CAPITULO |
ANTECEDENTES



CAPITULO |
ANTECEDENTES

1.1.  El problema.

El indice de crecimiento de la ciudad de Yacuiba es del 5.06 % proyectado en el afio 2018
por el INE (Instituto Nacional de Estadisticas), dando como resultado un masivo crecimiento
de la poblacion en general. De ahi que surge la necesidad en diferentes barrios de solicitar
proyectos de infraestructura deportiva y cultural como son los complejos deportivos y centros

de ensefianza de musica y arte que vayan en bien de la nifiez y adolescencia.

El barrio Juan XXIII de la ciudad de Yacuiba ha solicitado al Gobierno Nacional la
construccion de una infraestructura destinada a cubrir las necesidades ya mencionadas y con

el fin de encontrar una recreacion sana para la nifiez y juventud.

El deporte y la mdsica son un factor fundamental y una herramienta decisiva para el

desarrollo de las personas y las sociedades.
1.1.1. Planteamiento.

Con el fin de un desarrollo saludable en la formacion de nifios y jovenes es necesario contar
con ambientes modernos y aptos para la practica de instrumentos musicales y deportivos
capaces de admitir el nimero de alumnos y acoger comodamente con los implementos

necesarios.

Actualmente el barrio Juan XXIII no posee un establecimiento con estas condiciones

necesarias para la practica de deporte y de instrumento musicales.
Las principales causas de demanda son:

e Falta de una infraestructura deportiva cultural.

e Aumento de la poblacion comprendida entre los 5 y 18 afios.
De mantenerse la situacion actual los prondsticos que se prevén son:

e Bajo desarrollo cultural y deportivo.



¢ Incremento del consumo de alcohol y drogas en jovenes.

Por las causas expuestas anteriormente, se buscd alternativas técnicas, las cuales son
planteadas en base a un disefio arquitectonico, el cual esta ligado a varios aspectos como ser:

La superficie disponible, la topografia, la tecnologia el aspecto cultural del lugar.

Hoy en dia las nuevas tendencias, sociales, econdmicas y tecnologicas obligan a la
optimizacion de las estructuras y uso mixto, por lo que se optdé en un “centro cultural

deportivo” para satisfacer varias necesidades con una misma infraestructura.

Las canchas de usos multiples son instalaciones deportivas que concentran las disciplinas de
basquetbol, futsal y véleibol. Estas canchas fueron construidas inicialmente para aprovechar
al maximo los espacios disponibles en areas urbanas y asi poder concentrar una serie de

actividades en espacio reducido.

Ademas de las actividades deportivas y recreativas, la infraestructura contara con un salén
multifuncional destinado a salon de baile para ballet, reuniones, presentaciones u otros

oficios que se requieran.
1.1.2. Formulacion.

Con el fin de cubrir la demanda y necesidad de la poblacion y brindar a los nifios y jovenes
una infraestructura eficiente, factible y de calidad es que se propone este proyecto para

brindar una ensefianza pertinente de expresiones culturales y deportivas.
El proyecto consiste en un “Centro Deportivo Cultural” que constara de:
e Una cancha polifuncional.
e Salon multiple de 100 personas.
e Aula de musica.
e Aulade pintura.

e Oficinas, depositos y bafios.



1.1.3. Sistematizacion.

Realizados los analisis de los planos arquitecténicos, del estudio de suelos correspondientes
al lugar de emplazamiento, del levantamiento topografico y de las cargas de servicio que
actuaran en la estructura, se escogio en la etapa de perfil los siguientes sistemas como planteo

estructural viable:

e Estructura de sustentacion de cubierta formada por cerchas metalicas tanto para

el bloque estructural como para la cancha polifuncional.

e Estructura de sustentacion constituida por vigas y columnas de hormigon

armado.
e Sistema de losas reticular en dos direcciones.
e Cimentacion superficial, losa de fundacion y zapatas.

Con todo esto se pretende beneficiar a todos los nifios/as, adolescentes del barrio Juan XXIII

y de los barrios aledafos del municipio de Yacuiba.
1.2. Objetivos.
1.2.1. General.

Realizar el disefio estructural del “Centro Deportivo Cultural del Gran Chaco”, mediante el
programa CYPECAD vy la aplicacion de la Norma Boliviana CBH-87 para el Hormigén
Armado y la especificacion para Acero Conformado en Frio, AISI 2007 utilizando el método
de Factores Carga y Resistencia “LRFD” para las cubiertas metalicas, garantizando asi la

estabilidad y la resistencia requerida.
1.2.2. Especificos.

e Conseguir informacién sobre la topografia del terreno y de los estudios del

suelo donde se emplazara el proyecto.
e Obtener los planos arquitectonicos del proyecto.

e Analizar las cargas a las que se encuentra sometida la infraestructura para poder

conocer el caso mas desfavorable presente en la estructura.
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o Utilizar el software informatico CYPECAD y CYPE-3D para el calculo y
disefio de la estructura de sustentacion y la estructura metalica respectivamente,

y verificar los resultados manualmente.

e Aplicar conocimientos de estructuras metalicas para su disefio de la cubierta de

la estructura y la cubierta de la cancha polifuncional.
e Desarrollar el disefio de la estructura aporticada y fundaciones de la edificacion.

e Realizar los computos métricos, evaluacion de costos y el cronograma de

actividades.

e Elaborar los planos estructurales.
1.3. Justificacion.

El proyecto contribuye al desarrollo del deporte y la mdsica que son actividades de caracter
recreativo con un amplio sentido social, con valores culturales que une naciones y nos ayuda

a comunicarnos y relacionarnos como sociedad.

Las razones por las cuales se elabora la propuesta del Proyecto de Ingenieria Civil son las

siguientes:
1.3.1. Acadéemica.

Consolidar y profundizar los conocimientos adquiridos en el disefio de cada uno de los
elementos que constituyen una edificacion y llevar a cabo en el campo practico la aplicacion
de lateoria. Asi como también investigar la aplicacion de técnicas de disefio y mantenimiento

de estructuras.
1.3.2. Técnica.

Al definir la alternativa de una estructura econdémica, sostenible y viable se estudiara los
aspectos técnicos y econdmicos que se adapten a la situacién del municipio y a las
condiciones fisicas que presenta el terreno, de esta manera aplicaremos las habilidades y
técnicas adquiridas ante una problematica real. Se buscara que las condiciones de disefio de
la infraestructura sean de calidad y suficientemente Utiles para sus funciones, haciendo uso

de normas vigentes en el pais para el calculo estructural.
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1.3.3. Social.

Asumiendo que las expresiones culturales y el deporte son una necesidad para el desarrollo
de la sociedad, que toda persona necesita para poder desarrollar sus habilidades en estas
areas, por esto se pretende contribuir con el disefio estructural del nuevo Centro Deportivo
Cultural del Gran Chaco, que brindaréd una edificacion confortable y segura, con ambientes
aptos y una cancha multiuso, para el desarrollo de la nifiez y juventud con una recreacion

Sana.

Las canchas deportivas son necesarias para cualquier sociedad ya que ademas de recrear la
mente, estas ayudan a las personas tanto en su salud como en su desenvolvimiento emocional.
También es importante mencionar que con este tipo de proyecto podemos impulsar talentos
deportivos sirviendo las canchas como un lugar de inspiracion para los jévenes. Incentivando
a los adolescentes a que practiquen un deporte podemos disminuir problemas tan comunes

como lo es la delincuencia, alcoholismo, drogadiccion, etc.
1.4. Alcance del proyecto.

De acuerdo con la informacién recopilada en el perfil, la propuesta y los planos

Arquitectdnicos, se considera Proyecto viable en lo social, técnico y econémico.

Cabe resaltar que en el proyecto no se realizara el disefio de las instalaciones de agua potable,
alcantarillado y de electricidad. En tal sentido se plantean los resultados que se pretende

lograr con el disefio estructural del proyecto.
1.4.1. Resultados a lograr.
Se pretende lograr los siguientes resultados:

e Se pretende analizar un aproximado del monto de inversion total de la obra para su

posterior ejecucion de la construccion en cuanto a estructuras se refiere.

e Elaboracion del planteamiento estructural y posterior disefio de todos los elementos
pertenecientes como ser: fundaciones, columnas, vigas, escaleras de H°A° y losas

reticulares.



Elaboracion de ejemplares plasmando el disefio y calculo realizado, conteniendo:
toda la memoria de célculo, planos estructurales, especificaciones técnicas y costo

economico para el emplazamiento fisico del proyecto.

1.4.2. Restriccionesy limitaciones.

Las siguientes restricciones fueron planteadas analizando el desarrollo del proyecto tomando

en cuenta el tiempo de ejecucion de la misma los cuales se indican a continuacion:

Solo se realizara el disefio estructural del Centro Deportivo Cultural del Gran Chaco.

Se recabarén los datos de ingenieria basica para elaboracion del proyecto de la
Consultora Integrales Velasco.

El disefio de instalaciones (eléctricas, sanitarias, potables) no se lo realizara.
No se realizara especificaciones técnicas de obra fina.

No se considerara el presupuesto de las instalaciones (eléctricas, sanitarias, potables),

en el presupuesto general.

1.4.3. Aporte académico.

Como aporte académico se realizara el disefio estructural de una losa de fundacién en el

Blogue 1, debido a la baja capacidad portante del suelo. Todo el marco teérico y los calculos

estructurales se desarrollaran en el Capitulo IV.

1.5. Localizacién del proyecto.

El presente proyecto se encuentra localizado en el departamento de Tarija, provincia Gran

Chaco, primera Seccién, municipio de Yacuiba, especificamente en el barrio Juan XXIII.

Macro localizacion, el proyecto esta ubicado en el departamento de Tarija, provincia

Gran Chaco, Primera Seccion.

Micro localizacion, el proyecto pretende beneficiar directamente a vecinos del barrio
Juan XXII1 y barrios aledafios que se encuentra dentro del Municipio de Yacuiba.

La obra se encuentra emplazada en las siguientes coordenadas UTM:



ZONA ESTE (E) NORTE (N)
20 K 42968527 ME | 7564872.66 m S

El predio tiene los siguientes limites colindantes son:

e Norte: Calle San Pedro.
e Sud Calle Juan XXIII.
o Este Av. Santa Cruz.
e CQOeste Calle Comercio.

Figura 1.5-1 Localizacion del proyecto.
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El municipio de Yacuiba, se encuentra aproximadamente a 235 Km de la ciudad capital de
Tarija, esta ubicada en el sur de Bolivia. Yacuiba es la capital de la Provincia del Gran Chaco
y la mas grande y poblada del Chaco Boreal y esta ubicada en la linea de frontera con
Argentina, a orillas de la extremidad sur de la Serrania del Aguaragie. Yacuiba est4 a una
altitud de 620 m s. n. m, con unas coordenadas de 22°00'50"S y 63°40'40"O.


https://es.wikipedia.org/wiki/Bolivia
https://es.wikipedia.org/wiki/Provincia_del_Gran_Chaco
https://es.wikipedia.org/wiki/Chaco_Boreal
https://es.wikipedia.org/wiki/Argentina
https://es.wikipedia.org/wiki/Serran%C3%ADa_del_Aguarag%C3%BCe

Figura 1.5-2 Localizacion de la provincia Gran Chaco.
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Fuente: Mapas geogréaficos de Google

Figura 1.5-3 Municipio de Yacuiba.

Fuente: Mapas geogréaficos de Google



1.5.1. Aspectos socioecondmicos relevantes.
15.1.1.  Poblacion.

Segun el censo de poblacion y vivienda del afio 2012, se pudo establecer que la Provincia
Gran Chaco tiene un crecimiento poblacional de 2.18 por ciento, con una poblacion de
147478 habitantes.

Tabla 1.5-1 Crecimiento poblacional en Tarija

Departamento, Censo 2001 | Censo 2012 Tasa de crecimiento
provincia y municipio (hab.) (hab.) intercensal (2001-2012)
Departamento de 391226 483518 1.94
Tarija
Provincia Gran Chaco 116318 147478 2.18
Municipio de Yacuiba 83518 92245 0.9

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica

Aunque no se haya realizado estudios estadisticos recientes, el INE realiza constantes
actualizaciones de la poblacion con proyecciones de la poblacién. Segin proyecciones
oficiales para el afio 2018, el departamento de Tarija tiene una poblacion de 563342
habitantes, la provincia Cercado y la ciudad de Tarija concentra el 45.10% de los habitantes

y el Gran Chaco tarijefio concentra el 29.92% de los pobladores.

En la provincia Gran Chaco la poblacion estimada alcanza a 166307 para el 2018, lo que

significa un crecimiento del 8.14% desde 2012.

Los ritmos de crecimiento en la mayoria de los municipios también muestran

comportamientos crecientes, el municipio de Yacuiba crece en un 3.71% por afio.

Este crecimiento notable de los Gltimos afios ha generado la demanda que se justifica en el

presente proyecto, sobre todo en la nifiez y adolescencia.

A continuacion, se mostrara una tabla de datos poblacionales en el 2018:



Tabla 1.5-2 Crecimiento poblacional por municipio

o Tasa de crecimiento (2012-
Municipio 2012 (hab. | 2018 (hab.)
2018)
Yacuiba 96402 101278 5.06
Carapari 16095 16890 4.94
Villa Montes 41294 48139 16.58

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica

1.5.1.2. Servicios basicos existentes.

Los servicios basicos mas importantes que existen en el barrio Juan XXII1, del municipio de
Yacuiba, son el agua potable, energia eléctrica, alcantarillado sanitario, servicio de telefonia

e internet.

Para el desarrollo del proyecto se contara con los servicios suficientes para su ejecucion como

es el agua y la energia eléctrica.
1.5.1.3.  Actividad econdmica de la region.

La poblacién de Yacuiba se ha incrementado en los ultimos nueve afios en méas de 40 mil
habitantes, debido principalmente a la actividad petrolera y la intensa actividad comercial

que hay en la region.

El Chaco se beneficia con la actividad petrolera porque recibe al menos el 45 por ciento de

ingresos economicos, del total que se destina al departamento de Tarija.

El comercio en la frontera con Argentina (Pocitos) es otra actividad econdmica importante
en Yacuiba. Miles de personas viven de llevar mercaderia desde Bolivia a la Argentina y
viceversa. Ademas, ciudadanos argentinos ingresan cada dia hasta el centro de Yacuiba para

comprar ropa, electrodomésticos, entre algunos articulos.
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2.1. Levantamiento topografico.

La topografia es la técnica que permite medir directa o indirectamente la representacién
grafica del terreno. Se trata del punto de partida de proyectos que requieren informacién

sobre la dimension, posicion o forma del terreno sobre el que se va a realizar la obra.

Los levantamientos son la representacion grafica de un terreno a través de equipos
topogréficos, en un levantamiento topografico localizamos objetos, medicion del relieve,

accidentes del terreno entre muchas otras cosas.

El método de las curvas de nivel es el empleado para la representacion grafica de las formas
del relieve de la superficie del terreno, porque permite determinar, en forma sencillay rapida,
la cota o elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles, calcular pendientes, resaltar

las formas y accidentes del terreno.
A grandes rasgos, el trabajo topografico se puede dividir en tres grandes partes:

Trabajo de campo. - Primeramente, se debe analizar el objetivo del trabajo, y en funcion de
distintas consideraciones tomar una decision, seleccionando el método del levantamiento el
instrumental mas adecuado, etc. La realizacidn de las mediciones y el registro de los datos

en forma comprensible, rutinaria y estandarizada, constituyen el trabajo de campo.

Trabajo de gabinete. - El trabajo en Gabinete consiste en la interpretacion y procesamiento
de la informacidn capturada en terreno, lo cual da como resultado un plano topografico, un
informe topogréfico y la memoria de célculo. Estos respaldos son entregados en formato
fisico y digital. En efecto, los datos registrados en la libreta de campo, son procesados en
hojas de célculo, como Excel, para obtener coordenadas totales de los puntos relevados.
También incluyen la representacion grafica de los datos para obtener un plano un grafico, o

para transferir los datos a un formato digital.

Trabajos de replanteo por sefialamiento. - El trabajo de replanteo comprende todas las
actividades para la colocacion de sefiales, ya sean mojones, estacas, para marcar linderos,
curvas de nivel o en términos genéricos, para iniciar los trabajos de construccién, como
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canales, caminos, represas, nivelacion de tierras, plantas de tratamiento de aguas residuales,

etc. El trabajo también tiene su componente de gabinete o calculo y su parte campo “in situ”.
2.2. Estudio de suelo.

Un Estudio de Suelo, también conocido como estudio geotécnico, es un conjunto de
actividades que nos permiten obtener la informacion de un determinado terreno. Es una de
las informaciones méas importantes para la planificacion, disefio y ejecucién de un proyecto

de construccion.

Es importante entender que la estructura es la que debe adaptarse al tipo de suelo y no el tipo

de suelo adaptarse al disefio estructural.
2.2.1. Distribucion granulométrica.

La curva granulométrica de un suelo es una representacion gréafica de los resultados obtenidos
en un laboratorio cuando se analiza la estructura del suelo desde el punto de vista del tamafio

de las particulas que lo forman.
2.2.2. Analisis granulomeétrico por mallas.

Por granulometria o analisis granulométrico de un agregado se entendera todo procedimiento
manual o mecanico por medio del cual se pueda separar las particulas constitutivas del
agregado segun tamafos, de tal manera que se puedan conocer las cantidades en peso de cada
tamafio que aporta el peso total. Para separar por tamafios se utilizan las mallas de diferentes
aberturas, las cuales proporcionan el tamafio maximo de agregado en cada una de ellas. En
la practica los pesos de cada tamafio se expresan como porcentajes retenidos en cada malla

con respecto al total de la muestra.

Este método de ensayo es usado para determinar la graduacion de materiales propuestos para
usarse como agregados o que estan siendo usados como agregados. Los resultados son
utilizados para determinar el cumplimiento de la distribucion del tamafio de las particulas
con los requerimientos aplicables especificados y para proporcionar informacién necesaria
para el control de la produccién de productos varios de agregados y de las mezclas que los

contienen.
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Tabla 2.2-1 Tamafio de Tamices U.S. Standar

Tamiz N° | Tamafio (mm)
4 4.750
6 3.350
8 2.360

10 2.000
16 1.180
20 0.850
30 0.600
40 0.425
50 0.300
60 0.250
80 0.180
100 0.150
140 0.106
170 0.088
200 0.075
270 0.053

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones — Braja M. Das

2.2.3. Limites de tamafos de suelos.

La siguiente tabla presenta los limites de tamafio recomendados en el sistema de la American
Association of State Highway and Transportation Officials (AASHTO) y en el sistema
Unifled Soil Classification (Corps of Engineers, Department of the Army y Bureau of
Reclamation). La tabla muestra que las particulas de suelo mas pequefias que 0.002 mm son

clasificadas como arcilla. Sin embargo, las arcillas por naturaleza son cohesivas y pueden

convertirse en un filamento cuando estan himedas.

Tabla 2.2-2 Limites de tamafio de suelos.

