durante el proceso de dilatacion y contraccion, estos ruidos
son provocados por la bovedilla que cruje y como el area de bovedilla es mayor que en
una losa reticular estos ruidos son mas notorios, pero no representan de ninguna manera

una falla estructural.
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4.3. Producto

Comparacion tecnico - economica de una losa reticular y una losa alivianada.
La losa que se va a disefiar tiene una dimencion de 6,5 my 7,5 m

Las cargas que se aplicaran a la losa seran de:

*Sobre carga muerta(acabados, pisos, cielo razo y demas)= 150 kg/m2
*Carga de serivicio( carga de uso)= 300 kg/m2

*Peso especifico del hormigon armado = 2500kg/m3

4.3.1. Calculo del peso propio de la losa reticular.

La losa reticular esta compuesta por una capa de comprecion de 5 cm de espesor y
nervios con una seccion de 10 cm de base y una altura de 25 cm dispuestas cada 50
cm de eje a eje, y para los vacios se utilizara bloques de poliester con dimenciones
de 40 cm por 40 cm con una altura de 25 cm con una demcidad que varia entre 8 a
10 kg/m3.

(L= Lo+ 0.3m — 4 = O.dmom + O o+ 0,25m) = ¥ho g kg
P'P'LR = = ?5{-}—2
a 1m* 1m m
(4« 0.4mm + 0.4m * 0,25m) * YpoLiesTer _ kg
F.F.gLOQUE POLIESTER = T2 = 1.6W
kg

P.T. g = P.Pyr+P.Pyroguerousster = 351.€ 2

Grafico N° 4.3 "VISTA EN PLANTA DE LA LOSA RETICULAR"
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Fuente: Elaboracion propia
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Grafico N° 4.4 "CORTE - LOSA RETICULAR"
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Fuente: Elaboracion propia

4.3.2. Calculo del peso propio de la losa alivianada.

La losa alivianada consta de la siguientes dimenciones:

Grafico N° 4.5 "SECCION TIPO DE LA VIGUETA"
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Grafico N° 4.6 "PROPIEDADES GEOMETRICAS DE LA VIGUETA"

Section Name VIGUETA
Properties
Cross-section (axial) area ot Section modulus about 2 axis 1.494E-04 o
Moment of Inertia about 3 axis 1.084E-05 Section modulus about 2 axis 7.835E-05
Moment of Inertia about 2 axis $GED Plastic modulus about 3 axis 2496504
Product of Inertia about 2-3 2 Plastic modulus about 2 axis 1.553c-04
Shear area in 2 direction 2200605 Radius of Gyration about 3 axis 0000
Shear area in 3 direction U Radius of Gyration about 2 axis 0253
Torsional constant 4 841E08 Shear Center Eccentricity (x3) s

Fuente: Elaboracion propia
Las viguetas estar distribuidas del lado mas corto de la losa de manera longitudinal,
con una separacion de eje a eje de 50 cm, la carpeta de comprecion tendra una altur
de 5 cm y se utilisara bloues de poliester para ocupar los espacios vacios con una
dencidad que varia entre 8 a 10 kg/ms3.

P p (L= 1 = 0.05m + 2 + 1m + D.007955) # o 164 75 kg
LA — 1m = 1m = i m2
(0.17m * 1m? — (2 = 1m + 0.00795m? + 1m? + 0.05m) * ¥pop kg
P'P'POL - 'l'n'i'_z = 1'04W
fea
P. T'L.R. = P. P'L.A.+ P. P'POL. = 1AR.79 _—
m

Grafico N° 4.7 "SECCION EN PLANTA Y CORTE LOSA ALIGERADA"

Fuente: Elaboracion propia
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Analisis del portico con losa aligerada aplicando el programa SAP2000.

Gréfico N° 4.8 "VISTA PORTICO CON LOSA ALIGERADA™

Fuente: Elaboracion propia

Grafico N° 4.9 "DIAGRAMA DE MOMENTOS"
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Fuente: Elaboracion propia
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El analisis del portico con losa aliguerada nos dio resultados comprometinedo a una
viga con las siguientes solicitaciones:

fc
fy
I

210
4200
7.3

kg/cm2
kg/cm2
m

vC
Ty

Probamos la seccion mas adecuada para la viga.

