CAPITULO |

1. ANTECEDENTES.-

1.1. El Problema.- El Hogar Nueva Esperanza, funciona ya hace 26 afos, fundado el 6
de octubre de 1981, como Centro de Educacion Integral®, para adolescentes de 9 a 17
afios de edad, se encuentra ubicado en el barrio San Bernardo de la ciudad de Tarija.

Este centro de acogimiento busca la formacion integral de nifios y adolescentes en
situacion de riesgo (huérfanos, maltratos y abandonos), con el objetivo de reinsertarlos a la
sociedad a través de una fuente laboral o a su familia, la infraestructura actual no tuvo un
adecuado mantenimiento y en su interior presenta una construccion en estado de severo
deterioro, actualmente no esta en uso, llegando a la decision que se debe de trasladar a los
nifios a otro centro de acogimiento, porque la infraestructura actual no se encuentra en

buenas condiciones de funcionamiento.

1.1.1. Planteamiento.- La deficiencia de la infraestructura actual “Hogar Nueva
Esperanza”, tiene una atencion promedio de 80 a 100 nifios y adolescentes de la edad 12 a
17 afios en “situacion de riesgo”, que se presenta en un 70 % de problemas con los padres
y madres, violencia intra- familiar y por falta de planificacion familiar, el 30 % restante

ingresaron al centro por abandono y orfandad.

Las principales causas que originan el maltrato y abandono de nifios y adolecentes que se
reflejan en la sociedad son:

» El elevado consumo de bebidas alcoholicas y abandono fue una variable para una
propuesta con estas caracteristicas. Ya que en la mayoria de la juventud forman
crosapio a temprana edad y no cuentan con el apoyo de los padres ni de los
familiares.

> Bajo nivel de ingreso en la parte econdmica de aquellas familias que se hallan en el
sector de los barrios periféricos.

> Falta de apoyo y coordinacion de autoridades locales y nacionales en el desarrollo

humano.

@ Informacién proporcionada por Servicio Departamental de Gestion Social (S.E.D.E.G.E.S.) Directora
Carmen Ninoska Coronado Lira
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» La infraestructura actual Hogar Nueva Esperanza es deficiente y de menor
capacidad ademas no cumple con las disposiciones de seguridad para los nifios.
> Problemas entre padres y madres violencia fisica.

De mantenerse la situacion actual es posible que se incremente la discontinuidad en la
formacion de la educacién de los nifios por el deterioro de los ambientes y la inseguridad
de las estructura.

1.1.2. Formulacion.- Analizando la alternativa de capacitar a los padres de familia para
el fortalecimiento de la familia y realizando talleres sobre el alcoholismo, pero el
problema no se soluciona porque la falta de ingresos en una familia generan malas

condiciones de alimentacion, deficiencia en la educacion integral de los nifios.

La segunda alternativa, en presencia que se halla la infraestructura actual deficiente en
pésimo estado estructural, tomando en cuenta la antigiiedad de la construccion lo mas
recomendable es la demolicion total del inmueble.

Los menores de 18 afios son el 35 % del total de la poblacion del Departamento de Tarija
(368.506) habitantes, de los cuales se estima que cerca de 1.000 nifios, nifias y adolecentes
se ven en situacion de maltrato, en el marco de la pobreza y marginalidad, lo cual implica
que cerca del 51,17 % sufren de maltratos. Esta poblacién vive en zonas rurales y
periurbanas, donde la indigencia y la pobreza causan bajo desarrollo fisico y mental.

En este sentido el proyecto esta enfocado a coadyuvar a la nifiez brindando una nueva

infraestructura en 6ptimas condiciones.
1.1.3. Sistematizacion.- La mejor alternativa de solucion al problema es la siguiente:

» Construccion de una nueva infraestructura en el lugar de emplazamiento,

mejorando la infraestructura actual para brindar un ambiente confortable.

1.2. Objetivos.- Se plantea los siguientes objetivos:

1.2.1. General.- Realizar el disefio estructural del “HOGAR NUEVA ESPERANZA”
en la ciudad de Tarija, que respondan a las necesidades de los usuarios, dotandoles

de una infraestructura estable.
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1.2.2. Especificos.-
v’ Efectuar los ensayos de suelos para la determinacion de la capacidad portante
del terreno de fundacion de la estructura.

v Realizar el disefio de la estructura metalica aplicando el método de disefio
AISC-LRFD®?.

v Verificar los resultados de la estructura aporticada (obtenidos del software
CYPECAD 2010), con la aplicacion de la Norma Boliviana del Hormigon
Armado CBH-87¢),

Determinar el presupuesto general de la obra.
Definir las especificaciones técnicas para la ejecucion de la obra.

Realizar un cronograma de ejecucion del proyecto.

AN N RN

Diseniar los planos estructurales.

1.3. Justificacion.-

1.3.1. Técnica.- Se aplicara la norma establecida “CBH-87 Norma Boliviana del
Hormigén Armado”, para el disefio de estructuras de hormigon armado y para el disefio de

cerchas metalicas el manual de disefio AISC-LRFD.

1.3.2. Social.- Se contribuira al mejoramiento de la educacion académica y formacion
integral de la nifiez en la sociedad, en el barrio San Bernardo y barrios colindantes, dando
una solucion adecuada al problema que se presenta en el centro de acogimiento, con la

ejecucion de una nueva infraestructura que brinde confort y seguridad a los beneficiarios.

1.4. Analisis de Alternativas de la Cubierta.- Se compondra un analisis técnico,
econdmico y funcional de la cubierta con cercha de madera vs. la cubierta metélica,

llegando a la eleccion de la estructura de sustentacion mas apropiada para el disefio.

@ véase: Manual of Steel Construction. Load & Resistance Factor Design. (1994).
®)véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87
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1.4.1. Andlisis Técnico.- En la tabla N°1.1 se efectuard una comparacion de ventajas

técnicas de la estructura metalica vs. la estructura con cercha de madera.

Tabla N°1.1: Comparacion de Ventajas Técnicas

Estructura | Estructura -Cercha

Descripcion Metélica de Madera
Menos mantenimiento. N
Un material homogéneo. N
Es un material que sufre menos agresiones del N X
climay la humedad.
Como un material menos combustible. N X
Garantia del material en cuanto a dimensiones y N X
calidad.
Alta resistencia a tension y compresion. N X
Menor peso propio por las secciones pequefias. N X

Fuente: Elaboracion propia

La madera es un material que se extrae de los bosques tropicales o subtropicales,
habitualmente la extraccion provoca erosiones y cambios en el ecosistema, es un material

resistente siempre y cuando se realice el adecuado mantenimiento.

1.4.2. Analisis Econdmico.- En la comparacién economica de la estructura con cercha
de madera vs. la estructura metalica, s6lo se considera el costo directo (materiales, mano

de obra y herramientas), como se muestra en la figura N°1.1

Fizqs%ra N°1.1: Comparacién de Costo (Bs./m?)

200
150
100
50
0

Costo (Bs./m?)

1

Cubierta con cercha de

193,77
madera

M Cubierta con Cercha metdlica 158,54

Fuente: “Disefio Estructural del Centro de Capacitacion Laboral”, Univ. lvan Alberto Gudifio
Sandoval (Tesis de Licenciatura en Ingenieria Civil-Facultad de Ciencias y Tecnologia de la
U.A.J.M.S. afio 2011)
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La variacion del costo de la cubierta con respecto a la cercha de madera vs. la cubierta con
cercha metélica se tiene una diferencia de 35,23 Bs./m?, llegando a concluir que la cercha
metalica es mas accesible y resistente.

1.4.3. Anélisis Funcional.- La comparacion funcional de la estructura metélica vs. la
cubierta con cercha de madera se analiza en la tabla N°1.2 (facil montaje, dimensiones

apropiadas y reaprovechamiento del material después del uso, etc.)

Tabla N°1.2: Comparacién Funcional.

o Estructura | Estructura- cercha
Descripcion .
metalica de madera

Mejor terminado estético y facil moldeado. X \
Material mas liviano para el traslado y N

X
montado sobre la estructura.
Fabricacion en taller con técnicas no X
especializadas. \
Los elementos de acero pueden ser N X
desmontados y reaprovechados.
Para el montaje de la cercha y fabricacion no X N
se necesita personal especializado.

Fuente: Elaboracion Propia

En conclusion la estructura metélica tiene sus ventajas en comparacion con la estructura
de sustentacion - cercha de madera, en el analisis economico la estructura metalica viene a
ser la mas economica, debido a que se tiene superficie extensa, la estructura de
sustentacion a elegir es la estructura metalica que es la méas viable técnica, economica y

funcional.
1.5. Alcance del Proyecto.-

» Recopilar y procesar informacion proporcionada por la Gobernacion Auténoma del

Departamento de Tarija (topografia y planos arquitectonicos)
» Determinar la capacidad portante del suelo mediante el ensayo de S.P.T.
> Realizar el disefio estructural en base a los parametros que rige la norma Boliviana de

Hormigén Armado CBH-87©,
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> Realizar el disefio de la estructura metélica para la cubierta, aplicando el método de
disefio AISC-LRFD.

» Cronograma de ejecucion, especificaciones constructivas, computos métricos, precios
unitarios y presupuesto general de la construccion del acogimiento Hogar Nueva

Esperanza.

El proyecto esta enfocado al disefio estructural, como prioridad, por lo tanto se limitaa no
hacer referencia a los servicios basicos (instalacion de agua potable, alcantarillado

sanitario y la red eléctrica).

1.6. Localizacién.- La infraestructura “Hogar Nueva Esperanza”, se encuentra ubicada en
la Provincia Cercado del Departamento de Tarija, en el barrio San Bernardo, que

pertenece al Distrito 9, como se muestra en la imagen satelital de la figural.2

1.6. 1. Marco Espacial.- El terreno presenta especies arbdreas importantes dentro de su
extension, se han replanteado los principales arboles a fin de preservarlos durante la

construccion del edificio.

Colindancias del Terreno.

Norte: calle Jacinto Rodriguez Oeste: calle la Cueva

Sur: calle la Cueva Este: sin nombre

Figura 1.2: Ubicacion referencial del proyecto

Hogar

Nueva Esperanza

Fuente: Imagen satelital (Google Earth)
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El terreno asignado para la construccion del hogar de nifios Nueva Esperanza tiene una
superficie de 10.538,17 m®. En su interior presenta una construccion en estado de severo
deterioro, por el inadecuado mantenimiento y un sistema constructivo deficiente para las

condiciones de la zona. Esta construccion existente tiene una superficie de 1.615,71 m.

1.6.2. Informacién Socioeconémica.- Dentro de los aspectos econdémicos, se analiza las
actividades econdmicas de las familias, los mismos que se describen y detallan a
continuacion.

-Principales Actividades econdmicas de las familias.- La mayoria de las familias que

viven en la zona rural y periurbanas, donde la pobreza a causado bajo desarrollo fisico,

mental y cognoscitivo.

El poblado masculino en su gran parte se dedica a la construccion, plomeria y son

conductores de movilidad y la poblacién femenina a labores domésticas.

-Poblacion beneficiaria con el proyecto.- De acuerdo al numero de huérfanos, se estima
que constituye el 1,8 % de la poblacién menor de 18 afios. Esto en gran parte se debe a la
alta mortalidad materna que afecta sobre todo a la ciudadania mas pobre y hace que los
hijos queden desamparados a edad temprana.

En cuanto a un analisis de demanda podemos afirmar que la poblacion en situacion de
riesgo en todo el departamento de Tarija, de acuerdo a los datos proporcionados por el
Instituto Nacional de Estadistica, de 33.680 personas para el 2000 pasara al 64.481 para el
afio 2030. Toda esta investigacion nos sirve para determinar la gran demanda de hogares,
para la poblacion en situacion de nifios y adolecentes que sufren maltratos y abandono,

que llegaria a satisfacer la construccion del Hogar Nueva Esperanza.

El estudio se lo hace a nivel Departamental, para coadyuvar en lo minimo de la demanda

existente, por tanto la localidad del Departamento es la beneficiada con el proyecto.

-Poblacion.- La capital mas joven se encuentra en las areas de expansion proyectadas para
el crecimiento de la ciudad de Tarija donde el indice de pobreza es elevado, pues en

dichos Distritos la mayoria de los habitantes son de escasos recursos.

La poblacion Nacional es de 7.777.053 habitantes (I.N.E. 1997), la poblacion del

Departamento de Tarija es de 368.506 habitantes que representa el 4,53 %, en relacion con
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el total poblacional del pais. La ciudadania urbana representa el 34,84 % en relacion con

la poblacion del departamento haciendo un total de 128.401 habitantes

Los datos estadisticos, para nuestro analisis son importantes, porque muestra la realidad
actual en la que se descubren los tres centros mas importantes de la ciudad de Tarija‘.

El " Hogar Melvin Jhonnes ", un centro que no responde en su mayoria a las necesidades
de los usuarios en este caso nifios de 0 a 6 afios, a pesar de esto existen nifios de mas
edad, estd administrado por religiosas que tienen a su cargo 57 internos de 1os cuéles 39

son hombres y 18 mujeres.

El " Hogar Moisés Navajas ", actualmente es el que se halla en mejores condiciones, esta
bajo la administracién de religiosas, con una cobertura actual de 60 nifias, pero sin
embargo no deja de ser otra adaptacion mas de una vivienda a un hogar de nifias, la edad

promedio de ingreso al hogar es de los 7-8 afios.

El "Hogar Nueva Esperanza™ ubicado en el Distrito 9 de la Provincia Cercado, es el Gnico
hogar que se encuentra dirigido por una educadora que tiene a su cargo 24 internos, el
ingreso a este hogar es a partir de los 8-10 afos, la mayoria son transferidos de otros

hogares.
1.6.3. Caracteristicas de la zona.-

1.6.3.1. Clima.- La ciudad de Tarija se caracteriza por tener un clima templado, lo cual la
hace un lugar atractivo de veraneo, basandose a las referencias del SENAMHI para la

estacion pluviométrica de la zona del Aeropuerto segun registro del 1962-2010.

Durante la primavera y el verano la temperatura media flucta alrededor de los 16,8 20,2°
C variando en otofio de 15 — 17° C para posteriormente alcanzar durante el invierno
temperaturas de 13,1 — 13,3° C.

1.6.3.2. Viento.- En el Departamento de Tarija los vientos dominantes son del S.E. a una
velocidad de 5,2 Km/h. Las velocidades extremas son las siguiente: Velocidad maxima

83,33 Km/h, velocidad minima 4,2 Km/h, presentandose desde diciembre a junio, el 90 %

@ Informacién proporcionada por Servicio Departamental de Gestion Social (S.E.D.E.G.E.S.) Directora
Carmen Ninoska Coronado Lira
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del tiempo durante todo el afio. La velocidad de estos vientos alcanzan los picos mas
marcados entre diciembre y enero en la estacion de Aeropuerto.

1.6.4. Servicios Existentes.- El lugar de emplazamiento de la obra cuenta con los

siguientes servicios:
» Agua potable y alcantarillado sanitario

La administracién de los sistemas de agua potable y alcantarillado, estan parcialmente a
cargo de la empresa Municipal de Agua Potable y Alcantarillado de Tarija (COSSALT).
Respecto a la calidad y estado de la red de alcantarillado sanitario se encuentra en un
estado regular debido a que el servicio tiene varios afios de uso.

» Energia eléctrica

La dotacion de energia eléctrica al lugar de emplazamiento asi como la administracion y
control del suministro esta a cargo de la empresa de Servicios Eléctricos de Tarija
(SETAR).
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2. CAPITULO I1 “MARCO TEORICO”

2.1. Levantamiento Topogréfico.- El levantamiento topogréfico se verifica con el fin de
sefialar la configuracion del terreno, para analizar si es necesario hacer movimientos
grandes de suelo, de cualquier manera es necesario puntualizar las caracteristicas del

terreno de emplazamiento.

Debe de tomarse en cuenta que es de vital importancia registrar varios puntos dentro y
fuera del terreno con el fin de establecer curvas de nivel y desarrollar un replanteo mucho

mas preciso del lugar de emplazamiento.

Con la informacion necesaria de coordenadas y elevaciones se detallaran las

caracteristicas de la zona periurbana.

2.1.1. Levantamiento con Estacion Total.- Una de las grandes ventajas del
levantamiento con estacion total es que la toma y registro de datos es espontaneo,
eliminando los errores de lectura, anotacion, transcripcion y célculo; ya que con estas
estaciones la toma de datos es mecanizado (en forma digital) y los célculos de
coordenadas se practican por medio de programas de computacion incorporados a dichas

estaciones.

2.1.2. Curvas de Nivel.- Es el método mas empleado para la representacion grafica de
las formas del relieve de la superficie del terreno, ya que permite disponer, en forma
sencilla y rapida la cota o elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles, calcular

pendientes, resaltar las formas y accidentes del terreno.

Si una area de terreno es cortada o interceptada por diferentes planos horizontales, a
diferentes elevaciones equidistantes entre si, se obtendra igual nimero de curvas de nivel,
las cuales al ser proyectadas y superpuestas sobre un plano comun, representaran el relieve

del terreno. Generandose la curva de nivel en la figura 2.1 en el lugar de emplazamiento.
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Figura 2.1: Curva de nivel del Proyecto

Fuente: Informacion de la Gobernacion del Departamento de Tarija “Direccion de

Proyectos Especiales” Arg. Rubén Reynoso

2.2. Andlisis del Suelo de Fundacion.- La exploracion del terreno es importante para
obtener la tensién admisible del suelo (kg/cm?) y la determinacién de la profundidad de

cimentacion.

2.2.1. Clasificacion.- Se catalogara el suelo mediante el ensayo de granulometria
usandose el método de lavado que es el utilizado para suelos arcillosos™. Esta practica
abarcara el procedimiento para especificar el tamafio de particulas del suelo, empleando
tamices N°10,40 y 200

Se clasifica el tipo de suelo con los métodos de Sistema Unificado de Clasificacion del
suelo (S.U.C.S.)yA ASHTO. T 27-88

2.2.2. Limites de Atterberg.- Los limites de Atterberg o limites de consistencia se
utilizan para caracterizar el comportamiento de los suelos finos. ElI nombre de esto es
debido al cientifico sueco Albert Mauritz Atterberg. (1846- 1916).

Estos se basan en el concepto de que en un suelo de grano fino s6lo pueden existir 3

estados de consistencia segin su humedad. Asi, un suelo se halla en estado so6lido, cuando

™) Ref.: Guia del Laboratorio de Suelos y Hormigones de la U.A.J.M.S. Facultad de Ciencias y Tecnologia.
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estd seco, al agregarsele agua poco a poco va pasando sucesivamente a los estados de
semisolido, plastico, y finalmente liquido. Los contenidos de humedad en los puntos de
transicion de un estado al otro son los denominados limites de Atterberg.

a) Limite Liquido.- el limite liquido de un suelo es aquel contenido de humedad
bajo el cual el suelo pasa de un estado plastico a un estado semiliquido. Para la

determinacion de este limite se maneja la cuchara de Casagrande .

b) Limite Plastico.- Por plasticidad se entiende la propiedad que tiene el suelo de

deformarse sin romperse.

Se amasa rollitos del suelo obteniendo un didmetro de 3 mm, aproximadamente y 10 cm

de longitud sin que presente signo de ruptura.

2.2.3. Ensayo de Penetracion Normal (S.P.T.).- El ensayo de Penetracion Estandar
(S.P.T. del inglés, Standard Penetration Test), que es una prueba in situ que se realiza en el
fondo de una perforacion, que consiste en determinar el nimero N de golpes de un
martillo con peso 63,5 kg (140 Ib) y 762 mm (30 in) de altura de caida, necesarios para
hincar en el suelo inalterado como indica en la figura 2.2, un toma muestras partido
normal en distancia de 305 mm (1,0 ft), cuyos diametros normalizados son 36,8 mm de

didmetro interior.

Figura 2.2: Esquema generalizado del ensayo de S.P.T.

635 k|
“— Maza
[~ Guia

4+ - Cabezal de zvlpeo

4= Vanllaje

i Cuchara SPT

Fuente:”libro Ensayos Geotecnicos in situ” Devincenzi y Frank, pag. 6, afio 1999
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El procedimiento se realiza de la siguiente manera:

e Contemplar un lugar plano, donde pueda mantenerse en equilibrio el tripode.

Una vez terminada la excavacién armar el equipo con sumo cuidado.
e Se deja caer libremente, el martillo con una altura de 76,2 cm.

e EIl procedimiento de la caida del martillo se repite hasta obtener el nimero de
golpes para que el muestreador penetre 30 cm y se debe de registrar los nimeros
de golpe del martillo.

e Una vez determinado el nimero de golpes para cierta penetracion se procede al
desensamblado del equipo y luego se comienza a excavar en el lugar de la
perforacion y dicha muestra serd manejada para hacer la granulometria respectiva

y definir los limites de Atterberg.

Presion admisible.- Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en
funcion de N; incluso han dibujado los dbacos que dan directamente la presion admisible
con un coeficiente de seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios
cohesivos, tras numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N con la
consistencia de las arcillas y con su resistencia a compresion simple medida en

Laboratorio sobre muestra inalterada.

Tabla 2.1: Relacion de Resistencia para las Arcillas

N Consistencia de la arcilla Resistencia a compresion simple kg/cm?
2 Muy blanda 0,25
2-4 Blanda 0,25 -0,50
3-8 Media 0,50-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Fuente: “Principios de Ingenieria de Cimentaciones” Braja M. Das, 4* Edicion, pag. 100 afio 2001
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2.3. Arquitectura.- El disefio arquitectonico es uno de los principales inicios para el
predimensionamiento de la infraestructura y también se la proyecta considerando: La
morfologia, funcionalidad y estética. Siendo plena responsabilidad del arquitecto.

En la actualidad se busca utilizar los materiales nuevos que enfoque una construccion
moderna que cumplan los requisitos técnicos, ofrecer posibilidades para crear formas

nuevas, tanto en los detalles como en el conjunto

2.4. ldealizacion de la Estructura.- La forma para esquematizar las estructuras es
indispensable tener en cuenta la topografia, los estudios geotécnicos del terreno y la
arquitectura que nos muestra la forma de la infraestructura, para el anélisis minucioso de

cada uno de los elementos estructurales que contempla el proyecto.

2.4.1. Estructura de Sustentacion de la Cubierta.- La idealizacion estructural de la

cubierta esté ligada a la geometria donde estara dispuesta y sobre todo a la arquitectura.

- Cercha real: En la cual las cargas pueden estar aplicadas en cualquier lugar del

tramo de un elemento o en los nudos.

- Cercha ideal: Que tiene solamente cargas aplicadas en los nudos. Sélo existen

fuerzas normales (fuerzas internas perpendiculares a la seccion).

Figura 2.3: Estructura metalica con caida de dos aguas.

Solapo Lateral 1 & onda

\\yé%/%érh\\§;¢///§:\\ Cumbj;fa de calamina N° 28

Calamina Galvanizada N° 28

/75;/’7;27 /75;77;27 ST

Fuente: Elaboracién propia
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2.4.2. Estructura de Sustentacion de la Edificacion.- La estructura de sustentacion de
la edificacion esta formado por varios porticos asi mismo los cuales estan constituidos por
columnas de seccidn cuadrada y vigas de seccion rectangular, ambas de H°A?°, asi como
también de forjado compuesto por viguetas pretensadas y sobrecimiento de hormigén
armado para evitar el pandeo en las columnas de la planta baja dada su longitud de éstas.
Para consideracion como actlan las cargas en la estructura aporticada nos esquematiza la

siguiente figura.2.4.

Figura 2.4: Idealizacion de la estructura

i
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Fuente: “Analisis de Edificios” Angel San Bartolomé, 1* Edicion, 1998 pag. 5

2.4.3. Estructura de Fundacion.- La cimentacidn constituye el elemento intermedio que
permite transmitir las cargas que soporta una estructura al suelo, de modo que no rebase la
capacidad portante del suelo, y que las deformaciones producidas en éste sean admisibles

para la estructura.

Por tanto, para realizar una correcta cimentacién habra que tener en cuenta las
caracteristicas geotécnicas del suelo y ademas se establecera el tipo de fundacién

apropiada, de modo que sea suficientemente resistente.

Las zapatas aisladas son mas econémicas, puesto que los voliumenes de hormigon que
requieren para materializar este tipo de fundacion son reducidos a comparacion de una

losa de cimentacion.
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Figura 2.5: Zapata aislada

2.5. Diseno Estructural.-

2.5.1. Estructura de Sustentacion de Cubierta.- El método adoptado para el disefio de
la cubierta metalica es el sistema de disefio por factores de carga y resistencia o0 LRFD®,
Por otro lado, el techo o cubierta es la parte del edificio que mayores dificultades presenta
en cuanto a su trazo y construccion. Ademas de soportar su peso propio, el del cielo raso y
los materiales de recubrimiento o cubierta, asi como las cargas permanentes y accidentales
que pudieran presentarse, las cubiertas deben protegerse los espacios interiores contra la

intemperie, en especial contra la lluvia. Debe considerarse tambiéen el aislamiento térmico.

| b

)

gey

s —I— My

i J Ao | eex Vx| Mx
P ~ P _I_ T\-"}_'
A -~
-
@
+— bo—+

Fuente: Elaboracion propia

La apariencia es sin duda otro aspecto fundamental.

Combinaciones de carga para la cubierta.- La nomenclatura a manejarse en la

especificacion LRFD es la mostrada a continuacion:

>

vV ¥V VvV V V VY

Carga Permanentes = D

Carga variable de piso = L

Carga variables de techo = Lr

Carga viento = W
Carga por sismo = E

Carga de nieve = S

Carga de lluvia o hielo sin incluir encharcamiento = R

@ Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac. Capitulo 2.
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El manual LRFD plantea las siguientes combinaciones:

Tabla 2.2: Combinacion de Cargas (1,2)

U=1,4D 1)
U=12D+1,6L+05(Lr0SOR) (2

Fuente: Jack C. McCormac “Diserio de Estructuras de Acero método LRFD ", 2* Edicién pag. 53
Las cargas de impacto se incorporan sélo en la segunda de esas combinaciones.

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

combinaciones.

Tabla 2.3: Combinacion de carga (3,4,5)

U=12D+16(LroSoR)+(1,0L 00,8W) (3)
U=1,2D + 1,3W + 1,0L +0,5(Lr 0 So R) (4)
U=12D+10E+10L+02S (5)

Fuente: Jack C. McCormac “Disefio de Estructuras de Acero método LRFD”, 2*Edicion pag. 54

Es necesario considerar otra combinacion para tomar en cuenta la posibilidad de
levantamiento. Esta composicion se incluye en los casos donde se presenta las fuerzas de
tension debido a momentos de volteo, que regira en edificios altos con fuertes cargas
laterales. En esta combinacion las cargas muertas se reducen en un 10 % para tomar en

cuenta situaciones en las que se hayan sobreestimado.

Tabla 2.4: Combinacién de carga (6)
U=0,9D + (1,3W o0 1LO E) (6)

Fuente: Jack C. McCormac “Disefio de Estructuras de Acero método LRFD”, 2*Edicion pag. 54

2.5.1.1. Factores de resistencia.- Para estimar con precision la resistencia tltima de una
estructura es necesario tomar en cuenta las incertidumbres que se tiene en la resistencia de
los materiales, en las dimensiones y en la mano de obra. Con el factor de resistencia, el

proyectista reconoce implicitamente que la resistencia de un miembro no puede calcularse
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exactamente, debido a imperfecciones en las teorias de analisis, a variaciones en las
propiedades de los materiales y a las imperfecciones en las dimensiones de los elementos

estructurales.

Para hacer esta estimacion, se multiplica la resistencia Gltima teorica (llamada aqui
resistencia nominal) de cada elemento por un factor @, de resistencia o de sobrecapacidad

que es casi siempre menor que la unidad.

Tabla 2.5: Factores de reduccion de resistencia

Factor de .
y SITUACION
Reduccion
1 Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia del alma bajo

cargas concentradas, cortante en tornillo en juntas tipo friccion

0,9 Vigas sometidas a flexién y corte, filetes de soldaduras con esfuerzos
paralelos al eje de la soldadura, soldaduras de ranura en el metal base, fluencia
de la seccidn total de miembros a tension.

0,85 Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y capacidad de
aplastamiento de agujeros.

0,80 Cortante en el area efectiva de soldaduras de ranura con penetracion completa,
tension normal al area efectiva de soldadura de ranura con penetracion parcial.

0,75 Tornillos a tension, soldadura de tapon o muesca, fractura en la seccion neta
de miembros a tension.

0,65 Aplastamiento en tornillos (que no sea tipo A307)

0,60 Aplastamiento en cimentaciones de hormigon.

Fuente: Jack C. McCormac “Disefio de Estructuras de Acero método LRFD”, 2*Edicion pag. 57

Clasificacion de perfiles.- EI AISC clasifica las secciones transversales de los perfiles
como compactas, no compactas, o esbeltas, dependiendo de los valores de las razones

ancho — espesor. Para los perfiles W, la razon para el patin proyectante (un elemento

atiesado) es b, /2t;y la razon para el alma (un elemento atiesado) es h/t,. La

clasificacion de los perfiles se encuentra en el AISC, llamada “pandeo local”.
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Esté& puede resumirse de la siguiente manera:

A =Razo6n ancho — espesor.
A, =Limite superior para la categoria de compactas.
A, = Limite superior para la categoria de no compactas.
Entonces,

Si A <4,y el patin esta conectado en forma continGa al alma, la seccion es compacta.
Si 4, <A< 4,, laseccion es no compacta.

Si 1> A, laseccion es esbelta.

La categoria se basa en la peor razén ancho — espesor de la seccion transversal. Por

ejemplo, si el alma es compacta y el patin es no compacto, la seccién se cataloga como no

compacta.
Tabla 2.6: Parametros ancho espesor
Seccion Elemento A A, A,
Patin b 65 141
| oW 2t, JF, [F,-10
Alma h 640 970
L, JF, JF,

Fuente: Jack C. McCormac “Disefio de Estructuras de Acero método LRFD”, 2*Edicion pag. 267

Resistencia por flexion de perfiles compactos.- Una viga puede deteriorarse al alcanzar
en ella el momento M, y volverse totalmente plastica, o puede fallar por lo siguiente:

1. Pandeo lateral — torsional (PLT), elastica o inelasticamente.

2. Pandeo local del patin (PLP), elastica o inelasticamente.

3. Pandeo local del alma (PLA), elastica o inelasticamente.

Si el esfuerzo maximo de flexién es menor que el limite proporcional cuando ocurre el

pandeo, la falla se llama elastica. Si no es asi, se llama inelastica.
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Por conveniencia clasificaremos primero las vigas compactas y esbeltas y luego
determinaremos la resistencia por momento con base en el grado de soporte lateral. El
analisis en esta seccidn se aplica a dos tipos de vigas: perfiles | y H laminados en caliente
flexionados respecto al eje fuerte y cargados en el plano del eje débil; y canales
flexionados respecto al eje fuerte y cargados a través del centro del cortante o restringidas
contra torsion. (El centro de cortante es el punto sobre la seccion transversal a través del

cual una carga transversal debe pasar para que la viga se flexione sin torsién).

El énfasis sera los perfiles W. Las vigas (aquellas con aceros de grados diferentes en el
alma y en los patines) no serdn consideradas y algunas de las ecuaciones del AISC seran

ligeramente modificadas para reflejar esta especializacion; F, y F,,, las resistencias por

fluencia del patin y alma, seran reemplazadas por Fy.

Comenzaremos con perfiles compactos, definidos como aquellos cuyas almas estan

conectadas en forma continua a los patines y que satisfacen los siguientes requisitos:
— espesor para el patin y el alma

b . 65 y h _ 640

2t JF, "t R,
El criterio para el alma se cumple para todos los perfiles laminados en caliente dados en el
manual, por lo que s6lo el patin debe revisarse. La mayoria de los perfiles cumpliran
también los requisitos del patin y por lo tanto seran clasificados como compactos '@, Si la
viga es compacta y tiene soporte lateral continto, o si la longitud no soportada es muy

corta, la resistencia nominal por momento M del perfil. Para miembros con soporte

lateral inadecuado, la resistencia por momento es limitada por la resistencia por pandeo

lateral torsionante, ya sea este elastico o inelastico.