Sistema de Clasificacion

Tamafio del Grano (mm)

Grava: 75 mma4.75 mm

Unificado Arena: 4.75 mm a 0.075 mm
Limo y Arcilla (finos): < 0.075 mm
Grava: 75 mma 2 mm

AASHTO Arena: 2 mm a 0.05 mm

Arcilla; <0.002 mm

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones — Braja M. Das
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2.2.4. Limites de Atterberg.

El limite liquido es un ensayo que se determina de forma estandarizada mediante la cuchara
de Casagrande. Para ello se mide la humedad de un suelo en un surco que se cierra una
distancia aproximada de 13 mm tras dejar caer la cuchara de Casagrande 25 veces desde una

altura de 1 cm. El surco se realiza con un acanalador estandarizado.

El limite pléstico se determina mediante la formacion de pequefios cilindros en la palma de
la mano sobre una superficie lisa de unos 3 mm de didmetro y 25-30 mm de longitud. En el
momento en el que los pequefos elipsoides se cuartean en trozos de aproximadamente 6 mm

se ha alcanzado la humedad del limite pléstico.

Una vez definidos el limite liquido y limite plastico puede determinarse el indice de
plasticidad puesto que es la diferencia entre ambos. Se representa con las siglas IP y la

férmula del indice de plasticidad se muestra a continuacion:
IP =LL—LP
2.2.5. Sistema de clasificacion de suelos.

Diferentes suelos con similares propiedades pueden clasificarse en grupos y subgrupos de
acuerdo a su funcion ingenieril. Los sistemas de clasificacion proporcionan un lenguaje
comun para expresar de manera concisa las caracteristicas generales de los suelos, los cuales
existen en variedad infinita, sin descripciones detalladas. La mayoria de los sistemas de
clasificacion de suelos que fueron desarrollados con propdsitos ingenieriles estan basados en
un simple indice de propiedades tales como la distribucion del tamafio de la particula y la
plasticidad.

Comunmente, hay dos sistemas de clasificacion de suelos aplicable a la ingenieria:

e AASHTO, usado en construccién de carreteras. Este sistema de clasificacion puede
ser aplicado a la mayoria de los materiales sin consolidar y se representa mediante un
simbolo con dos letras. Cada letra es descrita debajo (con la excepcion de Pt). Para
clasificar el suelo hay que realizar previamente una granulometria del suelo mediante

tamizado u otros. También se le denomina clasificacion modificada de Casagrande.
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Tabla 2.2-3 Clasificacion de suelos Método AASHTO.

Clsificacion Matenales geanulages Matenales hmoaccillosos
general (35% o menos pasa el tamiz #200) (mds de 35% pasa el tamuz #200)
Clasificacié A7
ipeg Al P A2 A4 A A6 | A7
spe AT6
A-la A-1-b A-24 A-2-5 A-2-6 A-2-7
Tamizado, %
A%
No. 10 50 mi
No. 40 3 3 51
(425yum) 30 mix. | 50 mdx. &
:\z‘;'ﬁa 15 mix. | 25 mdx. n:‘ol 3Smix | 5mix | B max. | B mix. | Smix | 6min. | I6min. | 36 min.
Consistencia
Limute liquido E 40 mix | 41 min | 40mix | 41 min
Solvon de 6 mix. NP, B 10mix. | 10mix | 11 min. | 11 min®
plasticidad
APOLay Cantos, gravay | Acena
matni'dﬂ u;:a Y P Grava y arena kmoarcillosas Suelos Lmosos Suelos accillosos
canctedistcos
Cabficacién Excelente a bueno Regular a malo

Fuente: Apuntes de Mecénica de Suelos — Ing. Trinidad Baldivieso

e SUCS, usado en ingenieria geotécnica. La evaluacion de los suelos dentro de cada
grupo se realiza por medio de un indice de grupo, que es un valor calculado a partir
de una ecuacion empirica. EI comportamiento geotécnico de un suelo varia
inversamente con su indice de grupo, es decir que un suelo con indice de grupo igual
a cero indica que es material “bueno” para la construccion de carreteras, y un indice

de grupo igual a 20 o mayor, indica un material “muy malo” para la construccion de

carreteras.
Tabla 2.2-4 Simbolos usados en el Método SUCS.

SGL S T M G A O S e W P

GravaA:enaLmoNulhhmos TubaysuebsAlta . Baja Bien ;
o-génmsmte plasuadadphsﬂodadgraduadosgaam
yarcilla ' - orgénicos - -

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones — Braja M. Das

Figura 2.2-1 Carta de Plasticidad.
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Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones — Braja M. Das
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2.2.6. Ensayo de penetracion estandar (SPT).

El ensayo de penetracidn estandar o SPT (del inglés Standard Penetration Test), es un tipo
de prueba de penetracidén dinamica, empleada para ensayar terrenos en los que se quiere
realizar un reconocimiento geotécnico. Se trata de uno de los ensayos mas utilizados en el

ambito de la geotecnia por su sencillez, rapidez y economia.

El ensayo SPT bésicamente consiste en la hinca en el terreno de una puntaza metalica
mediante golpes por lo que da idea de la resistencia del terreno ya que se contabilizan el
numero de golpes necesarios para clavar el ensayo, pero debido a su amplio uso, este ensayo

puede correlacionarse con numerosos parametros geotécnicos.

Puede definirse como un ensayo que contabiliza el namero de golpes necesarios para
introducir un tomamuestras tubular de acero hueco o con puntaza ciega, mediante una maza
de 63.5 kg que cae repetidamente desde una altura de 76.2 cm. Son importantes estas medidas
ya que sirven para diferenciarlos de otros ensayos de penetracion.

El mismo que nos permite determinar las caracteristicas, espesor y estratificacion de los
materiales que se encuentran en el subsuelo, asi como también permite conocer la resistencia
a la penetracion en funcién del nimero de golpes (N) de los diferentes estratos que conforman

el subsuelo a diversas profundidades. Estad normalizado desde 1958 por la Norma D1586.
2.3. Disefio arquitectonico.

El disefio arquitectonico debe ser apropiado, emplear la tecnologia en los sistemas
estructurales, buscar la eficiencia y la productividad, permitir la accesibilidad a todos los

segmentos sociales.

En la actualidad, el disefio arquitecténico debe satisfacer las necesidades de espacios
habitables para el ser humano, tanto en lo estético como en lo tecnolégico. Entendiendo al
disefio como proceso creativo encausado hacia una meta determinada, existen ciertas bases
que apoyen su desarrollo y su creatividad. Estas bases no han sido formuladas a modo de

reglamento a seguirse al pie de la letra, pues se rigen por la creatividad.

El disefio arquitectonico fue realizado y proporcionado por la Consultora Integrales Velasco

para realizar el presente proyecto.
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2.4. Anadlisis y disefio estructural.
2.4.1. ldealizacion estructural.

Rara vez es posible que un ingeniero este en capacidad de analizar una estructura real,
redundante y compleja. Casi sin excepcion, deben realizase algunas idealizaciones en el
desarrollo de un modelo analitico, de manera que este sea factible de llevar a cabo. Asi, los
elementos tridimensionales se representan mediante lineas rectas, por lo general coincidentes

con los ejes centroidales reales.

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

simple susceptible de analisis se Ilama idealizacion estructural.

Los apoyos se idealizan mediante rodillos, articulaciones o uniones rigidas. Las cargas
distribuidas en la realidad sobre un area finita se suponen como cargas puntuales. Para
estructuras aporticadas y tridimensionales, el andlisis se limita comunmente a porticos
planos, cada uno de los cuales se supone que opera de manera independiente. En caso de la
cercha se idealiza como barras triangulares que forman un entramado rigido, estas estructuras
estan sometidas a fuerzas de traccién y compresion ya que la carga de la cubierta actua en

los nudos de la cercha por medio de las correas.
2.4.1.1.  Sustentacion de cubiertas.

Las cubiertas son estructuras de cierre superior, que sirven como cerramientos exteriores,
cuya funcion fundamental es ofrecer proteccion al edificio u obra civil contra los agentes
climaticos y otros factores, para resguardo, darle intimidad, aislacion acustica y térmica, al

igual que todos los otros cerramientos verticales.

Para el proyecto se determind usar una cubierta de calamina con cerchas metalicas soldadas

en sus nudos de union de sus miembros, de acuerdo a los planos arquitectonicos.
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Las fuerzas externas y reacciones se supone que estan en el mismo plano de la estructura 'y
acttan solamente sobre los nudos. Ademas, se supone que cada uno coincide con la linea que

une los centros de los nudos de sus extremos.

Cercha ideal: Que tiene solamente cargas aplicadas en los nudos. So6lo existen fuerzas
normales (fuerza interna perpendicular a la seccion). La obtencién de las fuerzas internas en

cada barra nos permite realizar el dimensionamiento de las mismas.
2.4.1.1.1. Cubiertas metélicas.

El término de cubierta metélica hace referencia al conjunto formado por elementos metalicos
de caracter estructural y que junto a elementos de otros materiales conforman la cubierta o

techo de un edificio, un galpdn, una cancha y otras edificaciones.

Figura 2.4-1Partes de una cubierta metalica.

Correa para la fijacion de la chapa

Arriostre horizontal en corddn inferior

Chapa de erminacidn de cubierta
abmillada a las correas longitudinales

Fuente: Manual del Ingeniero Civil

2.4.1.1.2. Componentes de la cubierta metalica.

Los componentes mas importantes de las cubiertas metalicas son la cercha o armadura,

correas o perfiles y la cubierta o calamina.

e Cercha.

Se denomina armadura o cerchas metélicas a la estructura formada por un conjunto de piezas

lineales ensambladas entre si, que se utiliza para soporta la cubierta inclinada de algunos
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edificios. Frecuentemente las armaduras estructuralmente son celosias planas, aunque existen

armaduras de otro tipo que no son celosias.
e Correas.

Las correas metalicas son secciones livianas de acero que se utilizan en la construccion como
elemento estructural. Estos perfiles ligeros se utilizan generalmente en las construcciones de
madera y acero. Estan sometidos a flexion y su principal funcion es la de brindar apoyo y
fijacion a la cubierta de techo. Se considera la condicion simplemente apoyada sobre los

elementos primarios de la estructura de techo, como armaduras, vigas de alma.
e Cubierta.

Las calaminas de acero galvanizado con recubrimiento de zinc, son usada por sus altos
estandares en su proceso de fabricacion siguiendo la norma Astm A-792-M es una de las mas
resistentes y durables. Entre sus ventajas mencionamos que son livianas y facil de transportar,

alta resistencia y gran durabilidad ante cualquier clima.

Figura 2.4-1 Calamina galvanizada trapezoidal.

Fuente: Catalogo Structural Steel Solutions Bolivia.

Tabla 2.4-1 Propiedades de la calamina tipo trapezoidal.

. Peso . Relacion Inercia Modulo
Calibre . Peso area . - L
longitud cubierta | seccion seccion
# mm Kg/ml Kg/m? ml/m? cm*/m cm®m
26 0.45 3.53 4.22 1.2 59 3.4
28 0.38 2.9 3.57 1.2 4.95 2.86
30 0.31 2.44 2.92 1.2 4.07 1.7

Fuente: Catéalogo Structural Steel Solutions Bolivia.
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2.4.1.1.3. Tipos de conexiones de estructuras metalicas.

En la construccion con estructuras metalicas es menester que los diferentes elementos que
componen una estructura, puedan ensamblarse o incorporarse de tal manera que el

comportamiento de ésta no se vea afectado y funcione tal y como fue disefiada.
e Conexiones soldadas.

Soldar es unir dos piezas de igual o distinta naturaleza mediante una perfecta unién entre
ellas, casi siempre con la aportacion de calor, con o sin aplicacion de presion, y con o sin
empleo de material de aportacion, pudiendo tener este la misma o distinta composicion que

los metales a unir.

Figura 2.4-1 Propiedades minimas de los metales de aporte.

Nlmero de Resistencia a la Limite Elastico Elongacion (%)
electrodo tensién MPa
AWS MPa (kpsi)
E60xx 427 (60) 345 17-25
E70xx 482 (70) 393 22
E80xx 551 (80) 462 19
E90xx 620 (90) 531 14 -17
E100xx 689 (100) 600 13-16
E110xx 760 (110) 670

AWS: American WeldingSociety.
2 o 3 primeros digitos: Resistencia a la tension (kpsi — ksi)
Penultimo digito: Posicion del soldado: 1. Plana, horizontal, vertical y elevada
2. Filetes planos y horizontales
3. Solo en pesicién plana
Ultimo digito: Variables de la técnica de soldado como fuente de corriente.

Los diametros varian entre 1/16 y 5/16 ino 2a 8 mm

2.4.1.2. Sustentacién de la edificacion.

Los porticos de hormigdn estdn compuestos por dos elementos que son las vigas y las
columnas. Se dice que las vigas reciben cargas de la estructura de sustentacion de la cubierta,
las losas aligeradas y transmiten cargas hacia las columnas, las variadas conexiones entre

vigas y columnas constituyen la estructura del edificio.
24.1.2.1. Losas.

Las losas son elementos superficiales sometidos a flexion compuesta. En las construcciones

de concreto reforzado las losas se utilizan para proporcionar superficies planas y Utiles. Una
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losa de concreto reforzado es una amplia placa plana, generalmente horizontal cuyas
superficies superior e inferior son paralelas o casi paralelas entre si. Puede estar apoyada en
vigas de concreto reforzado (y se vacia por lo general en forma monolitica con estas vigas),
en muros de mamposteria de concreto reforzado, en elementos de acero estructural, en forma

directa en columnas o en forma continua.
2.4.1.2.2. Vigas.

Las vigas son elementos estructurales que pueden ser de concreto armado, disefiado para
sostener cargas lineales, concentradas o uniformes, en una sola direccion. Una viga puede
actuar como elemento primario en marcos rigidos de vigas y columnas, aunque también
pueden utilizarse para sostener losas macizas o nervadas. Las vigas de concreto reforzado no

son homogeneas debido a que estan hechas de dos materiales diferentes.

En cualquier seccion transversal existen fuerzas internas que pueden descomponerse en
fuerzas normales y tangenciales a la seccion. Las componentes normales a la seccion son los
esfuerzos a flexion (tension en un lado del eje neutro y compresion en el otro): su funcién es
la de resistir el momento flector que actia en la seccion. Las componentes tangenciales se

conocen como esfuerzos cortantes que resisten las fuerzas transversales o cortantes.
Comportamiento de vigas de concreto reforzado.

Las vigas de concreto simple son ineficientes como elementos sometidos a flexion debido a
que la resistencia a la tensién en flexién (modulo de rotura) es una pequefia fraccion de la
resistencia a la compresién. En consecuencia, estas vigas fallan en el lado sometido a tension
a cargas bajas mucho antes de que se desarrolle la resistencia completa del concreto en el
lado de la compresion. Por esta razon se colocan barras de acero de refuerzo en el lado
sometido a tension tan cerca como sea posible del extremo de la fibra sometida tension,

conservando en todo caso una proteccion adecuada del acero contra el fuego y la corrosion.
2.4.1.2.3. Columnas.

Las columnas se definen como elementos que sostienen principalmente cargas a
comprension. En general, las columnas también soportan momentos flectores con respecto a
uno o a los dos ejes de la seccidn transversal y esta accion de flexidn puede producir fuerzas

de tensidn sobre una parte de la seccidn transversal. Aun en estos casos, se hace referencia a
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las columnas como elementos a compresion puesto que las fuerzas de compresién dominan

Su comportamiento.

Las columnas de hormigon armado, son las estructuras verticales que se encargan de
transmitir esfuerzos y cargas de una edificacion hacia la tierra, utilizando a las zapatas como
estructuras intermediarias de apoyo para dicho evento. Las columnas de hormigén armado
son elementos estructurales esbeltos que al 80% deben reacciona ante esfuerzos de
compresion puros, sin embargo, se presentan en los mismos momentos de traccion, debido a

que las vigas.
2.4.1.3. Fundaciones.

Siempre que analicemos un cuerpo en equilibrio dentro de un campo gravitatorio veremos la
necesidad de la existencia de otro sobre el cual apoyarse. En caso que el cuerpo en equilibrio
sea una estructura, la misma se apoyaré en el suelo, y entre ambos existird una zona de
transicion superestructura-suelo que se denomina fundacion o cimentacion. Desde el punto
de vista estructural, las fundaciones conforman aquella parte de las estructuras que estara

encargada de transferir las cargas recibidas hacia el suelo de fundacion.
2.4.2. Disefio estructural.

Se realizara el disefio de la estructura de hormigén armado mediante la aplicacion de la
Norma Boliviana CBH-87. Para el andlisis, calculo y disefio de elementos de acero se

utilizara el Método LRFD (Factor de Carga y Resistencia de Disefio).
2.4.2.1.  Analisis de cargas.

Quiza la tarea mas importante y dificil que debe enfrentar un disefiador de estructuras, es la
estimacion precisa de las cargas que recibira una estructura durante su vida util. No debe
omitirse la consideracién de cualquier carga que pueda llegar a presentarse. Después de haber
estimado las cargas, es necesario investigar las combinaciones mas desfavorables que pueden

ocurrir en un momento dado.

Una carga o0 accion es un conjunto de fuerzas concentradas y repartidas las mismas que
deforman la estructura parcial o totalmente. Las acciones se clasifican en dos grupos, las

acciones directas y las acciones indirectas.
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24.2.1.1. Acciones directas.

Estas son producidas por pesos u otras fuerzas aplicadas directamente a la estructura e

independientes de las propias caracteristicas resistentes y de deformacion de la misma.

Las acciones directas pueden clasificarse en:

Las acciones permanentes, que se representan por “G” si son concentradas y por g si
son repartidas, son las que, con la estructura en servicio, actian en todo momento y
son constantes en posicion y magnitud o presentan, solo en raras ocasiones,
variaciones que resultan despreciables con respecto a su valor medio. Entre estas
acciones permanentes se distinguen, por un lado, el peso propio del elemento
resistente, y, por otro, las cargas muertas que gravitan sobre dicho elemento.

66 9

Las acciones variables, representadas por “Q" si son concentradas y por “g” si son
repartidas, estan constituidas por todas aquellas fuerzas que son externas a las
estructuras en si, y para las cuales las variaciones son frecuentes o continuas, y no

despreciables con respecto a su valor medio. Se subdividen en:

e Acciones variables de explotacion o de uso, que son las propias del servicio

que la estructura debe rendir.
e Acciones variables climaticas, que comprenden las acciones del viento.
e Acciones variables debidas al proceso constructivo.

Las acciones extraordinarias son aquellas para las cuales es pequefia la probabilidad
de que intervengan con un valor significativo, sobre una estructura dada, durante el

periodo de referencia (generalmente la vida prevista de la estructura).

24.2.1.2. Acciones indirectas.

Las acciones indirectas estan originadas por fendmenos capaces de engendrar fuerzas de un

modo indirecto, al imponer o impedir, total o parcialmente, deformaciones, o imprimir

aceleraciones a la estructura, siendo, por tanto, funcion de las caracteristicas de deformacién

de la propia estructura.
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24.2.2. Estructura de sustentacién de cubierta.