El hormigon se emplea al limite de su capacidad cuando el momento u= 0.252,
valores adecuados de la seccion oscilaran entre el 80% y el 120% de este valor

15

1.15

M, 4 b gy fed Asmin _b*

Ha S podza g, 5T Warbrdrgs " 000
SECCION | Mdis.(+) As Asmin 0
h b Tn-m ud cm?2 cm?2 o ARMADO
35 25 9.4134 | 0.382 | 18.266 | 2.888 | 151.6 |212mm+8d16mm
40 25 10.292 [ 0.314 | 15.115| 3.300 | 124.5|2d12mm+7d16mm
45 25 11.407 | 0.271]13.885| 3.713 | 107.4 |2012mm+6d16mm
50 25 12.44 ] 0.236 13 4.125 |93.77 2010mm+6d16mm
55 25 13.467 [ 0.209 | 12.375| 4.538 | 83.1 |2D10mm+6d16mm

Analisis del portico con losa reticular aplicando el programa SAP2000.

Grafico N° 4.10 "VISTA PORTICO CON LOSA ALIGERADA™

Fuente: Elaboracion propia
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Grafico N° 4.11 "DIAGRAMA DE MOMENTOS"

Fuente: Elaboracion propia

El analisis del portico con losa aliguerada nos dio resultados comprometinedo a una
viga con las siguientes solicitaciones:

fc = 210 kg/cm2 yc = 1.5
fy = 4200 kg/cm2 vy = 1.15
I = 7.3 m

Probamos la seccion mas adecuada para la viga.
El hormigon se emplea al limite de su capacidad cuando el momento u= 0.252,
valores adecuados de la seccion oscilaran entre el 80% vy el 120% de este valor

A fea Asmin b h*3:
_ i = : = 1000
Ha hwdzwfmi As Wd*b*d*ﬁ:k. i
SECCION | Mdis.(+) As Asmin 0
% ARMAD
h b Tn-m hd cm2 cm2 0 ©

35 25 4743 10192 6.925 [ 2.888 | 76.37 [2010mm+3d16mm
35 30 5.556 [ 0.188]8.0771| 3.465 | 74.55|2010mm+4d16mm

141



Disefio de los nervios vy el abaco.

2 | \ (1
€= =
’ | B
| A—|esb s - =H—
AN
HORMIGON ACERO |
210 kg/cm2 4200 kg/cm2
1.5 1.15
140.00 kg/cm2 3652.2 kg/cm2

El hormigon se emplea al limite de su capacidad cuando el momento u= 0.252, valo
adecuados de la seccion oscilaran entre el 80% y el 120% de este valor

d
=-— = 0,
K= pvdzs g 0.212 84.16 % CUMPLE LA SECCION

EL AREA DE ACERO NESESARIO DEPENDERA DE LA CUANTIA MECANICA
CALCULADA CON EL MOMENTO REDUCIDO.

Q= 0.2498
fﬁ‘.'.‘! _
As wg; b=d=+——= 2633 cm2
= * fr.k.
®10 A= 0.79 cm2
@12 A= 113 cm2
®16 A= 201 cm2
| SEUSARA: | 2010mm+1d12mm |
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El hormigon trabaja al maximo de su capacidad con el momento reducido =0.252, s
w” > 0 nesecitamos armadura trabajando a comprecion; en caso contrario un arma
minimo de montaje 2d8mm

1.06 + u— 0.267  -0.042

wd jf?“ = .0.445 cm2

ik

d12mm A= 113 cm2
®10mm A= 079 cm2
d8mm A= 0502 cm2

|SE USARA: | 2®o8mm |

Si VVd>Vul la rotura por esfuerzo cortante se produce en el hormigon y la armadur
es efectiva; en este caso la unica solucion es aumentar la escuadria de la seccion.