La primera categoria, es decir, vigas compactas soportadas lateralmente, es bastante

comun y es el caso mas simple.

1) Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac. Capitulo 9, pag. 247

Pag. 20



La resistencia nominal como:

M, =F,Z <15M,

El limite de 1,5 My para M es para prevenir deformaciones excesivas por carga de trabajo

y se satisface cuando

F,Z<15FS o Esl,5
S
Para los perfiles W flexionados respecto al eje fuerte, Z/S sera siempre <15. (Sin

embargo, para perfiles W flexionados respecto al eje menor, Z/S nunca sera <1,5.

Aunque se hizo una revision de M <15M , no es necesario para perfiles | y H

y!

flexionados respecto al eje fuerte.

2.5.1.2. Disefio de Miembros en Compresion.- Los miembros en compresion son
elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales de compresion; es decir, las cargas son

aplicadas a lo largo de un eje longitudinal que pasa por el centroide de la seccion

transversal del miembro y el esfuerzo puede calcularse con f.=P/A, donde f, se

considera uniforme sobre toda la seccion transversal. En realidad, este estado ideal nunca
se alcanza y alguna excentricidad de la carga es inevitable. Se tendra entonces flexion que
puede valorarse como secundaria y ser despreciada si la condicion de carga teorica puede
aproximarse en buena medida. La flexion no puede despreciarse si existe un momento

flexionante calculable.

La relacion entre cargas y resistencia toma la forma®?.
P, <¢.P,

Donde:

P, = Suma de las cargas factorizadas.

%) Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac. Capitulo 6.
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P, = Resistencia nominal por compresion = A F,
F.. = Esfuerzo critico de pandeo.
¢, = Factor de resistencia para miembros en compresion = 0,85

Parametro de esbeltez.

5 KL Ry
‘ rzVE

Puede entonces obtenerse una solucién directa, evitandose asi el enfoque de tanteos

inherentes en el uso de la ecuacion del mddulo tangente. Si la frontera entre columnas

elasticas e inelasticas se toma como A, =15 las ecuaciones AISC para el esfuerzo critico

de pandeo pueden resumirse como sigue.
Para A, <15 [Columnas Inelésticas] —» F, = (0,6581§)Fy

0877

Para A, >15 [Columnas Elasticas] —> F, —F,
A
2.5.1.3. Disefio de Miembros en Traccion.-
P, P
A D he =, <%

Condiciones que debe de cumplir: factores de resistencia segiin LRFD 2? para
elementos a tension $1=0,90 y $2=0,7

2.5.1.4. Disefio de Uniones.- Los dos tipos de tornillos que se emplean para las
conexiones de miembros estructurales son los tornillos ordinarios (A307) y los tornillos de
alta resistencia (A325 y A490). Los tornillos de alta resistencia se fabrican a base de acero

al carbono tratado térmicamente y aceros aleados *?.

22) Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac. Capitulo 4.
%) Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac. Capitulo 12.2
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El espesor de las planchas conectar determina a en cada caso la longitud necesaria de los
pernos. De la longitud total de la rosca y la longitud de apriete depende si la rosca se halla

0 no incluida en los planos de corte "

Figura 2.6: Longitud de los pernos.

Donde: * L

dy,: Diametro nominal del perno o ,-_J b —
. e_" ':‘-:.' -..-'.'_ K-'G
L: Longitud total del perno s |
c: Longitud del cuerpo
_ _ S, h
a: Longitud de apriete -
1 onai ool RS
b: Longitud de rosca < ) S -
T: Agarre LR "N -
g ] ot T
e: Espesor de la arandela collp 2 LS
L T 1
i i |
Tabla 2.7: Longitudes de los pernos de alta resistencia A 325y A 490.
dy a minimo b minimo
mm pulgadas mm pulgadas mm pulgadas
13 172 18 11/16 25 Pf_
16 5/8 2 7/8 32 1174
19 3/4 25 1 35 13/8
22 7/8 29 11/8 40 1172 -
25 1 32 11/4 45 13/4 |
29 11/8 40 112 50 2
32 1174 42 15/8 50 2
35 13/8 45 13/4 55 21/4
40 1172 50 17/8 55 21/4

Fuente: “Disefio de estructuras metalicas” Dra. Ing. Maria Graciela Fratelli, capitulo 3.6.3.

Verificacion al bloque de cortantes.- El procedimiento se basa en la hipotesis de que una

de las dos superficies de falla se fractura y la otra fluye.

La resistencia nominal en traccion es F, A, por fracturay F, Ay por fluencia, donde A, y

A, son las areas neta y total a lo largo de la superficie de traccion.

() Ref.: Disefio de Estructuras Metalicas: Dra. Ing. Marfa Graciela Fratelli. Capitulo 3.6.3.
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Tomando el esfuerzo cortante de fluencia y el esfuerzo ultimo como el 60 % de los valores
para traccion, la resistencia nominal por fractura cortante es 0,6 F, A,, y la resistencia por
fluencia cortante es 0,6 F, A,, donde A,, y A, son las areas neta y total a lo largo de la
superficie de contacto.

Figura 2.7: Cortantes y tracciones combinadas

Plano de cortante

[ t
— —
Plano de tensién
(2) Angulo atornillado

Las partes sombreadas
pucden desgarrarse Plano de cortante

Esta parte sombreada
desgurrarse Plano de cortante

(b) Parin atornillado de la seccién W

Plano de cortante

(€) Placas soldadas

Fuente: Jack C. McCormac “Disefio de Estructuras de Acero método LRFD”, pag. 84

2.5.2. Disenio de Losa Alivianadas.- EI sistema estructural formado por componentes
portantes prefabricados denominados viguetas pretensadas, con un componente aligerante

(plastoformo), una malla de compresion y una losa de compresion.

Figura 2.8: .Partes constitutivas de la losa alivianada

Capa de Compresion e= 5em Malla de Compresion S=30c

R — Y

. PR

I H I 1
Vigueta Pretensada Complemento de Plastoformo

Fuente: Elaboracion propia
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Hay que tener en cuenta que, en general, los hormigones para elementos pretensados
deben alcanzar resistencias mecénicas elevadas fc =350 kg/cm? en particular, los

hormigones que vayan a ser utilizados en obras expuestas a ambientes muy agresivos.

Pretensado.- EI término pretensado se usa para describir el método de preesforzado en el

cual los tendones se tesan antes de colocar el hormigén.

2.5.2.1. Esfuerzos admisibles.- Son esfuerzos en el hormigon inmediatamente después
de la transferencia y antes de que ocurran las pérdidas por contraccién y flujo plastico, los

esfuerzos bajo cargas muertas y vivas de servicio.

Esfuerzo de compresién en fibras extremas oti = —0,6 * f’ci
Esfuerzo de tension de fibras extremas oti =0,8*,/f ci
Esfuerzo de compresion en fibras extremas ocf =—-045x*f’c
Esfuerzo de tension de fibras extremas otf = 1,60 ./fc

2.5.2.2. Pérdidas de Preesfuerzo.- Se dividen en dos grupos que son: ¢

a) Las Pérdidas Instantaneas.- Son aquellas que pueden producirse durante la operacion
de tesado y en el momento del anclaje de las armaduras activas y dependen de las

caracteristicas del elemento estructural en estudio.

- Acortamiento Elastico.- A medida que la fuerza del tendon se transfiere al concreto, se
presenta una deformacion de compresion elastica e instantanea en el concreto, que tiende a

reducir el esfuerzo en el acero de preesfuerzo adherido.

Ep

Ep: Modulo de deformacidn longitudinal de las armaduras activas.

Ecpi: Mddulo de deformacion longitudinal del concreto para la edad j correspondiente al

momento de la puesta en carga de las armaduras activas.

“) Ref. : Disefio de Estructuras de Hormigon (Arthur H. Nilén). Capitulo 19, pag. 624
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b) Pérdidas Diferidas.- Se denominan pérdidas diferidas a las que se producen a lo largo
del tiempo, después de ancladas las armaduras y se evalia a detalle con las siguientes

pérdidas:

- Contraccion del Hormigén.- La contraccién del hormigon es el resultado de la pérdida
de humedad, debido a la relacion de agua-cemento, contenido de agregados, condiciones
del medio ambiente, adictivos, la cantidad de refuerzo y tipo de cemento.
ACc =1.193 —10,5«H

H = El promedio anual de la humedad relativa del ambiente (%).
- Flujo Pléastico.- Es la propiedad de muchos materiales mediante la cual ellos contindian
deformandose a través de lapsos considerables de tiempo bajo un estado constante de
esfuerzo o carga.

AFP =12 * fcgp— 7 * fcds = 0
Donde:
fcds = Esfuerzo en el hormigon en el centro de gravedad de los torones debido a cargas

muertas que son aplicadas en el miembro despues del preesforzado.

- Relajacion del acero en la transferencia.- Es la pérdida de esfuerzo en un material
esforzado mantenido con longitud constante, esta varia dependiendo del tipo y del grado
del acero, pero los parametros mas significativos son el tiempo vy la intensidad del esfuerzo
inicial.

1 ft

AAE1 = — xlog(t (—— 0,55) t

10 " los(t) + fpu «f
Donde:
t = Tiempo estimado en dias desde el esforzado hasta la transferencia (horas).
ft = Esfuerzo en el tend6n al final del esforzado (kg/cm?).

fpu = Resistencia del acero de preesfuerzo (kg/cm?).
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2.5.3. Estructura de Sustentacién Viga.- Las vigas son elementos estructurales
lineales, con diferentes formas de seccion transversal y que por lo general, estan

solicitadas principalmente a flexion.
Solamente se analizara el caso de secciones rectangulares de hormigon armado.
Proceso de célculo a flexion simple.-

1.- Se mayora el momento de disefio por un coeficiente de seguridad (ys=1,6) de acuerdo
con la Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.

Md =M * Vs
2.- Se deberé calcular el momento reducido de célculo con la siguiente ecuacion:

Hd =, v d?« fg

Donde:
bw = Ancho de la viga

d = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura

mas traccionada (también Ilamada canto util)
f.q= Resistencia de calculo del hormigon

3.- De este modo el valor del momento reducido (u im=0,252), es independiente del tipo

de acero utilizado®.

Si = Wim@> UgNO Necesita armadura a compresion

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

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

a) Con el valor del momento reducido se entra a la tabla 2.8 y se consigue la cuantia

©) Ref.: Hormigén Armado. P. Jimenez Montoya (142 edici6n), tabla 14.3.
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mecanica de la armadura

b) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo

fea

A =wxbw *xd x—

fya
Donde:
w = Cuantia mecénica de la armadura
fy¢= Resistencia de calculo del acero
As = Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

c) Calcular la armadura minima y el valor de wmin (cuantia geométrica minima), se
obtiene de la tabla 2.9

Agmin =wmin x b, * h

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

d) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para

(As), como para (As min.)

4.- Cuando el momento reducido es mayor que el momento reducido limite.

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

continuacion:

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

Ha — liim
1-¢ '

A
Il
=

y Wsr = Ws1 = Wi + Wg)

Donde:

W, im= momento reducido limite
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W= Cuantia mecénica para la armadura a traccion

W,,= Cuantia mecénica para la armadura a compresion
¢ = Relacion entre el recubrimiento y el canto (til

r = Recubrimiento geométrico.

Figura 2.9: Viga de hormigon armado

1 __dzj: %\ a3+ Asz (Armadura de

compresion)
h d
1y s @ L= As1 (Armadura de
+ ¢ traccion)

bw

Fuente: Elaboracion propia

b) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion.

W, *b,, *d* fcd W, *bw*d * fcd
A51: - Aszz 2

fyd fyd

Donde:
Aq = Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
As; = Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.

¢) Calcular la armadura minima®, la cuantia geométrica minima es wmin=0,0033, se

obtiene de la tabla 2.9
A, =wmin*b*h

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

©) Ref.: Hormigén Armado. P. Jimenez Montoya (142 edici6n), pag. 235
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Tabla 2.8: Tabla universal para flexién simple o compuesta

g B Q Y 103
fyd

0,0891 0,03 0,0310

0,1042 0,04 0,0415

0,1181 0,05 0,0522

0,1312 0,06 0,0630 5
0,1438 0,07 0,0739 o
01561 0,08 0,0849 o
01667 | 00886 | 0,0945 |
01684 0,09 0,0960 N
0,1810 0,10 0,1074 |
0,1937 0,11 0,1189 5
0.2066 0,12 01306 5
0,2198 0,13 01426

0,2330 0,14 01546

0,2466 0,15 01669

02590 | 0159 | 01782

0,2608 0,16 0,1795

0.2796 0,17 0,1924

0,208 0,18 0,2056

0.3183 0,19 0,2190

0,3383 0,20 0,2328 D
0,3587 0,21 0,2468 o
0.3796 0,22 0,2612 M
0.4012 0,23 0,2761 |
0.4234 0,24 0,2013 N
0.4461 0,25 0,3069 |
0.4696 0,26 0,3232 0
0.4939 0,27 0,3398 3
0.5188 0,28 0,3570

05450 | 0,29 | 03750

0,5721 0,30 0,3937

0.6006 0,31 0.4133

0,6283 | 03193 | 04323 0,0094

0.6305 0,32 0.4338 0,1007

06476 | 0,3256 | 0.4456 0,1114

0.6618 0,33 0.4554 0,1212 5
06681 | 03319 | 04597 0,1259 2
06788 | 03352 | 04671 0,1343 o
06952 0,34 0.4783 01484 |
0.7310 0,35 0,5030 0,1860 N
0.7697 0,36 0,5296 0,2408 |
07788 | 03623 | 05359 0,2568 S
07935 | 03658 | 05460 0,2854 y
0.8119 0,37 0,3280

0,8597 0,38 0.4931

0,9152 0,39 0,9251

0.9848 0.40 5.9911

Fuente: Jiménez Montoya “Hormigén Armado”, 14*Edicion, afio 2000 pég. 331
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- Célculo de la armadura transversal.- ElI hormigén y las armaduras en conjunto
resisten el esfuerzo cortante, la armadura transversal estd constituida por estribos y

barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables, el hormigon puede resistir el esfuerzo cortante sin
armadura. 2@
V., 2V,

V= f, *bw*d
f,=050*/f, (kg/cm?)

Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza es
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante de la

diferencia.

Vd >ch
V, =V, +V,, -V, =V,-V

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

de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos (5).

f
A, =0,02*bw*t* L
f
yd
La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sera de 4200
kg/cm2. A continuacidén se muestra un grafico en orden secuencial para el calculo de la

armadura transversal, donde se indica las formulas y criterios de calculo

2 Ref.: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.2.
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datos
bw;vd; f ;f ;h;d
cd yd

\ 4

f =o'50*\/fcd
V =f *bw*d
cu
Vv

ou

vd
=0.30*f *bw*d
cd

4 \ 4

Amin = O-OZ*bW*t*% > - vd <Veu
yd

A

no

A\ 4

Vcu <Vd <Vou
Si

\ 4
V,, =Vd —Vcu
s_ Vsu*S
0,90*d > f,

Armadura de piel.- En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas
armaduras longitudinales de piel que por norma no se debe emplear diametros inferiores a
10 mm si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario con separacion
méaxima entre barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada cara, referida al alma,
igual a:

100 * Ag e - 005

b(2d—h) —
2.5.4. Estructura de Sustentacién Columnas.- Las columnas de hormigon armado
forman piezas, generalmente verticales, en las que la solicitacion normal es la
predominante. Sus distintas secciones transversales pueden estar sometidas a compresion

simple, compresion compuesta o flexion compuesta.

La mision principal de las columnas es la de canalizar las acciones que actuan sobre la
estructura hacia la cimentacion de la estructura, y en ultimo extremo, al terreno de

cimentacion por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente *©.

1®) Ref.: Hormigén Armado. P. Jiménez Montoya (142 edicién), pag. 327
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Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y aumentar

su ductilidad y resistencia.

Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigon armado donde el
esfuerzo principal es el nominal. Su funcién principal es absorber los esfuerzos de la
estructura y transmitirlos a la cimentacién. Su forma comun es la cuadrada y la rectangular

las columnas pueden clasificarse en: Cortas, largas.

Figura 2.10: Columnas de hormigdn armado

!
E; - e

A
2 \

a) Seccién Transversal __‘/\/

) Columna Reforzada con etribos

Fuente: Jiménez Montoya “Hormigén Armado”, 14*Edicién, 2000 pég. 331

Foat

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

de la armadura longitudinal y absorbiendo los esfuerzos cortantes. *®

Para poder determinar la longitud de pandeo se emplea la siguiente ecuacion:

Longitud de pandeo I0 =k*I (k se obtiene entrando con )

> (El+1) de todos los pilares
Va® > (El+1) de todos las vigas

; (igual para 1//B)

%3 Ref.: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Capitulo 8, pag. 80.
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Figura 2.11: Pérticos intraslacionales (para obtener el valor de k)

A do El
—%,EE ‘:% s ¥ —cols.
) £
M !"LJ. | I'“l we=__°
/F: l ¥ —vigas
. '[: Mg | I|l \1E £
‘E%‘ Wa _B'fﬂ' We
o o0
50,0 +1,0 £ 50,0
10,0 - L 10,0
50 4 — 5.0
4,0 0.9 ’
3.0 T*- 3.0
2.0 — 20
4043
1,0 - I 1.0
0.8 | T 0.2
0,7 0.7
0,6 - 0.6
' k + 07

o5 Ya VB |- 05
0,4 - L 0.4
0,3 4 - 03
0,2 0.8 02
0,1 T 0.1
o- -+ 05 — o

Fuente: Norma Boliviana CBH-87 “Hormigén Armado‘“pag.88

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

de los dos planos principales.

-Esbeltez geométrica y mecénica.- Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion
constante a la relacion Ag= lo/h entre la longitud de pandeo y la dimensién h de la seccion
en el plano de pandeo, y la esbeltez mecanica a la relacion A= ly/ic entre la longitud de

pandeo y el radio de giro (ic), de la seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que i = \/I,
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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 mecéanica son los que mencionan a continuacion:

e Para esbelteces mecanicas 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 comprobacion a pandeo.

e Para esbelteces mecanicas 35< A <100, puede aplicarse el método aproximado.

e Para esbelteces mecanicas 100< A <200 (geométricas 29< Ao <58), debe preservarse el

método general.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigon armado con esbelteces

mecanicas A > 200 (geométricas Lo > 58).

Flexion esviada.- Se dice que una seccidn se encuentra en un estado de flexion esviada
cuando no se conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los

casos siguientes:

e En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como las

seccionas en L de lados desiguales.

e En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estan armadas
asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacion que no esta en el

plano de simetria.

e EnGltimo caso es, sin duda el més frecuente. En el que se encuentran la mayoria de los
pilares, pues aunque formen parte de pdrticos planos, la accion de viento o del sismo
puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo mismo que las
que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles inexactitudes de
construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del plano principal de
flexién. La razon de regir el problema de la flexion esviada debe atribuirse a su
complejidad y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos practicos para su

tratamiento.
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»  Proceso de célculo.- La determinaciébn 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:

1, k=l
i1
A

Donde:
I, = Longitud de pandeo que es igual a (I*k)
k= Coeficiente de pandeo para la pieza en la direccion en que estamos haciendo el
calculo.
A= Area transversal de la columna

| = Inercia de la seccion en la direccion en que estamos analizando.

Excentricidad minima de calculo.- Debido a la dificultad que se tiene en la practica para
que la carga actue realmente en el baricentro, la Norma Boliviana del Hormigon Armado
considera una excentricidad constructiva (dependiendo la direccion en que se esta

considerando el pandeo), igual al mayor de los dos valores:

h b
— 0 —
e><20 20
2cm
-Resistencia del hormigon.- A través de una serie de ensayos empiricos en laboratorio, se
ha concluido que se puede precisar la resistencia del hormigdn para las columnas usando
un coeficiente de reduccion; asi tenemos que la resistencia de calculo del hormigon para

las columnas es de:

fcd :019*&

c

2.5.4.1. Célculo de las armaduras.-Armadura longitudinal.- Para piezas sin pandeo y
solicitadas por carga axial en caso de secciones rectangulares con armaduras simétricas y

para un acero de dureza natural, la resistencia maxima de la columna es:

ym*Nd :0'85*fcd*b*h+As*fyd
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b+6>115
b = )

Vm

Despejando As de la ecuacion:
Vm *Nd_0;85*fcd xbxh
fyd

A =

La armadura minima es:
A, = 0,006+ A,

La armadura maxima es:
A, = 0,08 * A,
Para piezas con pandeo se calculara la armadura longitudinal con el abaco de flexién

esviada
Figura 2.12: Abaco en roseta para flexion esviada

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA wE ’
. o4 ACERO DE DUREZA

NATURAL

fyk= 4.200 Kp/em?

Ac=a-b

Aggy = 6A

d, =0,10-a dy=0,10-b

Fuente: Jiménez Montoya “Hormigén Armado”, 14°Edicién, 2000

Cuantias limites.- La norma Boliviana de Hormigéon Armado recomienda para las
armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto,

suponiendo que estdn colocadas en dos caras opuestas, A1 y Ay, las siguientes

limitaciones:

A+ 1, 2005%N,
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A fy<05%A *f
A f, <05%A *f

Que para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la forma:
A*f,>010%N, Axfy <A=*f,

Donde:

Ac= El area de la seccion bruta de hormigén

fya= Resistencia de calculo del acero que no se tomard mayor en este caso de 4200 kg/cnm?.

A1 y A,=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o

compuesta.

Ng= Esfuerzo axial de célculo

f.q = Resistencia de calculo del hormigon.

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

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

sera:

{b o h (el de menor dimensién)
s <

15 ¢de la armadura longitudinal

El didmetro del estribo sera:

Z * ¢de la armadura longitudinal

bo =
¢Estrlbo 6 mm
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2.5.5. Estructura de Fundaciones.- Las zapatas (cimentaciones superficiales de zonas
aisladas de la estructura) son el tipo més frecuente; se emplean cuando el terreno tiene ya
en su superficie una resistencia media o alta en relacion con las cargas de la estructura y
es suficientemente homogéneo como para que no sean de temer asientos diferenciales

entre las distintas partes de ésta.

La distribucién de las presiones del terreno sobre la base de una zapata, depende

fundamentalmente del tipo de suelo y del tipo de zapata (figura 2.13).

Figura 2.13: Esfuerzos en zapatas aisladas

TIPO DE ZAPATA
TIPO DE SUELO -
RIGIDA FLEXIBLE
COHESIVO
a o
GRANULAR | LE[EI[EJ
o g ]
ROCA EL
. ofrttTTH

Fuente: José Calavera Ruiz “Calculo de Estructuras de Cimentacion”, 3*Edicion, 1991 pég. 21.
Los criterios de disefio de zapatas, son los que se describen a continuacion:

1) Bajo la zapata se dispone de 10 cm de hormigdn, que sirve para evitar el contacto de la
armadura con el terreno (suelo).

Figura 2.14: Tipos de zapatas

v a v
r .[
L L
a). Zapata flexible b). Zapata rigida
v > 2h v = 2Zh

Fuente: Jiménez Montoya “Hormigén Armado”, 14*Edicion, 2000, pag. 492.
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2) Las zapatas flexibles son mas econdmicas en comparacion de las zapatas rigidas. Por la
relacion entre sus dimensiones (lo que condiciona su forma de trabajo), pueden ser rigidas
y flexibles (figura 2.15.), segun que la relacion del mayor vuelo al canto sea 0 no menor
de 2, respectivamente.

Figura 2.15: Criterios constructivos para zapatas aisladas

B lEs

A—J—L-f 4J_\<7 |

r Sh
f—————  ————= :

e

Fuente: Jiménez Montoya “Hormigén Armado”, 14°Edicién, 2000, pag. 492.
3) La separacion “Sh” entre armaduras serd de: 10 cm <Sh< 30 cm

4) Se toma una cuantia minima geométrica en el sentido principal y lo mismo en el sentido

transversal de 0,0018 es decir:
Anmin = 0,0018 bh (eje de b)
Anmin = 0,0018 ah (eje de a)

5) Disponer de zapatas de tal manera que formen cuadriculas, buscando luces minimas de

4 metros para las viguetas prefabricadas.

6) No emplear didmetros de aceros menores a 12 mm, por el problema de la oxidacion de

las barras.
7) El recubrimiento de las barras de acero debe ser mayor a: r > 5¢cm.
8) El canto minimo en el borde seréa de:

d= 35 cm para zapatas de hormigén en masa.

d= 25 cm para zapatas de hormigdn armado.
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9) Es aconsejable modular las dimensiones horizontales y verticales en maltiplos de 25 cm

y las alturas en maltiplos de 10 cm por lo que, ya descrito el inciso 8, tenemos:
h minima = 40 cm para zapatas de hormigon en masa.
h minima = 30 cm para zapatas de hormigén armado.

10) En la obtencién de las dimensiones en planta de las zapatas es necesario comprobar
que las presiones sobre el terreno y los asientos del mismo no superen sus valores
admisibles. Como tanto las presiones y asientos, como sus valores admisibles dependen de
las dimensiones de la zapata, desconocidas a priori, en general debe procederse por
tanteos:

> Estimacion de las dimensiones de la zapata y la obtencion de la presion de
hundimiento y de la presion admisible del terreno.

» Calculo de las presiones sobre el terreno.

» Comprobacion de que las presiones no superan las admisibles y reajuste, en su

caso, de las dimensiones de la zapata.
» Calculo de los asientos del terreno.

» Constatacion de que los asientos no superan las admisibles y reajuste, en su caso,

de las dimensiones de la zapata.

En la préactica, sin embargo, se simplifica este proceso utilizando valores aproximados de

las presiones admisibles y valores estimados de los asientos.

Proceso de calculo: Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:
Momento en el eje X (MXx)
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).
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Figura 2.16: Vista en planta de una zapata centrada.

dl

-l PR

| o |

Fuente: Elaboracion propia

1.- Se calcularé el peso propio de la zapata, asumiendo un valor igual al 5% del total

de la carga N.-®
P-P-apata =1.09* N

2.- Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima.-

Necesaria que debera tener y en funcion a esta area se encuentra los valores de a 2 y b2:

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

y b, estos deben ser valores constructivos.
Para comprobar si las dimensiones cumplen, verificamos el punto mas critico:

N 6*M, 6*M,
Omx = £ T
A a**b a*bh?

3.- Para estimar la altura de la zapata, se emplea la siguiente férmula.-

— a,l*b,l aIZ*b,Z (a,l+b,l)
dl_\/ 4 T 2k-1 4 fo =0.5%y 1
Z(a,2_a,1) 4* fvd
44K k= =
d, > i *
*% 2, b)) I * oadm
4+Kk

26) Ref.: Hormigén Armado. P. Jiménez Montoya (132 edicién), pag. 478
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Se asumird un recubrimiento de la zapata de 3 a 5 cm.

Por lo tanto la altura de la zapata serd igual a (d + 5 cm).

La altura minima que debera tener una zapata es de 25 cm.

De las ecuaciones anteriores se selecciona el mayor canto (til.

Donde:
fvd : Resistencia convencional del hormigén a corte.
ji: Coeficiente de seguridad de la solicitacion. (j: 3)
fcd: Resistencia de célculo del hormigdn a compresion.
d: Canto util de la zapata (d, d) se escoge el mayor.

4.- Célculo del peso propio real de la zapata con la siguiente formula.-

P.P. onara = Vyo - Volumen

Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flector, y éste sumado
con el momento flector inicial, producen un nuevo momento.
Dichos momentos seran:

M =M +V. -h

xr — X

M —— Mr}. o [: N h

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

verificaciones de estabilidad.

5.- Célculo del momento de disefio.- Para el momento de disefio se escoge el sector mas

comprimido, y se halla el momento a una distancias del 0,15 de al
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Figura 2.17: Momento de disefio

el
Oy AZ
a2 al
A1 oy
# A2
5,
,
i L ] Q Al
T .,
10,15 a1 M (;
1
| L i

Fuente: Elaboracion propia

De la figura 2.16 se pueden deducir las siguientes ecuaciones:

a—al
L =

+ 0,15al
L
o, =0l —5(01 —02)
Donde el momento viene dado por la siguiente expresion.
M=Al1D1+A2D2=o0yxL.(L/2)+ (61—o0,)L/2(2L/3) = L"2/3(cl+ 0,/2)

Finalmente el momento de disefio es;: Md = 1,6 M *b

6.- Calculo de la armadura.- La determinacién de la armadura de las zapatas rigidas
deberia hacerse por el método de bielas y, para zapatas flexibles por el método de flexion.
Pero dadas las pequefias diferencias que se obtienen, suele adoptarse el método general

de flexion para ambos tipos de zapatas. *©

36) Ref.: Hormigén Armado. P. Jiménez Montoya (132 edicién), pag. 479
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Luego el momento mayorado sera:

Md =1,6*Me
Md
o b*d2* fod

w =gy - (1—pg)

El area de armadura sera:

De la siguiente tabla 2.9 escogemos la cuantia minima w, ..., y con ésta determinamos la

armadura minima necesaria en la pieza.

Tabla 2.9: Cuantias geomeétricas minimas referidas a la seccion total de hormigon.

TIPO DE ELEMENTO CLASE DE ACERO
ESTRUCTURAL B420S B 500S
Pilares 0,006 0,005
Losas (1) 0,0018 0,0015
Vigas (2) 0,0033 0,0028
Zapatas (3) 0,0018 0,0015

Fuente: Pedro Jiménez Montoya ""Hormigon Armado”, 14° Edicion, 2000 pag. 235

(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 33 % de la indicada en la tabla 2.9

3 La cuantia minima de 18% se dispone para el célculo de la armadura minima, de la
que se indica en la tabla 2.9
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Para calcular la armadura longitudinal.- Se utilizara el area de armadura mayor de los

dos valores encontrados.

Donde:
N°barras = A
. As,
As = Area de la armadura

Asl = Area de un barra de acero
Recubrimiento. = Se asumira (3 cm)

Para calcular la armadura transversal.- Se trabaja con Asmin para completar la
armadura de la zapata:
As min
N°barras = ——-
Donde: As,
As min = Area de la armadura minima
As1 = Area de un barra de acero

Recubrimiento. = Se asumira (3 cm)

Figura 2.18: Armadura de la zapata centrada.

I a’ 4
Fuente: Elaboracion propia

Se sugiere que el diametro de las barras de acero sea como minimo de 10 mm, tengan una

separacion maxima de 30 cm y separacién minima de 10 cm.
7.- Verificaciones

Verificacion de la adherencia en direccion (x-x).- Para garantizar la suficiente
adherencia entre las armaduras y el hormigon del elemento de cimentacion, debera

comprovarse que:
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Ty, < Tpg
— le
0.90*d *n*u

Vi =75 *th*bz*{(%)+o-15*ai:|

7,q = K3/ 2 — k =2 (flexible)
— k =0,95 (rigida)

Ty

Donde:

tb = Tension tangencial de adherencia

tbd = Resistencia de célculo para adherencia

Vd1 = Fuerza cortante mayorada en la seccion.

d = Canto util

n = NUmero de barras

u = Perimetro de cada barra

otl = Tension o presion con la que trabaja el suelo, en la zapata medianera.
fcd = Resistencia de calculo del hormigén (kg/cm?)

yt1 = Coeficiente de mayoracion de cargas.

K = Es un coeficiente que se toma 0,95 para zapatas rigidas y 2 para zapatas flexible.

Se define como zapatas flexibles cuyo vuelo maximo es superior a 2 h, en alguna de las

direcciones principales.

Se determina como zapatas rigidas, todas aquellas que tengan un vuelo maximo de la
cimentacion, medido en ambas direcciones principales, desde el paramento del elemento

que se cimienta, no sea superior a 2 h.
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Verificacion de la adherencia en direccion (y-y).- Para garantizar la suficiente
adherencia entre las armaduras y el hormigon del elemento de cimentacion, debera

demostrarse que:

dl

I =—
® 0.90*d*n*u

b —b
V =y *o *a *||2—1(10.15%h
di f tl 2 2 1

7 =kif — k=2 (flexible)

b

— k =0.95 (rigida)

Verificacion al vuelco.- Todo elemento de cimentacion sometido a momentos flectores o

fuerzas horizontales, deberd comprobarse su seguridad al vuelco.