El disefio de la cubierta se realizard mediante el Método LFRD (Factor de Cargay Resistencia
de Disefo). Las estructuras metalicas seran realizadas con perfiles de acero conformado en

frio.
2.4.2.2.1. Combinaciones de carga.

El método LRFD forma grupos posibles de cargas de servicio, y cada carga de servicio se
multiplica por un factor de carga, normalmente mayor de 1. La magnitud del factor de carga
refleja la incertidumbre de esa carga especifica. La combinacion lineal resultante de las
cargas de servicio en un grupo, cada uno multiplicado por su respectivo factor de carga, se
llama carga factorizada. Los mayores valores determinados de esta manera se usan para
calcular los momentos, los cortantes y otras fuerzas en la estructura. Estos valores de control
no deben ser mayores que las resistencias nominales de los miembros multiplicadas por sus
factores g o de reduccién. Entonces, los factores de seguridad han sido incorporados en los

factores de carga, como se muestra a continuacion:
@*R, =Ry
Donde:
@= Factor de reduccion.
Rn= Resistencia nominal de un miembro.
Ru= Fuerza factorizada calculada en el miembro.

La resistencia requerida de un miembro para el método LRFD se determina a partir de las

combinaciones de cargas. A continuacion, las combinaciones de carga mas frecuentes:

1) U=1.4D
2)U=12D+1.6L+05(LroSoR)
3)U=1.2D+1.6 (Lr0 S0 R) + (0.8W 0 0.5W)
4)U=12D+13W+05L+05(LroSoR)
5) U =1.2D + 1.5E + (0.5L 0 0.25)
6) U=0.9D - (1.3W 0 1.5E)
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7)U=0.9D + 1.0E
Donde:

U = carga factorizada o de disefio

D = carga muerta

L = carga viva debida a la ocupacion
Lr = carga viva del techo

S = carga de nieve

R = carga nominal debida a la precipitacion pluvial o el hielo iniciales,
independientemente de la contribucidn por encharcamiento

W = carga de viento

E = carga de sismo

En el disefio se consideraran los siguientes factores:

Tabla 2.4-2 Factores de reduccion de resistencia.

Factor de SITUACION
Reduccion (@)

1 Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia del
alma bajo cargas concentradas, cortante en tornillo en juntas tipo
friccion.

0.95 Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de soldaduras con

esfuerzos paralelos al eje de la soldadura, soldaduras de ranura en
el metal de base, fluencia de la seccion 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 tapdn 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 concreto.

Fuente: Manual de disefio LRFD.
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24.2.2.2. Parametros de Disefio

Resistencia caracteristica del acero.

Tabla 2.4-3 Resistencia caracteristica del acero.

Factores de resistencia caracteristica
ASTM Esfuerzo minimo de Esfuerzos de tension minima
fluencia Fy (Ksi) Fr (Ksi)
A-36 3632 58 — 80
A —529 42 60 — 85
A—441 40— 50 60— 70
A—-572 42 — 65 60 — 80
A—242 42 - 50 6370
A —588 42 - 50 63-70
A-514 90 - 100 100 - 130

Fuente: Manual de LRFD.

2.4.2.2.3. Propiedades mecénicas del acero.

Figura 2.4-2 Diagrama esfuerzo deformacién del acero
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Fuente: Apuntes de estructura metalica UAJMS.

Hasta llegar al limite de proporcionalidad se conserva una linealidad entre la tensidn

alcanzada y el alargamiento unitario producido en la pieza. Es lo que se conoce como la ley
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de Hooke, que relaciona linealmente tensiones con las deformaciones a través del médulo de
elasticidad E.

A continuacion, las propiedades mas necesarias para el disefio de estructuras metalicas:

Madulo de elasticidad E = 2039000 kg/cm?
Madulo de corte G = E/2.6=808000 kg/cm?
Coeficiente de Poisson nu=0.3

Peso unitario p = 7850 kg/cm?®

Coeficiente de dilatacion térmica o = 11.7x10° /°C
24224, Elementos estructurales.

Cuando se tiene definido cuales son las cargas que soportara la edificacion y los esfuerzos
méaximos, en base a las normas, que pueden soportar los elementos que componen la
estructura de techos, es posible iniciar la etapa de Disefio Estructural de cada uno de los

elementos que conforman la estructura de techos.
2.4.2.2.4.1. Disefio de elementos sometidos a tension.

Un miembro ductil de acero, sin agujeros y sometido a una carga de tension puede resistir,
sin fracturarse, una carga mayor que la correspondiente al producto del area de su seccion

transversal por el esfuerzo de fluencia del acero, gracias al endurecimiento por deformacion.

Por otra parte, si tenemos un miembro a tension con agujeros para tornillos, éste puede fallar

por fractura en la seccion neta que pasa por los agujeros.

Estado limite de fluencia en area bruta.

Donde:

@ = 0.9 Limite elastico

Aq = Area neta del miembro.
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Fy = Esfuerzo de fluencia minimo del acero.
Estado limite de fractura en area neta efectiva
P, < 0P,
P, <E,*A,
Donde:

@ = 0.75 Limite de rotura.
An = Area neta efectiva del miembro.
Fu = Resistencia minima especificada a la tension del acero.

La limitacion de la esbeltez sera satisfecha si:

k=l

< 300

2.4.2.2.4.2.  Disefio de elementos sometidos a compresion.

Existen varios tipos de miembros que trabajan a compresion, de los cuales la columna es el
mas conocido. Entre los otros tipos se encuentran las cuerdas superiores de armaduras y
diversos miembros de arriostramiento. Hay dos modos generales segun los cuales las

columnas cargadas axialmente pueden fallar. Estos son:

— EI pandeo flexionante (llamado también pandeo de Euler) es el tipo primario de

pandeo. Los miembros estan sometidos a flexion cuando se vuelven inestables.

— El pandeo local ocurre cuando alguna parte o partes de la seccion transversal de una
columna son tan delgadas que se pandean localmente en compresién antes que los

otros modos de pandeo puedan ocurrir.
La resistencia de disefio LRFD.

Para realizar el disefio de cualquier miembro sometido a compresion se debe realizar los

siguientes pasos:

Pu<¢*Pn
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Donde:

Py = Carga ultima a compresion por pandeo flector.
¢ *Pn = Resistencia nominal de disefio a compresion por pandeo flector.
¢ =0.85

Resistencia nominal a compresion por pandeo flector:
Pn = Fcr x Ag
Donde:

Ag= Area bruta de la seccion transversal del elemento.
Fe= Esfuerzo critico promedio que resiste la seccion transversal.
Esbeltez maxima:

K=+*L

< 200

Columna ineléstica:
Ac <15
Fcr = (0.658)‘02) x Fy
Columna eléastica:

Ac > 1.5

F (0.87 7) F
= *
cr ACZ y

Donde:

1 (K*L) Fy
= * =
¢ T*xT E

Valores del factor K para casos ideales de restricciones en los extremos y aproximaciones

recomendadas.
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Figura 2.4-3 Valores para el factor K.
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Fuente: Apuntes de estructura metalica UAJMS.

2.4.2.2.4.3. Disefos de elementos sometidos a flexion.

A continuacién, en la figura se aprecia que las vigas tienen tres distintos intervalos o zonas
de pandeo, dependientes de sus condiciones de soporte lateral. Si se tiene un soporte lateral
continuo o estrechamente espaciado, las vigas se pandearan plasticamente y quedaran en lo
que se ha clasificado como zona 1 de pandeo. Conforme se incrementa la separacion entre
los soportes laterales, las vigas empezaran a fallar inelasticamente bajo momentos menores
y quedaran en la zona 2. Finalmente, con longitudes aun mayores sin soporte lateral, las vigas

fallaran elasticamente y quedaran en la zona 3.

Figura 2.4-4 Momento nominal en funcion del patin de compresion.

Comportamiento Pandeo Pandeo
plastico — lateral — lateral —
momento torsional torsional

plastico total  ineldstico eldstico
= (zonal) | (zona2) (zona 3)
B = | |
ES
3
55
E &
g5 0.7 FySy = Mg
< (véase la Seccidn 9.5)
=&

| | |
Lpa’ Lp L!
— L (longitud sin soporte
lateral del patin de compresion)

Fuente: Disefio de estructuras de acero-Mc Cormac.
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La resistencia nominal a flexion para secciones con alas comprimidas rigidizadas o

parcialmente rigidizadas se calcula de la siguiente manera.
Mn < Sex Fy
Donde:

Mn= Resistencia nominal a flexion.

Se= Modulo de elastico de la seccion efectiva calculada con la fibra externa
comprimida o traccionada a Fy.

Fy= Tension de fluencia de calculo 2530 kg/cm?

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

resistencia a flexion es:
¢ = 0.95

Se debe verificar que el ala sufre de abolladura como también si el alma sufre abolladura para
calcular el médulo de seccidn eficiente de la seccion transversal y el diagrama de tensiones

L1052 w oy
VK t |E

b=w cuando A1<0.673

a la cual trabaja la seccién.

b=pw cuando 21> 0.673
Donde:
W= Ancho plano del elemento.
t= Espesor del elemento.

K= Coeficiente de pandeo, 4 para elementos rigidizados apoyados en cada borde el
alma, para elementos no rigidizados el coeficiente de pandeo es, 0.43

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

il

=7
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Se determina el factor k de la siguiente manera para el alma sometida a esfuerzo de traccion

y compresion.
k=4+2(1-¢)%+ 2(1-1)

Con el factor k obtenido determinar si el alma sufre abolladura y luego determinar las

propiedades de la seccidn y con esto encontrar la resistencia nominal a flexion del perfil.
Resistencia para flexion y corte

Para vigas con alas no reforzadas, la resistencia flexional requerida, Mu, y la resistencia al

corte, Vu, deben satisfacer la siguiente ecuacion.

M 2 2
( o )+( Vux )31.00
wb*Mnx Q)b*an

Donde:
¢@b= Factor de resistencia para flexion.
¢v= Factor de resistencia para corte.
Mn= Resistencia nominal a la flexién cuando solo existe flexion.
Mux= Resistencia nominal a flexion respecto del eje x baricentro.

Vn= Resistencia nominal al corte cuando solo existe corte.
Flexion disimétrica.

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

M M
ux Y <1.00
Op * My,  @p * Mny

Donde:
Mux= Momento flexionante por carga factorizada respecto al eje x
Mnx= Resistencia nominal por momento respecto al eje x
Muy= Momento flexionante por carga factorizada respecto al eje y

Mny= Resistencia nominal por momento respecto al eje y
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2.4.2.2.4.4.  Disefio de la placa de apoyo.

Las conexiones en los apoyos ayudan a que la estructura metalica se mantenga estable,
ademas de transmitir la carga a la estructura principal, existen distintos tipos de conexiones

en los apoyos los cuales dependeran en si de la estructura y de la estructura principal.

Calcular el area requerida de la placa base:

Pu

Al =
B¢ * 0.85 * fop

Calcular las dimensiones de las placas N (longitud de la placa) y B (ancho de la placa):

N=vA1+A

A1
"N

0.95d — 0.8b
A= —————

Calcular la resistencia requerida del hormigon:
@.Pp =@, *0.85 * f . x A1
Verificacion:
Pu<@.Pp
Calcular la longitud critica “1” para el voladizo de la placa:

[ = max (m,n, 1)

_ N-095d
m=-

_ B—-08b
n=T

Calcular el espesor minimo de la placa:

_ 2% Pu
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Donde:
Pu= Resistencia requerida de disefio a compresion
@ .= Factor de reduccion de resistencia al aplastamiento (0.65)
fei.= Esfuerzo de fluencia a compresién del hormigén
Al= Area de la placa base
I= Longitud critica del voladizo de la placa
Fy= Esfuerzo de fluencia a traccion del acero
tmin= Espesor minimo de la placa
A= Coeficiente de las dimensiones de la columna
2.4.2.3.  Estructura de sustentacion de la edificacion.

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por porticos compuestos de
columnas de seccidn cuadrada y rectangular, vigas de seccién rectangular y losas reticulares

bidireccionales con casetones perdidos.
2.4.2.3.1. Norma de disefio.

La normativa de disefio que se utilizara en este proyecto es la Norma Boliviana de Hormigon

Armado CBH-87, alin vigente en nuestro pais.

Esta norma proporciona las prescripciones de obligatorio cumplimiento en el pais y que deber
ser observadas en el proyecto ejecucion y control de obras de hormigdn armado, tanto
publicas como privadas, para conseguir la seguridad, durabilidad y adecuacién a las

condiciones de utilizacion, requeridas en este caso.
2.4.2.3.2. Hormigon.

El hormigdn es un material compuesto empleado en construccion, formado esencialmente
por cemento, arena, grava y agua. EI hormigdn o concreto convencional, normalmente usado
en pavimentos, edificios y otras estructuras, tiene un peso especifico que varia de 2200 hasta
2400 kg/m3.
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La principal caracteristica estructural del hormigon es que resiste muy bien los esfuerzos de
compresion, pero no tiene buen comportamiento frente a otros tipos de esfuerzos (traccion,
flexion, cortante, etc.), y por este motivo es habitual usarlo asociado a ciertas armaduras de

acero.
2.4.2.3.2.1. Propiedades mecanicas.

La resistencia a compresion del hormigdn, refiere a la amasada y se obtiene a partir de los
resultados de ensayos de rotura por compresion, en nimero igual o superior a dos, realizados

sobre probetas normalizadas, fabricadas a partir de la amasada, conservadas y ensayadas.

Si no se dispone de resultados de ensayos, podra admitirse que la resistencia caracteristica a
traccion fe i viene dada en funcion de la resistencia a compresion de proyecto fe, por la

formula.

fet, = 3 fck?
Donde:

fetk Y fok = estan expresados en MPa.
2.4.2.3.2.2.  Resistencia del hormigén.

Resistencia caracteristica de proyecto fc es el valor que se adopta en el proyecto para la
resistencia a comprensién como base de los calculos, asociados en esta norma a un nivel de

confianza del 95 % se denomina, también, resistencia especificada.

Resistencia caracteristica real de obra fcr, es el valor que corresponde al cuantil del 5% en la

curva de distribucién de resistencias a compresion del hormigén colocado en obra.

Dicho de otro modo, fer (histograma), es el valor de la resistencia, por debajo del cual se
puede esperar hallar un maximo del 5 % de la poblacién de todas las medidas posibles de la

resistencia del hormigdn especificado.
2.4.2.3.2.3. Resistencia de célculo.

Se considerard como resistencias de calculo, o de disefio del hormigdn (en compresion feq 0
en traccion fetq), el valor de la resistencia caracteristica de proyecto correspondiente, dividido

por un coeficiente de minoracion ye.
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2.4.2.3.2.4. Diagrama real, tension-deformacién.

El diagrama real, tension-deformacion presenta formas generales del tipo esquematicamente
mostrando a continuacion:

Figura 2.4-5 Diagrama Esfuerzo-Deformacion de un hormigdn de 28 dias.
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Fuente: Hormigon Armado — Jiménez Montoya

Segln la naturaleza de los constituyentes y la velocidad de deformacion, la abscisa
correspondiente a la m&xima ordenada estd comprendida entre 2 por mil y 2.5 por mil, el
acortamiento ultimo &c, oscila alrededor de 3.5 por mil y la tension ultima oc, estd

comprendida entre 0.75 fc y 0.85 f..
2.4.2.3.2.5. Diagrama de calculo tension-deformacion.

Diagrama parabola-rectangulo.

Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo como se muestra a

continuacion:

Figura 2.4-6 Diagrama parabola-rectangulo.

Fuente: Cédigo Boliviano de Hormigon — CBH-87

El vertice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura del
hormigon, a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3.5 por mil

36



(deformacién de rotura del hormigon, en flexién). La ordenada méxima de este diagrama

corresponde a una compresion igual a 0.85 feq. La ecuacion de la parabola es:
o, = 850f.4 * (1 — 250¢,)
Donde:
gc= esta expresado en fraccion decimal

Diagrama rectangular.

Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0.80 x, siendo “x” la profundidad del eje
neutro y el ancho 0.85 f.

Figura 2.4-7 Diagrama rectangular.

Ec .85 fod

,. e

[=5]
Fuente: Codigo Boliviano de Hormigon — CBH-87

2.4.2.3.2.6. Coeficiente de Poisson.

Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones elésticas, bajo tensiones normales
de utilizacién, se tomara un valor medio, p, igual a 0.20. En ciertos calculos, puede

despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.
2.4.2.3.2.7.  Coeficiente de dilatacion térmica.

Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigén armado, se tomara: o = 1 x 10 por

grado centigrado.

Dicho coeficiente, depende de la naturaleza del cemento, de los aridos, de la dosificacién de

la higrometria y de las dimensiones de las secciones.
2.4.2.3.3. Acero.

Las armaduras para el hormigon serdn de acero y estaran constituidas por:
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e barras corrugadas

Los diametros nominales en milimetros de las barras lisas y corrugadas que se utilizan en el
proyecto y construccion de obras de hormigon armado, seran exclusivamente los siguientes,

con las areas en cm? que se indican:

Tabla 2.4-4 Diametros y areas de acero.

Diametro, en mm 4 6 8 10 12 16 20
Area, en cm? 0,126 | 0,283 | 0,503 | 0,785 | 1,131 | 2,011 | 3,142
Diametro, en mm 25 32 40 50

Area, en cm? 4,909 | 8,042 | 12,566 | 19,635

Fuente: Cddiao Boliviano de Hormiaén — CBH-87
Barras corrugadas.
Barras corrugadas son las que presentan, en el ensayo de adherencia por flexion descrito en

la norma NB/UNE 7285/79, una tension medida de adherencia t »m Yy Una tension de rotura

de adherencia T bu que cumplen, simultineamente, las dos condiciones siguientes:

— Diametros inferiores a 8 mm:
Tbom=>7 MPa
Tou>11.5 MPa
— Diametros de 8 mm a 32 mm, ambos inclusive:
Tbm>8—0.12 © MPa
Thu>13-0.20 © MPa

Donde:

O = diametro, en mm

— Diametros superiores a 32 mm:
Tbm =>4 MPa

Tou=>7 MPa
2.4.2.3.3.1. Resistencia caracteristica.

La resistencia caracteristica del acero fyk, se define como el cuantil 5 % del limite el&stico en

traccion (aparente fy, o convencional al 0.2 %, fo2).
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2.4.2.3.3.2. Resistencia de célculo.

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

f vk
fya ="—
vd Vs

Donde:

fyx= Limite elastico del proyecto.

vs = Coeficiente de minoracion.
La anterior expresion es valida, tanto para traccion como para compresion.
2.4.2.3.3.3.  Diagramas tensién-deformacion.

Diagrama de proyecto tension-deformacion es el que se adopta como base de los calculos,

asociado en esta norma a un nivel de confianza del 95 %.

En la figura la rama de traccion del diagrama, a partir del valor 0.7 fo, 2« se define mediante

la siguiente expresion:

5
£y ==+ 0.823{ O _ 0.7}
E

s 0.2k

2.4.2.3.3.4.  Diagramas de calculo tension-deformacion.

Los diagramas de calculo tension-deformacion del acero (en traccion o en compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta de

HOOKE, de razon igual a: 1/ vy s.