© =030%* *@« 00=17.33 Tn
1733 > 011 | laseccion es correcta |

Si se cumple la anterior condicion, hay que calcular la resistencia virtual a corte del
hormigon (fvc) y el esfuerzo cortante maximo que aguanta la seccion de hormigon
armado(Vcu). Si Vcu>Vd se puede disponer armadura de cortante minima (ed®6m
¢/30 cm)

Resistencia virtual del hormigon al esfuerzo de corte:
fcv = 0.5 * \ fck =7.246 kg/cm2
Q= *O =199 Tn

Si Vd > Vcu el hormigon no puede soportar el esfuerzo por si solo y hay que dispo
armadura para absorver el exceso de cortante Vsu.

A Lor * Vo,
st =F _rna_ 37—
®6 A= 028 cm2 fya*09=d 5025 cm2im
d8 A= 0.50 cm2
®d10 A= 0.79 cm2
SE USARA: | ed®6mm ¢/30 cm |
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Para comprobar la deformacion vamos a utilizar el metodo simplificado indicado po
norma EHE en su arti. 50.2.2.

Segun este articulo no es necesario comprobar la flecha en aquellas vigas cuya relac
Luz/canto util (L/d) no exceda unos valores que dependen del tipo de viga y la cant
de armado de su seccion.

0
BIEMPOTRADA 0.73% 30 > 13.3

cuantia baja

VERIDICACION A PUZONAMIENTO EN EL ABACO.

Verificamos la altura del abaco con el cortante maximo obtenido del analisis estrust
y que no tenga problemas con el puzonamiento.

Vmax. = 43.4105 Tn

Seccion de la columna que llega a el abaco.

a = 30 cm b = 30 cm
Altura del abaco.
h = 35 cm r.mec.= 4 cm d = 31 cm

la norma recomienda que el horigom absorva todo el puzonamiento.
Resistencia tangencial del hormigon, o resistencia virtual del hormigon al esfuerzo
cortante, estd dada por la siguiente expresion:

fop = 0.131 * Sffzck = 0.997 Mpa = 10.1679 kg/cm2

Se tomara como resistencia virtual de calculo del hormigon, a esfuerzo cortante,
el valor de 2*fcv.
Area critica de puzonamiento:
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0.&.:4* @‘FQ)"Q: 7564 cm?2

Carga admisible:

43410.50 < 153820 CUMPLE........... AER

Célculo de la armadura en la direccion X

Datos:
Mdis. =12.165 Tn-m/m

h = 35 cm
rmec. = 4 cm

d = 31 cm
Momento reducido de calculo

I|II"fr.l‘
H 7 Imvd T~ 0,000

con el momento reducido se optiene la cuantia wd del:
€= 0097
El &rea de armadura sera:

AS = ) . fm’
wgq # 11’?]‘..* ==
o 5
@= 11 cm2m ‘
Determinacion de la armadura minima
wmin. = 0.0015
Vo= Qo 1O 1

Ve = S25 cm2

Se adopta la armadura mayor de 11.47 cm2/m
Obtencion del nimero de fierros para As positiva para la losa
AB12m  1.13 cm2

AB16m 2.01 cm3
AB20m 3.14 cmé

SE USARA: | ®16 mmm c/15cm/m
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Calculo de la armadura en la direccion Y

Datos:
Mdis. =28.407 Tn-m/m

h = 35 cm
rmec. = 4 cm

d = 31 cm
Momento reducido de calculo

— M:I —
Ha = 1 * d2 # _.I'l-r_':.! o 0211
con el momento reducido se optiene la cuantia wd del:
= 0.248
El area de armadura sera:
AS = _J'rr.'ri

wq = Lm*d =

a4

€= 30 cm2/m

Determinacion de la armadura minima

wmin. = 0.0015
Vo= Vo 1SN
We= 525 cm2

Se adopta la armadura mayor de 29.52 cm2/m
Obtencion del numero de fierros para As positiva para la losa
A612m 1.13 cm2

AB16m 2.01 cm3
AB20m 3.14 cm4

SE USARA: | ®20 mmm ¢/10cm/m + ®16 mmm c¢/10cm/m
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