Verificacion para la direccion X-X

(NPl + Nc1)*(az +2) >150
(M, +V, *h)

Verificacion para la direccion Y-Y
(NPl + N01)*(b2 +2)
(M, +V, *h)

>1,50

Donde:
Npl = Es la carga de servicio transmitida al soporte.
Mx y My = Momentos en las direcciones X y Y, pero sin mayorar.
Vx y Vy = Esfuerzos cortantes en las direcciones X y Y, pero sin mayorar.
a2 y b2 = Las dimensiones en planta de la zapata medianera.
Ncl = El peso propio de la zapata medianera.

h = Altura total del elemento de cimentacién.
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Esta verificacion se practicara para la zapata centrada, de la misma manera que se realizo6

para la zapata medianera.

Verificacion al deslizamiento.- Como fuerza estabilizante se contard s6lo con el
rozamiento entre la base del elemento de cimentacion y el terreno, o la cohesion de éste.

Se verifica que cumpla las siguientes sugerencias:

Para suelos sin cohesion (arenas).-

(NPl + Nc1)*tag§0d >150

VX
(NPl + Nc:1)*tag(ﬁd >150
V, -
Para suelos cohesivos (arcillas).-

*

ATC, >1,50

X

*

ATC, 1,50

Donde:
A = Area de la base de la zapata medianera.
®@d = (2*¢/3) = Valor de célculo del Angulo de rozamiento interno.
Cd = 0,50*C = Valor de célculo de la cohesion.

2.5.6. Estructuras Complementarias.-

2.5.6.1. Escaleras.- La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano

inclinado con los que se tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: Escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,

escaleras de caracol, helicoidales, etc.

Una escalera se compone de las siguientes partes:
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- 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 llama 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.

Las barandillas: son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda para que
sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas estan coronadas por los

pasamanos y su altura con respecto al vertice del peldafio debe ser entre 85y 90 cm.

En la siguiente figura 2.19 se pueden observarse los elementos de una escalera.

Figura 2.19: Partes constitutivas de una escalera

Rellano o | !
meseta T T
| — 1
& /’ﬁ neas de huella Froyectura: sl
: proyectura .
tiro o tramo SRS 2 = | huella ]
Y AT —— 15 |
peldano o escalon huella -
e — % peldano
tabica o contrahuella| | altura de peldafio
/,/ % T
—
H . altura de
g tabica peldafio
..... _/, 4
/ 1 gt
% ambito g
a) Vista axonométrica k) Seccion c) Calahazada

Fuente: Elaboracién propia.
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Su proceso de célculo se puede describir de la siguiente manera:

Se adoptan las cargas que ejercerdn en la estructura por unidad de superficie para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada de un metro de ancho
para posteriormente determinar el &rea de acero conforme se realiza en losas macizas
utilizando los mismos pardmetros de disefio del Cddigo Boliviano del Hormigon CBH-
87.

2.5.6.2. Disefio de juntas de dilatacion.- El tema de las juntas en las estructuras de
hormigén es de esencial importancia en su calidad y, muy especialmente, en su
durabilidad. La documentacidn sobre este asunto es escasa y dispersa y las propias normas
de los diferentes paises lo tratan sélo de forma superficial.

Las variaciones de temperatura ocasionan cambios dimensionales, tanto en la estructura

como el resto de los componentes de la construccion.

El proyectista se ve obligado a disponer juntas de dilatacion que permitan la contraccion y

la expansion de la estructura y reduzcan los esfuerzos de dichos movimientos.

El hecho de que los métodos actuales de calculo permitan calcular las construcciones con
mayor precision que en otros tiempos conduce, en definitiva, a estructuras mas afinadas y
ello hace que muchas reglas empiricas sobre el tema de las juntas de dilatacion no resulten

ya validas y sea necesario un analisis mas racional del tema.

En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion, en funcion de

las condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicadas, no sera superior a:

e En regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25
metros.
e En regiones humedas y de temperatura poco variable (variacion no mayor de 10

°C), 50 metros. *®

1®) Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado. Capitulo 10, pag. 194
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Figura 2.20: Junta de dilatacion en estructura

— —F _PLiCA WTERREDW
J_'_,_,_,—'—'—" O POLITIRIMD OE T CW
L34 e | : APADD PILAR
- 2 ol PLEF JUNTA DE HORMKSNADO
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N g~ ; ; a.am
N, I I
,
] L] L) L) | L] L] | 4 * * =
I | 4
Lo
[T .
4
P . o
. L! —‘_FJ - - - . T—— . - ==
z I 2 % /%
= 5 : i
L=
i oy
SR SRR R RN R SRR
= D Cli] = e
PR CALITIS CE APOAD
APMAOO IWFEFIOR IE L& TAF£1A 10 @20 4 OC PARFLLE @ Tome
HASE COWFACTADS HORRAGON CF LIWPETA

Fuente: Normativa, Problemas, Bases de calculo y Estados Limite “Angel
Couto Yéanez”, pag. 43

a) Cierre maximo de las juntas.- EI maximo cierre tedrico de una junta de un

edificio, sometido a una variacién de temperatura en grados centigrados es: ©
Atz Te - Tm
Donde:

e = temperatura maxima media, durante los meses de verano.
Tm = temperatura media anual.
Con una distancia L entre juntas, viene dado por: ®
C,=(T,— T,)*Lx*11x1075
En la expresion debe tomarse como L, el valor medio de las dos distancias entre juntas de
los bloques contiguos a la junta considerada.

El coeficiente de dilatacion térmica del hormigon es: ar = 10° por grado centigrado. **©

b) Ancho de las juntas.- Para tener en cuenta las tolerancias de construccion y las
caracteristicas de deformabilidad del material de sellado de la junta, se dispondra

de un ancho de:

1463) Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado. Capitulo 5, pag. 44

®) Ref.: Calculo de Estructuras de Hormigén Armado. J. Calavera Capitulo 24 pag. 476
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a= K; x C
Donde los valores de K; son:'®
Ki = 2 para edificios sin calefaccion.
Ki = 1.7 para edificios con calefaccion pero sin aire acondicionado.
Ki = 1.4 para edificios con calefaccion y aire acondicionado.

El ancho minimo de la junta debe ser, en cualquier caso de 25 mm.

2.5.6.3. Disefio de Rampa.- Su proceso de célculo se puede describir de la siguiente

manera:

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de superficie para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada de un metro de ancho
para posteriormente determinar el area de acero conforme se efectla en losas macizas
manejando los mismos parametros de disefio del Codigo Boliviano del Hormigon CBH-
87.1®

2.6. Estrategia para la ejecucion del Proyecto.-

2.6.1 Especificaciones técnicas.- Son las que definen la calidad de obra que el
contratante desea ejecutar por intermedio del Contratista, en términos de calidad y

cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
debera consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos
a los que deben someterse para comprobacion de condiciones que han de cumplir, el
proceso de ejecucidn previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de
obra, las instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deban adoptarse
durante la construccion; los niveles de control exigidos para los materiales y la ejecucion,

y finalmente las normas y pruebas previstas para las recepciones correspondientes.

1®) Ref.: Norma Boliviana de Hormigén Armado.
1®) Ref.: Calculo de Estructuras de Hormigén Armado. J. Calavera. Capitulo 24, pég. 477

Pag. 53



2.6.2 Precios unitarios.- Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es
indispensable realizar el computo métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una
de las actividades definidas para una unidad delimitada, le corresponda un precio unitario
que nos disponga el costo parcial de la misma.

Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:

a) costo de materiales.

b) Costo de mano de obra.

c) Desgaste de herramientas o reposicion de equipos.
d) Gastos generales.

e) Utilidad.

La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c) y d) representan el costo
indirecto, la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al que

adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.

Tomado en cuenta como beneficios sociales el 60% de la mano de obra; como
herramientas menores el 5%, de la mano de obra, IVA serd 14,94%, como gastos

generales el 10% y como utilidad el 5%, IT se toma 3,10%.

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

ello a la aplicacion de formulas geométricas y trigonométricas.

El trabajo de computar sera detallado en todas sus parte para facilitar su revision,
correccion o modificacion, debera quedar constancia no solamente de todas las
operaciones, sino también de los criterios particulares que hayan sido necesario adoptar, se
buscard un orden, que permita reducir al minimo el nimero de operaciones y el de
mediciones, basandose de las caracteristicas de los planos y documentacion definitoria del

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

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

2.6.5. Planeamiento y cronograma.- Un proyecto define una combinacion de
actividades interrelacionadas que deben ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo
completo pueda terminarse. Las actividades estan interrelacionadas en una secuencia
I6gica en el sentido que algunas de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan

terminado.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un plan

en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacion de un conjunto

de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.

La representacion se la realizara mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion grafica de la informacion relacionada con la programacion donde se
muestran las actividades en modo de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las
actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una tras otra,

pudiendo ser mas entendible para el ejecutor.
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3. CAPITULO III “INGENIERIA DEL PROYECTO”

3.1. Levantamiento Topografico.- Toda la informacién obtenida del levantamiento
topogréfico fue realizado con equipo 6ptimo, como es la Estacion Total (Sokia), el cual
permite determinar las curvas de nivel del terreno y los puntos mas representativos, mismas
que serviran para la ubicacién y emplazamiento de las estructuras configurando un entorno

espacial para el disefio en planta.

-Datos relevantes del levantamiento topogréafico.- El terreno asignado para la

construccion del hogar de nifios Nueva Esperanza, tiene una superficie de 10.538,17 m?. ©®

En su interior presenta una edificacion en estado de severo deterioro, producto de
asentamientos de terreno, falta o inadecuado mantenimiento y un sistema constructivo

deficiente para las condiciones de la zona.
Esta obra existente tiene una superficie de 1.619,25 m? y un perimetro de 269,47 m.

Figura 3.1: Curvas de nivel de la zona de emplazamiento.

Fuente: Informacion de la Gobernacion del Departamento de Tarija “Direccion de
Proyectos Especiales” Arg. Rubén Reynoso.

®) Informacién proporcionada por el Gobierno Auténomo del Departamento de Tarija “Direccién de
Proyectos Especiales” Arq. Rubén Reynoso.

Pag. 56



Caracteristicas propias del lote.- El lote
se encuentra sobre una explanada regular
y casi plana, tal como se aprecia en las
fotografias y planos mostrados en anexo,
tiene una altitud promedio de 1899
m.s.n.m. y exhibe un descenso hasta 1895

m.s.n.m. en la calle lateral oeste.

Del plano topogréfico obtenido se puede
concluir que el terreno de emplazamiento
ostenta caracteristicas de planicie, con
muy pocas variaciones de cota, dado que
el desnivel mas alto es de 0,70 m.

Figura. 3.2: Vista panoramica del lugar de

emplazamiento.

N
re

Fuente: Elaboracién propia.

3.2. Anélisis del Ensayo de Suelo.- Para la determinacién de la capacidad portante del

suelo, se realizé el ensayo del “S.P.T.” en el area de emplazamiento. Se explor6 dos

pozos, con una profundidad de 2 m (pozo N°1) y 1,70 m (pozo N°2).

Se realiza el andlisis a dichas profundidades, debido a que se trata de suelos firmes, que poseen

cohesidn entre sus particulas, la ubicacion del lugar donde se ejecuto los ensayos se indica en

la figura 3.3.

Figura 3.3: Ubicacion de los pozos de ensayos.

Fuente: Elaboracion propia

POZO N° 1 ENSAYO DE S.P.T.

POZO N° 2 ENSAYO DE S.P.T.




También se extrajo el material necesario para realizar todos los ensayos correspondientes, para la

clasificacion del estracto, determinando que es un suelo CL = arcilla inorgénica. ™)
a) Pozo N° 1.- Los parametros en la cual se halla el suelo son los siguientes:

Parametros A.A.S.H.T.O. (T27-88) Tabla 3.1: Resultados de los ensayos del pozo N°1

Pasa tamiz N° 200  Min. 36 Limite Liquido (%) 4418
o . Limite Plastico (%) 26,93
Limite Liquido Min. 41 ndice PIastico (%) 1725
indice Plastico Min. 11 % que pasa por el tamiz N° 10 99,71
% que pasa por el tamiz N° 40 95,76

indice de Grupo 11,74 % que pasa por el tamiz N° 200 91,48

Tipo de suelo: A-7-6 (12) “Arcilla inorganica” segtn clasificacion A.A.S.H.T.O.
Tensién admisible del suelo: 1,00 kg/cm? profundidad del pozo: 2 m

b) Pozo N°2.- Los resultados obtenidos del ensayo de suelo son los siguientes:

Tabla 3.2: Resultados de los ensayos del pozo N°2

Limite Liquido (%) 43,68
Limite Plastico (%) 27,85
indice Plastico (%) 15,83
% que pasa por el tamiz N° 10 99,69
% que pasa por el tamiz N° 40 92,90
% que pasa por el tamiz N° 200 89,19

Tipo de suelo: A-7-6 (11) “Arcilla inorganica” segun clasificacion A.A.S.H.T.O.
Tension admisible del suelo: 1,33 kg/cm? profundidad del pozo: 1,70 m
Las planillas del analisis de suelos se encuentran detalladas en el Anexo A-1.

3.3. Andlisis arquitectonico del proyecto.- El disefio arquitecténico del hogar Nueva

Esperanza fue elaborado por el cuerpo técnico de la Gobernacion del Departamento de

Tarija. '™

™) véase: Anexo A-1. Ensayos de Suelo.
1) vgase: Anexo A-9. Planos Arquitect6nicos.
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Figura 3.4: Separacién en bloques por la junta de dilatacion.

H

[7a]

ZAPATA AISLADA CON DOS COLUMNAS
SEPARADOS POR JUNTA DE DILATACION

C129

Cl24

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.5: Armado de zapata bajo junta de dilatacion.
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Fuente: Elaboracion propia
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Se compone la infraestructura en tres bloques independientes (bloque A, B y C), esto
debido por las juntas de dilatacion que debe tener toda estructura, para evitar fisuraciones.

Seran bloques separados, por una junta de dilatacion de 2,5 cm, se aumentaran columnas y

vigas para la disminucién de los esfuerzos internos.
Los componentes de la infraestructura seran:

- Area educativa.- Contemplan salas de estudio, aulas educativas 1-2-3, sala de

computacion, talleres de especialidades 1-2-3 y biblioteca.

- Area de servicio.- Incumbe a los espacios de servicio, tales como el comedor, cocina,

despensa, bateria de bafios, depositos, lavanderia y vestidor personal.

- Area de residencia.- Corresponde al area de vivienda de los internos del albergue, consta

de dormitorios dobles, dormitorio de tutor, sala de estar, sala de juegos.

- Area administrativa.- Constituyen a los espacios administrativos como hall de ingreso,

recepcion, sala de esperas y oficina.
- Area técnica.- Destinada al trabajo profesional de apoyo a los internos, se trata de
gabinetes psicologo, consultorio meédico, trabajadora social y seguridad.

3.4. Memoria de célculo del proyecto estructural.-

3.4.1. Descripcion del modelo estructural.- EI modelo estructural de la edificacion se
calculé utilizando el programa computarizado CYPE CAD 2010, considerando cargas
estaticas, cargas por peso propio y cargas por peso eventual, la sumatoria de estas es el peso

total que actua en la estructura del disefio.
Los reportes de analisis y disefio se adjuntan segun la siguiente relacién:

» Fundaciones: Las fundaciones del edificio estan compuestas por zapatas aisladas
céntricas, a una profundidad de 2 metros, con una resistencia admisible en el suelo
de 1 kg/cm?.

» Vigas: Estan compuestas de vigas rectangulares, entre las luces mayores se tiene de

6m.
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» Columnas: Estd compuesta de columnas de seccion cuadrada.

» Cubierta: Estd constituido por estructura metélica, con cubierta de calamina

galvanizada.

» Normas aplicadas: En el célculo de disefio se aplicaron las normas y
reglamentaciones del Codigo Boliviano del Hormigéon Armado (CBH-87). Ademas
del Manual de Disefio AISC — LRFD.

3.4.2. Determinacidon de cargas.- Para determinar las cargas que debera soportar la

estructura, es importante analizar los siguientes puntos. **

Figura 3.6: Acciones adoptadas en el calculo.

SOBRE CARGA DE
uso

PESO PROPIO |::> CUB. METALICA <:| VIENTO
EST. DE H° A°

PESO PROPIO SOBRE CARGA DE VIENTO
uso
Programa Atravésde la
Computarizado A través de la norma empleada
CYPECAD: Estructura norma empleada o CBH-87
de H°A° - CBH-87 Manual AISC —
Analisis Manual: Manual AISC — LRFD
Estructura Metalica LRFD
Carga de viento
= P=C*(V/16)
Uso de la Estructura Tabla 3.4

Tabla 3.3

Fuente: Elaboracién propia
Resumen de cargas que se utilizaron en la estructura de H°A°.

Carga de muro = 600 kg/m
Sobrecarga de uso = 300 kg/m?
Presion del viento = 33,50 kg/m?
Carga de acabado de piso = 90 kg/m?

1) véase: Anexo A-3. Anélisis de Cargas.

Pag. 61



Tabla 3.3: Sobrecargas de Uso (Estructuras de H°A®)

Uso del elemento Sobrecarga kg/m”

D. Oficinas y comercios

Locales privados 200
Oficinas publicas. tiendas 300
Galerias comerciales. escaleras y accesos 400

E. Edificios docentes
Aulas, despachos y comedores 300
Escaleras y accesos 400
Balcones volados Segun art. 3.5

F. Iglesias. edificios de reunion y de espectaculos

Locales con asientos fijos 300
Locales sin asientos. tribunas. escaleras 500
Balcones volados Segun art. 3.5

Fuente: Jiménez Montoya “Hormigdén Armado”, 13% Edicion, Tabla 3.1, pag. 684

3.4.3. Planteamiento Estructural.- En consecuencia con lo establecido en el proyecto, en
el disefio de elementos estructurales, tanto como en el analisis de suelo del presente
proyecto se cita a continuacion los elementos estructurales que se disefian para el Hogar

Nueva Esperanza del barrio San Bernardo de la ciudad de Tarija.

Figura 3.7: Cercha metalica tipo I.

=

Calamina Galvanizada N° 28

9 X oo R
L 1.375 t 1.375 t 1.375 § 1.375

f 11.00 1

Fuente: Elaboracién propia.
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En la cubierta del “Tipo II”, se tiene vigas inclinadas de seccion W que se apoyan sobre la
viga de hormigén Armado como se indica en la figura 3.8 (Cubierta de soporte del Tipo 1)

Figura 3.8: Estructura metélica “viga”

Solapo Lateral 1} onda

CUBIERTA DE CALAMINA GALVANIZADA 26.67%
A %

CORREA. C 50x30

1,8m

1,13m - 113m | 1,13m ‘ 1,13m  , 113m ,  113m

Fuente: Elaboracién propia.

» Estructura de sustentacion de la edificacion aporticada con elementos
estructurales de H°A°.
» Losa alivianada con viguetas pretensadas.

» Cimentacion superficial de zapatas aisladas de H°A®.

Figura 3.9: Planteamiento estructural de la estructura aporticada.
Vigas

Columna

Forjado

Sobrecimiento | H°A°

Fundacion

A=\ T=m A=\

Fuente: Elaboracién propia.

3.4.4. Disefio de cubierta.- La cubierta estd compuesta por la cercha tipo I, Il y Ill, que

para las mismas se usaran perfiles metalicos. El elemento del tipo | estara apoyado sobre las
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columnas, la misma tiene distancias iguales de separacion, por lo que se seleccionara una

cercha intermedia, para el respectivo calculo, con una separacion de 4 m.

CERCHATIPO I

Datos:

Figura 3.10: Estructura de cubierta metélica.

TIPO |: DETALLE DE LA CUBIERTA

11.50:
Esc. 1:50
4,00
PERFIL: 2L 50503 // -
CERCHATIPO! e =20 ||
“ne I&\ ‘k o
\ % LLLLLLLL trerg vtj pppppp 2500
Columna de b A" Columa H A" Columna de HF A"
400 CORREAS: C 90x50 ,095n, 5.n 3n 0.95n,
APOYO "A" APOYO "B" APOYO "C"
250 CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE LOS ELEMENTOS DE LA CERCHA
| pm— TIPO II: DETALLE DE LA CUBIERTA TIPO Ill: DETALLE DE LA CUBIERTA
4,00
CUBIERTA DE CALAMINA GALVANIZADA 2667% CUMBRERA
4.00
4.00
4.00
ACORREAS: C 50x30
> P - / + 0 o P 4o
’I
[
7,00
/
/ /
/
57.22 /

Pp: 3,3 kg/m?
L,: 100 kg/m?
h: 1,60 m
L:11m
V:23,15m/s
S:4m

Fy: 36 Ksi

CERCHA TIPO1 | CORREAS: C 50x30

Fuente: Elaboracion propia

Peso del material de la cubierta (calamina galvanizada).
Sobrecarga de uso.
Altura de la cercha de disefio.
Longitud de la cercha del tipo I.
Velocidad del viento.
Separacion de las cerchas

Resistencia de fluencia del perfil.
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Cubiertas planas, horizontales o con pendiente y curvas **
L = 0,96 - R ‘R, siendo 0,58 < L < 0,96 (4.2)

Donde:
L : Sobrecarga de cubierta por metro cuadrado de proyeccion horizontal en (kN/m?)

Los factores de reduccion R, y R, se determinaran como sigue:

R =1 Para Ats 19 m2
R,= 1,2 0,01076 19m <A <56m
R = 0,6 para Atz 56 m2
A :Area tributaria en metros cuadrados que soporta la estructura.
R,=1 paraF <4
R2 =1,2-005F para 4< F <12
R2 =0,6 para F>12

At =1.362,05 m? area total de la cubierta
Y =29% pendiente
R,=1; R;=0,6
F=0,12*29 =348
L, = 0,96 * 0,6 * 1 = 0,576 KN/m? = 60 kg/m?
Para realizar el mantenimiento es necesario realizar el analisis de que el peso de una
persona promedia se encuentra entre 55 kg a 65 kg y el area a ocupar es de 0,95 m*
0,65 m = 0,617 m*

Lr = 60/0,617 = 97,24 kg/m*~ 100 kg/m?
Propiedades del acero

- Moédulo de elasticidad longitudinal: E = 2100000 Kg/cm?
- Limite de fluencia Fy = 2530 Kg/cm?

*Especificaciones de la calamina galvanizada

- Longitud total =3 m

*() Ref - Reglamento Argentino de Cargas Permanentes y Sobrecargas Minimas de Disefio para Edificios y

otras Estructuras, CIRSOC, Edicién Julio 2005, pag. 30
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- Longitud a requerimiento, forma de calamina ondulada, (Fuente: Sucursal
Fabricacion de calaminas en la ciudad de Tarija Av. Froilan Tejerina Esq. G.
Silvetty “ Ing. Arturo Mendoza)

- Ancho=0,9m.

- Peso = 3,30 kg/m?

- Lapendiente para cubiertas de calamina esta entre 5° <o < 30°

Figura 3.11: Cubierta de calamina galvanizada N°28

Colamino Galvanizada N° 28
ancho <ad> = 0,9m.

Longitud <(L>= a requerimiento

Forma = ondulada

-

Fuente: Elaboracion Propia

*Esquema geométrico de la cubierta metalica.-

Figura 3.12: Eleccidn de la cercha

Solapo Lateral 1 & onda

Calamina Galvanizada N° 28 1‘40/ \

Cumbrera de calamina N° 28

0.40 1.40
0.40

Vi Vs W7

1375 —=f=— 1375 —=k=— 1,375 —=f=— 1375 —=

| 11,00 ~

Fuente: Fuente: Elaboracién Propia.
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Como dato se tendria la longitud de la cercha L= 11m, se determina la altura

h=55*tan16° = 1,57 seadoptaunah=1,60m

_ 1 1,60 _ .
&= tan 55 )= 16,22

*Especificaciones de la cercha.-

e Angulo de inclinacion = 16,22°
e Longitud de lacercha=11m
La separacion de las cerchas es de 4 m, con un espaciamiento de correas de 1,40 m como

se prueba en la figura 3.13

Figura 3.13: Distribucion de cerchas
area de influencia

F— 140 —F— 1,40 — 4N 140 —F— 1,40 —ff— 1,40 —4— 1,40 —F— 1,40 —4— 1,40 —

0.1500
{f I [ I i I [ I I I [ I [ I I i T
| | | | | | | |
o | | | | 1 | | |
\ | |k | \ \ | |
R S Ao e e e eee: — Ay GOV | EO OO OO - » - 4m
,owwwo NS 7P L
SE X N NG 0 S 0%
\ g Srd n AR X 4" sl
o | L AR BT e | D S0 AN I
L S W (500 "' 2] '00 /41} 00_ a7 —__ (50 '»*';— / I
correas 4»0.0 ‘\ ‘1»’*522»"‘.».’: A ""2\‘.! \
<~ — / ‘ " b & o‘o’o’o’o’\o\ % 0“’3
2RSS
N | 4 YAy ||’. 4m
\l\& \;\ |
|
| | |
4m ; ; L et ________§ ________1 | 4
| | | | | [ I
| | | | | | —}_ |cercha
| | | | | |
| | | | | |
- g 7T - f7 N VA4 - 7 4m
| |
| |
| , ‘ R
|

F 11,50 -

Fuente: Elaboracion Propia

3.4.4.1. Cargas que actuan en la cercha.- Para lograr la carga que actua en el nudo
debido al peso propio de la cercha, correa y sobrecarga de disefio, se cuenta con los

siguientes datos:
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> Peso propio de la cercha (asumido) = 25 kg/m? )
> Peso propio de la correa = 5 kg/m?
> Sobrecarga de disefio: Sobrecarga de uso para mantenimiento = 100 kg/m?
> Presién dinamica del viento P = \V/¥/16
Velocidad del viento V = 45 nudos = 83,33 km/h = 23,15 m/s. (fuente: SENAMHI,
estacién Aeropuerto, se encuentra en anexos)
Presion dinamica del viento P = (23,15 m/s) ? /16 = 33,50 kg/m?
Tabla 3.4: Coeficiente E6lico de Sobrecarga
COEFICIENTE EOLICO DE SOBRECARGA
Cornente
Viento t—‘\"
1
Aemanso
Situacion: Coeficiente edlico en:
Angulo de Superficies planas Superficies curvas rugosas Superficies curvas muy lisas
incidencia A barlovento | Asotavento | A barlovento | A sotavento A barlovento | A sotavento
del viento 1 (@ a3 4 a3 c4
En remanso
90°- 0° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
En corriente
90° +0.8 0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
80° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
70° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.4 -0.4
60° +0.8 -0.4 +0.4 0.4 0 -0.4
50° +0.6 -0.4 0 -0.4 -0.4 -0.4
40° +0.4 -0.4 -0.4 -0.4 -0.8 -0.4
30° +0.2 -0.4 0.8 0.4 -1.2 -0.4
20° 0 -0.4 -0.8 -0.4 -1.6 -2.0
10° -0.2 -0.4 -0.8 -0.4 -2.0 -2.0
0° -0.4 -0.4 -0.4 -0.4 -2.0 -2.0
Valores intermedios pueden interpolarse linealmente

Fuente: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya 13° edicion “tabla 5.2 afio 1969

» Sobrecarga del viento W = C*P

<) Ret.: EI Hierro en la Construccién: Arg. Mariano Hernandez “19? Edicién 1990, pag.101”
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Para cuantificar el barlovento y sotavento se utiliza la tabla 3.4, para interpolar el
valor de a= 16,22° se obtiene los valores de C;= -1,75 C,= -2. Por lo que el
barlovento y sotavento valen:

Barlovento (w) = C; * P = -58,62 kg/m?

Sotavento (w) = C, * P = - 67 kg/m?

» Carga de Granizo: Para el caso del granizo se podria suponer un espesor probable de
5 cm por lo que adoptando un peso especifico del hielo de 900 kg/m? se obtiene la
carga del granizo por metro cuadrado 0,05 m * 900 kg/m®= 45 kg/m?
Proyectando al plano horizontal: 45* Cosa = 43,21 kg/m?
> NOTA: Esta claro que la carga de granizo no actuara al mismo tiempo que la
sobrecarga de uso, por lo que se adopta el mayor de los dos.
*Factores de carga.- Combinaciones usuales de carga consideradas segun el manual
LRFD:
Uu=14D (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=12D+16L+05(LroSo R) (Ecuacion A4-2 del LRFD)
U=12D+16(Lr 0So R)+(10Lo 0,8W) (Ecuacion A4-3 del LRFD)
U=12D+10E+(1,0Lo 0,25) (Ecuacion A4-5 del LRFD)
U=12D+13W+10L+05(Lro So R) (Ecuacion A4-4 des LRFD)
U=09D%(1,3Wo 10E) (Ecuacion A4-6 des LRFD)
Donde:

U: Carga ultima

D: Cargas muertas

L: Cargas vivas

L. Cargas vivas en techos

S: Cargas de nieve

R: Carga inicial de lluvia o hielo
W: Carga de Viento

E: Sismo

El proposito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta las
incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas y muertas.
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La solicitacion méaxima del elemento se obtiene de la combinacion de carga mas
desfavorable.

Tabla 3.5: Datos de la cubierta metalica.
Manual de disefio AISC - LRFD
Material para la estructura de sustentacion | Perfiles de Acero ASTM 36

Material de cubierta. Calamina Galvanizada N°28
Resistencia de Fluencia de los perfiles. 2530 Kglem®

Sobrecarga de uso 100 Kg/m®

Velocidad del viento 23,15 m/s

3.4.4.1.1. Diseino de la correa.-

a) Considerando el disefio por flexion asimétrica.- En general cuando la carga de viento
actla en direccion perpendicular a la superficie del techo y a los ejes x de la correa, por lo

que ocasionan flexion asimétrica. “®

Figura 3.14. Cargas sobre los ejes globales (x-y) y locales (x -y’) del elemento

b) Descomposicion de cargas.- Las cargas que se toman en cuenta para el disefio de
correas son: Peso de la cubierta de 3,3 kg/m?, peso propio de 5 kg/m’ y la sobrecarga de
100 kg/m?.

» D=233+5=8,3kg/m’
Dx = 8,3 * Cos 16,22 = 7,97 kg/m?
Dy = 8,3 * Sen 16,22 = 2,32 kg/m*

42) Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac. Capitulo 10.6, pag. 298
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> Lr=100 kg/m?
Lx = 100 * Cos 16,22 = 96,02 kg/m?
Ly = 100 * Sen 16,22 = 27,93 kg/m?
> W =-58,62 kg/m?
Wx = -56,29 kg/m’
Wy = -16,37 kg/m?

Por lo tanto las consideraciones de cargas a usarse en la combinacion son las siguientes:

Tabla 3.6: Determinacion de la carga critica en la correa (eje x)

CARGA CARGA CARGA CARGA
COMBINACION DE CARGA EN (X] M|LIJEF§TA EN"TE(iHO DE"VIEII\IITO CFimf.:A
Dx er WX UX
Kg/m’ Kg/m” Kg/m’ Kg/m’
U X = 1,4 DX 11,16
Ux =1,2Dx+0,5Lry 57,57
Ux =1,2Dx+ 1,6 Lry + 0,8 Wx 7,97 96,02 -56,29 118,16
U X = 1,2 DX + 0,5 er+ 1,3 WX 15,60
U X = 0,9 Dx '1,30 Wx 80,35
Se obtiene la carga dltima Uy = 118,16 kg/m?
Tabla 3.7: Determinacion de la carga critica en la correa (eje y)
CARGA CARGA CARGA CARGA
COMBINACION DE CARGA EN (Y) M,L,JEF,{,TA EN,,TEEHO DE,,V'E':‘TO C'?,'T'EA
DY Lry WY Uy
Kg/m’ Kg/m’ Kg/m’ Kg/m’
U Y = 1,4 DY 3,25
Uy =12Dy+05Lry 16,75
Uy = 1,2 Dy + 1,6 Lry + 0,8 Wy 2,32 27,93 -16,37 34,38
Uy = 1,2 Dy + 0,5 Lry+ 1,3 Wy 4,532
U Y = 0,9 DY - 1,30 WY 23,37

Se obtiene la carga Gltima Uy = 34,38 kg/m?