Figura 2.4-8 Diagrama de calculo tensidn-deformacion.

] [+ ]

(@)

Fuente: Codigo Boliviano de Hormiaén — CBH-87
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2.4.2.3.3.5.  M0ddulo de deformacion longitudinal.

Para todas las armaduras tratadas en la presente norma, como modulo de deformacion

longitudinal, se tomara:

Es=210 000 MPa

2.4.2.3.3.6. Coeficiente de dilataciéon térmica.

El coeficiente de dilatacion térmica del acero se tomara igual al del hormigén, es decir:

a=1x 107, por grado centigrado.
2.4.2.3.4. Adherencia del Hormigon y Acero.

La norma boliviana de hormigén armado dice “la adherencia permite la transmision de
esfuerzos tangenciales entre el hormigon y armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y
también asegura el anclaje de la armadura en los dispositivos de anclaje de sus extremos”.
La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: la de asegurar el anclaje de las barras
y la de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en la armadura principal

como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.
2.4.2.3.5. Parametro de disefio.
2.4.2.3.5.1.  Estados limites ultimos.

El procedimiento de comprobacidn, para un cierto estado limite consiste en deducir, por una
parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura, o a parte de ella: y por otra, la
respuesta de tal estructura, correspondiente a la situacion limite en estudio. Comparando estas
dos magnitudes siempre que las acciones exteriores produzcan un efecto inferior a la
respuesta correspondiente al estado limite, podra afirmarse que esta asegurado el

comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.
En consecuencia, el proceso de célculo del Codigo Boliviano del Hormigon consiste en:

1) Obtencién del efecto Sq, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en

estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

40



2) Obtencion de las respuestas Rq, de la estructura correspondiente al estado limite en
estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los

materiales.
3) El criterio de la aceptacion, consiste en la comprobacion:
Rd = Sd
Donde:
Sq= Valor de célculo de la solicitacién actuante
R4= Valor de calculo de la resistencia de la estructura

La denominacion de estados limites ultimos engloba todos aquellos correspondientes a una
puesta fuera de servicio de la estructura, ya que por colapso o rotura de la misma o de una

parte de ella.

2.4.2.3.5.2.  Coeficientes de minoracion de las resistencias de los materiales y

ponderacion de las acciones.

Estos coeficientes son los que resguardaran y daran seguridad a la obra.

Tabla 2.4-5 Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales.

Material Coeficiente bésico Nivel de control Correccion
Reducido +0.05
ACERO Vs Normal 0
Intenso -0.05
Reducido +0.20
HORMIGON Ye Normal 0
Intenso -0.20

Fuente: Cddiao Boliviano de Hormiaén — CBH-87

En el caso de las piezas hormigonadas en vertical, la resistencia del proyecto del hormigon
deberd, ademas, minorarse en un 10 %.

Los valores basicos de los coeficientes de seguridad, para el estudio de los estados limites

Gltimos, son los siguientes:
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Coeficientes de minoracién del acero

vs=1.15

Coeficiente de minoracion del hormigon v¢=1.50
Coeficiente de ponderacion de las acciones de efecto desfavorable vig=1.60
Tabla 2.4-6 Coeficientes de ponderacion de las acciones.
Material Nivel de control y dafios previsibles Correccion
) Reducido +0.05
Nivel de control en
) . Normal 0
la ejecucion.
Intenso -0.05
Y1 .
N o Reducido +0.20
Dafios previsibles en
_ Normal 0
caso de accidente.
Intenso -0.20

Fuente: Cédiao Boliviano de Hormiaén — CBH-87

2.4.2.3.5.3.  Hipotesis de carga.

Las estructuras de hormigon armado seran analizadas en los estados limites ultimos (ELU)

segun lo indicado en la normativa.

Para encontrar la hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de célculo. Para cada fase de
comprobacién y para cada estado limite de que se trate se consideran las hipdtesis de carga
gue a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable. En

cada hipotesis debera tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacién

simultanea sea compatible.

Hipotesis I: Yrg * G+ Vpg % Q
Hipotesis I1: 0.9 % (¥rg* G +¥rg*Q) +0.9%yrg *Q
Hipdtesis 111: 0.8 (yrg* G+ vy * Q) + Fog + Weg

Donde:

G= Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter de permanencia.
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Q= Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

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

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

Weq= Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general
se tomard Weq =0.

Feq= Valor caracteristico de la accion sismica.
2.4.2.3.5.4.  Cargas para el calculo de edificaciones.

Se denomina carga 0 accion a toda causa que pueda provocar y cambiar el estado de tensiones

al que estd sometido un elemento estructural.
Cargas muertas o permanentes.

— Peso propio, es la carga debida al elemento resistente. El peso propio de un elemento

resistente, cuyas dimensiones van a determinarse en el calculo.

— Carga permanente, es la carga debida a los pesos de todos los elementos

constructivos, instalaciones fijas, etc., que soporta la estructura.

Tabla 2.4-7 Peso de fabricas y macizos.

ELEMENTO PESO (Kg/m?)

A. Silleria
De basalto 3.00
De granito 2.80

De caliza compacta o0 marmol 2.80
De arenisca 2.60

B. Mamposteria con mortero

De arenisca 2.40
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De basalto 2.70

De caliza compuesta 2.60
De granito 2.60

C. Fabrica de ladrillo
Ceramico macizo 1.80
Cerémico perforado 1.50
Cerémico hueco 1.20
Silicocalcareo macizo 2.00

D. Fabrica de bloques

Bloque hueco de mortero (pesado) 1.60
Blogue hueco de mortero (ligero) 1.30
Bloque hueco de yeso 1.00

E. Hormigones

De grava, armado 2.40
De grava, en masa 2.20
De cascote de ladrillo 1.90
De escoria 1.60

F. Revestimientos

Argamasa, cemento, cal y arena 1.90
Argamasa, cemento y arena 2.10
Argamasa de yeso 1.20

Fuente: Hormigén Armado — Jiménez Montoya

Cargas vivas o accidentales.

Son todas las cargas que puedan actuar sobre la estructura en funcion de su uso (personas,

muebles, vehiculos, instalaciones amovibles, etc. Utilizar los valores de la siguiente tabla:
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Tabla 2.4-8 Sobrecargas

USO DEL ELEMENTO SOBRECARGA (Kg/m?)
A. Azoteas
Accesorios solo para conservacion 100
Accesibles solo privadamente 150

Accesibles al publico

Segun su uso

B. Viviendas
Habitaciones de viviendas econémicas 150
Habitaciones en otro caso 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados *
C. Hoteles, hospitales, carceles, etc.
Zonas de dormitorio 200
Zonas publicas, escaleras, accesos 300
Locales de reunion y de despacho 500
Balcones volados *
D. Oficinas y comercios
Locales privados 200
Oficinas publicas, tiendas 300
Galerias comerciales, escaleras y accesos 400

Locales de almacén

Balcones volados

Segun su uso

*

E. Edificios docentes
Aulas, despachos y comedores

Escaleras y accesos

300
400
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Balcones volados *

F. Iglesias, edificios, de reuniony de
espectaculos

Locales con asientos fijos 300
Locales con asientos, tribunas, escaleras 500
Balcones volados *

Fuente: Hormigén Armado — Jiménez Montoya

Los balcones volados de toda clase de edificios se calcularan con una sobrecarga superficial,
actuando en toda su area, igual a la de las habitaciones con que se comunican, mas una

sobrecarga lineal, actuando en sus bordes frontales, de 200 kg/m.
Carga de viento.

Es la producida por las presiones y succiones que el viento origina sobre las superficies en
las que incide. Es otra sobrecarga variable. Se admite que el viento, en general, actla

horizontalmente y en cualquier direccion. Sobre una edificacion tiene dos acciones:

— Presion (barlovento): Depende en mayor medida de la velocidad También va a

depender de la altura de la construccion.

— Succion (sotavento): Depende del angulo de inclinacion del agua.

Figura 2.4-9 Barlovento y sotavento.

Barlovento _.-f"j {?‘-\ Sotavento
ola .~ 2 R .
‘\,\/ A“‘i/%’; \g\\
‘ - —‘yf I/.I
A <\\ P \\&/
Sl vl o / .
% N e J >

Fuente: Norma Basica de la Edificacion "NBE-AE/88. Acciones en la edificacion”

El viento de velocidad v (m/s) produce una presién dindmica w (kg/m2) en los puntos donde
su velocidad se anula. La presion dindmica que se considerara en el calculo de un edificio,

funcién de la altura de su coronacion y de su situacion topogréfica.
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P—Cvz
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Donde:
P= Sobrecarga del viento (kg/m?)
C= Coeficiente eolico dado en tablas o por formulas.
W= Presién dindmica del viento.

V= Velocidad del viento.

Tabla 2.4-9 Coeficiente edlico de sobrecarga en una construccion cerrada

Cornente Ca
<
Vento ‘j'l[> A [ > vienwo
A Ca L%
Remanso » C; Remanso
s Coeficiente edlco en:
A de inci z Superficies planas Superficies Curves rugosas Superficies curvas muy lisas
del viento
X A A A A sotavento A bari A
< €2 €3 ca <3 Ca
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 +0.38 -0.4 +04 -0.4
60° +0,8 —0.4 +0.4 -0.4 o -0.4
50° +0.6 —0,4 o -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 & eden ir

Fuente: Norma Basica de la Edificacion "NBE-AE/88. Acciones en la edificacion”

2.4.2.3.5.5.  Disposicion de armadura.

Las armaduras que se disponen en el hormigdn armado pueden clasificarse en principales y

secundarias, debiendo distinguirse entre las primeras las longitudinales y las transversales.

Las armaduras longitudinales tienen por objeto, bien absorber los esfuerzos de traccién
originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien reforzar las zonas
comprimidas del hormigon. Las armaduras transversales se disponen para absorber las

fuerzas de traccion originadas por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), asi como
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para asegurar la necesaria ligadura entre armaduras principales, de forma que se impida la

formacion de fisuras localizadas.
Distancia entre barras.

Las prescripciones que siguen son aplicables a las obras ordinarias de hormigon armado,
ejecutadas in situ. Cuando se trate de obras provisionales, o en los casos especiales de
ejecucion particularmente cuidada (por ejemplo, elementos prefabricados con riguroso
control), se podran disminuir las distancias minimas que se indican, previa justificacion

especial.
e 2cCcm.

e El diametro de la mayor.

e 1.2 veces el tamafo maximo del &rido.
Doblado de armadura.

La operacion de doblado se realizara en frio y a velocidad moderada, por medios mecanico
no admitiéndose ninguna excepcion en el caso de aceros endurecidos por deformacién en frio
0 sometidos a tratamientos especiales. Las Normas Espafiolas establecen como diametro

interior minimo de doblado de las barras d, definido por la triple condicion:

2
dZ *fyk
3*fck

Donde:

* @ ; d=>10x0 ; d=>d,

fyk= Limite elastico caracteristico del acero
fa= Resistencia caracteristica del hormigén.
@= Diametro de la barra.

dm= Diametro del madril en el ensayo de doblado-desdoblado.
Anclaje de las armaduras.

Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la transmision de esfuerzos al hormigon

sin peligro para éste. En general se efectian mediante alguna de las disposiciones siguientes:
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Por prolongacion recta.

Por gancho o patilla

Por armaduras transversales soldadas (caso de mallas, por ejemplo);

Por disposiciones especiales

Los factores que tienen influencia en el largo de anclaje y que fueron detectados en los
diferentes ensayos en laboratorio se definen como:

e El anclaje depende de la textura externa de la armadura (cuanto mas lisa sea la barra
mayor sera el anclaje).

e De la calidad del hormigén (el anclaje ser& menor cuanto mas resistente sea el

hormigon).
Debe disponerse armadura transversal:

e En el caso de anclajes de las barras de traccion, cuando no existe una comprension

transversal adecuada, por ejemplo, la originada por una reaccion de apoyo.

e Siempre que se trate de anclajes de barras de compresion.

_0,

b= 4 Thu
Donde:
Ib= Largo de anclaje para una barra rectilinea.
fya= Tension de calculo de la armadura.
@= Diametro de la armadura con la cual se esta trabajando.
Tpy= Tension de adherencia Gltima del hormigon.

Empalme de las armaduras por traslape o solapo.

Se efectlia adosando los extremos de las dos barras que se empalman en la posicion que mejor

permita el hormigonado, dejando una separacién entre ellas de 4@ como méaximo.
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Cuando se empalman por solapo barras lisas que trabajen a traccion se terminaran en gancho

normal; en el caso de barras corrugadas no se dispondran ni ganchos ni patillas.

El tamafio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente .

Que lleva en cuenta la cantidad de las barras traccionadas empalmadas en la misma region.
Empalmes sin ganchos lv=1vyxlb

Empalmes con chancho

nb < 1.5 Para barras lisas
20cm
=wy*Ib-15%¢>10¢
05*%1b

nb > 1.5 Para barras lisas

20cm
h=wy*lb-10%*¢ >:10¢
0.5*1b

Figura 2.4-10 Empalme por traslape o solapo.

N . a
I : —_—t
bl
| v
Tabla 2.4-10 Porcentaje maximo de barras empalmadas con relacion a la seccion total del acero.
DISTANCIA(D) COEFICIENTE
DISTANCIA (a) Entre la barra Porcentaje maximo de barras
Entre ejes de externa empalmadas "/
empalme de empalme y la fase

. 200% | 25% | 33% | 50% | >=50%
externa de la pieza

a=10¢ b<5¢ 1.2 1.4 1.6 1.8 2
a >10¢ b>5¢ 1 1.1 1.2 1.3 1.4

Fuente: Codiao Boliviano de Hormiaén — CBH-87
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2.4.2.3.6. Disefio de elementos estructurales.
2.4.2.3.6.1.  Losa reticular bidireccional con casetones perdidos.

Este sistema consta de pequefias vigas en ambos sentidos que al entrecruzarse forman una
especie de reticula o entramado , que es de donde viene su nombre , el aligeramiento se logra
hoy en dia a base de blogues de espuma de poliestireno , llamado también casetones, las
pequefas vigas 0 nervaduras que ya mencione y que se construyen de hormigén armado, y
una capa de compresion en la parte superior de la losa que tiene como funcién absorber y
distribuir los esfuerzos sobre la losa, esta capa se refuerza con una malla electrosoldada ,
cuya funcion es evitar que esta capa se agriete por la dilatacion y contraccion del hormigon

originada por los cambios de temperatura.

Figura 2.4-11 Seccidn de losa reticular.

4
Canto total (h) 30.0| em Cf s
Capa de compresion (c) . 5.D. cm
h

Intereje (b) 60.0| cm
Ancho del nervio (a) 10.0| em :

— | tat

) b

Fuente: CYPECAD

Su principal ventaja es que se pueden lograr peraltes muy altos, lo que nos permite salvar
claros muy grandes en comparacion a una losa maciza tradicional, lo que la vuelve la opcion
mas viable para naves industriales, o en edificios donde se necesiten salvar claros muy

grandes entre apoyos de losas.

Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30 cm.

y cuya area A, en cm?/m, cumplira la condicion:

o s 50+ ho _ 200
e fsd N fsd

Donde:
Apin= Es la armadura de reparto (cm?/m)

h,= Espesor de la losa de compresion (cm)
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fsa= Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (Mpa)

No se realizard el disefio de la losa alivianada, porque en el medio existen viguetas
pretensadas v, el proveedor, sera el encargado del dimensionamiento en funcidn del tipo de

estructura. En los planos se especifica la disposicion de las viguetas.
2.42.3.6.2. Vigas.
El proyecto esta disefiado con vigas rectangulares.
Disefio a flexion simple.
Se deberd mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad vs:
Mg =ys*M

Se empleara la tabla universal de calculo de flexion simple o compuesta en el caso mas
elemental de flexion simple sin armadura de compresion proporcionan los valores de la

cuantia o, en funcioén del momento reducido p:

Ha = v dZx fg

Donde:
1as= Momento reducido de calculo.
M= Momento de disefio (envolvente)
M ;= Momento mayorado.
b,,= Ancho de la viga.

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

la armadura mas traccionada (también llamado “canto util”)
d=h-—r

f-a= Resistencia de calculo a compresion del hormigon.

Caso 1: Si u;m > uq laseccion no necesita armadura a compresion.
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Solo se debera disponer armadura que resista los esfuerzos de traccion producidos por los

momentos flectores envolventes de calculo y seguir los pasos a continuacion:

1) Con el valor del momento reducido se entra a la Tabla 2.6-13 y se obtiene la cuantia

mecanica de la armadura.

2) Calcular la armadura necesaria con la siguiente férmula:

fcd

As = w * bw x d x —

fyd

Donde:
w = Cuantia mecéanica de la armadura.
fya= Resistencia de calculo del acero.
As= Area de la armadura a traccion.
3) Calcular la armadura minima y el valor de p se obtiene de la Tabla 2.6-11
Apin = U *bw xd

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

Caso 2: si u;ym < uq la seccion necesita armadura a compresion.
Se debera seguir los pasos a continuacion:

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

Wgs1 = Wiim + Ws
Donde:

wim= Este valor se obtiene de la Tabla 2.6-12.
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ws1= Cuantia mecéanica para la armadura a traccion
ws,= Cuantia mecanica para la armadura a compresion
p'= Relacion entre el recubrimiento y el canto (til

r= Recubrimiento geométrico.

2) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

Donde:

Ag;= Area de la armadura a traccion.

Ag,= Area de la armadura a compresion.

3) Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene de la Tabla 2.6-12

Apin = pxbw xd

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para Ag;

como para Ag,.

Tabla 2.4-11 Cuantias geométricas minimas.

ELEMENTO ESTRUCTURAL AH-220 | AH-420 | AH-500 | AH-600
Armadura total 0.008 0.006 0.005 0.004
Soportes
Con 2 armaduras A1 y A2 0.004 0.003 0.0025 0.002
Vigas | Armadura en traccion 0.005 0.0033 0.0028 0.0023
Losas En cada direccion 0.002 0.0018 0.0015 0.0014
Muros | Armadura horizontal total 0.0025 0.002 0.0016 0.0014
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Armadura horizontal en una cara | 0.0008 0.0007 0.0006 0.0005
Armadura vertical 0.0015 0.0012 0.0009 0.0008
Armadura vertical en una cara | 0.0005 0.0004 0.0003 0.0003
Fuente: Codigo Boliviano de Hormigon — CBH-87
Tabla 2.4-12 Cuadro de valores limites.
fy (kp/cm?) 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd (kp/cm?) 1910 2090 3480 3650 4000 4350
Elim 0.793 0.779 0.348 0.668 0.648 0.628
iim 0.362 0.362 0.679 0.332 0.326 0.319
®Dim 0.536 0.536 0.467 0.46 0.446 0.432

Fuente: Codigo Boliviano de Hormigén — CBH-87

Para el disefio en general se utilizara acero AH-500.
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Tabla 2.4-13 Tabla universal para seccién simple.

£

£ u e
0,0816 | 0,03 0,0308
0,0853 | 0,04 0,0414
0,1078 | 0,05 posz (D
01194 | 0,08 00627 | O
01306 | 0,07 00735 | M
01413 | 0,08 00844 | |
01518 | 0,09 00953 | N
01623 | 01 01064 | |
01728 | 0,11 0,177 | O
0,1836 | 0,12 0,1291

01944 | 0,13 0,1407
0,2054 | 014 01524 | 2
02185 | 015 0,1643
02277 | 016 017e2
0,233 07 0,1884
0,2507 | 048 02008
02582 | 04872 | 02008
0.2636 | 019 02134

02788 | 02 02283
0,858 | 021 023585
03123 | 022 02529
03282 | 023 02665 | D
03254 | 024 02804 [ O
0,3838 | 025 02946 | M
03818 | 028 03091 | |
04001 027 043230 | N
04188 | 028 03391 | |
0,4381 0,20 03545 [ O
0,45 020681 | 03643
04577 | 03 03708 | 3

0,478 | 031 0,3869
04088 | 0,32 0,4038
0,5202 | 0,33 04211
05423 | 0,34 0,439

05652 | 0,35 04576
0589 | 0,38 0,4763
06137 | 0,37 0,4968
06168 | 0,3712 | 04983

Fuente: Hormigon Armado — Jiménez Montoya
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Canto minimo sin armadura de compresion.

Generalmente se adopta el ancho b de la seccion y, por lo tanto, las Gnicas incognitas son el
canto atil d y la armadura a traccion. Por definicion el canto minimo corresponde a una

profundidad del eje neutro igual al valor limite y se determina una altura Gtil minima (dmin):

d
Adin = 1.77 —_—
i * bw*fcd

Armadura transversal.

Resulta que el hormigon puede resistir, en la situacion de rotura, un esfuerzo cortante Vcu.,
mientras que el cortante total de célculo no supere este valor, Vcu<Vd, no serian

tedricamente necesarias las armaduras transversales. Y para puede ponerse:
Vd =Vcu+Vsu

Vd= Cortante de disefio (Envolvente)
Vcu= Esfuerzo cortante absorbido por el hormigén.

Vsu= Esfuerzo cortante residual absorbido por el acero.

La resistencia virtual de célculo del hormigdn a esfuerzo cortante:

foa = 0.50 % \[foq

La contribucion del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante:
Veu = foa * by * d
El cortante Gltimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigon:
Vo =030 % f.q % b, *d
Donde:
b,,= Ancho del elemento que se analiza

d= Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de gravedad de las barras

de refuerzo.
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fa= Resistencia minorada de disefio del hormigon.

Si Vcu < Vcu, el hormigdn de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante, y la viga no
necesita, tedricamente, armadura transversal. No obstante, es necesario colocar unos cercos
0 estribos de seguridad cuyo didmetro no sea inferior a 6 mm, ni la cuarta parte del diametro

correspondiente a las armaduras principales. La separacién de dichos estribos debe ser:
$§<0.85%d s<30cm
SiVeu < Vd < Vou, hay que determinar la altura transversal necesaria correspondiente al
esfuerzo cortante residual:
Vsu=Vd —-Vcu

_ Vsusxs
~0.90 xd * fig

As
Donde:
As= Area de acero necesaria para resistir el cortante.

s= Separacion de estribos (como una regla practica se puede tomar 100 cmy

determinar la armadura para cortante cada metro).
2.4.2.3.6.3. Columnas.
Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y estribos.
Excentricidad minima.

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 direccién considerada. Las
secciones rectangulares sometidas a compresién compuesta deben también ser comprobadas

independientemente en cada uno de los dos planos principales.
Disposicion de armadura.

Es necesario tener claro las dimensiones minimas de las columnas para su disefio. La menor
dimensién de los soportes debe de ser 20 cm si se trata de secciones rectangulares y 25 cm si
la seccion es circular.
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Armadura Longitudinal. - Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de
12 cm. y se situaran en las proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo

menos una barra en cada esquina de la seccion

— La separacion méxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 30
cm por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas debe arriostrarse
mediante cercos o estribos, para evitar pandeo.

— Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima
entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2 cm., que el
didmetro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las

esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en contacto.

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

de las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

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

cercos o estribos debe ser:
S<b,

Siendo be la menor dimension del nicleo de hormigdn, limitada por el borde exterior de la
armadura transversal. De todas formas, es aconsejable no adoptar para S valores mayores de
30cm.

Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas, la

separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:
S<15%0
Donde:

@= EIl diametro de la barra longitudinal méas delgada
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En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o0 expuestas a la accion del viento
y en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la separacion S no debe

ser superior a 12@.

El diametro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del diametro correspondiente

a la barra longitudinal méas gruesa, y en ningln caso sera menor de 6mm.
Pandeo de Piezas Comprimidas de Hormigon.

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigon armado no es aplicable la teoria habitual de

primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al calcular los esfuerzos.

Longitud de pandeo. - Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo
solicitaciones de calculo, presentan desplazamientos transversales, cuyos efectos pueden ser
despreciados desde el punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional, en caso

contrario.

La longitud de pandeo €, de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado
equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de
momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en la

Tabla 2.6-14 en funcion de la sustentacion de la pieza.

Tabla 2.4-14 Longitud de pandeo de las piezas aisladas.

Sustentacion de la pieza de longitud 1, K
Un extremo libre y otro empotrado 2
Ambos extremos articulados 1
Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
Soportes elasticamente empotrados 0.70
Otros casos 0.90

Fuente: Codigo Boliviano de Hormigén — CBH-87
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La longitud de pandeo de una columna esta en funcién de las rigideces de las columnas y
vigas que concurren a ésta. Es preciso decidir previamente si el portico puede considerarse
intraslacional o debe considerarse traslacional para poder determinar la longitud de pandeo

la Norma Boliviana de Hormigon Armado también propone utilizar la siguiente ecuacion:

Longitud de pandeo [l,=k=xl (kseobtiene entrando cony)

% (%) de todos los pilares

> (%) de todas las vigas ’

Ya = (igual para p)

Figura 2.4-13 Pértico Traslacionales. Figura 2.4-12 Porticos Intraslacionales.

.-? Ji‘&l’a

¥= \ T
(F .\ ve Z—vigas fl; . i | ZT*;-igas
{ ] i ]
FE i |
1%% s —E% Ve
m‘\‘ . o0
@] 20,03 — @ 50,0 4 1,0 500
10081 100%F 100,0 10,04 k100
Ul 50,0 50 ] E 50
30,04 504 30,0 40 0.9 20
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30 1 80 10 L 10
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1Va VY8 |50 06 Lo7 - 08
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Fuente: Codigo Boliviano de Hormigén — CBH-87

Esbeltez geométrica y mecanica.

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a

compresion, pero ofrecen el problema del pandeo que hace que pierdan capacidad resistente.
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Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en columnas cortas y columnas largas

0 esbeltas (ver capitulo 2.4.2.2)

La determinacion de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez de esta:
1< 35 ; Ag <10 Pieza considerada corta
35<1<100 ;0 10<4,<29 Pieza considerada larga

Calculo de la esbeltez mecanica:

[ l
1=2=2
lc L
A
Calculo de la esbeltez geométrica:
ly
Ag = n ; lo=k=xl

Donde:

l,= Longitud de pandeo.
i.= Radio de giro.
I= Inercia en el plano de pandeo
A= Area de la seccion.
h= Dimensidn de la seccion en el plano de pandeo.
k= Coeficiente de pandeo.

Flexion esviada.

El problema de flexion esviada, de mayor importancia practica, es el de la seccidn rectangular

de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras conocidas, la Gnica incdgnita es la

armadura total.

Para poder resolver este tipo de problema, flexion esviada de secciones rectangulares

armadas simétricamente, se puede recurrir a las siguientes soluciones:
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e Abaco adimensional en roseta.
e Método de Jiménez Montoya
e Método de las hiper elipses
En el presente proyecto se empleara el dbaco adimensional en roseta, los cuales son una

extension de los diagramas de interaccion, manejando tres variables (Ng, Mxa y Myad) en lugar

de dos (Ng y Mg). A continuacion, se muestra el abaco de roseta utilizada para el disefio.

Figura 2.4-14 Abaco en roseta para flexion esviada.
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Disefio:

Fuente: Hormigén Armado — Jiménez Montoya
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Datos:
hx, hy= Son las dimensiones de la seccion del pilar
Myd= Momentos flectores de calculo en la direccion Y.
Mxd= Momentos flectores de célculo en la direccion X
Nd= Esfuerzo normal de calculo
fcd= Resistencia de calculo del hormigon

fyd= Resistencia de célculo del acero
Se calculara la longitud efectiva tomando un valor “k” conseguida de la Tabla 2.6-14:
l,=k=xl

Si la esbeltez geométrica esta entre 10<A<29 se trata de una columna intermedia y se debe

comprobar a pandeo. Si es <10 se trata de una columna corta:
ly
A=—=
h

Si la esbeltez mecénica es <35, no es necesario efectuar alguna comprobacion a pandeo:

1=
I
A
Excentricidad de primer orden:
M
€ = N

Excentricidad de construccién, como minimo esta debe ser de 2 cm.

q — ==

20

Excentricidad de segunda orden ficticia:

fy> h+20xe, lo*

= R 1—4-
s <3+3500 “hti0we T

Excentricidad total:
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er =eyte,+er

Determinacion del momento de disefio:

M =N *e¢e;
Determinacion de esfuerzos reducidos:
Ng * ef
Ux - h % b2 *f'c
Nd * ef
by = penz«f,
S heb+f,

Con los valores encontrados se entra al abaco de las rosetas para obtener “w” y calcular el

area total:

_wrAcsf,

Ag
fy
Armadura transversal.

Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, el didmetro del estribo sera:

1
@ Estribo > 2 @ de la armadura longitud mas gruesa

6 mm
La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:
S< b o h (el de menor dimensién)

150 de la armadura longitudinal mas delgada
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2.4.2.4.  Estructura complementaria.

Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas ascender
y descender de frente, sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles de una
edificacion. Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios que estan formados
por huellas, contrahuellas y de rellanos.

e 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.

e Houella, es el ancho del escalon, medido en planta, entre dos contrahuellas sucesivas.
e Contrahuella, es la parte vertical del fondo del peldafio.

El Ancho o Huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm. para que pueda apoyarse
el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica estd comprendida entre los 11y 22

cm., siendo las comodas las que tienen entre 11y 18 cm.

Las escaleras armadas longitudinalmente son aquellas que se encuentran apoyadas en los
extremosy que llevan el acero principal a lo largo del eje de la escalera y perpendicularmente

a las escaleras, por su tipo de apoyo podrian considerarse simplemente apoyadas.
Disefio armadura longitudinal.
Determinacién del canto dtil:
d=h-r
Momento reducido de célculo:

Ha =] v d?+ fg

Cuantia geométrica calculada:

ws (se obtiene de la Tabla 2.6 13)
fcd

As = wgq * bw x d * —

fyd

Cuantia geometrica minima en traccion es 2.8 por mil para un AH-500:
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Amin = 0.0028 * bw * d
Disefio de armadura transversal.

Se debe tomar la longitud horizontal de todo el tramo a disefiar y para la misma se disefiara

con el &rea minima.
Amin = 0.0028 * bw * d

Donde:
Amin = Area de armadura positiva
f-a= Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias (kg/cm2)
fya= Limite de fluencia del acero (kg/cm2)
h= Espesor de la losa de la escalera
r= Recubrimiento

2.4.2.5.  Fundaciones.

La interaccion Suelo-Cimiento es importante para el calculo de la cimentacion y a su vez

depende fuertemente de las deformabilidades relativas del suelo y del cimiento.

La fundacidn esta de acuerdo con el tipo de suelo que se tiene en el lugar de emplazamiento

y es criterio del ingeniero escoger entre zapatas, pilotes, o losa de fundacion.
2.4.2.5.1. Losa de fundacion.

La losa de fundacion o también conocida como cimentacion por placa o plateas de fundacion,
se caracterizan por ser cimentaciones superficiales que se acondicionan en plataformas, su
principal objetivo es el de transmitir las cargas de la estructura al terreno distribuyendo los

esfuerzos de forma uniforme.
Se detallard mas sobre este tipo de fundacion en el Capitulo IV APORTE ACADEMICO.
2.4.25.2. Disefio de zapatas aislada.

El disefio de las zapatas para la Cancha Polifuncional se realizard unicamente con el software
CYPECAD mediante comprobaciones de las dimensiones.
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2.5. Estrategia para la ejecucion del proyecto
2.5.1. Especificaciones Técnicas.

Documento técnico que indica el procedimiento a seguir para la ejecucién de una
determinada actividad, indicando materiales, herramientas, equipo maquinaria y personal

necesario, asi como su forma de pago y medicion.

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 ejecucion 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.
2.5.2. Computos Métricos.

Los computos métricos son problemas de medicion de longitudes, areas y volumenes que

requieren el manejo de férmulas geométricas. El objeto que cumplen dentro una obra es:
— Establecer el costo de una obra o de una de sus partes.
— Determinar la cantidad de material necesario para la ejecutar una obra.

— Establecer volumenes de obra y costos parciales con fines de pago por avance de

obra.
2.5.3. Precios unitarios.

Precio Unitario (PU) es el valor monetario de una actividad, es la cantidad de dinero que un

contratista quiere por €l y que un contratante desea adquirir y esta conforme pagar por él.

El PU se integra con los costos directos correspondientes al concepto de trabajo, costos
indirectos, costo por financiamiento, cargo por la utilidad del contratista y los cargos

adicionales.

Para ello se utilizarg el Formulario B-2 de Analisis de Precios Unitarios con incidencias de:

68



— Cargas Sociales= % del Subtotal de la Mano de Obra (55%)
— Impuestos IVA= % del subtotal de la mano de obra més cargas sociales (14,94%)
— Herramientas = % del total de Mano de Obra (5%)

— Gastos Generales=% de materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas
(10%)

— Utilidad= % de materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramienta y gastos

generales (10%)

— Impuestos IT= % de materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramienta,

gastos generales y utilidad (3,09%)
2.5.4. Presupuesto general.

Un presupuesto es el valor total estimado del costo que tendrd una construccion al ser
terminada. El costo total o presupuesto puede variar a medida en que se ejecute la obra como
consecuencia de variaciones convencionales tanto de carécter arquitectonico como

estructurales y otros factores que no fueron previstos.
2.5.5. Planeamiento y cronograma de obras:

En el Cronograma del Proyecto se debe sefialar las diferentes etapas del proyecto y el tiempo
estimado para cada una de ellas. Para ilustrar el cronograma se utilizé el Diagrama de Gantt
que es la representacion grafica, en la que la relacion de las actividades y tiempo de ejecucion

se indica por el uso de barras horizontales.
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INGENIERIA DEL PROYECTO



CAPITULO I1I
INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Analisis de la topografia.

Toda la informacion sobre el levantamiento topografico fue realizada por la “Consultora
Integrales Velasco” datos proporcionados que en primera instancia muestran un pequefio
desnivel y una cancha a demoler.

Con la planimetria, altimetria y las curvas de nivel obtenidas con el levantamiento
topografico, se pudo determinar que el terreno del lugar de emplazamiento es semiplano con
pequerias pendientes. La forma del terreno, los angulos entre sus lados y el sentido y valor
de su pendiente favorecen al disefio arquitecténico y la instalacion de servicios basicos. Es

decir, la pendiente esta dirigida hacia la calle.

El plano del levantamiento topografico se apreciara en el ANEXO 10-1

Figura 3.1-1 Planimetria del terreno en la ciudad.

Fuente: Elaboracion Propia
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3.2. Analisis del estudio de suelos.

El estudio de suelos fue realizado por “Laboratorio de Suelos y Hormigones Copas” y

entregado a la entidad encargada del proyecto, dicha entidad fue la que proporcioné el estudio

de suelos. El estudio fue realizado siguiendo rigurosamente pardmetros y normativas

aplicadas al estudio de suelos.

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de penetracion

estandar “SPT” en dos fosas para una mayor seguridad de que el suelo es uniforme en el area

de emplazamiento

El respaldo y planillas donde se especifica el estudio de suelos y todas sus caracteristicas se
encuentra detalladas en el ANEXO 1.

FOSA 1

En el pozo exploratorio denominado como, Fosa N°1, se realiz6 4 puntos de ensayos de SPT,

teniendo los siguientes resultados:

Tabla 3.2-1 Tension admisible Fosa 1

Fosa Profundidad Tipo de suelo Angulo de Tension admisible
(m) (Unificada) friccion interna (Kg/cm?)

1 SM 25 0.48

1 2 SM 25 0.57

3 SM 25 0.57

4 SM 25 0.67

Como resumen de los resultados de laboratorio se tiene:
Profundidad | Limite liquido Limite indice de Porcentaje de

(m) (%) plastico (%) | plasticidad (%) | humedad natural

1 0 0 0 7.9
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0 0 0 6.5
3 0 0 0 6.8
4 0 0 0 6.6

Fuente: Elaboracion Propia

El andlisis en el laboratorio de mecanica de suelos, se evidencia que los suelos existentes son

sedimentos aluviales, de la edad geoldgica Cuaternaria. El tipo de suelo segun el Sistema de
Clasificacion Unificado, SM, es arena limosa no plastica.

En la fosa no se encontré nivel freatico.

FOSA 2

En el pozo exploratorio denominado como, Fosa N°2, se realizd 4 puntos de ensayos de SPT,
teniendo los siguientes resultados:

Tabla 3.2-2 Tension admisible Fosa 2

Fosa Profundidad Tipo de suelo Angulo de Tensién admisible
(m) (Unificada) friccion interna (Kg/cm?)
1 SM 25 0.48
2 2 SM 25 0.48
3 SM 25 0.57
4 SM 25 0.57
Como resumen de los resultados de laboratorio se tiene:
Profundidad | Limite liquido Limite Indice de Porcentaje de
(m) (%) plastico (%) | plasticidad (%) | humedad natural
1 0 0 0 6.5
2 0 0 0 6.7
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Fuente: Elaboracion Propia

El andlisis en el laboratorio de mecéanica de suelos, se evidencia que los suelos existentes son
sedimentos aluviales, de la edad geoldgica Cuaternaria. El tipo de suelo segun el Sistema de

Clasificacién Unificado, SM, es arena limosa no pléstica.
En la fosa no se encontro nivel freatico.
Cota de fundacidn del Bloque 1.

Como se detectd una tension admisible baja en el suelo de emplazamiento, se determiné que
lo més 6ptimo es la realizacion de una losa de cimentacion a una cota de -1.20 metro,

considerando el nivel 0.0 al piso terminado.
Para el disefio de la losa de cimentacion se tomara la tension admisible de 0.48 kg/cm?.
Cota de fundacion de la Cancha Polifuncional.

Se llego a la conclusion de realizar zapatas para esta estructura considerando una cota de
fundacion de -2.20 metros, considerando el nivel 0.0 metro al nivel al nivel del piso

terminado.