Carga lineal sobre la correa:

Quy = 34,38 kg/m* * 1,40 m = 48,13 kg/m
Qux = 118,16 kg/m? * 1,40 m = 165,43 kg/m
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Carga que influyen en la correa

Qu=165,43kg/m

AN AN AN AN
| 4,00m ‘ 4,00m ‘ 4,00m |
Diagrama de momentos flector

-264,69 kg/m -264,69 kg/m
/\\ /\
& s
AR A TR A SUUIETITTITEA
211,58 kg/m 67,91 kg/m 211,58 kg/m
| 4,00m ‘ 4,00m 4,00m

?265,12kg

? 727,46 kg ?727,46 kg 265,12kg?

Fuente: Elaboracién Propia

Momento ultimo.- Se obtiene el momento maximo en cada uno de los ejes.

My = 264,69 Kg - m
My = 77,00 Kg - m

Se toma en cuenta el mayor de los dos momentos calculados para la seleccion del perfil.

My 26469

7x > =
X=Bb+Fy 0,9 * 2530

= 11,62 cm?

b) Verificando la seccion C 90 x 50 de propiedades.-

WlF
o+

—+| [ty

b
I

Area = 8,15 (cm?)
| x =150,5 (cm?
ly=45:86 (cm*)
Zy=9 (cmd
Zx=28 (cm’)

bf=5 (cm) Ancho

d = 9 (cm) Alturao profundidad
tf =0,55 (cm) Espesor de ala

tw =0,40 (cm) Espesor de alma

Avrea bruta de la seccion.

Inercia alrededor del eje local 3.

Inercia alrededor del eje local 2.

Maodulo de seccion superior respecto al eje local 2.
Maodulo de seccion superior respecto al eje local 3.

Propiedades del material: A-36

~ Tension de fluencia Fy = 36 ksi = 2530 kg/cm?
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~ Tensi6n de ruptura Fr = 4080 kg/cm®
~  Médulo de elasticidad E = 29000 ksi = 2100000 kg/cm?

Momento nominal:
Myx = ®pF, - Z;, =63.756 Kg-cm
M,y = ®,Fy -Z, =20.493 Kg-cm

Verificando la resistencia:

M M
( = ) <1
bp - Mp Py - Mny

Donde ¢b es un factor de resistencia segin LRFD de valor 0,9 3? «

para vigas que estan sometidas

a flexion), se encuentra en la tabla 2.5 del marco teorico

( 26.469 4 7.700 )<
09-63.756  0,9-20.493/ —

0,88 <1 !NCumple la resistencia!!

AISC limita la deflexién de las vigas que soportan techos o losas susceptibles de agrietarse, a L/360

y a L/300 corresponde a flechas méximas:"”

Verificando a deflexion en “x”:

_ Lo 400 L 400
fmax =360 =360 = P11M 5 355 =300 = 133 M

f=105cm <111 cm OKj;

Verificando a deflexién en “y”:

L 400

fmax :%—%: 1,11 cm

f=098cm< 1,11 cm OKjj
-Las cargas que actuan en la cercha son las siguientes:
Carga de viento: W = -58,62 kg/m?
Carga muerta: D =30 kg/m?
Sobrecarga de uso: Lr = 100 kg/m?

Segun el manual LRFD se manejaran las siguientes combinaciones de cargas:

%) Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac. Capitulo 2, pag. 57

() Ref.: Disefio de Estructuras Metalicas. Dra. Ing. Maria Graciela Fratelli. Capitulo7 , pag. 304
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Tabla 3.8: Determinacidn de la carga critica sobre la cercha

CARGA CARGA CARGA CARGA
comBnAGONDE aroa | MUERTA | ENTECHO. | DEVIENTO | GLia
D Lr W u
Kg/m” Kg/m” Kg/m’ Kg/m’
Uu=14D 42
U=12D+05Lr 86
U=12D+16Lr+08W 30 100 -58,62 149,10
U=12D+05Lr+13W 9,79
U=09D-130W 103,21

Por lo tanto la carga que actla sobre los nudos, debido al peso propio de la cercha, correas
y sobrecarga de disefio sera: 149,10 Kg/m?

La carga total que acttia sobre los nudos es; 149,10 Kg/m? + 3,3 Kg/m?= 152,4 Kg/m®

Tabla 3.9: Carga critica sobre los nudos

NUDO U . AREA INFIEUENCIA P. EN NUDO
Kg/m m Kg
1 2,80 426,72
2 5,60 853,44
3 152,4 5,60 853,44
4 5,60 853,44
5 5,60 853,44

Carga actuante debido al cielo falso.- La carga debido al cielo falso es una carga
distribuida y se la debe idealizar de tal forma que actie como una carga equivalente en los

nudos.

e Peso del cielo falso (con emparrillado de acero™® D=6 mm) = 25 kg/m?
e Separacion de las cerchas (S) =4 m
Carga distribuida debido al cielo falso = Carga del cielo falso - S
Carga = 25 kg/m? * 4 m = 100 kg/m

Por lo tanto las cargas puntuales debido al cielo faso seran:

P, = 100 kg/m 1,37 / 2 = 68,75 kg

P, = 100 kg/m * (1,37 /2 + 1,375/ 2) = 137,5 kg
Py = 100 kg/m * (1,37 /2 + 1,375/ 2) = 137,5 kg
P, = 100 kg/m = (1,37 / 2+1,375) =137,5kg

(2) Ref.: El Hierro en la Construccién: Arg. Mariano Hernandez , 19% Edicién de 1990, pag. 101
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Todas las cargas antes mencionadas quedan idealizadas de la siguiente manera sobre la

cercha metalica:

Figura 3.15: Cargas actuantes sobre la cercha metélica

853,44
853,44 853,44
1 ).
853,44 2 H P 853,44
85344 G L\‘ =lo T 7 85344
426,72 c ; FJL M Q s v 426,72
U W
A F | Y y
3 4/E % N 5 6 Z1
I W%WD K| N R W%;W X JLZsWIWZz
68,75 1375 1375 137,5 137,5 137,5 137,5 137,5 68,75
| 1,37m | 1,37m | 13Tm | 1,37m | 1,37m | 1,37Tm 1,37m | 137m |

Fuente: Elaboracion Propia

Tabla 3.10: Esfuerzos internos de compresion y traccion

Barra Unidad F. axial
b-A kg -785,10
b-B kg 242,49
b-C kg -2.689,75
b-D kg 242,94
b-E kg -1.560,01
b-F kg 1.504,66
b-G kg -1.609,78
b-H kg -460,43
b-1 kg -264,17
b-J kg -640,95
b-K kg 1.850,48
b-L kg 515,20
b-M kg -1.451,79
b-N kg 1.132,45
b-O kg -487,34
b-P kg -460,39
b-Q kg 2.233,44
b-R kg -1.574,79
b-S kg -3.126,24
b-T kg 1.204,86
b-U kg -1.007,63
b-V kg 293,84
b-W kg 7,19
b-X kg -698,43
b-Y kg -48,52




b-Z kg 249,47
b-Z1 kg 712,23
b-Z2 kg -651,71
b-Z3 kg -651,71

3.4.4.1.2 Comprobacion manual de la cercha tipo I- Se analizara la cercha de tipo |,
para ello se tomara en cuenta aquél elemento méas desfavorable y la posicion en la que se
encuentra.

a) Disefio del element6 superior: Barra C

- Fuerza axial a compresion (P) = 2.689,75 kg

- Longitud (L) =1,45m
Propiedades del Acero: A-36

— Tensi6n de fluencia Fy = 36 ksi = 2530 kg/cm?

— Tensi6n de ruptura Fr = 4080 kg/cm?

—  Médulo de elasticidad E = 29000 ksi = 2100000 kg/cm?
Definicion de frontera entre columna elastica e inelastica.- Se pueden clasificar en tres
tipos: columnas cortas, columnas intermedias y columnas largas o esbeltas. Las columnas
cortas fallan por aplastamiento. Las columnas largas fallan por pandeo y las columnas
intermedias fallan en combinacién de pandeo y aplastamiento.
La relacion de esbeltez mide la tendencia de una columna a pandearse. La parabola de
Euler define la frontera de las columnas, aunque estas ecuaciones se aplican muy bien a las
columnas largas. *

Figura 3.16: Tipos de fallas en columnas.

Col Columnas
e intermedias Columaas largas
cortas -+ -+ -
(Intervalo ineldstico) (Intervalo eléstico o de Euler)
Férmula ineldstica
W
° Férmula de Euler
o pandeo eldstico

KL
~

——

Fuente: Disefio de Estructura de Acero: Jack C. McCormac. Capitulo 5.9, pag. 147

#2) Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac. Capitulo 5.9, pag. 147
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Columna Intermedia o Corta Columna Larga

Alc< 1,5 Ac > 1,5
Feri = 0,658%” « Fy Feri ==L Fy
Perfil escogido: 2L 50X50X3
Y Altura (@)=5 (cm)
P & e Anchodeala(a)=5 (cm)
5 T X  Separacién (s) = 0,5 (cm)
Espesor (t) =0,3 (cm)
4 Area  (A)=5,82 (cm?)
Inercia en el eje Ix = 14,30 (cm®)
Inercia en el eje ly =34,46 (cm®)
Radio de giro: r= %
n, =157cm 1, = 2,43 cm
Longitud efectiva.- | = K*L donde (K), esta en funcion en el tipo de unién del elemento

en nuestro caso es una articulacién donde K =1

max

Esbeltez maxima: A = K_I <200

min

_1x145

max

=92,50 < 200 Ok cumple!!

Definicion de frontera entre columna elastica e inelastica:

F
P Kl 5
r..or E

min

Joo 92,50. | 2530 ~102
V4 2100000

Ac=102<15 Columna Intermedia o Corta

Esfuerza critico para el elemento:

2
Para columna intermedia o corta: FCr = 0,658/1°.Fy

F. =0,658""7 2530 =1.633,99kg / cm’
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Resistencia normal por compresion:
P=F,A
P, =1.633,99x5,82 = 9.509,85kg
Suma de las cargas factorizadas.- Factor de resistencia segin LRFD en columnas es 0,85
P =4.P,
P, =0,85x9.509,85 =8.083,37kg

Verificando solicitaciones.- se debe de cumplir que: Pu > Pu(sol)

8.083,37kg > 2.689,75kg  !'Ok cumple!!

Disefio del elemento vertical: Barra S
- Fuerza axial a compresion (P) = 3.126,24 kg
- Longitud (L) =1,35m
Propiedades del material.- El acero a utilizar es A-36

Ac< 1,5 Ac> 1,5

Feri = 0,658’162 xFy Fcri= 0;1717 * Fy

Perfil escogido: 2L 50X50X3

Y
P & e Altura (@)=5 (cm)
T X  Anchodeala (a)=5 (cm)
Separacion  (s) = 0,5 (cm)
Espesor (t) =0,3 (cm)
Area  (A) =5,82 (cm?

Inercia en el eje Ix = 14,30 (cm®)

Inercia en el eje Iy =34,46 (cm®)

Radio de giro: r= |5
n, =157cm r, = 2,43 cm
Longitud efectiva.- | = K*L donde K esta en funcion en el tipo de union del elemento en

nuestro caso es una articulacion donde K= 1

_KI
r

Esbeltez maxima: A

max

<200

min
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1x135
- 86,12 < 200 110K cumple!!
max 157 1Ok cu ple

Definicidon de frontera entre columna elastica e inelastica:

ol K[ 0 8612 [(2530 o
- \VE # '\'2100000

min 7

Ac=0,95<15
Columna Intermedia o corta

Esfuerza critico para el elemento:

Para columnas intermedias o cortas _ 7%
F, =0,658"*.F,

0,95

F, =0,658"" 2530 =1.731,95kg/cm?

Resistencia normal por compresion:
P=F,A

P, =1.731,95x5,82 =10.079,95kg

Suma de las cargas factorizadas.- Factor de resistencia segun LRFD en columnas es 0,85
PU = ¢C ' Pn
P, =0,85x10.079,95 = 8.567,98kg

Verificando solicitaciones.- se debe de cumplir que:

P>P

u(sol)

8.567,98kg > 3.126,24kg !'Ok cumple!!

Disefio del elemento inferior: Barra K
- Fuerza axial a traccion (P) = 1.850,48 kg
- Longitud (L)=1,375m

Propiedades del material: El acero a utilizar es A-36 (2L 50X50X3)

Altura (h) =5 (cm)
r ] g X Anchodeala (b) =5 (cm)
,_J uv 2 Separacion  (s) = 0,5 (cm)

Espesor () =0,3 (cm)
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Area (A) = 5,82 (cm?)
Inercia en el eje Ix = 14,30 (cm®)

Inercia en el eje ly = 34,46 (cm*)

Radio de giro: ]
VA
re=1,57 cm ;  ry=2,43cm
Resistencia por Fluencia: P 1.850.48
f,=—"—<4¢.F f,=—-—"—<0,90x 2530
A D " 582

317,95kg/cm? < 2.277,00kg/cm?  Satisfactorio

Condiciones que debe de cumplir.- factores de resistencia segun LRFD para elementos a
tension $1 =0,90y $2=0,75

Resistencia por Ruptura.- El esfuerzo en la seccién transversal del elemento traccionado
aumenta por la presencia de una perforacion, para que no se fracture la seccién se reduce el area

como indica en la figura 3.17

Figura 3.17|:3 Factores de reduccion del area neta efectiva.
fo="*<¢.F

A, l\

) o000 o i oo e
f, - 285048 _ o2, 4080 ‘[/
0,85*5,82 A = 0854, A= 075A,

{Angulo simple o doble} {Angudo umple o doble)
374,06kg/ cm? < 3.060kg / cm? @ ®
Fuente: Disefio de Estructuras Metalicas con LRFD
“Dra. Ing. Maria Graciela Fratelli, pag. 125”

Relacion de esbeltez.- Aunque la esbeltez es critica para la resistencia de un miembro en
compresion, ella no tiene importancia para un miembro en traccion. Sin embargo, en

muchas situaciones es buena practica limitar la esbeltez de los miembros en traccion. "

Kl 200 1x137,5

min 1

<300 87,72<300  Satisfactorio

*®) Ref.: Disefio de estructuras de acero con LRFD (2da edicién). William T. Segui. Capitulo 3.6

Pag. 80



Disefio del elemento inclinado: Barra Q
- Fuerza axial a traccion (P) = 2.233,44 kg
- Longitud (L)=1,93m

Perfil escogido: 2L 50X50X3
Y

Altura (@) =5 (cm)
P & e Ancho de ala (a) =5 (cm)
- T X Separacion (s) = 0,5 (cm)

Espesor (t) =0,3 (cm)
a

~ Areade la seccion A =5,82 (cm?)
~ Inerciaen el eje Ix = 14,30 (cm®)

~ Inerciaenel eje ly=234,46 (cm?

Radio de giro r= %

1, =1,57cm : r, = 2,43 cm

Condiciones que debe de cumplir: factores de resistencia segin LRFD para elementos a
tension $1=0,90y ¢2=0,75

1) P <4F, 2 f,= Pur. <¢,.F,
ruta
fy= % < 0,90 2530 2= % < 0,75 4080
383,75kg/cm? < 2.277kg/ cm? 451,47kg/ cm? < 3.060kg / cm?
Cumple Cumple
3) rK—' <300 D193 300 12313<300 Cumple

min v

b) Disefio de union.- Para el disefio de la estructura de acero es tan importante optimizar
los perfiles a emplear como unirlos adecuadamente para que el conjunto trabaje

armoniosamente, para un mejor seguimiento se muestra la estructura con las uniones.
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Figura 3.18: Cubierta metélica

CUBIERTA DE CALAMINA GALVANIZADA 29 %

CUMBRERA

Fuente:

CORREA: C 90x50

/'/\\
PERFIL: 2L 50x50x3 PERFIL: 2L 50x50x3
. \,\q CORREA: C 90x50

3m 0.95m

Elaboracién Propia

El agotamiento de la resistencia de una conexién mecénica se puede producir por:®
a) Falla en los conectores o pernos:
e Falla por traccion.
e Falla en corte por aplastamiento del perno.
e Falla en corte por deslizamiento critico del perno.
b) Falla en los miembros conectados o planchas:
e Falla por bloque de cortantes.

e Falla por aplastamiento.

(Unidn N°1)
PERNO DE 1/2" _ )
= CORDON SUPERIOR

CORDON SUPERIOR ;
— “~_ PLANCHA METALICA
. DE5mm

PERFIL DOBLE ANGULAR /
50 x50 3 !

T PARANTE

El elemento (b-R) que se encuentra en compresion: 1.574,79 kg

() Ref.: Disefio de Estructuras Metalicas. Dra. Ing. Maria Graciela Fratelli. Capitulo 3.6.9.
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- Perfil escogido: 2L 50X50X3
Y

E Altura (h) =5 (cm)

L4t aile Ancho de ala (b) =5 (cm)

4 T X Espesor  (tw) = 0,3 (cm)
Area de la seccion (A) = 5,82 (cm?)

Inercia en el eje  (Ix) = 14,30 (cm?)
Inercia en el eje  (ly) =34,46(cm?)
Se emplearan tornillos con didmetro de: 1,27cm= 1/2 in

z*D? =1,27cm?  4rea nominal del tornillo (Ab)

A=y
Figura 3.19: Longitud y caracteristicas del perno
] =
Placa e=0.6 cm L [dn J;U
2B 5 d m
— L —
H— 1 plametro dn = 1,27 cm (didmetro nominal)
| del Perno §' L =4cm (longitud del tornillo)
m= 0,6 cm (espesor del perno)
C ) d = 0,7 cm (espesor de cabeza del tornillo)
T2L 50x50x3 T2L 50x50x3

e = 2 mm (espesor de la arandela)
Resistencia por cortante para el perno es:

Factor de resistencia @ = 0,75
Fv = 48 ksi = 3.374,73 kg/cm? 5?

@R, = QF,A,=0,75*3.374,73*1,27 = 3.206,25 kg/tormillo
Se supone que la rosca esta en el plano de corte.

En una conexion critica al deslizamiento es aquella en la que no se permite el deslizamiento. En una
conexién tipo aplastamiento, el deslizamiento es aceptable y, realmente ocurre acciones de cortante

y de aplastamiento. "

QRstr = 1:13®HTm Nsz

D=1 Para agujeros estandar
u=0,33 Coeficiente de deslizamiento medio
Nb=1 Numero de tornillos en la conexion

52) Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac, tabla 12.6, pag. 147
1) Ref.: Disefio de Estructuras Metalicas. Dra. Ing. Maria Graciela Fratelli. Capitulo3 , p4g. 100
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Ns =2 NUmero de planos en deslizamientos

Tm = 5.440 (kg/cm?) Tensién minima en el sujetador (fuente: Dra. Ing. Maria Graciela
Fratelli, Disefio de Estructura Metalicas, pag.100, tabla 3,4)

@R, = 4.057,15 kg/tornillo

Gobernando el deslizamiento critico para el disefio por lo que se calcula el nimero de
tornillos a partir de esta:

Carga total

N° de tornillos = -
Carga por tornillo

Carga total del tornillo = Tensién = 1574,79 kg
Carga por tornillo = 3.206,25 kg/tormillo

N° de tornillos = 0,49 tornillos = 1tornillo
Se usaran = 2 tornillos

Separacion minima entre tornillos (s).- En cualquier direccion, ya sea en la linea de la

fuerza o transversal a la linea de fuerza, se debe cumplir:
S=3d=3%127=381=4cm
Distancia minima al borde (Le): ®?
Le=2,5cm

Area total requerida (Ag):

Area neta efectiva requerida (Ae).- Es el area neta multiplicado por el factor de reduccion

A, > il = 0,51 cm?
©=0,75F,

Area neta requerida (An).- Es el area total menos el 4rea de las ranuras y agujeros.

82) Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac, tabla 12.4, pag. 369
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A,requerida

= U
U= 0,85 factor de reduccion de area An = 0,61 cm?
Radio de giro minimo requerido es:
L 137,5
= =0,46 cm

"min =300 = 7300
Para una seccion de: 2L 50X50X3
A =5,82cm?> 0,69 cm?

rmin= 1,57 cm > 0,46 cm

Calculo de &rea neta:
d'=d+1/8 =1,27 + 1/8(2,54) = 1,59 cm
t=0,3cm
A, = A—A,gyjeros = 5,34 cm?
Calculo de area neta efectiva:
A, = UA, = 4,54 cm?

Célculo de la resistencia por aplastamiento de las planchas: La resistencia de disefio de
un sujetador por aplastamiento es igual a la resistencia nominal por aplastamiento de la
parte conectada, multiplicada por el diametro del sujetador y por el espesor del miembro
que se apoya en el sujetador y multiplicada por el factor de reduccién de resistencia @. Si se
cumplen los requisitos de la distancia minima al borde y la distancia entre tornillos y si se
usan dos o mas tornillos en la direccion de la linea de fuerza, la resistencia por

aplastamiento es; %"

Diametro de agujero (d”)

1
d —d+E—1,43cm

Distancia del borde del agujero al borde de la parte conectada (Lc):

L. =Le—?= 1,79 cm

L. <2d 1,79 cm < 2,54 cm  Entonces la resistencia por aplastamiento es:

2(7) Ref.: Disefio de Estructuras Metalicas. Dra. Ing. Maria Graciela Fratelli. Capitulo3 , pag. 100

Pag. 85



OR. = 0(1,2L. tF,) = 1.967,04 kg/tornillo

Para otros agujeros:
L.=S—-d"=257cm

PR, = 0(2,4 dtF,) = 2.798,06 kg/tornillo

La resistencia total por aplastamiento es:

1.967,04 %2  2.798,06 * 2
- 2 T2

oR, = 4.765,11 kg

Verificacion:
4.765,11 > 1.574,79 “Cumple ok”

Verificacion al bloque de cortantes de la plancha:
Las areas de cortante son:

Agv =t (S+Le) = 0,3(4+2,5) = 1,95 cm?
Anv = t*(Ls-(Le-2,5d)) = 0,3*(6,5-(2,5 *1,27)) = 0,997 cm?
Donde:

t = Espesor del alma (0,3 cm)
Ls = Longitud que esta sometida a tension (4+2,5 = 6,5 cm)
Las areas en tension son:
Agt = t*Le = 0,3*2,5 = 0,75 cm?
Ant = t*(Le-d/2) = 0,3(2,5 -1,27/2) = 0,56 cm’
En ambos casos @ = 0,75, como el estado limite es la fractura, la ecuacion gobernante sera

la que contenga el mayor termino de fractura.

Revision de la fluencia en tension y fractura cortante:

OR, = 0(0,6 F, + F,A,) = 3.933,67 kg

Revision de la fractura en tension y fluencia cortante:

OR, = 0(0,6 F,A,, + F A, ) = 3.253,62 kg

Finalmente la resistencia por cortante de bloque es, entonces:

@R, > P - 3.253kg > 1.574,79 kg
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Detalle “Uni6n N°1”
UNION 1

\%d& N 15bm perno 1/27

g
)
S
\ B

//\
N\
21, 50x50x3 \
O 12em Plancha Metalica
pleem 72
e=bmm

Fuente: Elaboracion Propia

(Unién N°2)

PERNO DE 1/2”

- CORDON SUPERIOR

PLANCHA METALICA
DE 5 mm

“%%m%%%%%VPERNO DE 1/2

CERCHA PERFIL DOBLE
ANGULAR DE 50x50x3

DIAGONAL
PARANTE
El elemento (b-C) que se encuentra en compresion: 2.689,75 kg

- Perfil escogido: 2L 50X50X3

I Altura (h) =5 (cm)
* L' afie Ancho de ala (b) =5 (cm)
a I X Espesor  (tw) =0,3 (cm)
I Area de la seccion (A) = 5,82 (cm?)

Inercia en el eje  (1x) = 14,30 (cm?)
Inercia en el eje (ly) =34,46 (cm*)
Se emplearan tornillos con diametro de: 1,27 cm=1/2 in

Ag = %dz =1,27cm®  &rea nominal del tornillo (Ab)

Resistencia por cortante para el perno es:

Factor de resistencia @ = 0,75

Fv = 48 ksi = 3.374,73 kg/cm?
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@R, = OF,A,=0,75*3.374,73*1,27 = 3.206,25 kg/tormillo
Se supone que la rosca esta en el plano de corte.
No se permite el deslizamiento por lo que esta conexion es critica al deslizamiento.

Q)Rstr = 1J13®MTm Nsz

@=1 Para agujeros estandar.

pn=0,33 Coeficiente de deslizamiento medio.
Nb=1 Numero de tornillos en la conexién.
Ns =2 Numero de planos en deslizamientos.

Tm= 5.440 (kg/cm?) Tensién minima en el sujetador
@R, = 4.057,15 kg/tornillo

Gobernando el deslizamiento critico para el disefio por lo que se calcula el nimero de

tornillos a partir de esta:

Carga total

N° de tornillos = -
Carga por tornillo

Carga total del tornillo = Tension = 2.689,75 kg
Carga por tornillo = 3.206,25 kg/tormillo

N° de tornillos = 0,84 tornillos = 1 tornillo
Se usaran = 2 tornillos
Separacion minima entre tornillos (s):

S=3d=3%127=381=~4cm

Distancia minima al borde (Le):

Le=2,5cm
Area total requerida (Ag):
P, )
Ag > 0,9Fy =118 cm
Area neta efectiva requerida (Ae): A, = O:;‘F = 0,88 cm?
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Area neta requerida (An):

A,requerida
n= oy
U= 0,85 factor de reduccion de area An = 1,03 cm?

Radio de giro minimo requerido es:

L 140 047
min =300 300 "
Para una seccion de: 2L 50X50X3

A=582cm?> 1,18 cm?
Fmin= 1,57 cm > 0,467 cm

Calculo de &rea neta:
d' =d+1/8 =1,27+1/8(2,54) =1,59 cm
t=0,3cm
A, = A—A,gyjeros = 5,34 cm?
Calculo de area neta efectiva:
A, = UA, = 4,54 cm?

Célculo de la resistencia por aplastamiento:

Diametro de agujero (d”)

1
d —d+E—1,43cm

Distancia del borde del agujero al borde de la parte conectada (Lc):

L. =Le—?= 1,79 cm

L. <2d 1,79 cm < 2,54 cm  Entonces la resistencia por aplastamiento es:
PR, = 0(1,2L. t F,) = 1.965,98 kg/tornillo

Para otros agujeros: L.=S—d"=257cm
PR, = 0(2,4dtF,) = 2.796,55 kg/tornillo

La resistencia total por aplastamiento es:

196598 %2 2.796,55 2
Ry = 2 + 2

= 4.762,54 kg
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Verificacion: 4.762,54 > 2.689,75 “Cumple ok”
Verificacion al blogue de cortantes:
Las areas de cortante son:

Agv =t (S+Le) = 0,3(4+2,5) = 1,95 cm?
Anv = t*(Ls-(Le-2,5d)) = 0,3%(6,5-(2,5 *1,27)) = 0,997 cm?
Donde:
t = Espesor del alma (0,3 cm)
Ls = Longitud que esta sometida a tension (4+2,5 = 6,5 cm)
Las areas en tensién son:
Agt = t*Le = 0,3*2,5 = 0,75 cm?

Ant = t*(Le-d/2) = 0,3(2,5 -1,27/2) = 0,56 cm?

Revision de la fluencia en tension y fractura cortante:

OR, = 0(0,6 F, + F,A,,) = 3.933,67 kg

Revision de la fractura en tension y fluencia cortante:

OR, = 0(0,6 F,A,, + FyA, ) = 3.253,62 kg

Finalmente la resistencia por cortante de bloque es, entonces:

@R, > P - 3.253kg > 2.689,75 kg

Detalle “Unién N°2”

UNION 2

2L 50x50x3

Plancha
Metalica
e=5mm

Fuente: Elaboracion Propia
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(Unidn N° 3).- los datos necesarios son:

PERNO DE 1/2" .
T ~— CORDON SUPERIOR

PLANCHA METALICA

PERFIL DOBLE ANGULAR .
——_ DES5mm

DE 50 X 50 X 3

CORDON INFERIOR
Longitud de la barra (L) = 145 cm

Elemento sometido a compresion (b-A) = 785,10 kg

Perfil escogido: 2L 50X50X3

Y Altura @ =5 (cm)

PR Ancho deala (a) =5 (cm)
Al ! X Separacion (s) = 0,5 (cm)
- Espesor =03 (cm)

Area de la seccién A = 5,82 (cm?)

Inercia en el eje Ix = 14,30 (cm®)

Inercia en el eje ly =34,46 (cm®)

Se emplearan tornillos con diametro de: 1,27 cm=1/2 in

Ag = %dz =1,27cm®  &rea nominal del tornillo (Ab)

Resistencia por cortante para el perno es:
Factor de resistencia @ = 0,75
Fv = 48 ksi = 3.374,73 kg/cm?
@R, = QF,A,=0,75*3.374,73*1,27 = 3.206,25 kg/tormillo
Se supone que la rosca esta en el plano de corte.
No se permite el deslizamiento por lo que esta conexion es critica al deslizamiento.
@R, = 1,130uT,, N, N,

@ =1 Para agujeros estandar
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M =0,33 Coeficiente de deslizamiento medio
Nb=1 NUmero de tornillos en la conexién
Ns =2 NUmero de planos en deslizamientos

Tm= 5.440 (kg/cm?) Tensién minima en el sujetador (fuente: Dra. Ing. Maria Graciela
Fratelli, Disefio de Estructura Metalicas, pag.100, tabla 3.4)

@R, = 4.057,15 kg/tornillo

Gobernando el deslizamiento critico para el disefio por lo que se calcula el nimero de
tornillos a partir de esta:

Carga total

N° de tornillos = :
Carga por tornillo

Carga total del tornillo = Pu = 785,10 kg
Carga por tornillo = 3.206,25 kg/tormillo

N° de tornillos = 0,24 tornillos = 1tornillo
Se usaran = 2 tornillos

Separacion minima entre tornillos (s):
S=3d=3%1,27=3,81 = 4cm

Distancia minima al borde (Le):
Le =2,5cm

Area total requerida (Ag):

B, 785,10
A - (0

> L = 0,34 cm?
9= 09E, ~ \0,9+ 2530) o

Area neta efectiva requerida (Ae):

; 785,10
PR
0,75E,  \0,75 * 4080

) = 0,26 cm?

Area neta requerida (An):
A,requerida 0,26
eeq = = 0,3 cm?

> = =
An 2 U 0,85
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U= 0,85 factor de reduccion de area An = 0,30 cm?

Radio de giro minimo requerido es:

_Lo_us_
min =300 =300 0"

Para una secciéon de: 2L 50X50X3
A =582 cm’ > Ag = 0,345 cm?

rmin= 1,57 cm > 0,48 cm

Calculo de area neta:
d' = d+(1/8in) = 1,27+1/8*(2,54) =1,59 cm

d = dimetro del perno = 1,27 cm t=0,3cm d'= diametro de calculo

An =A— Ajgyeros = (5,82 —1,59%0,3) = 534 cm?®
Calculo de area neta efectiva:
A, =UA, = 0,85 5,34 = 4,54 cm?
Célculo de la resistencia por aplastamiento

Diametro de agujero (d”) d"=d+ % =(1,27+1/16 % (2,54)) = 1,43 cm

Distancia del borde del agujero al borde de la parte conectada (Lc):

" 1,43
LC=Le—?=(2,5— 5 >=1,79cm
L. <2d 1,79 cm < 2,54 cm  Entonces la resistencia por aplastamiento es:

@R, = ®(1,2L. tF,) = 0,75(1,2 * 1,79 * 0,3 x 4080) = 1.967,04 kg/tornillo
Para otros agujeros:
L.=S—d"=4—143 =257 cm
OR, = 0(2,4dtF,) = 0,75(2,4 * 1,27 0,3 » 4080) = 2.798,06 kg/tornillo

La resistencia total por aplastamiento es:

_1.967,04 x 2 +2.798,06 * 2

. ; = 4.765,11

Verificacion: 4.765,11 > 785,10 “Cumple ok”
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Verificacion al bloque de cortantes

Las areas de cortante son:
Agv =t (S+Le) = 0,3(4+2,5) = 1,95 cm?