Para el disefio de las zapatas de la cancha polifuncional se tomar la tension admisible de
0.48 kg/cm?,

3.3. Anadlisis del disefio arquitectonico.

La arquitectura del proyecto fue realizada por la entidad encargada del proyecto la cual consta
de dos niveles y una cancha polifuncional. La arquitectura esta proyectada sobre un area de

849.21 m2 con un area de construccion igual de 849.21 m2,

La arquitectura propuesta y la distribucion de los ambientes son detalladas a continuacion:
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Tabla 3.3-1 Distribucion de ambientes planta baja

PLANTA BAJA
FUNCIONALIDAD | AMBIENTE
Vestidores 2
Depésito 1
Recepcion 1
Barios 2
Pasillo 1
Sal6n Mdltiple 1
Cancha polifuncional 1

Fuente: Elaboracion Propia

Tabla 3.3-2 Distribucion de ambientes planta alta

PLANTA ALTA
FUNCIONALIDAD | AMBIENTE
Aula de pintura 1
Aula de musica 1
Secretaria 1
Pasillo 1
Sala de reuniones 1
Oficina administrativa 1
Bafio 2

Fuente: Elaboracion Propia

El disefio arquitectonico, vistas en planta, fachada y cortes se lo puede apreciar
detalladamente en el ANEXO 10-2
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3.4. Analisisy disefio estructural.
3.4.1. Planteamiento estructural.

A partir de lo establecido en el perfil del proyecto se consideré la alternativa mas viable tanto

técnicamente como econdmicamente desde un punto de vista estructural para el disefio final.
A continuacion, el planteo estructural para el Bloque 1:

e Estructura de sustentacion de la cubierta seran de cerchas metéalicas tipo Howe, a base
de perfiles conformados en frio y soldadas entre si, por ser de uso frecuente en nuestro
medio.

e Las cerchas se encuentran simplemente apoyadas sobre las vigas y en las columnas,
y para la simplificacion se analiza en forma bidimensional.

e Estructura de sustentacion de la edificacion aporticada con elementos estructurales
de hormigdn armado.

e Losentrepisos estaran conformados por losas nervadas en dos direcciones alivianadas
por casetones, por presentar menor peso y costo con respecto a la losa maciza.

e Se planted vigas para los muros de la planta baja, para una mejor distribucion de las
cargas.

e Para la fundacion se definié una losa de fundacién por la baja tension admisible del

suelo a una cota de -1.2 metro.
A continuacion, el planteo estructural para la Cancha Polifuncional:

e Estructura de sustentacion de la cubierta seran cerchas metéalicas a dos aguas, a base
de los perfiles conformados en frio y soldadas entre si, por ser de uso frecuente en

nuestro medio.

e Las cerchas se encuentran simplemente apoyadas en las columnas, y para la
simplificacion se analiza en forma bidimensional.
e Se plante6 vigas para los muros perimetrales, para una mejor distribuciéon de las

cargas.

e Para la fundacion se optd por zapatas aisladas a un nivel de -2.2 metros.
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Figura 3.4-1 Esquema del Planteo Estructural.

Fuente: Cypecad, elaboracién propia

3.4.2. Datos del proyecto

El programa que se utilizo en este proyecto fue el CYPECAD 2017 y los valores que se

consideran para el célculo son:

e Datos de la estructura metalica:

Normativa AlSI-2007

Material para la estructura Perfiles de Acero ASTM-36
Material de la cubierta Calamina galvanizada
Resistencia de fluencia de los perfiles 2530 kg/cm?

Tension de ruptura 4080 kg/cm?

Madulo de elasticidad 2039000 kg/cm?

e Datos de estructura de hormigén armado:

Normativa CBH-87
Resistencia Caracteristica del H°A°® 210 kg/cm?
Resistencia de fluencia del acero de refuerzo 5000 kg/cm?
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Coeficiente de minoracion del Hormigon 1.50
Coeficiente de minoracién del Acero 1.15
Coeficiente de mayoracion de carga 1.60

Nivel de control en la ejecucion Control Normal
Las cargas que se tomaron en cuenta para introducir al programa y la verificacion manual

son las siguientes:

e (Carga muerta:

Descripcion Carga
Planta Baja | Muro 12 cm 450.0 kg/m
Muro 12 cm 450.0 kg/m
Cielo falso 13.0 kg/m?
Planta Alta Baldosa de cerdmica 36.0 kg/m?
Carpeta de nivelacion 150.0 kg/m?
Acabado 100.0 kg/m?
S Baranda 300.0 kg/m
Calamina 3.82 kg/m
Cubierta |Correa 4.01 kg/m
Cielo falso e iluminacion | 20.0 kg/m?
Cancha | Calamina 3.85 kg/m
Polifuncional | Correa 4.95 kg/m
Carga viva:
Descripcion Carga
Planta Baja | Sala de reuniones 500 kg/m?
Planta Alta |Aulas 300 kg/m?
Escalera Todos los tramos 400 kg/m?

_ Mantenimiento 80 kg/m?
Cubierta oo 0.72 kg/m?
Cancha | Mantenimiento 80 kg/m?

Polifuncional | Viento 3.6 kg/m?
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3.4.3. Anadlisis, calculo y disefio.

El andlisis estructural de la edificacion, se realizd mediante el modelado de la estructura en
3D con ayuda del software CYPECAD version 2017, y para el andlisis estructural de las
cerchas Metalicas se modelo en CYPE 3D vy la verificacion manual con el software SAP-
2000, con el cual obtendremos los distintos esfuerzos que utilizaremos para la verificacion

manual.
En la verificacion de los diferentes elementos estructurales se verifica lo siguiente:
e El disefio de vigas se realiz6 a flexion, cortante y torsion.
e El disefio de columnas a flexo-compresion y cortante.
e El disefio de la estructura metélica se realizara con el método LRFD.
3.4.3.1.  Estructura de la cubierta
El andlisis estructural de la cercha metélicas, se adopto la siguiente configuracion:

Figura 3.4-2 Cercha tipo Howe.

Fuente: Cypecad, elaboracion propia

3.4.3.1.1. Disefio de correas.

Datos iniciales:

Luz de coreas: 2.95m
Separacion de correas: 1.07m
Pendiente: 21°
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Evaluacion de cargas:

Carga muerta:

Cubierta (calamina) = 3.82 Kg/m
Perfiles correas = 4.01 Kg/m
Carga muerta total D= 7.83 Kg/m
Carga viva (mantenimiento):
Mantenimiento= 80 Kg/m?
L= 86 Kg/m
Carga viva (viento):
Viento a barlovento= 0.72 Kg/m?
Viento a sotavento= -14.4 Kg/m?
W= 0.77 Kg/m

Combinaciones de carga:

(1) 14=D

(2) 12+«D+16+«+L+05+«(Lr,SoR)

(3) 12+«D+16+(Lr,So0R)+(05+L00.8+W)
(4) 12=D+13+«W+05=+L+05=(Lr,SoR)
(5) 12+«+D+10+E+05%L+02=8§

(6) 09+«D+(13+Wo01l0+E)

10.96 Kg/m
146.36 Kg/m
52.20 Kg/m
53.20 Kg/m
52.20 Kg/m

8.05 Kg/m

Se utilizara para el disefio el resultado mayor de las combinaciones analizadas.

g =146 Kg/m

Se descompone la carga sobre la correa ya que estd a una inclinacion de 21°
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gy = q *sen(a) = 5245 Kg/m

qy = q *cos(a) = 136.64 Kg/m

Se usara el siguiente grafico para la determinacion de los momentos y contantes.
Figura 3.4-3 Diagrama de Momento y Cortante maximos.

EIHJHJHHIHIHlHHJHlHlHlHH}HJHJHlHLHHlHJHJHJHIH\H@@

1 2
L = L =
= =t= =t= =

0,6000L
0,5000L

T T i
L
il m N /I/W/JT]\

0 Q\UMJ) 1 \lu‘lu_%gié/ 2 J\\UML) )

Fuente: Manual del Ingeniero.

El momento y cortante Gltimo en cada uno de los ejes de la correa son:

Myx = 0.1% q, *+ 1> = 11891 Kg*m

My, =0.1% q, * L* =45.64 Kg *m
Vyx =0.6 xq, L = 241.84 Kg

Vyy =0.6%q,*xL = 9283 K
Uy QxSO g



Mgy = 11891 kg *m Vinax = 241.84 kg

Verificando el perfil por aplastamiento a flexion. Perfil "C" costanera 80x40x15x3

1.052
1= 05 i} w . ]i
VK t E
1 1.052 40—-3-3-3-3 2530
= * *
Va4 3 2039000

A=017 < 0.673 Cumple.

. 1' 40 ,i Canto total: 80.0 mm
B Canto del ala: 40.0 mm
Canto rigidizador: 15.0 mm
Espesor: 3.0 mm
Radio de acuerdo interior: 3.0 mm
Area seccién: 5.10 cm?
Inercia flexion lyy: 48.94 cm4
2 Inercia flexién lzz: 10.82 cm4
Inercia a torsién: 0.15 cm4
3 Méduloe de alabeo: 159.77 cmb
AR

Fuente: Cypecad

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

seccion.

]

v
7 EN

Por la simetria que de la seccién determinamos que:

fi
= —_— = —1
Y%
El coeficiente de pandeo k, para el alma seré:
k=4+2(1-9)*+ 2(1— )
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k=4+21+13%+ 2(1+1)
k =24

Calculando el factor de esbeltez del alma:

1= 1.052 . w . f_y
VK t E
L1052 80-3-3-3-3 2530
= * *
V24 3 2039000

A=0.17 < 0.673 Noseabolla

Siendo su modulo el siguiente:
Sy =12.26 cm?3

Sy = 4.27 cm3

El momento nominal es:
My, = @ * Sx * Fy

12.26 = 2530
Mnx =0.95 *T = 294.67 kg *m

Mny=<p*5y*Fy

4.27 x 2530
M, = 0.95 *T = 102.63 kg *m

La cortante nominal es:
Vix =@ %x0.6 xF, x hxt

Vop = 1%0.6 % 2530 = 7.4 % 0.3

V. = 3369.96 kg

Verificando la resistencia a flexion y corte del perfil:

M 2 v 2
( ur ) + ( U ) < 1.00
0.95 * M,,,, 1.00 * V.

( 118.91 )2 N ( 241.84 )2 <100
0.95 * 294.67 1.00 * 3369.96/ —

0.18 <1.00 Cumple

Verificacion a flexion disimétrica:
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M M
4 2 <1.00
0.95 * My, = 0.95 * My,

118.91 4 45.64 < 1.00
0.95 % 294.67  0.95%102.63 =

0.89 < 1.00 Cumple

Verificando la deflexion de la correa:

Deflexion méaxima: L
Amax= m

Deflexion real:

295

Amax: m =123cm

5 qx*L*
A= *
384 E=x1

5 1.12 * 2954

A= 384 ¥ 2039000 = 49 _ 10em

1.10 <£1.23 Cumple

3.4.3.1.2. Disefio de la cercha mas solicitada

Para el disefio de los miembros, como es de practica comin se utilizaran las barras mas
solicitadas. A continuacion, el tipo de cercha a ser utilizada, la geometria y las cargas

aplicadas debida a las reacciones de las correas.
La carga mayorada por el método LRFD es:

g= 145 kg/m

L=2.95m

Esp. Correas=1.07 m

q*L
2

R= = 213.88 kg
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Figura 3.4-4 Analisis de la cercha N° 2

L3 14 L5 L6 L7 L8 L9 L10 L11 112 L13 Carcha N° 1

L1 L2
20.62 m
294 m
1200 m
72
13
24
23 a 2 o
28 5 \%
11 B 2
- Iz
B ol \&° &
1 2 3 4 5 6 7

%

2

43

20

Iz
45

Cercha N° 2

Cercha N° 3

Cercha N° 4

Cercha N° 5

Cercha N° 6

Cercha N° 7

Cercha N° 8

49

Fuente: Elaboracion propia
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Correa Aporte de R [ Aporte de R Reaccié_n en nudos
en nudo % superiores (kg)
L1 0.54 0.50 106.94
L2 1.07 1.00 213.88
L3 1.07 1.00 213.88
L4 1.07 1.00 213.88
L5 1.07 1.00 213.88
L6 1.07 1.00 213.88
L7 1.07 1.00 213.88
L8 1.07 1.00 213.88
L9 1.07 1.00 213.88
L10 1.07 1.00 213.88
L11 1.07 1.00 213.88
L12 1.07 1.00 213.88
L13 0.54 0.50 106.94

Carga sobre los nudos inferiores:

Cielo falso + iluminacion= 20 kg/m?

Espacio de carcha= 2.95m
Espacio de montantes= 1m
Correa I__ongitud_de Aporte de Re_accic?n en nudos
influencia | longitud % inferiores (kg)
L1 0.50 0.50 29.50
L2 1.00 1.00 59.00
L3 1.00 1.00 59.00
L4 1.00 1.00 59.00
L5 1.00 1.00 59.00
L6 1.00 1.00 59.00
L7 1.00 1.00 59.00
L8 1.00 1.00 59.00
L9 1.00 1.00 59.00
L10 1.00 1.00 59.00
L11 1.00 1.00 59.00
L12 1.00 1.00 59.00
L13 0.50 0.50 29.50
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Con la ayuda del software SAP-2000 se realizara la resolucién de la cercha para obtener los
miembros mas solicitados.
Figura 3.4-5 Cercha Cargada.

213.88 kg
21388 kg 213.88 kg
213.88 kg 21388 kg
213.88 kg \ 4 213.88 kg -
213.88 kg ) 4 Yy 213.88 kg
213.88 kg \ VA 21388 kg

\ \ / Y
106 94 kg Y N\ \ / / 10694kg  2.300
\ \ \ / / /y
\ \ ’/ /
~ \ \\\ / // ' ) ' i v

1.0m 10m 10m 0.7!\1

/
/
e
~

295k 59kg 59kg 59kg 59kg 59kg 59ky  59kg 59ky  59ky  59ky  59kg 295 kg

‘ 12.0000

Fuente: Elaboracion propia

Fuerzas internas en las barras de la cercha:

. LB Fuerza Tipo de
Grupo Barra Longitud (m)| Interna Axial seccion
(kg)
1 1.00 -361.53 |Compresion| 40x40x2
2 0.50 -361.53 [Compresion| 40x40x2
3 0.50 -602.87 | Compresion| 40x40x2
4 1.00 469.23 Traccion 40x40x2
5 1.00 1298.05 Traccion 40x40x2
6 1.00 1528.25 Traccion 40x40x2
Cordén 7 1.00 1518.3 Traccion 40x40x2
Inferior 8 1.00 1662.57 | Traccion | 40x40x2
9 1.00 1888.93 Traccion 40x40x2
10 1.00 2019.39 Traccion 40x40x2
11 1.00 1911.92 Traccion 40x40x2
12 1.00 856.01 Traccion 40x40x2
13 0.30 -359.85 [Compresion| 40x40x2
14 0.70 -359.85 |Compresion| 40x40x2
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Longi Fuerz i
RIEER Barra 0(rgr]1)tud Intelrjﬁa (6|1<g) FXi{azla -sre:Ecoi(;jr?
15 0.74 385.66 Traccion 40x40x2
16 0.32 -916.63 |Compresion| 40x40x2
17 1.07 -2047.18 | Compresion| 40x40x2
18 1.07 -2162.28 | Compresion| 40x40x2
19 1.07 -2022.56 | Compresion| 40x40x2
20 1.07 -1780.14 |Compresion| 40x40x2
Cordodn 21 1.07 -1485.69 | Compresion| 40x40x2
Superior 22 1.07 -1485.69 | Compresion| 40x40x2
23 1.07 -1625.63 | Compresion| 40x40x2
24 1.07 -1636.29 | Compresion| 40x40x2
25 1.07 -1389.75 | Compresion| 40x40x2
26 0.53 -502.33 | Compresion| 40x40x2
27 0.53 645.85 Traccion 40x40x2
28 1.07 387.58 Traccion 40x40x2
Longi Fuerz i
orpo | marra | o0 | B | e | T
29 0.38 61.35 Traccion 40x30x2
30 0.63 -303.71  [Compresion| 40x30x2
31 0.58 -1645.79 | Compresion| 40x30x2
32 0.76 1634.45 Traccion 40x30x2
33 0.77 -1169.99 [Compresion| 40x30x2
34 1.26 1045.16 Traccion 40x30x2
35 1.15 -570.66 [ Compresion| 40x30x2
36 1.52 352.02 Traccion 40x30x2
Diagonales 37 1.53 -198.91 | Compresion| 40x30x2
y 38 1.83 -16.64 Compresion| 40x30x2
Montantes 39 1.92 82.21 Traccion | 40x30x2
40 2.16 -280.51 | Compresion| 40x30x2
41 2.30 847.74 Traccion 40x30x2
42 2.16 -592.4 Compresion| 40x30x2
43 1.92 414.03 Traccion 40x30x2
44 1.83 -412.79 [Compresion| 40x30x2
45 1.53 215.86 Traccion 40x30x2
46 1.52 -197.63 | Compresion| 40x30x2
47 1.15 -20.02 Compresion| 40x30x2
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Grupo Barra Longitud Fuerza Fuerza Tipo gle
(m) Interna (kg) Axial seccion
48 1.26 136.21 Traccion 40x30x2
49 0.77 -340.99 | Compresion| 40x30x2
50 1.07 1131.23 Traccion 40x30x2
51 0.38 -1025.96 | Compresion| 40x30x2
52 0.40 1631.54 Traccion 40x30x2
53 0.27 -1555.13 |[Compresion| 40x30x2

Verificacidn a la compresidn en cuerdas superiores e inferiores.
Elemento con mayor solicitacion:

Fuerza axial a compresion  P=2162.28 kg

Longitud L=107.09 cm

Propiedades del material:

Tension de fluencia Fy= 2530 kg/cm?
Fr= 4080 kg/cm?

E= 2039000 kg/cm?

Tension de ruptura
Madulo de elasticidad
Propiedades de la seccion: seccidon adoptada despues de un analisis mediante el software

SAP-2000 que se muestra a continuacion:

40

Perfil cuadrado 40x40x2 mm 1 1

Profundidad =4 cm
Espesor=0.2 cm

Area de la seccion A= 2.83 cm?

Inercia en el eje X=6.47 cm*

Inercia en el eje Y= 6.47cm*

Radio de giro r=

|~

, =151cm rn, = 1.51cm
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Longitud efectiva: Le=KxL, donde K esta en funcion en el tipo de unién en nuestro elemento

en caso es como se presenta a continuacion:
K=1
L=107.09 cm
L,=Kx*L=107.09cm

Esbeltez maxima:

k=L
Amax = —— < 200
min
1%107.09
Amax = —q1 =70.83 < 200 Cumple

Definicién de frontera entre columna elastica e inelastica:

kL E,
AC = E3 _
Tmin ¥ TT E
107.09 2530
AC = E S
151w 2039000

A =0.79 < 1.5 Columna intermedio o corta

Esfuerzo critico para el elemento (columnas intermedias o cortas):
F.. = 0.658% *F,
F.. = 0.658%79% x 2530

kg
For = 1943.01—

Resistencia normal por compresion:
B =F,*A
P, = 1943.01 = 2.83 = 5498.71kg

Suma de las cargas factorizadas: el factor de resistencia segun LRFD en columnas es 0.85
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Py =0 %Py
P, = 0.85 * 5498.71 = 4673.90 kg
Verificando solicitaciones:
Py = Py(son
467390 > 2162.28 Cumple.
Verificacion a la compresion en las diagonales y montantes.
Elemento con mayor solicitaciéon:

Fuerza axial a compresion ~ P=1645.79 kg
Longitud L=57.5cm

Propiedades del material:

Tension de fluencia Fy= 2530 kg/cm?
Tension de ruptura Fr= 4080 kg/cm?
Madulo de elasticidad E= 2039000 kg/cm?