Anv = t*(Ls - (Le-2,5d)) = 0,3*(6,5 - (2,5 *1,27)) = 0,997 cm?
Donde:
t = Espesor del alma (0,3 cm)
Ls = longitud que esta sometida a tension (4+2,5 = 6,5 cm)
Las &reas en tension son:
Agt= t*Le=0,3*2,5=0,75 cm’
Ant = t*(Le-d/2) = 0,3(2,5 -1,27/2) = 0,56 cm*
Revision de la fluencia en tension y fractura cortante:

@R, = 0(0,6 F,Agv + F A, ) = 0,75(0,6 x 2530 * 1,95 + 4080 x 0,56) = 3.933,67 kg

Revision de la fractura en tension y fluencia cortante:

OR, = 0(0,6 F Ay, + FyAy) = 0,75(0,6 * 4080 + 0,997 + 2530  0,75) = 3.253,62 kg

Finalmente la resistencia por cortante de bloque es, entonces:

OR, > P - 3.253,62kg > 785,10 kg

Detalle “Union N°3”

UNION 3

perno 1/2”

Plancha
. Metalica
e=5mm

}7

120 4dem 1 %
\L \ ® ® !

2L 50x50x3

Fuente: Elaboracién Propia
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Detalle “Union N°4”

UNION 4

/l/

_perno 1/27

o N Plancha Metdlica
4ém N\ e=5mm

lj|<m / L&/ pe /\‘7 ”

: —
‘ (o] o [} O ‘
! 4cm
; I L— I 2L 50x50x3
17cm

1
P

Fuente: Elaboracion Propia

El elemento (b-E) esfuerzo axial: 1.560,01 kg.

- Perfil escogido: 2L 50X50X3

e Altura (h) =5 (cm)

UL Ancho de ala (b) =5 (cm)
t

a X Espesor  (tw) =0,3 (cm)

Area de la seccion (A) = 5,82 (cm?)
Inercia en el eje  (1x) = 14,30 (cm?)
Inercia en el eje (ly) =34,46 (cm®)
Se emplearan tornillos con diametro de: 1,27 cm=1/2 in

Ag = %dz =1,27cm?  é4rea nominal del tornillo (Ab)

Resistencia por cortante para el perno es:
Factor de resistencia @ = 0,75

Fv = 48 ksi =3.374,73 kg/cm®. (Fuente: Jack C. McCormac, Disefio de Estructuras de
Acero, pag. 372 la tabla 12,6)

@R, = QF,A,=0,75*3.374,73*1,27= 3.206,25 kg/tormillo
Se supone que la rosca esta en el plano de corte.
No se permite el deslizamiento por lo que esta conexion es critica al deslizamiento.
@R, = 1,130uT,, N, N,
D=1 Para agujeros estandar
pn=0,33 Coeficiente de deslizamiento medio
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Nb=1 Numero de tornillos en la conexidn
Ns =2 NUmero de planos en deslizamientos

Tm = 5.440 (kg/cm?) Tensién minima en el sujetador (fuente: Dra. Ing. Maria Graciela
Fratelli, Disefio de Estructura Metélicas, pag.100, tabla 3.4)

@R, = 4.057,15 kg/tornillo

Gobernando el deslizamiento critico para el disefio por lo que se calcula el nimero de

tornillos a partir de esta:

Carga total

N° de tornillos = -
Carga por tornillo

Carga total del tornillo = Tension = 1.560,01 kg
Carga por tornillo = 3.206,25 kg/tormillo

N° de tornillos = 0,49 tornillos = 1tornillo
Se usaran = 2 tornillos

Separacion minima entre tornillos (s):
S=3d=3%127=381=4cm

Distancia minima al borde (Le):
Le=2,5cm
Area total requerida (Ag):

Area neta efectiva requerida (Ae):

P
A, >—2—=0,51cm?

¢ = 0,75F,
Area neta requerida (An):
A.requerida
" U
U = 0,85 factor de reduccién de area An = 0,60 cm?

Radio de giro minimo requerido es:
_ L _ 40 —013
Tmin =300 =300 0
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Para una seccion de: 2L 50X50X3
A=582 cm?® > 0,68 cm?

rmin=1,57 cm > 0,13 cm

Calculo de area neta:
d' =d+1/8 =1,27+1/8(2,54) = 1,59 cm

t=0,3cm
A, = A= A,gjeros = 5,34 cm?
Calculo de area neta efectiva:

A, = UA, = 4,54 cm?

Calculo de la resistencia por aplastamiento
Diametro de agujero (d”)
d"=d+ L _ 1,43
= 16 =1, cm

Distancia del borde del agujero al borde de la parte conectada (Lc):

L. =Le—?= 1,79 cm

L. <2d 1,79 cm < 2,54 cm  Entonces la resistencia por aplastamiento es:
@R, = 0(1,2L. tF,) = 1.965,98 kg/tornillo

Para otros agujeros:
L.=S—d"=2,57cm

OR, = 0(2,4dtF,) = 2.796,55 kg/tornillo

La resistencia total por aplastamiento es:
1.96598 2 2.796,55 % 2
n = 2 * 2

= 4.762,53 kg

Verificacion:
4.762,53 > 1.560,01 “Cumple ok”

Verificacion al bloque de cortantes
Las areas de cortante son:
Agv =t (S+Le) = 0,3(4+2,5) = 1,95 cm?

Anv = t*(Ls-(Le-2,5d)) = 0,3%(6,5-(2,5 *1,27)) = 0,997 cm’
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Donde:

t = Espesor del alma (0,3 cm)
Ls = Longitud que esta sometida a tension (4 + 2,5=6,5cm)
Las &reas en tension son:
Agt = t*Le = 0,3*2,5 = 0,75 cm?
Ant = t*(Le-d/2) = 0,3(2,5 -1,27/2) = 0,56cm?

Revision de la fluencia en tensién y fractura cortante:
OR, = 0(0,6 F, + F,A,,) = 3.933,67 kg

Revision de la fractura en tension y fluencia cortante:
@R, = 0(0,6 F,A,, + F,Ay) = 3.253,62 kg

Finalmente la resistencia por cortante de bloque es, entonces:
@R, > P - 3.253kg > 1.560,01kg

(Unidn N°5)

PARANTE

PLANCHA METALICA
DE 5mm

DIAGONAL
— /

PERNO DE 1/2"

CERCHA PERFIL DOBLE /,/// CORDON INFERIOR

ANGULARDES50x50x3 -~

©
,,,,,,,,,,,,

- — ©

PERNODE 1/2* —

El elemento (b-S) que se encuentra en compresion: 3.126,24 kg

- Perfil escogido: 2L 50X50X3

I Altura (h) =5 (cm)
£ f Hie Ancho de ala (b) =5 (cm)
a X Espesor  (tw) =0,3 (cm)

Area de la seccion (A) = 5,82 (cm?)

Inercia en el eje  (1x) = 14,30 (cm?)
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Inercia en el eje  (ly) =34,46 (cm®)
Se emplearan tornillos con didmetro de: 1,27 cm = 1/2 in

s

Ag = Zdz =1,27cm®  é&rea nominal del tornillo (Ab)

Resistencia por cortante para el perno es:
Factor de resistencia @ = 0,75

Fv = 48 ksi = 3.374,73 kg/cm?. (Fuente: Jack C. McCormac, Disefio de Estructuras de
Acero, pag. 372 la tabla 12,6)

@R, = OFyA,=0,75*3.374,73*1,27 = 3.206,25 kg/tormillo
Se supone que la rosca esta en el plano de corte.
No se permite el deslizamiento por lo que esta conexion es critica al deslizamiento.

Q)Rstr = 1113®.UTm Nsz

D=1 Para agujeros estandar

n=0,33 Coeficiente de deslizamiento medio
Nb=1 NUmero de tornillos en la conexion
Ns =2 Numero de planos en deslizamientos

Tm = 5.440 (kg/cm?) Tensién minima en el sujetador (fuente: Dra. Ing. Maria Graciela
Fratelli, Disefio de Estructura Metalicas, pag.100, tabla 3.4)

@Ry, = 4.057,15 kg/tornillo

Gobernando el deslizamiento critico para el disefio por lo que se calcula el nimero de

tornillos a partir de esta:

Carga total

N° de tornillos = -
Carga por tornillo

Carga total del tornillo = Tension = 3.126,24 kg
Carga por tornillo = 3.206,25 kg/tormillo

N° de tornillos = 0,97 tornillos = 1tornillo
Se usaran = 2 tornillos

Separacion minima entre tornillos (s):

§=3d=3%127=381=4cm
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Distancia minima al borde (Le):

Le = 2,5 cm (fuente: Jack C. McCormac, Disefio de Estructuras de Acero Tabla 12,4
Bordes cortados mecanicamente)

Area total requerida (Ag):

Area neta efectiva requerida (Ae):

P
A, > ———=1,02cm?

¢ = 0,75F,
Area neta requerida (An):
A,requerida
e U
U = 0,85 factor de reduccion de area An = 1,20 cm?

Radio de giro minimo requerido es:

_ L1 o
Tmin =300 300 "

Para una seccion de: 2L 50X50X3
A =5_82cm?> 1,37 cm?

Fmin= 1,57 cm > 0,40 cm

Calculo de area neta:
d'=d+1/8 =1,27+1/8(2,54) = 1,59 cm
t=0,3cm
A, = A—Aygjeros = 5,34 cm?

Calculo de area neta efectiva:
A, = UA, = 4,54 cm?

Célculo de la resistencia por aplastamiento:

Diametro de agujero (d”)

1
d —d+E—1,43cm

Distancia del borde del agujero al borde de la parte conectada (Lc):

L. =Le—?= 1,79 cm
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L. <2d 1,79 cm < 2,54 cm  Entonces la resistencia por aplastamiento es:
PR, = 0(1,2L. t F,) = 1.965,98 kg/tornillo
Para otros agujeros:
L.=S—-d"=257cm
@R, = 0(2,4dtF,) = 2.796,55 kg/tornillo

La resistencia total por aplastamiento es:

196598 %2  2.796,55 * 2
n = 2 T2

= 4.762,54 kg

Verificacion:
4.762,54 > 3.126,24 “Cumple ok”

Verificacion al bloque de cortantes
Las areas de cortante son:
Agv =t (S+Le) = 0,3(4 + 2,5) = 1,95 cm?

Anv = t*(Ls - (Le-2,5d)) = 0,3*(6,5-(2,5 *1,27)) = 0,997 cm?
Donde:
t = Espesor del alma (0,3 cm)
Ls = Longitud que esta sometida a tension (4+2,5 = 6,5 cm)
Las areas en tension son:

Agt = t*Le = 0,3*2,5 = 0,75 cm®
Ant = t*(Le-d/2) = 0,3(2,5 -1,27/2) = 0,56 cm?

Revision de la fluencia en tension y fractura cortante:

OR, = 0(0,6 F, + F,A,;) = 3.933,67 kg

Revision de la fractura en tension y fluencia cortante:

OR, = 0(0,6 F,A,, + F,Ay) = 3.253,62 kg

Finalmente la resistencia por cortante de bloque es, entonces:

OR, > P - 3.253kg >3.12624 kg
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Detalle “Union N°5”

UNION 5

2L 50x50x3 F _
perno 1/2"
llcm

Ldem\ | d(//

o

Plancha

Metalica™~__

e=5mm - o © 20cm
| |

25bcm

Fuente: Elaboracion Propia

(Unidn N°6)
PARANTE

PLANCHA METALICA
DE 5 mm

~ PERNO DE 1/2"

CORDON INFERIOR

DIAGONAL

CERCHA PERFIL DOBLE
ANGULAR DE50Xx50x3

-

PERNO DE 1/2" <l
Fuente: Elaboracion Propia

El elemento (b-Q) esfuerzo axial: 2.233,44 kg.

- Perfil escogido: 2L 50X50X3

L& Altura (h) =5 (cm)

* J;t Hie N Ancho de ala (b) =5 (cm)

a Espesor  (tw) =0,3 (cm)
- Area de la seccion (A) = 5,82 (cm?)

Inercia en el eje  (1x) = 14,30 (cm?)
Inercia en el eje  (ly) = 34,46 (cm?)
Se emplearan tornillos con diametro de: 1,27 cm=1/2 in
Ag = %dz =1,27 cm®  area nominal del tornillo (Ab)

Resistencia por cortante para el perno es:
Factor de resistencia @ = 0,75
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Fv = 48 ksi = 3.374,73 kg/cm?. (Fuente: Jack C. McCormac, Disefio de Estructuras de
Acero, pag. 372 latabla 12,6)

@R, = OFyA,=0,75*3.374,73*1,27 = 3.206,25 kg/tormillo
Se supone que la rosca esta en el plano de corte.
No se permite el deslizamiento por lo que esta conexion es critica al deslizamiento.

Q)Rstr = 1J13®MTm Nsz

@=1 Para agujeros estandar

n=0,33 Coeficiente de deslizamiento medio
Nb=1 Numero de tornillos en la conexién
Ns =2 Numero de planos en deslizamientos

Tm = 5.440 (kg/cm?) Tensién minima en el sujetador (fuente: Dra. Ing. Maria Graciela
Fratelli, Disefio de Estructura Metélicas, pag.100, tabla 3.4)

@R, = 4.057,15 kg/tornillo

Gobernando el deslizamiento critico para el disefio por lo que se calcula el nimero de

tornillos a partir de esta:

Carga total

N° de tornillos = -
Carga por tornillo

Carga total del tornillo = 2.233,44 kg
Carga por tornillo = 3.206,25 kg/tormillo
N° de tornillos = 0,70 tornillos = 1tornillo

Se usaran = 2 tornillos

Separacion minima entre tornillos (s):
S=3d=3%127=381=~4cm

Distancia minima al borde (Le):
Le = 2,5 cm (fuente: Jack C. McCormac, Disefio de Estructuras de Acero Tabla 12,4

Bordes cortados mecanicamente)

Area total requerida (Ag):




Area neta efectiva requerida (Ae):

A, > —=

— =07 2
= 0,75F, 0,73 cm

Area neta requerida (An):
A,requerida
" U
U = 0,85 factor de reduccién de area An= 0,86 cm?

Radio de giro minimo requerido es:

_Lo_1ms_
Tmin =300 300 ™

Para una seccion de: 2L 50X50X3

A= 5,82 cm® > 0,98 cm’

Fmin= 1,57 cm > 0,61 cm
Calculo de area neta:

d'=d+1/8 =1,27+1/8(2,54) = 1,59 cm
t=0,3cm
A, = A—Ajgyeros = 5,34 cm?

Calculo de area neta efectiva:

A, = UA, = 4,54 cm?
Célculo de la resistencia por aplastamiento:

Didmetro de agujero (d”) d"=d+ % =1,43 cm

Distancia del borde del agujero al borde de la parte conectada (Lc):

L. =Le—7= 1,79 cm

L. <2d 1,79 cm < 2,54 cm  Entonces la resistencia por aplastamiento es:
PR, = 0(1,2L. tF,) = 1.967,04 kg/tornillo

Para otros agujeros: L.=S—-d"=2,57cm
PR, = (2,4 dtF,) = 2.798,06 kg/tornillo

La resistencia total por aplastamiento es:

1965982  2.796,55 * 2
N 2 T 2

oR, = 4.762,54 kg
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Verificacion: 4.762,54 > 2.233,44 “Cumple ok”
Verificacion al bloque de cortantes

Las &reas de cortante son:
Agv =t (S+Le) = 0,3(4+2,5) = 1,95 cm?
Anv = t*(Ls-(Le-2,5d)) = 0,3*(6,5-(2,5 *1,27)) = 0,997 cm?
Donde:
t = Espesor del alma (0,3 cm)
Ls = Longitud que esta sometida a tension (4+2,5 = 6,5 cm)
Las &reas en tension son:
Agt = t*Le = 0,3*2,5=0,75 cm’
Ant = t*(Le-d/2) = 0,3(2,5 -1,27/2) = 0,56 cm?
Revision de la fluencia en tension y fractura cortante:

OR, = 0(0,6 F, + F,A,,) = 3.933,67 kg

Revision de la fractura en tension y fluencia cortante:

OR, = 0(0,6 F,A,, + FyA, ) = 3.253,62 kg

Finalmente la resistencia por cortante de bloque es, entonces:

@R, > P - 3.253kg > 2.233,44kg

Detalle “Unién N°6”

UNION 6

2L 50x50x3 ¢

12em\_— - b
Plancha CX// ™ Zem

Metalica

e=5mm ©

T o

—‘7 1 © °

l4cm ]

i e o o o
L .
| |
} {

[\
S

30cm

Fuente: Elaboracion Propia
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c) Disefio de la Placa de Anclaje “mévil” (apoyo B).-®? El disefio de la placa de anclaje
sera la misma para toda la estructura metélica, adoptandose las reacciones mas

desfavorables obtenidas del analisis de fuerzas de todas las estructuras metalicas.
La reaccion mas desfavorable se encuentra en la cercha de tipo I.
Propiedades de la seccidn en estudio.

Seccion: 2L 50X50X3
Altura (h) =5 (cm) =1,968 in
Ancho de ala (b) =5 (cm) =1,968 in

\ ; IE Espesor  (tw) =0,3 (cm) =0,118in

HE T Longitud de la viga = 137,5 (cm)

Reaccion vertical (Rv) = 4.377 (kg)

Ancho de la seccion en apoyo.
a=25cm

Pernos

Vista en planta de la
Placa de apoyo de 10 mm placa de apoyO

Mortero de nivelacién

Ranura por accion termica

4620mm

Columna HeA° Placa de apoyo de 10 mm

L—ZOO mm

Pernos

Célculo de la longitud del apoyo (N):

R, = (2,5k + N)F,t, Para prevenir la fluencia en el alma
Donde:
k: Coeficiente de relacidn de resistencia al pandeo lineal de una placa = 0,6 cm = 0,24 in
N: Longitud minima del apoyo en el soporte.

Fy: Esfuerzo de fluencia = 25 ksi

Rn= Rv : Resistencia nominal por fluencia = 9,652 kps

82) Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac, capitulo 10,4 y 10,8
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N=————25%k=1,68in

*tw

Verificacion al aplastamiento del elemento.- El aplastamiento del alma es el pandeo del

alma causado por la compresién transmitida a través del patin.

Para una cara en o cerca del soporte (distancia no mayor que la mitad del peralte de la viga

desde el extremo), la resistencia nominal es:

Se asume™ N/d > 2

068 tw? [1+<4—_2 )15]\[1;

El factor de resistencia para este estado limite es @ = 0,75
Despajando el valor de N se tiene que:
N = 0,719in
De los dos valores obtenidos anteriormente se selecciona el mayor y se comprueba la
siguiente relacion.
N/d > 2 0,85> 0,2 Ok cumple!!

Calculo de la dimension B de la placa:
Se escoge el maximo N =1,68 in
0(0,85)fc A; = R,
A; =541 in’
El valor minimo de la dimension B es:
Ay
B=%
B=322in

Por razones constructivas y teniendo una suposicion conservadora se tomara las siguientes

dimensiones de la placa de anclaje:

B=8in; N=10 in

") Ref.: Disefio de Estructuras de Acero: Jack C. McCormac, pag. 324
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Calculo del Espesor de la Placa:

B -2k
2

L [p222R02
- | BNE,

Constructivamente se usaran 2 placas, una empotrada en el hormigén armado y la otra se

n= =3,76in

fijara en el perfil metalico de la cercha, para que de este modo la transmision de esfuerzos
sea lo mas optimo posible. Por lo tanto se tomara un espesor de la placa de 1 cm cada una.

Se usara una placa de:

N B t
PL (in) 10 8 0,29
PL (cm) 25 20 1

Disefio del perno de anclaje

1.- Determinar el area del perno de anclaje con la siguiente formula:

A, = !
970,75 * ot * Fu

Ag = 9,65/(0,75%0,75*58) = 0,30 in’

T
Ag = Zdz
d=0,61in

Escogemos d = ¥ in con su area (Ag = 0,442 in®).
Donde:
Tu: 4.377 kg = 9,65 Kps Es la fuerza aplicada al perno, fuerza axial sobre la placa.

ot . 0,75 Factor de resistencia tomado para acero A36

fc : 2 ksi Resistencia caracteristica del hormigén.

Fu: 58 ksi Esfuerzo ultimo de ruptura utilizado para aceros A36
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:'\ :\.

=

{a) Hooked Bar (b) Bolt (c) Threaded
Bar with Nut

Las precauciones propuestas por los autores Res Shipp y Haninger sugieren basados en la

normativa una tabla, segun el tipo de acero utilizado las minimas distancias a las que se
deben embeber o anclar los pernos segun la siguiente tabla:

Bolt Type, | Minimum Em- | Minimum Embedded
Matenal bedded Length Edge Distance

A307, A36 12d 5d>4in.

A325, A449 17d 7Td=4in.

Donde (d) es el diametro nominal del perno estas son distancias conservadoras segun
normativa.

2.- Determinar el area de la superficie requerida:

psf 4t + \/ﬁ
Apsf = 71,94 in?

A

3.- Determinar la longitud del perno de anclaje:

,A
L= |2
3,14

L=4,79in

d= el diametro nominal del perno de anclaje: % in = 0,75 in

A36 12d=9in ; 5d =3,75in
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Finalmente se tiene que la longitud de anclaje es: L=4,79 in=12,16 cm= 14 cm

Resumen general de los resultados obtenidos para la placa y el perno de anclaje.- El
disefio de las uniones, de la placa base y del perno de anclaje de la estructura es la

siguiente:
Dimensiones de la placa base: N x B x e
Apoyo ”A,C” PL 20x 30 x1cm Apoyo ?B” PL 25x 20 X1 cm

Longitud y didmetro del perno de anclaje:
L=4,79in = 14 cm d =3/, in =1.905 cm

Las dimensiones de la placa base, en el apoyo mévil, no seran las mismas que para el apoyo
fijo, con la variacion de que el agujero de la placa de apoyo moévil, debera ser ovalado con
un largo de 2,5 veces el diametro del perno (h = 2,5d) y el ancho sera el del didmetro del

perno.

Dimensionamiento de la unién soldada
Entre el perfil doble angular (2L) y la placa de anclaje (25x20x1)

El metal base tiene caracteristicas de Acero A36, se utilizaran con electrodos E70xx.

Datos:

e placa (cm) = 1 Espesor de la placa

Pu (kg) = 4.377 Fuerza Axial

w (cm) = 0,5 Tamafio minimo de filete (Ver Anexo A-1)
E70(kg/cm?) = 4.820 Resistencia del electrodo (Ver Anexo A-1)
b= 0,75 Factor de resistencia (Ver Anexo A-1)

Fy (kg/cm?) = 2530 Tensidn del limite elastico del acero A36
t(cm) = 0,3 Espesor minimo entre elementos a unir

La resistencia del metal de soldadura para el electrodo E70 es:
Fw = 0,6 FEXX = (0,6*4.820) = 2.892,00 kg/cm?

Siendo (FEXX) la resistencia a traccion del metal de aporte.
La capacidad por centimetro es:

0,707 w*¢ Fw =766,74Kg/cm
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La capacidad del metal base es:
0,9Fy*t = 683,38 Kg/cm
Gobierna la resistencia de soldadura entonces Rd = 683,38 kg/cm

La longitud de filete requerida es:

_ Pu
L= Bd L= 6,40cm
La longitud minima:
L=4w Lmin =2,00 cm

Por lo tanto la longitud de soldadura sera de 8 cm distribuida perimetralmente sobre el
perfil metalico como se indica en los siguientes gréaficos.

Representacion grafica de la placa base:

Figura 3.20: Representacion grafica de la placa de anclaje.

T trat! 7,25 10,5 7,25 Soldadura
uercay contratuerca para 7. 5 7, e
nivelar alturas e |ncI|naC|ones\ Placa de apoyo de 10 mm

Wl

4620mm——4 1 Columna HoA°®
L ) s
& PEPE DX
]
, ] i
I=25d 5 10 5
Q am 8
i:} 4 A\\Aﬂl ~ e= lcm
!_I-l/
4%20mm
n
4
. m.i -
(J I @Y &
L/ ~
15 5

Fuente: Elaboracion propia
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3.4.4.1.3. Disefio de vigas de soporte de la cubierta tipo I1.- Se contemplan unas vigas
que deben soportar satisfactoriamente a una separacion de 2 m de viga a viga con un

espaciamiento de correa de 1,16 m.

Figura 3.21: Detalle de la cubierta del tipo 11

Solapo Lateral 1} onda

CUBIERTA DE CALAMINA GALVANIZADA 26.67%

CORREA: C 50x30

1,8m

1,13m ~ 1 1,13m . 1,13m ‘ 1,13m | 1,13m . 1,13m
T

Fuente: Elaboracion Propia

Disefio de correa.- Para el analisis de carga de las correas se multiplicara la carga por el

ancho efectivo de la correa.
Descomposicion de cargas:
> D =3,3+5 = 8,3 kg/m?
Dx = 8,3*Cos 14,93 = 8,02 kg/m*
Dy = 8,3*Sen. 14,93 = 2,14 kg/m?
> Lr =100 kg/m?
Lryx = 100*Cos 14,93 = 96,62 kg/m?
Lry = 100*Sen 14,93 = 25,76 kg/m’
> W = - 57,30 kg/m?
Wy = -14,76 kg/m?
Wy = -55,37 kg/m?
La combinacién mas desfavorable es la que genera la carga Gltima
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Ux=1,2Dx+1,6 Lrx+0,8 Wx  Se obtiene la carga tltima U, = 119,92 kg/m?
Uy=1,2Dy+ 1,6 Lry+0,8 Wy Se obtiene la carga Gltima Uy = 31,94 kg/m?

Carga lineal sobre la correa:

Qux = 119,92 kg/m? * 1,16 m = 139,11 kg/m.
Quy = 31,94 kg/m* * 1,16 m = 37,05 kg/m.

Carga que influye en la correa

Qu=139,11 kg/m

2,00m 2,00m 2,00m

Diagrama de Momentos Flector
-55,64 -55,64

.1l|||||ﬁ||||||ll e ,‘..1II||‘||I|..
Ao LA

42,45
15,35 42,45
112,01 305,32 305,32 112,01

2,00 m ‘ 2,00 m ‘ 2,00 m

Momento altimo:
My = 55,64 Kg -m
M,y = 14,82Kg-m

Se toma en cuenta el mayor de los dos momentos calculados para la seleccion del perfil.

M« 5.564
7x > =
Ob*Fy 0,9 * 2530

El perfil elegido es C 50X30 de propiedades:

sl bf = 3  (cm) Ancho
) d =5 (cm) Altura o profundidad
= [t tf = 0,45 (cm) Espesor de ala
b

o tw= 0,4 (cm) Espesor de alma

= 2,44 cm3
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Area = 4,34 (cm?) Area bruta de la seccion.

Ix =16,29 (cm") Inercia alrededor del eje local 3.

ly =269 (cm*) Inercia alrededor del eje local 2.

Zx =10,6 (cm®) Mddulo de seccidn superior respecto al eje local 3.

Zy =332 (cmd Mddulo de seccidn superior respecto al eje local 2.
Propiedades del material: A-36

~ Tensién de fluencia Fy = 36 ksi = 2530 kg/cm?

— Tensi6n de ruptura Fr = 4080 kg/cm?

—  Médulo de elasticidad E = 29000 ksi = 2100000 kg/cm?

Momento nominal:
M, = OF, - Z, = 24.136,2Kg"cm
My = (Z)Fy "Ly = 7.559,64 Kg-cm

Verificando la resistencia:

M M
( = > <1
bp My @y Mny

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

5.564,4 1.482
( + )<1
0,9-24.136,2 0,9-7.559,64

047 <1
Cumple la resistencia!!

Verificando a deflexion en “x”:

_L_200_ . L _200_
Jmax =360 =360 = 022 M 5 350 =300 - 207 M

f=050cm <0,55cm OKjj

Verificando a deflexion en “y”:

L 200

fmax :%:%: 0,55 cm

f=046cm < 0,55cm OKjj
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Disefio de la viga.- Las cargas que acttan son las siguientes: EI peso propio, peso de
cubierta y la sobrecarga de uso.

Descomposicion de cargas:
» D =3,3+5+10 = 18,3 kg/m?
Dx = 18,3* Cos 14,93 = 17,68 kg/m?
Dy = 18,3*Sen 14,93 = 4,715 kg/m?
> Lr =100 kg/m?
Lryx = 100*Cos 14,93 = 96,62 kg/m?
Lry = 100*Sen 14,93 = 25,76 kg/m*
> W =-57,30 kg/m?
Wy = -14,76 kg/m®
Wy = -55,37 kg/m®
Se realiza el mismo analisis anterior y se obtiene el mas desfavorable
Ux=1,2Dx+ 1,6 Lrx+ 0,8 WX Se obtiene la carga dltima Uy = 131,51 kg/m?
Carga puntual sobre la viga:

Pux = 131,51 kg/m? * 2,00 m*1,16 m = 305,11 kg

Pux = 131,51 kg/m? * 2,00 m*0,58 m = 152,55 kg

Figura 3.22: Carga que influye en la viga metalica tipo II

152, 55kg 305, 11kg 305, 11kg 305, 1lkg 305, I1kg 305, 11kg 152, bbkg

N I Y

Vs B VI

1,167m‘ 1, 167m ‘ 1, 16Tm ‘ 1, 16Tm ‘ 1, 167m ‘ 1, 16Tm |
I I I I I I |

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 3.23: Diagrama de Cortante “tipo 11"

D TITITTH

-274, 6kg

‘ 335, 62kg

-152, bbkg

-579, Tlkg

Fuente: Elaboracion Propia

Figura 3.24: Diagrama de Momento Flector “tipo I1”

178, 02kg

+ e - Vi
L\\ + + + - ///
569, Tlkg 676, 52kg

961, 9The |~
996, 98kg

Fuente: Elaboracion Propia

Momento ultimo:

Ra =1.098,39 kg

Rb = 732,26 kg

Mmax = 996,98 kg - m

Se toma en cuenta el mayor de los dos momentos calculados para la seleccion del perfil.
M 99.698
Ix > ——— =
0+Fy 0,9=*2530

El perfil W 120x64 de propiedades:

= 43,78 cm?

bf =6,4 (cm)  Ancho

d =12 (cm)  Alturao profundidad
tf =0,60 (cm) Espesor de ala

tw =0,44 (cm) Espesor de alma

Area= 13,2 (cm®)  Area bruta de la seccién.
Ix = 318 (cm*) Inercia alrededor del eje local 3.
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ly = 27,70 (cm*) Inercia alrededor del eje local 2.
Zx =61 (cm®) Mobdulo de seccién superior respecto al eje local 3.
Zy =13 (cm®)  Mbdulo de seccién superior respecto al eje local 2.

Propiedades del material: A-36

~ Tensién de fluencia Fy = 36 ksi = 2530 kg/cm?
~ Tensi6n de ruptura Fr = 4080 kg/cm?
~  Médulo de elasticidad E = 29000 ksi = 2100000 kg/cm?

Verificando la deflexion:

_ L 700 700
Jaam =350 =300 = 233 M5 35 = L4 em

fmax=1,91 cm
191cm < 1,94 cm OKj;

Clasificacion del perfil
si A < Ap - Seccion Compacta

si Ap < A < Ar - Seccion no Compacta

si A> Ar - Seccion Esbelta

Patin:
A bf 533 A 65 10,83 A 141 27,65
=572 == ) r=—F—= ]
2xtf P JFy JFy —10
A h 27,27 A 640 106,67 A 970 161,67
== B = —= ) Y= —— = ,

El perfil es compacto

__300*ry __ 300+x0,57

Lp = 5 = % =28,54in=72,5cm Lb=116,7 cm

@b * Mn = @b * Fy * Zx = 2530 * 61 = 154.330 kg - cm
Mr =09 %1.543,3=138897kg-m
Mu < Mr

996,98 kg -m < 1.388,97 kg - m
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Verificacion al Corte

— _ h 418
hw/tw = 10,8/ 0,44 = 24,54 - < N
Fyw = 36 ksi = 2.531,048 kg/cm® 2454 < 70
Aw = 10,8*0,44 = 4,75 cm? Vn = 0,6* Fyw*Aw

Vn = 0,6%2.531,048 *4,75 = 7.216,52 kg
7.216,52 kg > 640,73 kg

3.4.4.1.4. Disefo de vigas de soporte de la cubierta tipo Il1.- Se contemplan unas vigas
de cubierta, en la cual tendra una separacién de 2 m de viga a viga con espaciamiento de
correa de 1,286 m.

Figura 3.25: Detalle de la cubierta del tipo 111

CUBIERTA DE CALAMINA GALVANIZADA 20.34 %

Solapo Longitudinal (T)=12cm

Solapo Lateral 1 § onda

1,8m \\M\

1.26m

. 12ém | 1,26m | 1,26nm
T T T T T 1

8,85m

Fuente: Elaboracion propia

Las cargas que actlan en la viga son las siguientes: El peso propio, peso de cubierta y la sobrecarga
de uso.

Descomposicion de cargas:

> D =3,3+5+10 = 18,3 kg/m?
Dx = 18,3*Cos 11,50 = 17,93 kg/m?
Dy = 18,3*Sen 11,50 = 3,65 kg/m?
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> Lr=100 kg/m?
Lryx = 100*Cos 11,50 = 97,99 kg/m?
Lry = 100*Sen 11,50 = 19,94 kg/m*
» W =-51,75 kg/m?
Wy = -10,32 kg/m?
Wy = -50,71 kg/m®
Se realiza el mismo analisis anterior y se obtiene el mas desfavorable
Ux=1,2Dx+1,6Lrx+08Wx  Seobtiene la carga tltima Uy = 137,73 kg/m?

Carga puntual sobre la viga:
Pux = 137,73 kg/m? * 2,00 m*1,286 m = 354,25 kg
Pux = 137,73 kg/m? * 2,00 m*0,643 m =177,12 kg

Figura 3.26: Carga que influye en la viga de tipo 11l

177, 12kg 354, 2bkg 3b4, 25kg 3b4, 25kg 354, 25kg 34, 25kg 3b4, 25kg 177, 12kg

Vi Vi

A B

, L286m 1286w | L286m | 1,28m 128 | L286m  L286n

\ \ \ \ \ \ \ \

Fuente: Elaboracion Propia
Figura 3.27: Diagrama de Cortante “tipo I11”
856, 13kg
501, 88kg
| 147, 63kg 177, 14kg

D

206, 62kg |
560, 87kg

-915, 12kg

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 3.28: Diagrama de Momento Flector “tipo 111"
227, 58kg

//4 ~—

+
1. 100, 98kg 949 26kg
1. 746, 4ng ~ 1.670, 54kg
1. 936, 16kg
Fuente: Elaboracion Propia

Momento ultimo:

Ra = 1.033,25 kg

Rb = 1.446,51 kg

Mmax = 1.936,16 kg - m

Se toma en cuenta el momento maximo calculado para la seleccion del perfil.
My _ 193.616

— 3
7x = 0x Fy_ 092530 85,03 cm
El perfil W 96x100 de propiedades:
bf = 10 (cm)  Ancho.
d =96 (cm)  Alturao profundidad.
tf =0,8 (cm) Espesor de ala.
tw= 0,5 (cm) Espesor de alma.
Area= 21,2 (cm?)  Area bruta de la seccién.
Ix = 349 (cm? Inercia alrededor del eje local 3.
ly = 134 (cm? Inercia alrededor del eje local 2.

Zx = 87 (cm’) Maodulo de seccion superior respecto al eje local 3.
Zy =405 (cm’) Maodulo de seccion superior respecto al eje local 2.

Propiedades del material: A-36

~ Tensién de fluencia Fy = 36 ksi = 2530 kg/cm?

— Tensi6n de ruptura Fr = 4080 kg/cm®
- M@dulo de elasticidad E = 29000 ksi = 2100000 kg/cm?
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Verificando la deflexion:

B _900_3 _ L _900_25
Jaim =355 309 = 3M 5 Jaam =355 =365 = 20 CM
2,85cm < 2,5cm  OKjjj
Clasificacion del perfil
si A < Ap - Seccion Compacta
si Ap £ A < Ar - Seccion no Compacta
si A > Ar - Seccion Esbelta
Patin:
A —bf 6,25 1 —65 10,833 A M 27,65
= =06, = = ) r = = )
2xtf P JFy JFy—10
A h 19,2 4 640 106,67 A 970 161,67
= = , = —_—= ) = — = B

El perfil es compacto

Lp = 300xry _ 300%0,99
p= JFy 36

=49,5in = 125,73 cm Lb= 129 cm

@b * Mn = @b * Fy * Zx = 2530 * 87 = 220.110kg - cm
Mr =09 %2.201,1 =198099 kg-m
Mu < Mr
1.936,16 kg -m.< 1.980,99 kg - m

Verificacion al Corte

- — h 418
hw/tw =8/0,5= 16 5S\/Fy_w
Fyw = 36 ksi =2.531,048 kg/cm® 16 < 70
Aw = 8%0,5 = 4 cm? Vn = 0,6* Fyw*Aw

Vn =0,6%2.531,048*4 = 6.074,52 kg

6.074,52 kg > 915,12 kg
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Figura 3.29: Andlisis de una sola Estructura

.25k
9

305]\\\/\(3

19 354
e 25

kg 35
105.) 4'25kg ;
54,25k

11k
. 354
,ZSkg

305]\\\/\9
£
1515 % 17712k
L13n LiBn | 113m LiBn LB LI3m ‘” 1,26m 1,26m 1,26m 1,26m Leén | 1@2em  1een
T T T T T T T T
‘ 6,75m 8,85m
T 1
Fuente: Elaboracién Propia
Figura 3.30: Diagrama de momento flector de la cercha tipo 11 y Ill
-985, 42kg
-612,43kg ~
—225,49k§ //
-227, 78kg
-178, 03kg ~L /
\ ~ 26,61ks 1125, 30kg —— | — —
998, 57kg

568, 01kg

8, 85m

Fuente: Elaboracion Propia

Momento ultimo:

Mmax(-) =-985,42 kg - m
Mmax(+) =1.125,30 kg - m
Figura 3.31: Planteamiento estructural de la cubierta (tipo 11 y I11)

CUMBRERA
CUBIERTA DE CALAMINA GALVANIZADA 20,34%

CUBIERTA DE CALAMINA GALVANIZADA 26,67%

CORREA: C 50x30

3,99m

Fuente: Elaboracion Propia
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Nota.- La estructura que se encuentra separada por dos vigas es la més solicitada y es por

la cual se la realiza el disefio.

Tabla 3.11: Tipo | “Resultados de Despiece de la Cubierta”

Longitud | Longitud | Peso Unit. Peso
N° | Cantidad | Especificaciones
Unitaria (m) | Total(m) (kg/m) Total (kg)
1 1 2L 50X50X3 1,60 1,60 3,69 5,90
2 2 2L 50X50X3 1,20 2,40 3,69 8,86
3 2 2L 50X50X3 0,80 1,60 3,69 5,90
4 2 2L 50X50X3 0,40 0,80 3,69 2,95
5 2 2L 50X50X3 1,43 2,86 3,69 10,55
6 2 2L 50X50X3 1,59 3,18 3,69 11,73
7 2 2L 50X50X3 1,20 2,40 3,69 8,86
8 2 2L 50X50X3 5,73 11,46 3,69 42,29
9 1 2L 50X50X3 11,00 22,00 3,69 81,18
Total = 178,23
Fuente: Elaboracion Propia
Tabla 3.12: Tipo II “Resultados de Despiece de la Cubierta”
) o Longitud | Longitud Peso Peso
N° | Cantidad | Especificaciones
Unitaria(m) | Total(m) | Unitario(kg/m) | Total(kg)
1 W 120x64 7 7 31,3 219,1
108 C 50x30 2 216 6,10 1.317,6
Total = 1.536,7
Fuente: Elaboracién Propia
Tabla 3.13: Tipo Il “Resultados de Despiece de la Cubierta”
Longitud Longitud Peso Peso
N° | Cantidad | Especificaciones
Unitaria(m) | Total (m) | Unitario (kg/m) | Total (kg)
1 W 96x100 9 9 36,70 330,30
108 C 50x30 2 216 6,10 1.317,6
Total = 1.647,9

Fuente: Elaboracién Propia

Pag. 123




3.4.5. Estructuras de Hormigon Armado.-

Esquema Estructural.- Se modela la estructura como un portico espacial en 3D, con un

esquema estructural dado por la figura 3.32

Figura 3.32: Esquema estructura “Hogar Nueva Esperanza”

h 7 L™ ]

e

Fuente: Estructura en 3D, por CYPE CAD 2010

Datos de Estructura de Hormigén Armado:

Tabla 3.14: Datos de la Estructura de H°A®

Norma a utilizar Cadigo Boliviano del Hormigén CBH -87
Resistencia Caracteristica del H°A° 210 Kglem?

Resistencia de Fluencia del Acero de Refuerzo 4200 Kglem?

Hormigon yc = 1,5

Aceroys=1,15

Coeficientes de Minoracion de las Resistencias

Nivel de Control de Ejecucién Normal

Coeficiente de mayoracion de cargas vi=16

Hipotesis de cargas consideradas para la estructura aporticada.- Las hipotesis de carga
que se usaran para la estructura aporticada son las siguientes:
Hipotesis I: Yrg * G +¥pq *Q
Hipotesis II: 0.9(Vsg *G+V;qQ) + 0.9 % ypqx W
Hipotesis III: 0.8(¥fg* G +¥VsqQeq) + Feq+Weqg
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Con referencia de lo expuesto en anexo A-3 del presente proyecto, se propone las

siguientes

estructura

consideraciones sobre las hipétesis de cargas que pueden actuar sobre la

aporticada:

En todas las hipdtesis de cargas, se hace actuar la carga permanente, como por
ejemplo, el peso transmitido por la cercha metélica, el peso propio de los
elementos de H°A° ¢ cargas muertas.

En la hipdtesis 1, se consideran a todas las cargas actuantes sobre el pértico,
excepto las de viento, con esta hipétesis se determinan los maximos momentos
flectores negativos.

En las hipotesis 2 y 3, estas se las considera iguales al de la hipétesis 1, con la
variante de que en estas se hace variar la sobrecarga, pudiendo 0 no estar entre un
vano y otro, con estas hipotesis se determina el maximo momento flector
positivo.

En las hipétesis 4, se toman las mismas consideraciones que en las hipotesis

anteriores, pero en estas se considera la accion del viento.

Figura 3.33: Esquema de todas las cargas consideradas sobre la estructura.

3,50 Um 018tm 0,18 tm i 0,15 t/m 2'868,15t/m2'86t
e L r T TR TR ITRITTINITNA ITTTITEITA SITTITNIML
2,155 t/m 4,20 tm 032tm | 308tm 038tm | 038tm E
042t —ptt 0t b v b edes oyl badborboddeeeeeeddpadirtiede ovvdvrbovddirbiviee
0,2 t/m 0,2t/m 0,2 t/m 0,2 t/m 0,2 t/m 0,5t/m )
N FYTYTYEYY IXYYYRYTTRYTREs (NRTITITRIEY. revrrrererer NN
Ef 4 EE 6 EE 3 o 5 o 4 EE 4 =‘=‘

By

Fuente: Elaboracion propia

A partir de todas las hipdtesis realizadas se obtienen las envolventes de momentos flectores

y cortantes, esta se las puede representa graficamente como se muestra a continuacion:

Pag. 125



Figura 3.34: Diagrama de envolventes de momentos flectores pdrtico N°30

213 '5'39 -0,85 -0,58 -0,38 -0,22
pal
ST [ el SNN[NNPE
SR> O'{'%L 0,27 0,28
7,00 ’
015 -7,10 b -6,22 %\-2,29 -3,22 -1,62 -1.96
= S| [ UG [ @1 U181
128 Yl T oo TR
290 : 0,35
0,58 3,00 252|163 -1,02 4,62 305
ST R 2 ISR sty IV A
I G e - S S S, S

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.35: Diagrama de envolventes de esfuerzos cortantes pdrtico N°30

8,11

1,46

-8,75 -0,65 -0,44 -0,35
9,47 2,44 7,62
3,44 ’ ! 1,22 0,99
-0,25
-5,18 -9.00 7,73 -1,27 -0,86
3,00 1,80
1,74 1 1,19
1,76 ' 1,03
2-22 -2,59 leﬁi % 1,34 tiiﬁ

3.4.5.1. Vigas de hormigdn armado.- Las solicitaciones son determinadas por el programa

computarizado CYPECAD 2010 y estan condicionadas por la combinacion mas

Fuente: Elaboracion propia

desfavorable la cual corresponde a:

Analisis de la viga més solicitada, planta baja, que se encuentra entre las columnas 8 y 33

1,6*G (carga permanente) +1,6*Q (sobrecarga de uso).

las solicitaciones de disefio es la siguiente:
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~ apoyo d‘i cubierta

-2,13 -5,30
& primerpiso
Rl
7,00
7,10 -6,22
_0’\15 Planta baja
R - - - =
128 C8| s 7 790[ca3
7,20
058 Lo -3,00 o~ 2?% Sobrecimiento
NN L@ LLLLMMLUJLLL - —
1,03 230
L A4 | Fundacion
- - -
Datos:
Md=7,20 tn*m Momento factorizado de calculo
h=45cm Altura de viga.
bw= 20 cm Base de la viga.
L=600 cm Longitud de la viga.
r=2cm Recubrimiento.

d=45cm-2cm =43 cm
fck = 210 kg/cm?
fyk = 4200 kg/ cm?

Altura efectiva de la viga.
Esfuerzo caracteristico del H°.

Esfuerzo de fluencia del acero.

v=1,5 Coeficiente de minoracion del H®.

vs= 1,15 Coeficiente de minoracion del acero.

vi=1,6 Coeficiente de ponderacion del efecto desfavorable.
Mlim= 0,252 Momento reducido limite.

Determinacion del momento reducido de calculo: (pd).- Con los datos de entrada

procedemos a calcular el momento flector reducido el cual esta en funcion del momento

factorizado y las propiedades de la seccion y el material utilizado (H°A®)

oMy 7,20 + 100 * 1000
b = b, *d?* f,; 20cm* (43cm)? + 140 kg/cm?

=0,139

Como: pud< plim no se necesita armadura a compresion.
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Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 2.8 tabla universal para flexién

simple o compuesta.

Con: ud= 0,139 se obtiene una cuantia mecanica de Ws= 0,1534

Disposicion de la armadura: (As)

= * £ £ = 4 ES cm * 4 cm *
W W ’yd ’ 3652 kg/Cm

As = 5,06 cm?

Determinacioén de la armadura minima: (As) wmin=0,0033

= 5,06cm?

Ag min = Wyin * by * h = 0,0033 % 20cm * 45cm = 2,97cm?
Como: As > As min
Se escogera el &rea (As) = 5,06 cm?

Los tipos de diametros a emplear son:

NuUmero de piezas

®8  As (cm?)=0,503 N°=10,06— 11
®10 As (cm?)= 0,785 N°=6,446— 7
®12 As(cm?)=1,13 N°=4,477— 5
®16 As (cm?)=2,01 N°=2,517— 3

La armadura que se dispondra es: 2P ®12+ 1P ® 16 +1P @ 12

Asp12mm = 2 x 1,13 cm? = 2,26 cm?
Aspleé mm = 1% 2,01 cm? = 2,01 cm?
Asp12mm =1%1,13 cm? = 1,13 cm?

As = 5,4 cm®

5,4 cm?>5,06 cm® 110k cumple!!

Célculo de la armadura negativa para la viga en la columna 8.-
Datos:

Md =7,10 tn*m

h=45cm
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bw =20cm
r=2cm

d=45cm-2 cm=43 cm

Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)

B M, _ 7,10 = 100 = 1000
M =y v dZxfy  20cm * (43cm)? * 140kg/cm?

=0,138

Como: pd< plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 2,8 tabla universal para flexién

simple o compuesta.

Con: ud= 0,138 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0,1522
Disposicion de la armadura: (As)

A bw e d « 2L = 01522 « 20 cm = 43 140 kg/cm?
= *k *k ¥k — = * * ¥ —
R M= % M T 3652 kg Jem?

As = 5,02 cm?

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0,0033

= 5,02 cm?

Ag min = Winin * by, * h = 0,0033 % 20 cm * 45 cm = 2,97 cm?
Como: As min < As

Se escogera el area As =5,02 cm?
Los tipos de diametros a utilizar son:

NUmero de piezas

®8 As(cm?) =0,503 N°=9,968— 10
®10 As (cm®) = 0,785 N°=6,387— 7
®12 As(cm?) =1,13 N°=4,437— 5
@16 As (cm?) = 2,01 N°=2,495— 3

Se empleara: 2P @10 + 2P @16

As¢p10 mm = 2 % 0,785 cm? = 1,57 cm?
Aspl6 mm = 2 x 2,01 cm? = 4,02 cm?
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As = 5,59 cm?
5,59cm”>5,02 cm? 11Ok cumple!!

Calculo de la armadura negativa para la viga en la columna 33.-
Datos:

Md = 6,22 tn*m

h=45cm

bw =20 cm

r=2cm

d=45cm-2cm=43cm

Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)

_ M, _ 6,22 x 100 * 1000
b = b, *d%xf.; 20cmx* (43 cm)? * 140 kg/cm?

= 0,120

Como: ud< plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 2,8 tabla universal para flexion

simple o compuesta.

Con: ud = 0,120 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0,1306
Disposicion de la armadura: (As)

fod 140 kg/cm?
As=w*xbw*xd*x—=0,1306*20cm *43 cm * ———
fyd 3652 kg/cm?

As = 4,31 cm?

= 4,31 cm?

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
Ag min = Winin * by, * h = 0,0033 % 20 cm * 45 cm = 2,97 cm?
Como: As > As min

Se escogera el area As = 4,31cm?

NUmero de piezas

®8  As(cm?)=0,503 N°= 8,560— 9
®10 As (cm?)=0,785 N°= 5,485— 6
®12  As(cm?)=1,13 N°= 3,810— 4
®16  As(cm?)=2,01 N°=2,142— 3
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Se utilizara: 2P ®10 + 1P ®16 + 1P ®12

Asp10 mm = 2 x 0,785 cm? = 1,57cm?
Asplémm = 1x2.01 cm? = 2,13 cm?
As¢p12mm =1x1,13 cm? = 1,13 cm?
As = 4,83 cm?
4,83cm?>4,31cm? 110k cumple!!

Calculo de la armadura transversal para la viga.-

Datos:

Vd=9,47 tn Cortante mayorado
h=45cm Altura de la viga
bw= 20 cm Base de la viga
r=2cm Recubrimiento

d=45cm-2cm =43 cm Altura util de la viga

fck= 210 kg/ecm? Esfuerzo de disefio del H°

fyk= 4200 kg/ cm? Esfuerzo de disefio del acero

v—=15 Coeficiente de minoracion del H°
vs= 1,15 Coeficiente de minoracion del acero
vi=1,6 Coeficiente de ponderacion del carga.

Cortante de agotamiento por traccion del alma (Vc,).- En regiones fisuradas a flexion,

basta con realizar una sola comprobacion a cortante.
fvd = 0,5 *./fcd = 0,5 xV140 = 5,92 kg/cm?
Kg
*20 cm * 43 cm = 5.087,83 kg

cm?
Si Vd < V¢, el hormigon de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante y la viga no

Vou=fva *bw xd = 5,92

necesita teoricamente armadura transversal. No obstante, es necesario colocar estribos de
seguridad, cuyo diametro no sea inferior a 6 mm. ®
vd <V,
9.470 Kg <5.087,83 Kg No Cumple

46) Ref.: Hormigén Armado. P. Jiménez Montoya (132 edicién), pag. 411
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Como: vd >V,
Agotamiento por compresion oblicua del alma (V,,).- El esfuerzo cortante de
agotamiento por compresion oblicua del hormigon del alma se deduce de la siguiente
expresion:

9 420 cm * 43 cm = 36.120,00 Kg

V,w =030 % fcd * bw xd = 0,30 * 140 5

K
cm
Vo <V <V, =5.087,83kg < 9.470,00 kg < 36.120,00 kg

Vi = Vy — V. = 9.470,00 kg — 5.087,83 kg = 4.382,17 kg

Vo, *t B 4.382,17 kg * 100cm
0,90 *d * fyd 0,90 * 43 cm * 3652 kg/cm?

Ag = = 3,11 cm?

Done:

fvd : Resistencia convencional del hormigén a cortante (kg/cm?).
V. : Contribucion del hormigon a la resistencia al esfuerzo cortante.
d : Canto util.

bw : Base de la viga.

Vi : Esfuerzo necesario que debe de resistir la armadura transversal.
Vou : Agotamiento por compresion del alma.

Calculo de la armadura minima:

A 0,02 % bw * t Jea 0,02 * 20 100 140 kg/cm’
. = E 3 E 3 X — = E 3 E 3 * ———
st min ) w fyd ) cm cm 3652 kg/cm?

= 1,533 cm?
Asumiendo el mayor Ag = 3,11 cm?/m
La armadura transversal para una pierna sera: 1,555 cm?/m

Se adoptard un didmetro ® =6 mm

Se tiene un area A = 0,283 cm?

ASty pierna 1,555
A¢pébmm 0,283

N°pza = =549 = 6 pza
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Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos la separacion 100/6 = 15 cm

Se empleara: 6 ®6 ¢/15 cm (en el lado izquierdo de la viga)

Verificacion de la armadura transversal, para la zona central de la viga.- Como la
carga del elemento va desplazandose hacia los apoyos, de tal forma que, a medida que se
aproxima al apoyo, los estribos llevan mas carga acumulada, en concordancia con la ley
de esfuerzos cortantes en direccion de los apoyos. Por lo tanto, segln la normativa solo se
dispondra de una cuantia minima de armadura transversal, la misma que debera cumplir
la siguiente relacion:

A—“S’”ei; lfyd > 0,02 * f.q * b,
Donde:
x=90° Porloque; Sen90 =1
fya = 3652,174kg/ cm?
foq = 140,00 kg/ cm?

b, =20cm

A 0,02 x bw Jed 0,02 20 =100 14009
. — F3 K — = F3 F3 ¥ —
semim ’ fra 3652,174

= 1,53 cm?
Si se disponen de estribos de ® = 6 mm con un é4rea de A = 0,28 cm® y una separacién

méaxima entre planos de estribos de s, = 30 c¢m, entonces se tiene que:

100 100
A= * Agg * 2 = —=—=0,28 x 2 = 1,87 cm?
S¢ 30

Cumpliéndose que:

A = Ast min
1,87 cm? > 1,53 cm? Satisfactorio.

Como punto de referencia del cortante cero, si nos desplazamos a la izquierda o derecha
el cortante aumenta progresivamente. Por lo tanto se divide en tres tramos: Tramo uno
inicia del apoyo A hasta el lugar donde el hormigon resiste a corte (\Vcu), tramo dos es lo
que el H° resiste a corte con una armadura minima y el tramo tres desde Vcu hasta el

apoyo B.
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9.470,00 kg
Veu = 5.087,83 kg

X2
apoyo A Xt apoyo B
Vcu=-5.087,83 kg
-9.000,00 kg
‘ 3,10 m ‘ 2,90 m ‘
| | |
| 6m |
| |
9.470,00 5.087,83 ~9.000,00 5.087,83
3,10  «x1 ’ 290  «x2

xl1=166m ; x2=164m tramo2=1,66+1,64=3,3m
9.470,00 kg

Vcu =5.087,83 kg

Vcu=-5.087,83 kg

-9.000,00 kg
‘ 1,50 m | 3,30 m | 1,20 m |
\ \ \
tramo 1 tramo 2 tramo 3

Ag min = 1,533 cm?  Amin por pierna = 0,77cm?

0.77 =272~3 ] —100—33 30
0,283_ ) =~ espaao- 3 = cm= cm

N°barra =
N° barras = L/espaciamiento
N° barras = 330 /30 =11
Se empleara: 10 @6 ¢/15 cm (tramo uno de la viga)
Se empleara: 11®6 ¢/30 cm (tramo dos de la viga)

Se empleara: 6 ®6 ¢/20 cm (tramo tres de la viga)
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Las areas de acero para la viga determinada por el programa son las siguientes:

= Areas
Armadura longitudinal [cm)
Superior
|zquierda Centro Derecha

A nec. 5,33 4E5

A real 7.85 785

Posician - 0,10 B.90

| rferior

|zquierda Centro Derecha

A, nec. 297 h4as 297
&, real 402 553 402
" Posicion 117 296 4.82

Armadura tranzverzal vertical [cmdm)
[Area Total de Estribos » Ramas / p.m.l.]

Tabla 3.15: Comparacion del calculo en el programa y el calculo manual.
Areas Armadura Negativa | Armadura Positiva | Armadura Negativa
a laizquierda (cm? al centro (cm?) a la derecha (cm?
CYPECAD 7,85 5,59 7,85
Manualmente 5,02 5,06 4,31
Variacion 5,30% 1,40% 8,97%
Fuente: Elaboracion propia
7, 10 Tn*m

6, 22 Tn*m

mﬁH d

Decalaje del diagrama
de momentos

1b

9,85 m PS

P33

La longitud de anclaje por prolongacion recta, Ib, para barras corrugadas, tanto en

traccion como en compresion, viene dada por las formulas: *®

e Barras en posicion I:

¢ Barras en posicion II:

fyk*m

I, = m,0% =
b 2 14

56) Ref.: Hormigén Armado. P. Jiménez Montoya (132 edicién), pag. 178
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Posicion I: Buena adherencia.
Posicion I1: Adherencia deficiente.

Con los siguientes significados:

Ib = Longitud de anclaje por prolongacion recta.

fyk = Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?.
@ = Diadmetro de la barra, en cm.

mly m2 = Valores dados en la tabla 9.5 (Pedro Jiménez Montoya “Hormigdén Armado”.
pag. 179). El valor de m2 se encuentra mediante: m2 = 1,4*m1

Calculemos primero, la longitud de anclaje en prolongacion recta:

Se encuentra en la posicion 1I:
fye =0

14

I, = my0? = = 15cm

@=10mm=1,0cm
ml=14

Ib=14%14%1,02=196cm; Ib=14%14%1,6%2=50,17cm

@=1,0cm —>lb=%ﬂ,0=30cm . @=16cm »lb=%*1,6=48cm

La longitud de anclajes es: @10 = 30 cm yes @16 = 50,17 cm

Se encuentra en la posicion I:

Fyp*l
I, =m0% > 22X~ = 15cm
20

@=12cm — b =14%1,22=20,16cm ; @=16cm — b =14%1,6% = 26,88 cm

420 o =25 1 = X20
* = =
20 o cm 20

lb = *1,6 =336cm

La longitud de anclajes es: @12 = 25,2cm yes @16 = 33,6 cm
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Verificacion de la deformacion.- la deformacion se satisface si los movimientos (flechas
0 giros) en la estructura o elemento estructural son menores que unos valores limites

maximos. ©

La comprobacion de la deformacion tiene que realizarse en los casos en que las
deformaciones pueden ocasionar la puesta de fuera de servicio de la estructura por

razones funcionales, estéticas u otras.

La deformacion total de un elemento de hormigdn es la suma de diferentes deformaciones
parciales que se producen a lo largo del tiempo por efecto: de las cargas que se
introducen, de la fluencia lenta y retraccion del hormigon y de la relajacion de la

armadura activa.

La flecha producida por la carga actuante se denomina flecha instantanea y la producida
por los demas efectos a lo largo del tiempo se denomina flechas diferidas.

Ademas de esto, debe distinguirse entre:

e Flecha total a plazo infinito, que es la debida a la totalidad de las cargas actuantes.
Esta formada por la flecha instantanea producida por la totalidad de las cargas
actuantes mas la flecha diferida producida a un tiempo suficientemente largo.

e Flecha activa respecto a un elemento dafiable. Esta flecha es la que se produce en
la viga en cuestion una vez que la carga del tabique (elemento dafiable) empieza a
actuar. Por ello esta carga debe estar condicionada por las condiciones funcionales

o de rotura del elemento que carga sobre ella.

En edificios normales, en general, se adopta valores de flechas totales maximas relativas,

es decir, en funcion de la longitud de la barra (viga). Asi un valor muy utilizado, a falta de

condiciones particulares mas restrictivas es L/2 50 Para plazo infinito y por otro lado, se

suele utilizar L/400 para la flecha activa maxima.

Calculo de la flecha instantanea.- El calculo de la flecha instantanea depende de varios

factores. Ellos son: la vinculacion de la barra, el tipo de carga, el tipo de material, los

86) Ref.: Hormigén Armado. P. Jiménez Montoya (132 edicién), pag. 447
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esfuerzos, etc. Para empezar hay que decir que generalmente se considera la flecha de
flexion y se desprecia el efecto que produce el cortante.

Por ejemplo, para una viga biarticulada, cargada uniformemente, la flecha en su luz media
sera:

5 gqgxl*
— %
384 E ]

font =

Se ve qué la flecha depende de una constante (que depende de la vinculacion de los
extremos), la carga (caracteristica), la luz, el material y el momento de inercia. De todos
ellos hay dos que merecen especial atencién, ellos son E y I.

Por lo general se adopta el valor del modulo de deformacidn secante, por ser menor que el
tangente para asi obtener una flecha conservadora, el modulo de deformacién secante es:

N

fcm =fck,28+8=21+8=29 mmz
3 kg

E. =8500*3/f =26.114,69 —

f.m - Resistencia media del hormigdn a los 28 dias de edad.

El otro coeficiente es el momento de inercia. Que para el caso del hormigén armado
existe una seccion compuesta (hormigdn y acero) por lo que la seccion deberd ser

homogeneizada antes de ser aplicado.

I, = (ﬁf “ I, + [1 - (%)31 vl <1,

M, M,
Donde:
1,: Inercia equivalente.
M,: Momento flector maximo aplicado a la seccidn en el instante en que se evalua la
flecha.
M;: Momento nominal de fisuracion de la seccion, que se calcula mediante la expresion,

Mg = forp1 * Wy

fee s1- Resistencia a flexotraccion del hormigon.

3
fee, ;1 = 0,3 % 1/fckz
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W, : Modulo resistente de la seccion bruta respecto a la fibra extrema de la seccion.
I,: Momento de inercia de la seccion bruta.

Ir: Momento de inercia de la seccion fisurada en flexion simple, que se obtiene

despreciando la zona de hormigdn en traccion y homogeneizado las areas de las
armaduras activas adherentes y pasivas multiplicindolas por el coeficiente de

equivalencia.
De lo anterior se tiene que:

bR _ 750,000 mm3 AL
6 = 0. . mm b = 12

M, = 4.725.000 kg * mm

w, = = 1.518.750.000 mm*

kg
2

fee1 = - M; = 1.539.000 kg * mm

Luego para hallar el momento de inercia de la seccion totalmente fisurada es necesario
conocer la posicion de la linea neutra (x), que para una seccion rectangular es:
[ pz *x 7 ]
| 2% (14
P2 p1 *d
x=n*p1*d*(1+—>*|—1+ 1+ 5
P1 l n*P1*(1+p2)

|
|
I
|

Donde:
n= E = ﬂ = 8,0415 Coeficiente de equivalencia.
E. 2611,469
A,
p1 = e d = 0,006214 Py = e d =0,00312

r=dy=d,=d =20mm
Y por lo tanto:
x = 45,12 mm

A partir de aqui, la inercia de la seccion fisurada se halla como:

Ir=nxA;x(d—x)=* (d—§)+n*A2*(x—r) (——r)

Ir = 163.997.898,78 mm*
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Finalmente la inercia equivalente seré:

M; 1.539.000 0326
M, 4.725.000

I, = 210.950.043,1 mm*

Luego la flecha instantanea es:

Qtotal = qpp t+ qcu = 26,25 kg/cm
fine = 8,04 mm

Calculo de la flecha diferida.- Las flechas producidas por las cargas de larga duracion,
resultantes de las deformaciones por fluencia y retraccion, se pueden hallar multiplicando

la flecha instantanea por el factor:

A= ﬁ

Donde:

p». Cuantia geométrica de la armadura de compresion (A,) referida al area de la seccidén
atil, en la seccion de referencia.