Propiedades de la seccion: seccidon adoptada después de un andlisis mediante el software

SAP-2000 que se muestra a continuacion:

Perfil rectangular 40x30x2 mm . 30

Profundidad = 4 cm

Ancho del ala= 3 cm

40

Espesor=0.2 cm

Area de la seccion A= 2.43 cm?

Inercia en el eje X=5.03 cm*

Inercia en el eje Y= 3.24 cm*

Radio de giro r

|~

7, = 1439 cm r, = 1.155 cm
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Longitud efectiva: Le=KxL, donde K esta en funcion en el tipo de unién en nuestro elemento

en caso es como se presenta a continuacion:
K=1

L=57.5¢cm

Lo=K*L=1%575=575cm

Esbeltez maxima:

k*L
Amax = < 200
min
1%57.5
Amax = 1155 — 49.79 < 200 Cumple.

Definicién de frontera entre columna elastica e inelastica:

kL E,
AC = * —
Tmin ¥ T E
1 57.5 2530
= *
¢ 1.155%3.141 2039000

A, = 0.558 < 1.5 Columna intermedia o corta.

Esfuerzo critico para el elemento (columnas intermedias o cortas):
F.. = 0.658% *F,
F., = 0.658%558" « 2530

kg
F., = 2220.51W

Resistencia normal por compresion:
P =Fy*A

P, = 2220.51 % 2.43 = 5395.84 kg
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Suma de las cargas factorizadas: el factor de resistencia segun LRFD en columnas es 0.85
P, =0, *P,
P, = 0.85 * 5395.84 = 4586.47 kg
Verificando solicitaciones:
Py = Py(son
4586.47 = 1645.79 Cumple.
Verificacion a la traccion cuerdas superiores e inferiores.
Elemento con mayor solicitacion:

Fuerza axial a compresion ~ P=2019.39 kg
Longitud L=100 cm

Propiedades del material:

Tension de fluencia Fy= 2530 kg/cm?
Tension de ruptura Fr= 4080 kg/cm?
Madulo de elasticidad E= 2039000 kg/cm?

Propiedades de la seccion: seccidén adoptada despuées de un analisis mediante el software

SAP-2000 que se muestra a continuacion:

40

Perfil cuadrado 40x40x2 mm 1 1

Profundidad = 4 cm
Espesor=0.2 cm
Area de la seccién A= 2.83 cm?

Inercia en el eje X=6.47 cm*

Inercia en el eje Y= 6.47cm*

Condiciones que debe cumplir: factores de resistencia segin LRFD para elementos a tension
$1=0.9y ¢.=0.75

Resistencia por fluencia permisible:
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I
fr= < Qg% E,
Abruta

~2019.39

=< (.
fi =545 < 09%2530

kg kg
713.56 — < 2277 —  Cumple.
cm cm

Fractura en la seccion:

B,
fo="—"=<0,*F
ACT

2019.39kg _ 25, 4080
=V . *
fi=085%283 =
kg kg
83949 — < 3060 — Cumple.
cm cm
Rigidez permisible a traccion:
k1
< 300
Tmin
1100 <300
1.51 —

66.14 < 300 Cumple.
Verificacion a la traccion en las diagonales y montantes.
Elemento con mayor solicitacion:

Fuerza axial a compresion  P=1634.45 kg

Longitud L=76.19 cm

Propiedades del material:

Tension de fluencia Fy= 2530 kg/cm?
Tension de ruptura Fr= 4080 kg/cm?
Madulo de elasticidad E= 2039000 kg/cm?
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Propiedades de la seccion: seccidon adoptada después de un andlisis mediante el software

SAP-2000 que se muestra a continuacion:

Perfil rectangular 40x30x2 mm . 30

Profundidad = 4 cm

Ancho del ala= 3 cm

40

Espesor=0.2 cm

Area de la seccion A= 2.43 cm?

Inercia en el eje X=5.03 cm* -

Inercia en el eje Y= 3.24 cm*

Condiciones que debe cumplir: factores de resistencia segin LRFD para elementos a tension
$1=0.9y ¢2=0.75

Resistencia por fluencia permisible:

Py
fi= <@, *F,
Abruta

163445

= < 0.
fi=—Fg = 09%2530

kg kg
672.61— < 2277 —;  Cumple.
cm cm

Fractura en la seccion:

PR,

f2=A_CrS¢2*Fr

1634.45 kg < 0.75 « 4080
= . *
17 0.85%243 —

kg kg
79131 — < 3060 —  Cumple.
cm cm

Rigidez permisible a traccion:

k=1

< 300

Tmin
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1x76.19 < 300
1.155 —

65.98 <300 Cumple.
3.4.3.1.3. Disefio de la placa base.

Se soldaré la estructura metalica a la placa base, y esta a su vez se fijara a la viga a traves de

pernos de anclajes.
Disefio de la placa base

La resistencia de disefio por aplastamiento del concreto debajo de la placa base debe ser por
lo menos igual a la carga soportada. Cuando la placa base casi cubre toda el area de la
columna esta resistencia es igual a @ (0.65 por aplastamiento del concreto) multiplicada por

la resistencia nominal del concreto 0.85-fc-A.

Para el disefio tenemos los siguientes datos: perfil cuadrado 40x40x2 mm, resistencia a
compresion fck=210 kg/cm? El esfuerzo de la placa base fy=2530 kg/cm?, la carga axial
ultima Pu=5130 kg

Calcular el area requerida de la placa base:

P, 5130

Areq. = ~ = 44.21 cm?
T4 = % 085+ f,,  0.65 *0.85 % 210 cm

Calcular las dimensiones de las placas N (longitud de la placa) y B (ancho de la placa):

0.95d — 0.8b
A=—

> =35cm
N =+vAl1l+ A=10.15cm

B—A1—435
=y = 435em

Se adoptara medidas constructivas: B=15 cm; N= 20 cm
Calcular la resistencia requerida del hormigon:

@.Pp = @, *0.85 * f, x A1 = 34807 kg
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Verificacion:
Pu<@.Pp
5130 kg < 34807 kg Cumple.

Calcular la longitud critica “I” para el voladizo de la placa:

N —0.95d
m=——=2>5
2
_B—-08b
n= > =
Calcular el espesor minimo de la placa:
R B, 6
tnin = L * m— 28 cm = mm

Con lo que la placa base tendra las dimensiones de PL 20x15x6 mm
Disefio de los pernos de anclaje

El objetivo de los pernos de anclaje es fijar la estructura metalica a la cimentacion de
hormigdn. Estos estaran sometidos a corte, provocados por la fuerza horizontal H = 4690 kg,

previamente calculada.

Se usaran pernos comunes A307, con una tension de corte nominal, Fny = 1650 kg/cm?, con

una resistencia de disefio, @R,, determinada de acuerdo a los estados limites de fractura en

corte:
R, =Fy*A4, con ¢ =0.75 (LRFD)
Donde:
Fn= tension de corte nominal. Fny
Ab= area bruta del perno.
Entonces:

H 4690

= = = 3.79 cm?
®+F, _ 0.75¢1650

Ap
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A, 379 ,
Aperno = T = T =095cm

Aperno
T

Dperno = 2 * =1.09cm

Por lo tanto, se escogen los cuatro pernos ASTM A307 de 1/2 de pulgadas que es

aproximadamente 12 mm, para evitar dafios de los mismos en el manipuleo y transporte.

Célculo del area de la superficie:

4690 * 4

Ap=— —1991.63 cm?
PSS 0.65 V210

Célculo de la longitud del perno de anclaje:

Apsy  1932.18
T B T

=25cm

Tabla 3.4-1 Longitud minima de anclaje

Boit Type, | Minimum Em- | Minimum Embedded
Matenal | bedded Length Edge Distance

A307,A36 12d 5d>4in.

A325, A449 17d 7d>4in

Finalmente, se tiene que la longitud de anclaje es: L= 25 ¢cm con un diametro D=12 mm
3.4.3.2. Disefno de la estructura de sustentacion de la edificacion.

La estructura por disefiar esta compuesta por vigas, columnas, losa reticular con casetones
alivianantes y seran sometidos a la verificacion manual de los elementos estructurales méas
solicitados en base a la normativa vigente en nuestro pais, el Cédigo Boliviano del Hormigén
Armado CBH-87.

3.4.3.2.1. Losa reticular.
Este sistema consta de pequefias vigas en ambos sentidos que al entrecruzarse forman una

especie de reticula o entramado, que es de donde viene su nombre, el aligeramiento se logra
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a base de blogues de espuma de poliestireno, llamado también casetones, las pequefias vigas

0 nervaduras que ya se menciond y que se construyen de hormigén armado, y una capa de

compresion en la parte superior.
Predimencionamiento de la losa reticular.

——

bx

i

Espesor del alma (b)

b>7cm 0 h/4

Adoptamos un espesor del alma b =10cm
Espesor de la capa de compresiones

e>5S5cm

Adoptamos un e =5cm
Altura de la losa

hZ Lmax / 2106 > 15cm
_ Lmax 7

h—W=ﬁ=0.29m

Adoptamos h=30 cm
Intereje

Adoptamos un intereje bx = 60 cm

Ar

30

10
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Datos:

Espesor de la losa h=30 cm

Losa de compresion hf=5cm

Ancho del nervio b=10cm
Recubrimiento r=2cm

Canto util d=28cm
Resistencia del hormigén fck= 210 kg/cm?
Resistencia del acero fyk= 5000 kg/cm?
Resistencia de célculo del hormigdn fcd= 140 kg/cm?
Resistencia de calculo del acero fyd= 4347.83 kg/cm?

Determinacion de las cargas

Peso propio de la losa

120

Calculo del volumen del hormigon
V=12%12%x03—4%0.5%0.5%0.25=0.182m3
Py =V % Yyoge = 0.182 % 2400 (1.2 * 1.2) = 303.33 kg/m?

P. = 150 kg/m? (carpeta de nivelacion mas ceramica)
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Carga muerta

Carga viva

Calculo de los momentos actuantes en la losa

G= 453.33 kg/m?

Q=300 kg/m?

Los coeficientes para disefio de las losas se obtienen del modelo de las tablas para losas

nervadas considerando que la direccién mas corta es considerado Lx, y Ly la direccion mas

larga. En la figura se muestra la losa a ser disefiada con tres lados continuos y uno

discontinuo.

4.2

7
7
7
7
9.5
] —
Ly=9.5m
Lx=4.2m

1

Con el valor del resultado de (Lx/Ly) y entrando al caso de loza 2, se obtiene los siguientes

datos.

LOSA

Lx

Ly

Lx/Ly

my(-)

my(+)

mx(-)

mx(+)

4.2

9.5

0.44

887

464

520

123

Realizando los calculos se tiene como resultado los siguientes momentos actuantes en la losa:

Muy(—=) = 0.0001 = g * my(—) * L% = 2345.25 kg x m/m

Muy(+) = 0.0001 = g * my(—) * L} = 1226.83 kg x m/m

Mux(=) = 0.0001 * q *x mx(—) * L% = 1374.89 kg x m/m
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Mux(4+) = 0.0001 * g * mx(=) * L%} = 325.21 kg * m/m
Analizando en una franja de 60 cm se tiene los siguientes momentos de calculo
Muy(-) = 1407.15 kg * m
Muy(+) = 736.09 kg * m
Mux(—) = 82494 kg xm
Mux(4+) = 195.13 kg *m

El célculo de las armaduras para la losa se realiza de la misma manera que para las vigas en
T.

Calculo de la armadura en el eje X

Momento positivo Mux(+)

M, = 0.85* fog xb* he x (d — 0.5 % hy) = 151725 kg * cm

M, =1517.25kg *m > M,; = 195.13 kg *xm Se disefia como viga rectangular

Momento reducido de célculo:

Ha =, v dZx fg

_ 19513 %100 .
M= 10282140~ =
La seccion no necesita armadura a compresion.
La cuantia geométrica calculada:
Wy, = 0.019 (De Tabla 2.6 13)
Ag = Wy, * bw*d*fc_d
fyd

A= 00195 10+ 28+ —20 _ _ 0171 cm?
= . k * * — = .
s 434783 cm

Cuantia geométrica minima en traccion es 2.8 por mil para un AH-500:
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Agmin = 0.0028 % b * h

Agmin = 0.0028 % (10 * 25 + 60 * 5) = 1.54 cm?

El &rea de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:

A = 1.54 cm?

Area nominal de los aceros comerciales:

Diametro @ 2 N° de 2

(mm) As barra (cm?) Barras As total (cm”)
D8 0.503 4 2.012
@10 0.785 2 1.57

La cuantia geométrica minima en compresion es:

Se utilizard: 2310

Ay =030 % Agnin

Area nominal de los aceros comerciales:

A, = 0.30 * 1.54 = 0.462 cm?

Diametro @ 2 N° de 2
(mm) As barra (cm-) Barras As total (cm”)
8 0.503 2 1.00

Momento negativo Mux (-)
M, = 0.85 % fog x b x hy x (d — 0.5 x hy) = 151725 kg » cm
M, =1517.25kg*m > My = 82494 kg »m Se disefia como viga rectangular

Momento reducido de célculo:

Ug

Se utilizara 208

My

Ha =, v dZ+ fg

824.94 x 100

La seccion no necesita armadura a compresion.
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La cuantia geométrica calculada:

We; = 0.0789 (De Tabla 2.6 13)
A = Wy * bw*d*fc_d
fyd

A= 00789 % 10 %28« —20 _ _ 0711 em?
= . * * ¥k —m——— = .
s 4347 83 cm

Cuantia geométrica minima en traccion es 2.8 por mil para un AH-500:
Agmin = 0.0028 b * h
Agmin = 0.0028 = (10 = 25 + 60 * 5) = 1.54 cm?
El &rea de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:
A = 1.54 cm?

Area nominal de los aceros comerciales:

Diametro @ 2 N° de 2

(mm) As barra (cm?) Barras As total (cm”)
D8 0.503 4 2.012
@10 0.785 2 1.57

Se utilizara: 2010
La cuantia geométrica minima en compresion es:
A, =030 * Agnin
A, = 0.30 * 1.54 = 0.462 cm?

Area nominal de los aceros comerciales:

Diametro @ 2 N° de 2
(mm) As barra (cm?) Barras As total (cm”)
8 0.503 2 1.00

Se utilizara 28
Célculo de laarmaduraenel eje Y

Momento positivo Muy (+)
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M, = 0.85 % fog x b x hy x (d — 0.5 x hy) = 151725 kg * cm

M, =1517.25kg*m > M,; = 736.09 kg + m Se disefia como viga rectangular
Momento reducido de calculo:

M = v d2 « fug

_736.09%100 0.067
Ha= 10w 282140 =
La seccion no necesita armadura a compresion.
La cuantia geométrica calculada:
Ws1 = 0.0712 (De Tabla 2.6 13)
Ag = Wy * bw*d*@
yd

A= 00712 % 10 28 +—0 _ _ 0,642 cm?
e . %k %k * = .
s 4347.83 cm

Cuantia geométrica minima en traccion es 2.8 por mil para un AH-500:
Agmin = 0.0028 % b * h
Agmin = 0.0028 * (10 * 25 + 60 * 5) = 1.54 cm?
El area de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:
A = 1.54 cm?

Area nominal de los aceros comerciales:

Diametro @ 2 N° de 2

(mm) As barra (cm?) Barras As total (cm?)
J8 0.503 4 2.012
@10 0.785 2 1.57

Se utilizard: 2310

La cuantia geométrica minima en compresion es:

104



Ay = 0.30 % Agmin
A, = 030 * 1.54 = 0.462 cm?

Area nominal de los aceros comerciales:

Diametro @ As barra (cm?) N® de As total (cm?)
(mm) Barras
8 0.503 2 1.00

Se utilizara 208

Momento negativo Muy (-)
M, = 0.85* fog x b x hy x (d — 0.5 x hy) = 151725 kg * cm
M, =1517.25kg*m > My = 1407.15 kg *m Se disefia como viga rectangular

Momento reducido de calculo:

Ha = bw*dz*fcd

1407.15 = 100

Ha = 10282140 0128
La seccion no necesita armadura a compresion.
La cuantia geométrica calculada:
W, = 0.140 (De Tabla 2.6 13)
Ay =Wy * bw*d*fc—d
yd

A= 0140 « 10 # 28+ —20 _ _ 126 em?
= 0. * * * — =1,
s 4347.83 cm

Cuantia geométrica minima en traccion es 2.8 por mil para un AH-500:
Agmin = 0.0028 % b * h
Agmin = 0.0028 * (10 * 25 + 60 * 5) = 1.54 cm?

El area de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:
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A = 1.54 cm?

Area nominal de los aceros comerciales:

Diametro @ 5 N° de 9

(mm) As barra (cm?) Barras As total (cm?)
D8 0.503 4 2.012
@10 0.785 2 1.57

La cuantia geométrica minima en compresion es:

Se utilizara: 2010

Ay =030 % Agmin

Area nominal de los aceros comerciales:

A, = 0.30 * 1.54 = 0.462 cm?

Diametro @ | Aoy orra (cm?) N® de As total (cm?)
(mm) Barras
8 0.503 2 1.00
Se utilizara 28
Verificacion a la resistencia por cortante
Determinando el cortante méaximo:
kg
Qu = 1498.88E
L=950-040=91m
Cortante de disefio:
9.1
V; = 1498.88 * 0.6 * - = 4091.94 kg
Resistencia cortante convencional del hormigon:
kg
fva = 050 % /f.q = 0.5%v140 = 5.916W

Contribucién del hormigén de esfuerzo cortante:
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Veuw = fva * by *d = 5.916 * 10 * 28 = 1656.50 kg
Verificacion:
V; =409194kg > V.. = 1656.50 kg

El cortante de disefio es mayor que la contribucion del hormigén al esfuerzo cortante, se

necesita armadura de corte.
Esfuerzo debido a la ruptura por compresién oblicua del alma:
Vou =03 % f.q b, xd
Vou = 0.3 %140 x 10 * 28 = 11760 kg
Debe cumplir:
Veu <Va = Vg
V., = 165650 kg < V; = 4091.94 kg < V,, = 11760 kg

Cortante resistido por el acero:

Veu = Vg — Vo, = 4091.94 — 1656.50 = 2435.44 kg
Armadura transversal:
t =100 cm

Armadura transversal por longitud:

Vsu*t
Ag=—"—
0.90 * d * fyq
_ 243544100 _ . cm?
7 0.90%28+%4347.83 " m
Armadura minima por longitud:
Agin = 0.02 % by, * £« Lo
fyd
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A 002510 %100 s —20_ _ 064 &
. =0.02 * * * ———— = 0.64 ——
smin 434783 m

Se comparan las armaduras y se escoge el mayor:

A, = 2.22 cm?
Armadura para una pierna:
A, 2.22 5
Aspierna = 7 = T =1.11cm

Diametros opcionales de armadura:

Didmetro @ As barra (cm?) N° de
(mm) Barras
6 0.283 S
Espaciamiento:
Diametro @ S/N° de barras Espaciamiento
(mm) (cm)
6 20 20

Se utilizara @6 C/20
3.4.3.2.1.1. Armadura en losa de compresion (Armadura de reparto)

La armadura de reparto se coloca para garantizar las acciones indirectas ocasionadas por las
variaciones de temperatura y retraccion. Para el calculo de la armadura de reparto la norma

recomienda disponer una armadura mayor o igual a la siguiente expresion, dada por la norma:

50« h, 200
Ag = >
fyd fyd

Donde:
A= area de la seccion de la armadura de reparto, en cm?/m
h,= espesor de la carpeta de compresion, en cm
fya= resistencia de calculo de la armadura de reparto, en Mpa.