&: Coeficiente que depende de la duracion de la carga y que toma los valores:

Duracion de
la carga §
5 6 més afos
1 afio 14
6 meses 1.2
3 meses 1
1 mes 0.7
2 semanas 0.5
Adoptandose un valor de:
&E=2 p> =0,00312

Y de esto se tiene que la Flecha Diferida es:

$

A:1+50*p2

=1,730
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faif = fine * A =13,91mm
La flecha total sera:
frotat = fair + fine = 8,04+ 13.91 = 21,95 mm

Se adopta un valor méximo para la flecha de:

600
L —
/250 =580 = 2,40 cm
Cumpliéndose:

ftotal < fadm

21,95mm < 24,0 mm  Satisfactorio

La armadura longitudinal: Principal (inferior) 2P@12+1P@12+1P@16, secundaria
(superior) 2P@10

La armadura de corte es la siguiente: Lado izquierdo 1006¢/15, centro 1106¢/30 y lado
derecho 6@6¢/20

Xe]
il 2l 2l
20 20
<[] <[ <0
16 16 16
P33
410 610 305

1P184@12 (230)

2P183@16(260) —115 45—
mzmzmo(%) 15— 145 1P198@16 (550)
2P181@10(1070)
&1
20x45 20x45 20x45
. . -
EEERRRRRRERREINIIIEEEERRRRRRINIIERRERREEA R
LI LI Tl T
| 2P177@12(1070)
Q1 1P179010(416) 1P180316(415) 2P178310(360)|
1P184@12(230)
10x 6Xx
1eP18606 11x1eP186Q06  1eP186Q6 13x1e
13x1eP185@06¢/30 c/15 c/30 c/20 P185@6¢/30
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3.4.5.2. Columnas de hormigén armado.- Este elemento estructural fue disefiado bajo

solicitaciones de compresion compuesta y de corte siguiendo los pardmetros conforme lo

indica el codigo Boliviano del Hormigon Armado CBH-87.

wojop

—

iy unE N

ek

————

A continuacion se muestra la verificacion del disefio de la columna N°33, planta baja,

teniéndose los siguientes datos generales:

Nd = 20.000,00 Kg
Mxd = 11.350,00 Kg cm
Myd = 192.200,00 Kg cm

— T Mx
hx = 35cm by . oy
hy =20 cm e
fyk = 4200 kg/cm? ]
fck = 210 kg/cm?

YC:1!5 ; 7521)15 ;’Yf:116
EI
e .. L
Célculo de los coeficientes de pandeo = ——Lolumnas
Tvigas
35 x 203
35
YA =T1gx30° 18x30° 18x35 20x30° _ 106
i VA V) 12
400 300 600 300
35x 203 35 x 203
12 .12
v = 365 320 — 0075
BT 20x403 20x403 20x45% 20x453 "
2 .12 12 12
400 300 600 300
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Con los valores obtenidos se introducen al siguiente monograma para finalmente lograr el
valor de o, que es el coeficiente de pandeo.

Siendo a = 0,54

¥a =t Ve
®= 50 T'o sopl
IOD-E - S"OD
50 e 90
50_‘ - 02 t_—- 30
20— -+ — 2.0
-t ) B -
2 = 09
E T - o
0.7 -
0.6 — 07 - a6
0‘5‘—: e 0%
0.4— [~ 04
i s
0.3~ —~ 03
08~ -1-0.& - 0.2
01-4——~—-—____;' = Ol
q_‘_\—___‘——
0 ._‘u_O.ﬁ L0

o) Poriicot inlmilacsanales

Calculo de la esbeltez:
[, k * l 0,54 x 3,65m
=—= 33,66
[ ’ ,0 00024 m4
0,07 m?

Como: A= 33,66 < 35, se trata de una columna corta; por lo tanto no se necesita realizar

una verificacion de pandeo pero se realizara el disefio a flexion esviada debido a que
existe una excentricidad constructiva que por norma se adopta 2cm.

Se determina la capacidad mecénica del hormigon:

210 kg/cm?
fod = 0,9f“—" = 0,90 (210kg/em” 126K g/cm?
Ve 1,5
fyr 4200 kg/cm? ,
fya __5_—1,15 =3652kg/cm
126Kg

U. =fq *hx*xhy = *35cm* 20 cm = 88.200,00Kg

Se determina los esfuerzos reducidos:
N, _ 20.000,00 kg

v=—

= =0,23
U. 88.200,00Kg
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_ M,;  11.350,00kg *xcm
"~ U,*h, 88.200,00kg *35cm

My = 0,0037

My, 192.200,00kg * cm
~ U.xh, 88.200,00kg *20cm

Ky =0,11

Se define los valores de momento reducido:

U =0,0037 <pu, =0,11

Mediante el Abaco de roseta se obtiene
v=02—>w:030

v=04—>ow:036
Se precisa mediante interpolacion la cuantia mecéanica w = 0,34 de los abacos en roseta

para flexion esviada (fuente: Jiménez Montoya 14°Edicion pag. 686)
Se determina la capacidad mecéanica de la armadura total:

Upprar =W * U, = 0,34 % 88.200,00 kg = 29.988 kg
Se determina la armadura total de acero:

Uorr 29988 kg
A = = = 8,21 cm?
s total fya 3652 kg/cm? cam

As min = 0,006 * Ac =0,006 * 20 * 35 = 4,2 cm®
A min < As total
Se adopta un diametro de ® =12 mm que tiene un area A=1,13 cm?® por unidad
Se utilizara 8® 12 mm
Ay, = N°piezas * Ap12 mm = 8 x 1,13 cm? = 9,04 cm?

9,04cm? > 8,21cm? Ok!
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Calculo de la armadura transversal de la columna:

Cortante es 1,24 tn = 1.240,00 kg
El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:
fvd =0,5*./fcd =0,5*v126 = 5,61 kg/cm?
Kg
—* 20cm *33 cm = 3.704,24 kg
cm
vd <V,
1.240,00 Kg <3.704,24 Kg jOk Cumple!

Vow = foa *bwxd = 5,61

Célculo de la armadura minima:

126 kg/cm?
Agt min =0,02*bW*t*fC—d=0,02*200m*1000m* 9/

2 I 1,38 cm?
fra 3652 kg/cm? cm

La armadura transversal para una pierna sera: 0,69 cm*/m
Se adoptara un didmetro ® = 6mm
Se tiene un 4rea A = 0,283 cm?

AStlpierna _ 0,69
Ad6mm 0,283

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos la separacion 100/3 = 30 cm

N°pza = = 2,45 = 3pza

El didmetro del estribo sera:

¢Estribo >{- Z * ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm

— Segun la primeraopcion: ¢ =>1/4*12mm =3 mm
Se asume ¢ =6 mm
- Segun la segunda opcion: ¢ > 6 mm

La separacidn de los estribos puede ser seglin estas dos opciones:

g { —  bo h (el de menor dimension)

- 15 = (pde la armadura longitudinal mas delgada
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- Segun la primera opcion: S <20 cm

Se asume S =15cm

- Segun la segunda opcion: S <15%1,2cm = 18 cm

Por lo tanto la armadura del estribo seré: @ 6 mm c/15 cm

Figura 3.36: Esquema gréfico de la columna N° 33

= e 9
20cm @ @
e o)
26 c/15 | 35cm ‘ 412

4212

)

Resumen general de los resultados obtenidos para la columna N° 33

Los datos fueron obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos
pésimos (mayorados), correspondientes a la peor combinacién que produce las
mayores tensiones y/o deformaciones, de la planta baja de la estructura.

La armadura longitudinal a usar sera:

8 ¢ 12 mm con un area total de Ay, = 9,04 cm?

Donde:
A, 9,04
A, 35%20

=1,29%

La armadura transversal a usar sera:
d6mmc/15cm
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3.4.5.3. Zapatas de hormigon armado.- Este elemento estructural fue disefiado bajo
solicitaciones de flexidn, corte y compresion axial en base a las exigencias de la Norma
Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87).

Se procede a disefar la zapata aislada de la columna N°33 la cual presentan las siguientes

solicitaciones obtenidas por el calculo manual.

Nd = 29.900,00 kg b, = 20 cm
Mx = 10.000,00 kg cm

My = 30.000,00 kg cm T %MX
Qx=40kg 72;
Qy =490 kg

o adm = 1,00 kg/cm® J
fyk = 4200 kg/cm?

fck = 210 kg/em?

a8, =35cm

rZ

Resistencias caracteristicas reducidas:

S_fek_20_
fed=T5 =75~ g/em
 fyk 4200
fyd =115~ 115

= 3.652,17 kg /cm?

N _ 1.05%29.900,00

= 31.395,00 cm?
Gadm 1,00

Avrea requerida: A=

a=b=+vA=+31395 entonces a=b= 177,19 cm
Area adoptada: A =200 cm *200 cm = 40.000,00 cm?
1° condicion: A requerida < A adoptada

31.395,00 cm® < 40.000,00 cm?

N’ 6+xMx 6xMy

2° condicidén: ¢ adm > ¢ max (o] = — <o
max axb — a*b2 — alsbh adm
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_ 3139500  6x10.000,00  6%3000000 ..
max = 2604200 T 200%2002 T 2002x200 . C8lka/em

1,00 kg/em? > 0,81 kg/ cm?

Determinacién del canto de la zapata.- Para que no sea necesaria la verificacién de los
esfuerzos tangenciales, se debera cumplir que el canto Util sea el mayor de los siguientes

valores:

fvd = Resistencia convencional del hormigon a cortante.
fcd = Resistencia de calculo del hormigdn a compresion.
foa =0,5%./f.qg =0,5%v140 = 5,92 kg/cm?

4 % 4 %592
k= foa _ =148
1,6 x040m 1,6 x1,00

= 25,92

4 = ao*bo_l_ axb a, +b, 35*20+ 200200 35420
1= 4 2xk—1 4 4 2x148—1 4

2x(a—a,) 2x(200—35)
4+k 44148

dz = d3 = = 17,55cm

El canto total debera de tener en cuenta el recubrimiento, que para zapatas se considera un
recubrimiento de 5 cm por lo tanto: 26 +5 = 31 cm = 35 cm el cual esta por encima del

canto minimo que seguiin norma es de 25 cm, como minimo.

vol =0,35%x2%2 =1,4m3

N =29.900,00 + 1,4*2500 = 33.400,00 kg

Clasificacion de la zapata V > 2h zapata flexible

o >

82,50 cm > 70 cm zapata flexible

Verificacion a presiones reales .- o adm > ¢ max.

_33.400,00 4 6 *10.000,00 4 6 * 30.000,00 4 6 * 40 * 35 4 6 * 490 * 35
Iméx = 200 % 200 200 * 2002 200 * 2002 200 * 2002 = 200 * 2007

Pag. 148



Omax = 0,88 kg/cm?

1,00 kg/cm? > 0,88 kg/cm?

Comprobacidn al vuelco.- Es necesario comprobar la seguridad del vuelco. La condicion
se obtiene expresando que los momentos estabilizadores de las fuerzas exteriores, respecto

al punto A, superan a los momentos de vuelco:

Ja = Mest Mx
Mdes
Qx
> p - + !
N ho h
B
- a ————=

M estabilizante ~ 33.400,00 x 200/2  3.340.000

_ - - = 292 1,511 0K
Y = M desestabilizante ~ 10000 +40=35 ~ 11400 _ 22»98>1510
My
Qy
! e
i N
| b 1
M estabilizante 33.400,00 = 200/2  3.340.000
y - — 7084 > 15 Il OK!!

~ M desestabilizante  30.000 + 490 * 35 47.150

En estas ecuaciones no se incluyen los pesos del suelo sobre la zapata, cuyo efecto es
estabilizador. "©®

Verificacion al deslizamiento.-

AxCp =2y, *Q

Ax0,5%C =y, x Qmax

7®) Ref.: Hormigén Armado. P. Jiménez Montoya (132 edicién), pag. 472
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200 %200 * 0,5 * 0,25 = 1,5 * 490
5.000 > 735 !"Ok!! Cumple

C= coeficiente de cohesion: 2,5 t/m? (fuente: Curso Aplicado de Cimentaciones, 4% Edicién,
José Maria Rodriguez Ortiz), cuadro 1.13 de la pag. 33

Calculo de los esfuerzos en las aristas de la zapata como se muestra a continuacion:

N_6xMy_6+xMx_6%Qx*h_6*Qyx*h

O'méx=A+a*b2+b*a2+ b+ a2 4% b2

_ 3340000 6+10000 630000 6+40+35 6:490+35 ,
1= 200200 200+2002 T 200 = 2002~ 200+ 2002 T 200 « 2002 ~ (B0 Kg/em

_ 33400,00 ' 6+10.000  6+30000 6+40+35 6+490+35 . ,
92 = 500200 T 200+ 2002 T 200 = 2002 T 200+ 2002 T 200 2002 . B8 Kg/em

_ 3340000 6+10000 6+30000 6+40%35 6+490+35  _ ,
95 = 300200 2002002 2002002 200 %2002 200+ 2002 _ 79 kg/em

~33.400,00 4 6 *10.000 6% 30.000 N 6+40 %35 6%490*35 081 k )
%% = 200200 T 200 = 2002 200 = 2002 T 200 + 2002 _ 200 = 2002 ~ B ka/em

0'86 kg/cm2 (WW/‘ 3
0,88 kg/cm
2

1

3° 4
2
0,79 kg/cm MM\MM 0,81 kglem’

Se puede notar que estos esfuerzos son menores al esfuerzo admisible a,,,, = 1,00 kg/cm?
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Determinacién de la armadura a flexion:
En direccion X:

a—ap 200-35
= +0,15*a0=T

+0,15*35=1, =87,75cm

l, =

Calculo de momentos:

03 — 04 Y'

a a—1,

o, — 0y 0,88 — 0,86
=(2 — _—
(200 - 87,75) * ——

Y =(a—-1,)+* =Y =0,011kg/cm?

6,=Y +0,=0,011+ 0,86 = g, = 0,871kg/cm?

Célculo del momento en la direccion “a”: z 05,
s
_ aa*lczl (01—0,)*l, 2
« = + . * 5 * la b be

T S
49
2
0,87 kglcm 0,88 kglcm

L

M= 3.376, 48 kg cm

:

87,75 cm

0,871+ 87,752 (0,88 — 0,871) * 87,75
N 2 * 2

2
a * (— * 87,75) = M, = 3.376,48 kgcm

3
Calculo de la armadura:
M;=16«M=+*b=1,6*3.376,48 200 = 1.080.473,60 kg.cm

My 108047360
M = S d?« f,; 200302 %140

0,0429

Ws = ud * (14 ud) = 0,0429 = (1 + 0,0429) = 0,0447

_ Wsxbxdxfy 00447200+ 30 * 140

= = 10,28 cm?
fra 3652 ’

As
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As,. =W, *b*h=00018*200*35=1236cm’

As . > As,,

min

Verificacion de la adherencia:

vi =N @8 oo,y 18 29.900*(200—35
a 2 200

Vd = 20.989,80 kg

7, = ve 7,4 =0,69%3/f 2

b <
09*d*n*z*0

T, = 20.989,80 =18,75kg/cm?
0,9*30*11* 7 *1,2

7, =0,69%3/210° = 24,378kg/cm?

24,378kg/cm? < 24,378 kglem ?

Célculo de la longitud de anclaje.- El anclaje por prolongacion recta es:

0* fq  1,2*3652174

b = =44,94cm
At 4 4*24.378
Para zapatas cony > h : Tomando g — 45°
X loam]
Hit
Ggq
h 2
b, = 1—0,66*&) j*lb =41,30cm

Como x =a - 0,81* h se tiene:

b, <x-70=a-081*h—-70=4710cm

net —

Por lo tanto el anclaje es en prolongacion recta.
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El anclaje se prolongara hasta el extremo de la zapata, sin necesidad de doblar este anclaje:
£, =45 cm

Resumen general de los resultados obtenidos de la zapata Aislada.- Para la verificacion
de la zapata aislada, los datos fueron obtenidos del programa CYPECAD, usandose los
esfuerzos en pilares sin mayorar, correspondientes a las diferentes hipotesis de carga, estas
se suman y se obtiene los esfuerzos finales, con el que se hizo la verificacion

correspondiente.

La capacidad portante del suelo es minorado en un 10%, de modo que la capacidad portante
admisible del suelo tendra un valor de:

Ogam = 1,00 kg/cm?
Dimensiones de la zapata: a = 200 cm b =200 cm
Canto util: h = 0.35m Conrecubrimientode 5 cm

Por norma se recomienda que el diametro minimo de las armaduras longitudinales no sea

inferior a 12 mm, la armadura que se dispone es:

@12 =1,131 cm?
11d12 = 12,43 cm?
12,44 cm?® > 12,36 cm?

Separacion entre barras

Separacion entre barras = b/(N° barras -1) = 200/(11-1) = 20 cm teniendo en cuenta las

sugerencias de la norma que indica que la separacion maxima es de 30 cm.
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Por lo tanto para ambos lados de la zapata cuadrada: Se empleara 11 ¢ 12 ¢/20 cm

Figura 3.37: Zapata Aislada N° 33

P33 P33
| 100 | 100 | | 100 | 100 }
™
&
A
1112¢/20 L=238 11912¢/20 L=235

o

o

N

| 200 ;

Fuente: Elaboracion propia

3.4.5.4. Disefio de la escalera de hormigdén armado.- Los datos generales de la escalera

son las siguientes:

Y. = 1,50 y. = 1,15

for = 210,00 kg/cm? fyr = 4200,00 kg/cm?
f.q = 140 Kg/cm? f,q = 3652,174 Kg/cm®
L =280m Longitud horizontal de la rampa.

L, =2,00m Longitud del descanso.

Z=4,00m Desnivel a salvar.

a=185m Ancho de la rampa.
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B =3,70m Ancho total del descanso.

t=0,150m Espesor de la losa, medida perpendicularmente.
t=0,170m Espesor de la losa, medida verticalmente.
r=0,020m Recubrimiento de la armadura.

h =0,280m Huella.

ch=0,17m Contra huella.

N =20 Numero de peldafios.

Descanso

0.17 Contrapaso

descanso

G
N
4—

2.8 ‘

Célculo de la carga muerta para la rampa.-

_h*ch

. 0,28%0,17
VOIescalon - =5

* 1,85 %10 = 0,44 m3

*a*x N

k
Peso,s.qi0n = VOloe * peso esp. H° = 0,44 m3 « 2500m_g3 = 1.100 kg

Avompa = 1,85 % 3,44 = 6,36 m?

_ Pesogscqion 1100
Qescalon = Arampa - 6,36

= 172,96 kg/m?
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kg

- 375 kg/m?

Qrampa =t * peso eSP-HO = 0,15 m* 2500

Qacabados = 90 kg/mz

Carga Muerta = Qescalon + qrampa + Qacabados = 63796 kg/mz
Calculo de la carga muerta para el descanso.-

kg

Qdescanso = t * peso esp. H° = 0,15 m * 2500F =

375 kg/m?

Qacabados = 90 kg/mz

Carga Muerta = Qdescanso + Qacabados = 465 kg/mz

La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se obtiene de tabla de

la Norma Boliviana de Hormigon Armado, el cual es de 300 kg/m2.

CM =637,96kg/m? CM =465 kg/m?
RAMPA DESCANSO
CV = 300 kg/m® CV=300 kg/m

Las carga total actuante en la rampa es: Q rampa = 1,6*637,96 +1,6*300 = 1.500,74 kg/m?,
en el descanso la carga es Q descanso = 1,6*465+1,6*300 = 1224 kg/m®.

1.500,74

i

o7

2.00

2,80 2,00 -
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3.879,2

2,00
4.049,79

2,80 2,00

Resultado del momento y cortante maximo.-
M max.= 4.049,79 kg m
V méx.= 3.163,60 kg
Ra = 3.486,47 kg
Rg = 3.163,60 kg
Altura util.-

d=t—r=15cm—-2cm =13 cm
Célculo de la armadura positiva.-

_ 404.979 kg * cm
~ 100 cm * (13 cm)? * 140 kg/cm?

Ly =0,171

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 2,8 tabla universal para flexion

simple o compuesta.
Con: ud = 0,171 se obtiene una cuantia mecanica de w = 0,194

140 Kg/cm?
3652 Kg/cm?

A; = 0,194 %100 * 13 = = 9,668 cm?

Ay min = 0,0018 * b * h = 0,0018 % 100 * 15 = 2,7 cm?
As min < As necesaria OK!

9®12 = 10,17 cm® > 9,67 cm?
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Espaciamiento: 100/N° barras =100/9 = 11,11 ~ 10 cm
Para el ancho real de 1,85 m se tiene: N° = 185*8,56/100 = 15,84 = 16 pza.
Se empleara: 1612C/10
Refuerzo negativo.-

B 387.920 kg *x cm
~ 100 cm * (13 cm)? * 140 kg/cm?

2% = 0,164

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 2,8 tabla universal para flexién

simple o compuesta.
Con: ud = 0,164 se obtiene una cuantia mecanica de w = 0,185

140 Kg/cm?

=92 2
3652 Kgjem?2 . 20 em

A, = 0,185 %100 % 13 *

Ag min = 0,0018 % b * h = 0,0018 * 100 * 15 = 2,7 cm?
Asmin < As necesaria  OK!
9d12 = 10,17 cm® > 9,20 cm?
Espaciamiento: 100/N° barras = 100/9 = 11,11~ 10 cm
Para el ancho real de 1,85 m se tiene: N° = 185*8,14/100 = 15,06 = 16 pza.
Se empleara: 16 ®12C/10

Refuerzo transversal por temperatura.-

cm?
Ay =0,0018*b*h =0,0018+100%15=2,7 7

6® 8 = 3,018 cm’ > 2,7 cm’
Espaciamiento: 100/N° barras = 100/6 = 16,67 cm

Seempleara: 6® 8 C/15cm
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Disefio de la rampa superior.-

1.500,74
1.224 ‘
anssssen
3,44 200
A
2,00 2,80
-3.946,94
T 2,00

4.307,53

T2.341,29 2.234,59
2,00 2,80

Resultado del momento y cortante maximo:
M méx.= 3.946,94 kg m
V méax.= 4.307,53 kg
Ra =2.341,29 kg
Rg = 4.307,53 kg

Altura util:

d=t—r=15ecm—-2cm =13 cm
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Calculo de la armadura negativa:

_ 394.694 kg x cm
~ 100 cm * (13 cm)? * 140 kg/cm?

2% = 0,167
Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 2,8 tabla universal para flexién

simple o compuesta.
Con: ud = 0,167 se obtiene una cuantia mecanica de w = 0,1885

140 Kg/cm?

— 2
3652 KgJem? _ 32 cm

A; = 10,1885 %100 * 13 *

Ag min = 0,0018 * b * h = 0,0018 * 100 * 15 = 2,7 cm?
Asmin < As necesaria  OK!
9d12 = 10,17 cm® > 9,39 cm?
Espaciamiento: 100/N° barras = 100/9 = 11,11~ 10 cm
Para el ancho real de 1,85 m se tiene: N° = 185%8,31/100 = 15,37 = 16 pza.
Se empleara: 16€12C/10
Célculo de la armadura positiva:

_ 223.459,00 kg * cm
100 cm * (13 cm)? * 140 kg/cm?

Ly = 0,0944

Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) del cuadro 2.8 tabla universal para flexion

simple o compuesta.
Con: pd = 0,0944 se obtiene una cuantia mecénica de w = 0,10

140 Kg/cm?
3652 Kg/cm?

Ay = 0,10 %100 * 13 * = 4,98 cm?

Ag min = 0,0018 b * h = 0,0018 * 100 * 15 = 2,7 cm?

As min < As necesaria OK!
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5®12 = 5,65 cm’ > 4,98 cm’
Espaciamiento: 100/N° barras = 100/5 = 20 cm
Para el ancho real de 1,85 m se tiene: N° = 185%4,4/100 = 8,14 = 9 pza.
Se empleara: 9 ®12C/20

Refuerzo transversal por temperatura:

cm?
A, =0,0018* b x h=0,0018+100 * 15 = 2,7 7

6® 8 = 3,018 cm’ > 2,7 cm?
Espaciamiento: 100/N° barras = 100/6 = 16,67 cm
Se empleara: 6 ® 8 C/20

Analisis transversal en el descanso:

Rc=715,6 kg/m

L]
e o

T1.323,86 T 1.323,86

3,70
Mmax= 1.224,57 kg m | i

_ 122.457 kg x cm
~ 100 cm * (13 cm)? * 140 kg/cm?

Ly = 0,052

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 2.8 tabla universal para flexion

simple o compuesta.
Con: pud = 0,052 se obtiene una cuantia mecanica de w = 0,0576

140 Kg/cm?
3652 Kg/cm?

Ag; = 0,0576 x 100 = 13 * = 2,87 cm?

Ag min = 0,0018 b * h = 0,0018 * 100 * 15 = 2,7 cm?

As min < As necesaria OK!
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6®8 = 3,018 cm? > 2,87 cm’
Espaciamiento: 100/N° barras = 100/6 = 16,66 =~ 15 cm

Se empleara: 6d8C/15

3.486,47 kg/m

‘ 1,85m \
\ |

M max.= 1.491,55 kg m

B 149.155 kg * cm
~ 100 cm * (13 cm)? * 140 kg/cm?

Ly = 0,063

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 2.8 tabla universal para flexion

simple o compuesta.
Con: ud = 0,063 se consigue una cuantia mecanica de w = 0,065

140 Kg/cm?

= 3,24 cm?
3652 Kg/cm? cam

Ag; = 0,065 %100 * 13 =

Agmin = 0,0018 * b * h = 0,0018 % 100 * 15 = 2,7 cm?
Asmin < As necesaria  OK!
708 = 3,521 cm® > 3,24 cm?
Espaciamiento: 100/N° barras =100/7 =14,3 ~ 15 cm

Se empleara: 7®8C/15
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1.81

0.5 0.5

2.8 2
1 1
@8c/10 Ti

@8c/10

Muro de fabrica

Tabla 3.16: Resultados de armadura en grada

Armadura
Seccion Tipo Superior| Inferior
A-A | Longitudinal | @8c/10 | @12¢/10
B-B | Longitudinal | @8c/10 | @12c¢/10
C-C | Longitudinal | @8c/10 | @12¢/10
D-D | Transversal | @8c/20 | @8c/20
E-E | Transversal | @8c/10 | @12c/10
F-F | Transversal | @8c/20 | @8c/20

Tabla 3.17: Lista de armadura en grada

Medicion
Seccion| Cara |Didmetro| Numero Longitud Total Peso (kg)
(m) (m)

A-A | Superior| @8 19 6.05 114.95 45.4
A-A | Inferior | @12 19 0.81 15.39 13.7
A-A | Inferior | @12 19 4.29 81.51 724
A-A | Inferior | @12 19 2.43 46.17 41.0
A-A | Superior| @8 19 0.93 17.67 7.0

A-A | Inferior | @12 19 1.01 19.19 17.0
B-B |Superior| @8 22 3.89 85.58 33.8
B-B | Inferior | @12 22 3.89 85.58 76.0
C-C | Superior| @8 19 2.76 52.44 20.7
C-C | Superior| @8 19 4.31 81.89 32.3
C-C | Inferior | @12 19 6.36 120.84 107.3
D-D |Superior; @8 21 1.95 40.95 16.2
D-D | Inferior| @8 22 1.95 42.90 16.9
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Medicion
Seccién| Cara |Didmetro| Namero Lo?rgra:)tud -I;?Tt;l Peso (kg)
E-E |Superior| @8 1 2.20 2.20 0.9
E-E | Inferior | @12 1 2.20 2.20 2.0
F-F | Superior| @8 17 1.95 33.15 13.1
F-F | Inferior @8 17 1.95 33.15 13.1
Total + 10 %| 581.4

Fuente: Elaboracion propia

3.4.5.5. Disefio de losa alivianada.- La verificacion se lo realizara en aquella losa

correspondiente al portico N° 30 y portico N° 31.

La losa alivianada o forjado unidireccional esta formada por:

e Viguetas pretensadas.
e Complemento aligerante de Plastoform.

e Losa superior de hormigon.

Figura 3.38 Losa alivianada

Fuente: Elaboracion propia
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3.4.5.5.1. Disefio de la armadura negativa.- La armadura en losas se disefia a flexion,

con la combinacién de cargas mas desfavorable: 1,6 Qpp + 1,6 SC

Figura 3.39: Corte transversal del forjado de viguetas.

Carpeta de nivelacion  acerq de distribucion

Carpeta de compresiéy

T o) oy

Baldosa ceramica

. o 1)

Plastoformo
Vigueta pretensada

Cielo razo de yeso

Fuente: Elaboracion propia

Resumen de cargas muertas solo se refiere a las cargas complementarias por la obra fina

que es el revoqué de yeso y sobre piso con baldosa ceramica y el peso propio de la losa.

El peso de la baldosa ceramica de espesor = 1 cm es: 1800 kg/m?
P. baldosa = 1800 Kg/m® * 0,01m = 18 kg/m*
Yeso = 1.250 kg/m** 0,01m = 12,5 kg/m?

Carpeta de Nivelacién.- El mortero de cemento se cuantificado como = 2100 kg/m?

Peso de la carpeta de nivelacion: 2100 kg/m®* 0,02m = 42 kg/m?
Por lo tanto el peso de la carga en el forjado debido a la obra fina es:

Peso de la baldosa ceramica + peso de la carpeta de nivelacion o sobre piso de 2 cm de
espesor + peso del cielo razd de yeso de 1 cm de espesor.

Peso de instalacion eléctrica se considera: 16 kg/m?
Qsa= 16 + Ppiso + Pcr = 16 +18 + 12,5 + 42 = 88,5 kg/m* ~ 90 kg/m?

Nota: El anlisis de la carga de acabado de la losa se encuentra en el anexo A-3 Analisis de

Cargas.
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Anélisis de carga de peso propio.- La vigueta prefabricada de hormigdn pretensando es el

elemento mas comun, que es un producto de fabricacion industrial con calidad garantizada.
Dimension de la vigueta

a=5cm
b=12 cm
d=4cm
e =12cm
g=6cm
h=4cm
j=3,5cm
k=38 cm

o
)

A(plastofor) = (38 % 16) + (3 * 12) = 644 cm? = 0,0644 m?
A(vigueta) = (12 4) + (5% 6) + (3,5 * 3) = 88 cm? = 0,0088 m?
El nGmero de viguetas o piezas de plastofor en un metro.

100cm
50

=2 Pza/m
Se calcula el area de seccion para el hormigon.
A(H®) = 100 %21 — 2 % (644 + 88) = 636 cm?/m = 0,0636 m?/m

Se adoptara un peso de plastofor = 0,675 kg/pza y un peso especifico del hormigén de:
Y = 2500 kg/m®.

Pza kg m3 m3
* 0,675 —) +10,0088— 2500 * 2 ] + | 0,088 — * 2500
m m

Qmuerta = (2 - Prd

Qmuerta = 265,35 kg/m?
Qsa = 90 kg/m? Qr = 90 + 265,35 = 355,35 kg/m?
Caga permanente = 355,35*0,5 = 177,675 kg/m

Caga de uso = 300*0,5 = 150 kg/m
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Qtotal = 1,6 177,676 + 1,6 * 150 = 524,16 kg/m

Diagrama de Momentos Flectores
1.179,36 kg*m 1.179,36 kg'm

U

| o |

Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)
M, 1.179,36 * 100

ba = b, * d? x f.4 “50cm= (18 cm)? * 140 kg/cm?

= 0,05

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 2.8 tabla universal para flexion
simple o compuesta.
Con: pd = 0,05 se consigue una cuantia mecanica de Ws = 0,0522

Disposicion de la armadura: (As)

A bw s d « 2 00522 % 50 cm # 18 140 kg/cm’
= *k *k ¥ — = * * ¥ —
e S M 3652 kg/em?

= 1,80 cm?
As = 1,80 cm?
Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0018

Ag min = Winin * by, * h = 0,0018 * 50 cm * 21 cm = 1,89 cm?

Se escogera el &rea mayor (As) = 1,89 cm?
Los tipos de diametros a utilizar son:

NUmero de piezas

®8 As(cm?) =0,503 N° =3,757— 4
®10  As(cm?) =0,785 N° =2,407— 3
®12  As(cm?) =113 N° =1,673— 2

Se utilizara: 1P @12 mm + 1P ®10 mm
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Asp12mm = 1% 1,13 = 1,13 cm?
As@P10 mm = 1 % 0,785 = 0,785 cm?
1,91 cm? > 1,80 cm? 1Ok cumple!!
3.4.5.5.2. Disefio de vigueta pretensada.- La préctica actual pide una resistencia de 350 a

500 kg/cm? para el hormigén presforzado, mientras el valor correspondiente para el
hormigdén armado es de 200 a 250 kg/cm? aproximadamente.

Adoptandose las siguientes resistencias caracteristicas:

=350 kg/cm? Hormigdn pretensado.

f o

foe =210 Kg/cm?  Hormigdn armado.

a) Carga de peso propio.- La vigueta de hormigon pretensado logra generar seccion
mucho mas esbelta que las de hormigon armado vaciada en sitio, continuacion se indica las

especificaciones técnicas de viguetas pretensadas de Concretec como base de informacion.

Tabla 3.18: Caracteristicas técnicas de la vigueta pretensada

Producto Dimensione (cm) Peso Tipo de
a b h L Promedio | Hormigon
Viguetas Pretensadas | 11a12 6 10 | hasta9m 18 350 kg/cm?
L ] Dimensiones (cm)
Descripcion Referencia
Simple Dable
Distancia entre ejes D 50-58-60 62-70-72
Altura del complemento hl De10a 25 Del12a25
Altura carpeta de compresion h2 5 5
Altura paquete estructural H De 15a 30 De 17 a 30

Qviqueta = ]H° * A

Quigueta = 2400+ 0,0088 = 21,12 kg/m
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Dimensiones de la seccién transversal:

a

a=5cm ; s=50cm —

b=12cm; k=38cm

oQ
@

d=4cm; j=35cm

e=12cm ; h=4cm

g=6cm
A(plastofor) = (38 % 16) + (3 * 12) = 644 cm? = 0,0644 m?
A(vigueta) = (12 *4) + (5% 6) + (3,5 * 3) = 88 cm? = 0,0088 m?

b) Carga de la capa de compresion.- La capa de compresion de hormigén tendra un
espesor de 5 cm, el area de seccion del hormigén A(H®) = 100 %21 — 1 = (644 + 88) =
636 cm?/m

Q hormigén=— 2400 * 0,0636 = 0,5 = 76,32 kg /m

Célculo del nimero de piezas de plastofor.- EI nimero de viguetas o piezas de plastofor

en un metro.

100cm
50

=2 Pza/m

Carga del complemento.- ElI complemento que se utiliza es plastoformo (poliestireno
expandido), con una unidad de 2 pza / m? se adoptara un peso de plastofor = 0,675 kg /

pza.
Qplastofor =2xs%0,675
Qplastofor =2%05%0,675=0,675 kg /'m

Carga muerta—> QM = Q normigon + Q plastofor + Q vigueta = 76,32 + 0,675 + 21,12 = 98,12
kg/m

Carga de acabado — Q acabado =90 * 0,5 =45 kg / m
Carga muerta total — Qur = 143,12 kg/m

Carga muerta sin vigueta —» QM invigueta= 122 kg /m
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Carga muerta con vigueta — QM convigueta = 143,12 kg / m

Momento.- Es necesario separar momentos de la carga permanente y de sobrecargas.

2
Momento de la carga permanente: Mp = 143,12 % = 644,04 kg-m
2
Momento de la carga de vigueta: Mo =21,12 * % =95,04kg-m

Momento de la carga de uso: Mv = 150 * %2 =675kg-m
Momento de transferencia.-

Mt = Mp + Mv = 644,04+ 675 =1.319,04 kg- m

Datos para el disefio.-

fc =350 kglem? resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias de edad.

fici = 0,75 * fco = 262,5 kg/lcm?, resistencia del hormigén a los 7 dias de edad
considerando que el preesfuerzo se transmitird a los 7 dias, a esta edad el hormigon

generalmente alcanza del 75- 80% de su resistencia a los 28 dias.

Esfuerzos Admisibles del hormigdn.-** La normativa norteamericana ACI, muy distinta
a la europea en este tema en hormigén, es del maximo interés al estar basado en una intensa

experimentacion y en una larga experiencia de uso. Las limitaciones sugeridas son:

Esfuerzo de compresion en las fibras extremas. aci =—0,6 x f’ci =—157,5kg/cm?
Esfuerzo de tension de las fibras extremas. gti = 0,8+ \[f'ci =12,96 kg/cm?

Esfuerzo de compresion en las fibras extremas.  acf = —0,45 = f’c = —157,5 kg/cm?
Esfuerzo de tension de las fibras extremas. atf =1,60*./fc =2993kg/cm?

Esfuerzo permisible en el acero.- El acero de refuerzo suplementario convencional

(varilla de acero), se usa cominmente en la region de altos esfuerzos locales. “*%

Resistencia del acero  fpu = 18.000 kg/cm?

(*11) Ref.: Reglamento para Hormigén Estructural (ACI 3185-08) y Comentario, capitulo 18, pag. 299
(*1D) Ref.: Reglamento para Hormigén Estructural (ACI 3185-08) y Comentario, capitulo 18, pag. 300
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fpy = 0,9 * fpu = 16.200 kg/cm?

Pt = 0,94 fpy < 0,80 fpu Po =0,82 fpy < 0,74 fpu

0,94 fpy = 15.228 kg/cm? 0,82 fpy = 12.960 kg/cm?

0,8 fpu = 14.400 kg/cm® 0,74 fpu = 13.320 kg/cm?

Esfuerzo — Po = 12.960 kg/cm? Fuerza — Po =12.960* (0,784) = 10.161 kg

Asp = 4%(0,196 cm?) = 0,784 cm?
ft = 12.960/0,95 = 13.642,11 kg/cm?

Donde:

fpu : Resistencia dltima del acero.

fpy : Resistencia de fluencia (16.200 kg/cm?).
Asp : Area de acero.

Propiedades geometricas de la seccion.- Se analiza a la vigueta como un elemento simple
gue esta expuesto a su peso propio y a la fuerza de preesfuerzo inicial en una primera etapa
y cuando el elemento estructural se encuentre en estado de servicio, se producen las

perdidas donde se analiza a la estructura con un elemento compuesto.

Figura 3.40: Propiedades Geométricas de la Seccion

Capa de Compresién e= Hcm Malla de Compresion S=30c

% (/ O O T

kT 1 |
Vigueta Pretensada Complemento de Plastoformo

Fuente: Elaboracién propia
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Propiedades de la seccidén Simple Propiedades de la seccion Compuesta

H=10cm Ho=21cm (Altura de la seccién)
A =88 cm’ Ao = 310 cm? (Area de la seccin)
| = 634,38 cm* lo=10.224 cm* (Momento de inercia “cje x”)
Ycg =4,05cm Ycgo =11,25cm  (Centro de gravedad “eje x”)
Cl1=595cm Clo =8,87cm (Brazo mecanico superior)
C2=4,05cm C20=12,13cm (Brazo mecanico inferior)
S1=106,62 cm® Slo=1.152,65cm®> (Médulo seccién superior)
S2 = 156,64 cm® S20=842,87cm®  (Mbdulo seccién inferior)
e=2,10cm eo =12,13cm  (Excentricidad al eje neutro)

oci = % - % - % = —0,6f-:::?:::-ci

oti = —<2+ 22— 2 < 0,80 [foc
ocf = — ;WTZ + % - n*:i > —0,45fcc

= Mt _mePire Pl o
Utf S20 S2o0 Ao — L6 f ¢

Mt n+*Pixeo n*Pi
2

Donde:

M,: Momento debido a peso propio de la vigueta (estado inicial) (kg * cm).
My: Momento debido a la totalidad de las cargas (kg * cm).

P;:  Fuerza de pretensado inicial (kg).

e:  Excentricidad maxima de los cables de pretensado con respecto al cg (cm).
n.  Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a largo plazo.

Verificacion de esfuerzos
k k
oci = —312,36—0 > —157,50 —o
cm cm

k k
oti = —447—2 < 12,96 —=
cm cm

- _ LU kg _
ocf = —63,36 —% < —157,50 -
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otf = 24,56 —2; < 29,93 -
Calculo de las pérdidas de la fuerza de pretensado.- Se las calcula con la finalidad de
concluir con que las consideraciones hechas anteriormente sobre las perdidas hayan sido las
correctas. Se calculan las perdidas instantaneas y diferidas.

a) Pérdidas Inmediatas.-

a.1l) Acortamiento Elastico:

AAE = ( Ep )
~ \Ecpi -fegp

Ep: Mddulo de deformacion longitudinal de las armaduras.

Ecpi: Mddulo de deformacion longitudinal del hormigén para la edad (j) correspondiente al

momento de la puesta en carga de las armaduras.

fcgp: esfuerzo del hormigon en el centro de gravedad de la armadura activa debido a la
fuerza de preesforzado después de la transferencia y al peso propio del miembro en las

secciones de momento maximo.

Po N Poxe? Moxe 10.161 N 10.161 * 2,102 9.504 % 2,10
= —_— — = % S
fegp = i I 88 634,38 634,38
fcgp = 136,03 kg/cm?
AAE = ( 2:000.000 ) 136,03 = 1.038,73 k 2
= \Zs191602/) 13603 = 1.03873 kg/cm

b) Pérdidas diferidas.-
b.2) Contraccién del hormigon:
ACc=1.193 —10,5+«H
ACc =1.193 — 10,5 * 60 = 563 kg/cm?

H: el promedio anual de la humeda relativa (60%) “fuente: SENAMHI, estacion del
Aeropuerto”
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b.3) Flujo Plastico:
AFP =12 fcgp — 7 * fcds = 0

Mcm 54900+ 2.10

T T 7 63438

feds = = 181.74 kg/cm?

122 = 62
Mcm = —g 100 = 54900 kg - cm

AFP =12 136,03 — 7 * 181,74 = 360,20 kg/cm?
Donde:
Mcm : Momento maximo de la carga muerta sin vigueta.

fcds : Esfuerzo en el hormigon en el centro de gravedad de los alambres debido a cargas
muertas que son aplicadas en el miembro después del preesforzado.

c.2) Relajacion del acero en la transferencia:
1 ft
AAE1 = 0" log(t) * (fp_u_ 0,55) * ft

t=enhoras; t=30h

AAE1 ! log(30) (13'642’11 0 55) 13.642,11 = 588,62 k 2
= — x | ———— — * =
T 16200 O /62 keg/em
Tabla 3.19: Resumen de pérdidas
Pérdidas Af (kg/cm?) (%)
Acortamiento Elastico 1.038,73 8,01
Contraccién del Hormigén 563 4,34
Flujo Plastico 360,20 2,78
Relajacion Diferida 588,62 4,54
Total de Pérdidas 2.550,56 19,68

Fuente: Elaboracién propia
Las perdidas asumidas fueron 20% Yy las pérdidas reales obtenidas son 19,68%
Célculo de la fuerza efectiva de preesfuerzo:
Ff = Po - Y Pérdidas = 12.960 — 2.550,56 = 8.800,07 kg/cm’

Pe = 8.800,07 * 0,78 = 8.119,36 kg
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Verificacion de esfuerzos:

8.119,36 8.119,36 = 2.10 N 9.504
88 156,64 156,64

oci = — —312,36 kg /cm? > —157,50 kg/cm?

8.119,36 8.119,36 x2.10  9.504

P _ _ 2 2
oti = 38 + 106.62 106.62 4,47 kg/cm* <1296 kg/cm
_ 8.119,36 4 8.119,36 + 12,13 131.904 = 77Tk 25 1575k )
9/ =""310 1.152,65 115265 >/ kg/em > kg/em
8.119,36 8.119,36 *12,13 131.904 ) )
otf = — - + = 24,56 kg/cm* > 2993 kg/cm

310 842,87 842,87

Verificacion del esfuerzo Cortante:

Vu < gVn ; Vn=Vc+Vs
Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion
Vn = EI cortante total resistente del elemento

Ve = Cortante que resiste el hormigon | [[[[[[[[[J[ILLITLLLTTLLITELITIT]

Vs = Cortante que resiste el acero ! !

@ = Coeficiente de reduccion de resistencia Vmax

(0,85) A
<> N

VA=q*L/2 h/2
V MAX=VA- qh /2
M =VA* h /2-q h"2 /8

Vm = Qm*L/2 =122 * 6/2=366 ky —> VMpax.= 359,9 kg —> M= 18,15 kg m
Vpp = Qpp*L/2 = 21,12 * 6/2 = 63,36 kg —> VpPpmax.= 62,30 kg —> M= 3,14 kg m
VWV = QU*L/2 = 150 * 6/2 = 450 Kg —> VVmax.= 442,5kg —> M=22,31kgm

Vu = 1,4 *(359,9 + 62,30) + 1,7 * 442,5 = 1.343,33 kg

Célculo del Cortante de agrietamiento:

:(Qp+Qs)*L

h
Vi > +(Qp+Qs)*E
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Vi=906,91 kg
bw =5+ n (12-5) = 10,6 cm
h=n (21-10)+10 = 18,8 cm

dp=0,8*h=0,8*18,8 =15,04cm

— _ (Pe  PxexC2 _ _ Mppxc2
fpe = (A + I ) f20 = I
fpe =-201,12 kg/cm2 f2¢ = (3,14*100)* 4,05/634,38 = -2,01 kg/cm2

I
Mcre = C_;o<@+ |fpel — |f2Q)|> = 32.653,57 kg m

Vm +v

Ver = * Mcre = 6.475,83 kg

m+v

| fpe | : Esfuerzo de compresion en la cara a tension que resulta de la fuerza efectiva de

preesfuerzo actuando sola.
| 20 | : Esfuerzo en la fibra inferior por el peso propio de la viga.

Resistencia nominal del hormigén cuando presenta figuracion por flexion y corte

Vei = 0,159 *\/fc + bw * d + Vpp + Ver = 7.130,92 kg
Vci : Cortante nominal que inician como grietas de flexion
Célculo del cortante de agrietamiento en el alma
o=0°

Vp =Po* sin (a) = 0 kg (Componente Vvertical de la fuerza efectiva de preesfuerzo)

fpc = Po/A = 8.119,36 /88 = 92,26 kg/cm? (Esfuerzo de compresion en el hormigén después
de pérdidas)

Vew = 0,93 *(y/fc + 0,3 fpc)bw * dp + Vp = 8.983,21 kg

Se adopta el menor (Vcw ; Vei) — V¢ =7.130,92 kg
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0,85*7.130,92 = 6.061,28 kg  0,85Vc > Vu s6lo el hormigdn resiste el esfuerzo de corte

6.061,28 kg > 1.343,33 kg
Verificacion a la Deflexion:

a) Verificacion de la deflexion en la etapa inicial:
Adinstantaneas = 1.038,73 kg / cm’?

Pi=10.161 - 0,78 * 1.038,73 = 9.350, 79 kg

Ecc = 14.000*%,/(fci) = 14.000*,/(262,5) = 226.825,92 kg / cm’

A _1*Pi*e*L2_439
presf.—m— ) cm

Aprest : Deflexion a corto plazo producto de la fuerza de preesfuerzo inicial.

App : Deflexion debido al peso propio de la vigueta.

App = 5% Qpp * L* _ 5% 21,12 * 600* _ 248 em
384« Ecc*1 384 x226.825,92 * 634,38 * 100
Atotal = App - Apresf=2,48 — 4,39 =-1,91cm=1,91cm (})
Aadm = L/300 = 600/300 =2 cm
2cm >1,91cm Cumple
b) Verificacion de la deflexion en la etapa final de servicio:
Ecc = 14.000%,/(fc) = 14.000*,/(350) = 261.916,02 kg / cm’
_ 5% (Qh* + plastofor) * L* _ 5 % (76,995) * 600* 047 em
384 * Epc x 1 384 % 261.916,02 * 10.224 * 100 '
Aacab. = 5* (Qacab.) * L* _ 5 % (45) * 600* _ 028 em

384 x Epc*1  384%261.916,02  10.224 * 100
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5 (Qu) Lt 5 * (150) * 600*

Acv = = = 0,94
CV = Sg4xEpcr]  384+261.916,02+ 10224100 _ Cotem
A _1*Pe*eo*L2_166
presf.= 8xEpcl =1,66cm
Api + Apref.
AT = —Apref. —pfprc + (Ao + Aacab.+Am)(1 + Cc) + Acv
4,39 + 1,66
AT = —1,66 - —————2,3 + (248 + 0,28 + 0,47)(1 + 2,3) + 0,94 = 2,98 cm

Cc : Coeficiente de flujo plastico para el hormigén (Ce= 2,3 “Disefio de estructuras de

concreto Arthur H. Nilson duodécima edicion, tabla 2.1 pag. 42)
Aadm = L/240 + 0,5 = 600/240 + 0,5 =3 cm

3cm > 2,98 cm Cumple
Verificacion a la flexion:

B Yp pp * fpu
fps _fpu(l_ﬁ—f’c )
Donde:

yp : 0,28 para fpy/fpu no menor que 0,9 “factor que depende del tipo de acero de
preesfuerzo”

B1: Relaciones familiares entre la altura del bloque de esfuerzos y la distancia al eje neutro
0,8)

fpu : Resistencia Gltima del acero (18.000 kg/cm?)

fpy : Resistencia de fluencia (16.200 kg/cm?)

dp : Altura efectiva hasta el centroide del acero de preesfuerzo (15,04 cm)
b : Ancho de la cara a compresion (10,6 cm)

Mn: Momento nominal

_As 0,784
“bxdp 10,6 * 15,04

PD = 0,0049
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fps = 16.406,70 kg/cm?
Profundidad del bloque de Compresion.

As * fps

a=m=4,08cm

a
Mn = As * fps * (dp — E) =167.223,8 kg cm

Mu = 1,4*Mp + 1,7*Mv = 1,4 * 644,04 + 1,7 * 675 = 2.049,16 kg m
@Mn > Mu
150.501,42 kg cm > 204.916 kg cm

Esfuerzos durante el hormigonado.- En los forjados de viguetas, hasta el endurecimiento
del hormigon “in situ” la pieza prefabricada funciona como una viga continia con luces
entre sopandas y que debera resistir el peso propio del forjado mas la sobrecarga de

construccion.

o 3.41: Armado la losa alivianada
liston de

arriostre »
2" x 2" capa de compresion e=5cm
\ g'_\lligueta pretenzada

\ liston de soleras liston \ /

\ “ seguridad de2"x4" de |
cufiade [~ de2"x2" 2"x3" | 7 listén
de 2 " x 2 "

puntales de
' madera

N\~ cufa N ﬁf N
de apriete 195 cm

Fuente: Elaboracion propia

\ |
\ f 1
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8.119,36 8.119,36 x2.10 9.504

P —_ 2o _ 2
oci = 38 156,64 + 156.64 312,36 kg/cm* > —157,50 kg /cm
,_ 811936 811936210 9504 _ ., o
ol =~""gg 106,62 10662 W47 kg/em D6 kg/em
_ 811936 8119361213 131904 _ . . o
ocf = =315 1.152.65 115265/ >77kg/cm S kg/em
811936 8119361213 131.904 , ,
otf = — - + = 24,56 kg/cm* <2993 kg/cm

310 842,87 842,87
Idealizacién de la vigueta apoyada sobre la solera:
QtOtal = Qm sin vigueta + QV + Qvigueta: 122 + 150 + 21,12 = 293,12 kg / m

Figura 3.42: Carga aplicada en la vigueta pretensada.

Q=293,12kg/m

/) /) /) /)

1,95 m 1,95 m | 1,95 m

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.43: Diagrama de momentos flector en la vigueta pretensada

-
89,45 32,34 89 45
236,01 kg 643,35 kg 643,35 kg 236,01kg

1,95 m 1,95 m 1,95 m

Fuente: Elaboracion propia
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Resistencia de las soleras y de los puntales:

Figura 3.44: Distribucion de las viguetas prefabricadas

complemento plastafor

capa de compresion e= 5cm

soleras (b=5cm; h=12cm)

puntal de D=10cm

Fuente: Elaboracion propia
Caracteristicas de la madera.- Madera perteneciente al grupo B con un peso especifico
(J)= 1000 kg / m®
Solera de dimension de 27x 6” A= 56 cm?
Carga del peso propio (Qsolera) = 1000 * 0,0056 = 5,6 kg / m
Carga de la losa (Qjosa) = 643,35*3,4 /1,70 = 1.286,7 kg / m
Carga total (Qtotal) = Qjosa + Qsolera= 5,6 + 1.286,7 = 1.292,30 kg / m

Figura 3.45: Carga sobre la solera

Q =1.292,30 kg/m

L\ L\ A

0,85 m | 0,85 m
\ \ \

1,70 m

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 3.46: Momentos Flector sobre la solera

. -116,71 kg m

] el [T
65,65 kg m

411,92 kg 1.373,1 kg

0,85 m ‘ 0,85 m

65,65 kg m

Fuente: Elaboracién propia
L=170 cm
Verificacion de la deflexion.-

5 x Qequi.x L* x kc
Amax = Qeq <

L
384+ EI k

o 571292301704 0416 _ 0o
MAaX = 384+ 75000« 100 120621 > ™

Aad —L—170—068
am'_k_250_’ cm

Donde:

Kc = Factor de deflexion segun tabla 16.8 ”Kc: 0,416”(Manual de Disefo para Maderas del
Grupo Andino pag.8.78)

K = Factor de deflexion maxima admisible segun tabla 14,5 ”K: 250” (Manual del Grupo
Andino)

A =0,65cm< 0,68 cm 'Ok cumple!!
Verificacion a Flexion:

_6x |[Mmax|
loml = =g <™

6*11.671,08

FPEYI 89,32 Kg/cm?

lom| =

Pag. 182



Donde:

Esfuerzo admisible a flexion (Grupo B) fm: 150 kg/cm? >

del Grupo Andino pég.13-3, tablal3,2. Esfuerzos Admisibles)

(Manual de Disefio para Maderas

Altura adoptada (h) = 6"

Base adoptada (b) = 2"

lom| = 89 32 Kg/cm? < 150 Kg/cmz 11Ok cumple!!

-Comprobacion del Modulo de Seccion:
M max

fm
2

h
Zreq.=b*—
q 6

Zreqg. >

130,67 cm® > 77,81 cm® 11Ok cumple!!
-Verificamos al corte:
El cortante maximo en el apoyo sera: Vmax = 625,46 kg

Si b es constante, el maximo esfuerzo de corte ocurre en el plano neutro. Para una viga de

seccidn rectangular el maximo esfuerzo de corte resulta:
V1 =Vmax- q*0.14 = 625,46 -1.292,30*0,14 = 445,00 kg

3L _ 3*445,00

T.= < T.= =11,92kg/cm?
2*b*h 2*4*14

11,92kg/cm? <12kg/cm?

Disefio del puntal.- El puntal es un elemento que esta expuesto a esfuerzo de ™
compresion. w
Fuerza de compresion R2 = 1.373,1 kg
Propiedades de la seccién:

285¢cm

Médulo de elasticidad minima (Emin.) = 75000 kg/cm?

Esfuerzo Admisible a compresién (fc) =110 kg/cm?
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Los elementos se clasifican como:
corto A <10
intermedio 10 <A <Ck
largo Ck <A <50

La seccion transversa es circular D=10cm; A=7854cm ;L =285cm

1.373,1
78,54

Calculo del esfuerzo real fa = % = = 17,48 kg/cm?

En el caso de escuadrias cuya seccion transversal presenta dimensiones iguales en ambos

ejes la esbelteces es:

A=1L/D =285/10 = 28,5

Calculo de la esbeltez limite Ck: Ck = 0,7025 fi — 18,34

Se trata de un elemento largo:  Ck< A< 50
Por lo tanto el esfuerzo serd: Fa = 0,329 * AEZ = 27,42 kg /cm?

30,38 kg/cm? > 17,48 kg/cm?

3.5. Especificaciones técnicas.- Son las que definen la calidad de la obra que el

contratante desea ejecutar por intermedio del contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
debera consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a
los que deben someterse para comprobacion de condiciones que han de cumplir, el proceso
de observacion previsto, las normas para la elaboracion de las distintas partes de obra, la
instalaciones que hayan de exigirse, las precausiones que deban adoptarse durante la
construccion, los niveles de control exigidos para los materiales y la accién, y finalmente

las normas y pruebas previstas para las recepciones correspondientes.

3.6. Resumen del Presupuesto de la Obra.- Para el proyecto se tom6 en cuenta las

actividades mas importantes y significativos, el computo métrico fue desarrollado por
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blogues debido a la magnitud del proyecto y los precios unitarios del proyecto se incluye el

costo de la mano de obra, materiales, herramienta, equipos, cargas sociales, gastos

generales, administrativos, impuestos y utilidades.

Los parametros tomados en cuenta para el presente proyecto se mencionan a continuacion:

PARAMETROS
CARGAS SOCIALES 60,00%
IVA 14,94%
IT 3,10%
HERRAMENTAS MENORES 5,00%
GASTOS GENERALES 10,00%
UTILIDAD 5,00%

El presupuesto general del proyecto es:

Tabla 3.20: Presupuesto General

Item Lista de Actividades Unid. | Cantidad UPnri't. F?’gf;?

1 | Limpieza general m° 585 23,51 | 13.753,35
2 Instalacion de faenas m’ 27 178,17 4.810,59

3 | Demolicion m’ 807,86 50,48 | 40.780,77
4 | Replanteo y trazado m’ 1.567,63 15,57 24.408,06
5 | Excavacién de zapatas (Terreno semi-duro) m° 530,90 56,42 29.953,38
6 | Rellenoy compactado m° 436,10 87,21 38.032,28
7 Zapatas de H°A° dosif. 1:2:3 m° 94,70 2.237,89 | 211.928,18
8 Sobrecimiento de H° A° dosif. 1:2:3 m° 36,10 2.422,44 | 87.450,08
9 Impermeabilizacidn de sobrecimiento m 633,61 23,97 15.187,63
10 | Columnas de H°A° dosif. 1:2:3 fck:210 kg/cm® | m° 58,20 | 3.634,81 | 211.545,94
11 | Viga de H°A? dosif. 1:2:3 fck: 210 kg/cm® m° 95,80 | 3.831,72 | 367.078,78
12 | Losa alivianada c/ vig. pretensada +plastoformo m’ 1.595,73 | 295,91 | 472.192,46
13 | Escaleras de H°A° dosif. 1:2:3 fck: 210kg/cm® m° 8,57 4.067,70 | 34.860,19
14 | Muro de ladrillos 6 huecos e=18 cm m’ 1.95391 | 163,36 | 319.190,74
15 | Muro de ladrillos 6 huecos e=12 cm m’ 115,39 117,73 | 13.584,86
16 | Contrapiso + empedrado P.B. m* 1.383,14 | 122,45 | 169.365,49
17 | Carpeta de nivelacion m’ 1.360,49 67,75 92.173,20
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18 | Cubierta de calam. # 28 + cercha m’ 1.365,61 | 301,72 | 412.031,85
19 | Cumbrera de calamina # 28 m 36,15 79,52 2.874,65
20 | Colocado de marcos + puertas de madera m? 257,03 672,90 | 172.955,49
21 | Colocado de ventana de aluminio ¢/ vidrio m? 854,24 586,19 | 500.746,95
22 | Revoque interno de yeso m° | 4.036,81 | 88,58 | 357.580,63
23 | Revoque exterior m”> | 1.113,73 | 140,03 | 155.955,61
24 | Revoque de cielo raso s/losa m’ 1.674,68 | 103,44 | 173.228,90
25 | Revoque de cielo falso m”> | 1.055,68 | 177,27 | 187.140,39
26 | Meson de HPA de a= 60cm m’ 7,01 493,24 | 3.457,61
27 | Revestimiento de muro ¢/ ceramico 20*30 m? 336,40 191,59 | 64.450,88
28 | Zocalo de ceramico nacional h= 10cm m 1.403,92 26,55 37.274,88
29 | Piso de ceramico esmaltado 20x 30cm m’ 2.891,42 | 216,92 | 627.206,83
30 | Colocado de puertas de aluminio ¢/ vidrio m’ 84,65 618,65 | 52.368,72
31 | Rampa de H® A° dosif. 1:2:3 m® 7,04 3.549,22 | 24.986,51
32 | Junta de dilatacion m 78 13,20 1.029,60
33 | Acabado de pared exterior m’ 1.113,73 22,55 25.292,81
34 | canaleta de calamina m 186,76 99,55 18.591,96
35 | Baranda metalica con tubo rectangular m 22 125,61 2.763,42
36 | Camara de isnp. de ladrillo gamb. 60*60 cm Pza. 7 884,00 | 6.188,00
37 | Pintura Interior y Exterior Latex m’ 7.800,85 36,75 | 286.681,24
38 | Quincalleria de puertas Pza. 77 173,33 | 13.346,41
39 | Quincalleria de ventanas Pza. 97 120,524 | 11.690,83
40 | Limpieza y retiro de escombros m° 64 58,09 3.717,76
PRECIO TOTAL (Bs) 5.287.852,90
PRECIO TOTAL ($us) 756.488,15

Precio total numeral: cinco millones doscientos ochenta y siete mil ochocientos cincuenta
y dos con 90/100 Bolivianos.

El 4rea de construccién del proyecto es de 2.978,73 m?, por lo tanto el costo de obra es de

Bs. 1.775,20 por metro cuadrado.
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CONCLUSIONES

Del presente proyecto “Disefio Estructural del Hogar Nueva Esperanza” se lleg6 a las

siguientes deducciones:

» Para la determinacion de la resistencia admisible del subsuelo en el lugar de
emplazamiento, realizando el ensayo de S.P.T. se lograron los siguientes resultados
de dos pozos; el primer pozo a una profundidad de 2 m con una resistencia
admisible de 1,00 kg/cm® y el segundo a una profundidad de 1,70 m con una

resistencia admisible de 1,33 kg/cm?.

> Este proyecto se redujo al calculo estructural mediante programas computalizados,
para una posterior verificacion del dimensionamiento de los elementos mas
solicitados de la estructura, tanto de la estructura metéalica como de la estructura
aporticada, donde los resultados obtenidos cumplen satisfactoriamente, bajo la
Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87 y el Manual de la AISC (Manual

of Steel Construction).

» Los resultados obtenidos del presente calculo estructural fueron satisfactorios en su
totalidad, puesto que, sé hizo un andlisis del comportamiento y racionalidad de los

elementos estructurales.

> Debido a la magnitud del proyecto hogar Nueva Esperanza, se decidio separar en
blogues por una junta de dilatacion a una distancia de 30 m de bloque a bloque,
siguiendo los pardmetros instituidos de la Norma Boliviana del Hormigdn

Armado.

> El tiempo de ejecucion de la obra es de 385 dias calendarios, con un costo total de
la obra de Bs. 5'287.852,90 haciendo un valor de Bs.1.775,20 por m®.



RECOMENDACIONES

> Realizando el anélisis de comparacion entre la cercha metalica y cercha de madera,
en la cual los dos materiales son aptos para el uso en el proyecto, lo mas

encomendable es utilizar la cercha metalica.

> Para el mejoramiento del proyecto es indispensable el disefio de la instalacion
eléctrica, el disefio de la instalacion de agua potable y la instalacién sanitaria con
sus respectivos planos, para cumplir con el proyecto a disefio final.

> Si bien la Norma Bolivia del Hormigon Armado (CBH-87), aconseja no
dimensionar columnas menores a 25 cm, en el presente proyecto se incluyo
columnas cuadradas de 20 cm x 20 cm. Llegando a lograr un adelantamiento en la

estética del edificio.

» La verificacion de la losa alivianada muestra que, es muy importante tener una
mayor consideracion sobre la etapa intermedia del hormigonado, puesto que la
vigueta por si sola debe resistir toda la carga del forjado mas una sobrecarga de

construccion, haciéndose necesario el uso de sopandas.
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