B 50 %5 - 200
" 3478.26 x 0.098 ~ 3478.26

As
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As; = 0.73 = 0.58 Cumple

cm?
A, = 0.733—
m

Area nominal de aceros comerciales:

Diametro @ (mm) As (cm?) |N° de Barras| As total (cm?)
6 0.283 3 0.85

8 0.503 2 1.01
Se utilizard @6 mm

Por razones constructivas y para mejorar las acciones indicadas, se usara separaciones de
25 cm en ambas direcciones.

Figura 3.4-6 Disposicion de armadura de reparto en losa reticular.

B mMmC25em

~——»=—— 10m

/§ Armadura de reparto ¥6 ¢/25 Armadura transversal @6 ¢/20
- - = - - — z - - - = - = '_._‘ — —

PR e . S
P

4 a
' Al
! caseton r caseton a
! . ] 4
! perdido - perdido
1 a4 |
: |
' I
i —_

Armadura longitudinal 2010

Fuente: Elaboracion propia
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3.4.3.2.2. Disefio de vigas.

Se realiza la verificacion manual y comparacion de resultados que se obtiene de una de las
vigas de la estructura que fue previamente calculada con el programa CYPECAD para una
de las vigas mas solicitadas de la estructura que se encuentra entre las columnas P11 y P12
de la Planta Alta.

Figura 3.4-7 Envolvente de Momento en viga de estudio.

g _EE_ -9.68 957
8 ==
5 =
5 2=
2 Y =
= -2 ==
= 4 ==
= | |
e = | L
Uo = P11 P12
1T ==
165 ==
== 2.22
25 ==
3 ==

Comprobacion de la armadura longitudinal

Hormigon:
Resistencia a los 28 dias fo= 210 kg/cm?
Coeficiente de minoracion ve=1.5

Acero:
Limite de fluencia fyk= 5000 kg/cm?
Coeficiente de minoracion ve=1.15

Caracteristicas de viga:

Base b=30cm
Canto h=30cm
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Longitud L=955cm

Recubrimiento r=2cm
Armadura méaxima positiva.
Momento maximo de calculo mayorado (envolvente):
M, = 2220 kg *m
Canto util:
d=h-r
d=30—-2=28cm

Resistencia de célculo de los materiales:

fae _ 210 kg

== =——=140—

Jea Ye 1.50 cm?
fyr 5000 kg
=—=——=4347. —
fya ¥Ys 115 3 836nﬂ

Momento reducido de calculo:
Mg

Md:bw*dz*fcd

2220 =100

Hd =304 282 « 140

La seccion no necesita armadura a compresion.

La cuantia geométrica calculada:

Wy, = 0.0707 (De Tabla 2.6 13)
Ag = Wy * bw*d*@
fyd

A = 0.0707 * 30 28+ ——0 _ _ 191 em?
= 0. * * * — =1,
s 4347.83 cm

Cuantia geométrica minima en traccion es 2.8 por mil para un AH-500:
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Agmin = 0.0028 * b, * d
Agmin = 0.0028 * 30 * 28 = 2.35 cm?
El &rea de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:
A = 2.35 cm?

Area nominal de los aceros comerciales:

Diametro @ (mm) | As barra (cm?) Bl\;rgaes As total (cm?)
@12 1.131 3 3.393
@16 2.011 2 4.022
@20 3.142 1 3.142

Se utilizara: 2016
La cuantia geométrica minima en compresion es:
A, =030 * Agmin
A, = 0.30  2.35 = 0.706 cm?

Area nominal de los aceros comerciales:

Diametro @ 2 N° de 2
(mm) As barra (cm?) Barras As total (cm”)
12 1.131 2 2.262

Se utilizara 2012
Armadura a la Izquierda de la viga.
Momentos mé&ximos de céalculo mayorados (envolventes):
M=M,*y
M=M,*16
M = —9680 kg *m
Cuanto util:

d=hf—r
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d=30—2=28cm
Resistencias de calculo de los materiales:

210
_fe 210 140 k/c?

Je Ye 1,50

f, 5000 kg
=22 434783 —=
Iy ¥s 1,15 347.83 cm?

Momento reducido de calculo:

M

ud:bw*dz*fc

9680 * 100

= = 0.294
30 * 282 x 140

Ug

La seccion no necesita armadura a compresion.
La cuantia geométrica calculada:

Wy, = 0.436 (De Tabla 2.6 13)

A = 0436 % 30 %28+ —20 _ _ 1179 cm?
= U. * * * — = .
s 4347 83 cm

Cuantia geométrica minima en traccién es 2.8 por mil para un CH-500:
Agmin = 0.0028 * by, * d
Agmin = 0.0028 = 30 = 28 = 2.35 cm?
El area de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:
A =11.79 cm?

Area nominal de los aceros comerciales:
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Diametro @ (mm) | As barra (cm?) BNO de As total (cm?)
arras
12 1.131 11 12.44
20 3.142 4 12.57
2012 + 4@20 14.83 6 14.83

Se utilizara 2012 + 4020

Armadura a la Derecha:
Momentos maximos de calculo mayorados (envolventes):

M=M,*y

M=M, *16
M =-9570k *m

Cuanto util:

d=hf—r

d=30—-2=28cm

Resistencias de calculo de los materiales:

fex 210 kg
== =140—
Jea Ye 150 cm?
fye 5000 kg
= =" = —— = 4347.83 —
fra s 115 347.83 cm?
Momento reducido de calculo:
_ M
Ya = b, *d? = fc
9570 * 100
Uy =0.291

~ 30+ 282 * 140

La cuantia métrica calculada:
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Wy, = 0.442 (De Tabla 2.6 13)

Ag = Wiy * bw*d*%

y

A = 0.442 % 30+ 28+ —29 _ _ 11,95 em?
= . * * *% ——— = .
s 4347 83 cm

Cuantia geométrica minima en traccion es 2.8 por mil para un AH-500:
Agmin = 0.0028 x b, x d
Agmin = 0.0028 * 30 % 28 = 2.35 cm?
El area de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:
A=1195 cm?

Area nominal de los aceros comerciales:

Diametro @ (mm) | As barra (cm?) N® de As total (cm?)
Barras
12 1.131 11 12.44
20 3.142 4 12.57
2012 + 4020 14.83 6 14.83

Se utilizard 2012 + 420
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Armadura Transversal:

La armadura calculada sera la misma de la anterior viga entre P11y P12.

Figura 3.4-8 Envolvente de Cortantes de la viga en estudio.

E 20.46
20 —
15 :—
10 f
" E 2.6
= BA4 | P e — P12
% T | ]
,5 :_
E ~—1.2m 7m 1.2th —
-16 O
-1k } \
. £ —20.94
- Tramo lzq. Tramo Central Tramo Der.

Disefio de cortante en el tramo derecho.

Datos:

Cortante de disefio
Altura de seccion

Base de seccion

V = 20940 kg
h=30cm
bw =30cm

Recubrimiento de armaduras r = 2 cm

Procedimiento de calculo.

Resistencia del hormigén:

Resistencia del acero:

fck kg
fea = P 140—3

Cc

fyk kg
fyd = )’_ = 4347.83 po

y
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Resistencia cortante convencional del hormigon:

k
foa = 050 % /Foq = 0.5 % V140 = 5.916%

Contribucidn del hormigén de esfuerzo cortante:
Vew = fyq * by * d = 5.916 * 30 * 28 = 4969.51 kg
Verificacion:
Vy=20940kg > Vo, = 4969.51 kg

El cortante de disefio es mayor que la contribucidn del hormigén al esfuerzo cortante, se

necesita armadura de corte.
Esfuerzo debido a la ruptura por compresién oblicua del alma:
Vou =03%f.q b, xd
Vo = 0.3 % 140 * 30 * 28 = 35280 kg
Debe cumplir:
Veu <Vag = Vg
V. =4969.51 kg < V, = 20940 kg < V,, = 35280 kg

Cortante resistido por el acero:

Veu = Vg — Vi, = 20940 — 4969.51 = 15970.49 kg
Armadura transversal:
t=120cm

Armadura transversal por longitud:

Veu x t

Ag=—t —
ST 0.90 % d * fq
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2

A = 15970.49 * 120 — 1749 cm
7 090%28%4347.83 " m
Armadura minima por longitud:
Agmin = 0.02 % by, cpeded
fyd
cm?
Asmin =0.02 %30 %120 = m = 2327
Se comparan las armaduras y se escoge el mayor:
Ag =17.49 cm?
Armadura para una pierna:
Ag  17.49 ,
Aspierna = 7 = T =849 cm
Diametros opcionales de armadura:
Diametro @ As barra (cm?) N° de
(mm) Barras
6 0.283 31
8 0.503 18
10 0.785 12
Espaciamiento:
Diametro @ S/N° de barras Espaciamiento
(mm) (cm)
6 3.87 3
8 6.67 6
10 10 10

Se utilizard 1210 ¢/10

Disefio de cortante en el tramo izquierdo.

Datos:

Cortante de disefio

Altura de seccion

V = 20460 kg

h=30cm
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Base de seccion bw =30 cm

Recubrimiento de armaduras r=2cm

Procedimiento de calculo

Resistencia del hormigén:

fck kg
= =140—=
fea Ye cm?
Resistencia del acero:
fyk kg
=—=434783 —
fya Yy cm?

Resistencia cortante convencional del hormigon:

kg
cm?

foa = 0.50 * \/f.q = 0.5 V140 = 5.916
Contribucidn del hormigén de esfuerzo cortante:
Vew = foa * by * d = 5.916 % 30 * 28 = 4969.51 kg
Verificacion:
V; =20460kg > V.. = 4969.51 kg

El cortante de disefio es mayor que la contribucion del hormigén al esfuerzo cortante, se

necesita armadura de corte.
Esfuerzo debido a la ruptura por compresién oblicua del alma:
Vo =03 % foq* b, *d
V,, = 0.3 % 140 * 30 * 28 = 35280 kg
Debe cumplir:
Veu <Vag = Vg
Voo = 496951kg < V, = 20460 kg < V,. = 35280 kg

Cortante resistido por el acero:
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Veu = V4 — Vo = 20460 — 4969.51 = 15490.49 kg
Armadura transversal:
t=120cm

Armadura transversal por longitud:

Vou ¥ t
Ag=———
0.90*d * fyq

15490.49 * 120

A, = = 16. 2
s = 090+28+434783 1000
Armadura minima por longitud:
Asim = O.OZ*bW*t*fc—d
fyd

2

A 0.02 30 + 120 70 _ 5 35
= 0.02 * * ¥ —— =232 —
s min 4347.83 m

Se comparan las armaduras y se escoge el mayor:
A = 16.96 cm?
Armadura para una pierna:

As 1696 ,
Aspierna = 7 = T =8.48cm

Diametros opcionales de armadura:

Diametro & As barra (cm?)| N° de Barras
(mm)
6 0.283 30
8 0.503 17
10 0.785 12

Espaciamiento:
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Dla(rpner;r)o (%] S/N° de barras Espacz(l:?nrr)nento
6 4 4
8 7.06 7
10 10.91 10

Se utilizara 12010 ¢/10

Disefio de cortante en el tramo central.

Datos: Cortante de disefio V =2600 kg
Altura de seccion h=30cm
Base de seccion bw =30 cm

Resistencia del hormigoén:

fck kg
=—=140——
fcd Ye cm?
Resistencia del acero:
fyk kg
=== =4347.83 —
fyd }/y sz

Resistencia cortante convencional del hormigon:

Kk
foa = 0.50 % \[foq = 0.5 %140 = 5.916%

Contribucién del hormigdn de esfuerzo cortante:
Vew = fva * by *d = 5.916 * 30 * 28 = 4969.51 kg
Verificacion:
V,=2600kg < V. =4969.51kg

El cortante de disefio es menor que la contribucién del hormigon al esfuerzo cortante, no se

necesita armadura de corte.
Armadura transversal: t =700 cm

Armadura minima por longitud:
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Asim = 0.02 = bW

fcd

* t x —

fyd
cm?
As min — 0.02 x 30 * 700 = m = 16.905 7
Armadura para una pierna:
A;  16.905 cm?
Aspierna = 7 = 2 = 8-457

Diametros opcionales de armadura:

Diametro & As barra (cm?)| N° de Barras
(mm)
6 0.283 30
8 0.503 17
10 0.785 11
Espaciamiento:
Diametro @ S/N° de barras Espaciamiento
(mm) (cm)
6 29.17 23
8 50 41
10 77.78 63

Se utilizara 24@6 c/20

Verificacion de deformacion de la viga

Segun la norma CBH-87 no sera necesaria la comprobacion de la flecha en aquellos

elementos que cumpla simultdneamente las dos condiciones siguientes:

o d=30x¢, [

780 mm = 30 % 0.002 * 9550

780 mm = 573 mm Cumple.
g
L dZSO*ESy*li
780 mm > 50*30+15*sy*li
780 mm = 637 mm Cumple.
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Por lo tanto, no se realizard ninguna comprobacion de las flechas.

Figura 3.4-9 Disefio por el software Cypecad.

Slw 80
30 30
(B13) (P11 -
{103 978 P12
i | 420 L=300 420 L=300
i 2012 L=1122
&l e
{(30x30
Eﬂ'Hi I EEEEEEEEEEEEEEEEEEEEEEE I EREERERRIHIHI
; Lol L
el 2016 L=1122 e
4x
i 1e@6 | 12x1e@10 12x1e@10
L c20 i 10 35x1e@6c/20 L co
2 78 238 120 700 120 30

Fuente: Elaboracion propia, Cypecad
Comparacién de los resultados manuales y el software Cypecad 2017:

Tabla 3.4-2 Comparacion del disefio de viga.

Armadura de traccion y compresion (Barras longitudinales)

Comprobacion manual Cypecad 2017 Variacion
Armadura  Asnecesaria| Armadura = As necesaria (%)
Armadura 20516 2.35 20516 2.52 7.23
positiva
Armadura
negativa izquierda 4020 + 2012 11.79 4020 + 2012 11.92 1.1
Armadura AB20 + 2012 11.95 4320 + 2012 12.26 5.29

negativa derecha

Armadura de corte (Barras transversales)

Tramo derecho @10 C/10 17.49 @10 C/10 15.71 10.1
Tramo izquierdo @10 C/10 16.96 @10 C/10 14.28 15.8
Tramo central @6 C/20 241 @6 C/20 2.57 6.6

Fuente: Elaboracion propia.
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3.43.2.3. Disefio de columna.

A continuacién, se muestra la verificacién del disefio de la columna P6 planta baja,

teniéndose los siguientes datos generales:

Figura 3.4-10 Vista 3D del pilar a disefiar.

A‘T«ﬁn B -
LN I Y L% W
1 1

=

P11
Esfuerzo normal de calculo Nd= 67950 kg
Momento de célculo en la direccion x Mdx= 4030 kg*m
Momento de célculo en la direccion y Mdy= 860 kg*m
Resistencia caracteristica de H°A° fck= 210 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk= 5000 kg/cm?
Recubrimiento r=2cm.

Longitud L=435cm

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

fea = ]12_; = 140 kg/cm?

fyk 2
fya = 115 = 434783 kg/cm
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Determinacion del coeficiente de pandeo nudo superior A:

Elemento que

concurren al Lo(r;%:t)Ud b (cm) h (cm) Ix (cm4) ly (cm4)
nudo superior
Viga 1 955 30 30 67500.00 | 67500.00
Viga 2 100 30 30 67500.00 | 67500.00
Viga 3 500 30 25 39062.50 | 56250.00
Viga 4 500 30 25 39062.50 | 56250.00
Columna 1 365 25 30 56250.00 | 39062.50
Columna 2 435 45 40 240000.00 [ 303750.00
Determinacion del coeficiente de pandeo nudo inferior B
Elemento que )
concurren al Lo(rggr;rl]t)ud b (cm) h (cm) IX (cm4) ly (cm4)
nudo superior
Viga 5 955 25 40 133333.33 | 52083.33
Viga 6 500 25 50 260416.67 | 65104.17
Viga 7 500 25 50 260416.67 | 65104.17
Columna 3 435 45 40 240000.00 | 303750.00
56250 , 240000
_ 365 435 _
Vax = 67500 + 67500 + 39062.5 + 39062.5 1.782
955 100 500 500
39062.5 | 303750
— 365 435 _
Wav = 67500 , 67500 56250 56250 O
955 100 500
240000
_ 435 _
Wex = 133333 + 260416.7 + 260416.7 4.22
955 500
303750
_ 435 _
by = 52083.3 , 65104.1 , 65104.1 = 447
955 500

Ingresando al mondgama obtenemos el cociente de pandeo:




@ 2005
508 1007
30,04 504
20,04 401
100
9.0 30
80
70
6,0
503y Vs
401 20
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20

15+
104
0- 10l
Kx=1.81

Lox =435*1.81 =783 cm

— @

100.0
50,0

30,0
|- 20,0

L 10,0
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80
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r 50
40

- 30

- 20
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500 100%
300 504
20,04 -HI;
100
9.0 ] 30
80
7.0
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5.0 w
" VA
40 1 20
30
20
15+
1,04
0- 10+
Ky=1.78

Loy =435*1.78 = 774.3 cm

Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna:

Ay = = i
\ﬁ 303750
. 1800

k*l

240000
1800

k=l

= 68.19

= 59.61

Vs

— @

100.0
50,0

r 30,0
- 20,0

100

a0
- ?!0
6.0
r50
40

30

20

Como Ay, Ax >35 se necesita realizar una verificacion de pandeo de segundo orden.

Excentricidad de primer orden:

€ox =

Mdy B
Ny

*100 =1.27cm



Mg, 4030

= _ 100 = 5.93
oy =N, T 67950 cm

Excentricidad accidental:

_h_40_,
©a=%07 20 M
Por lo tanto:
e, =2cm

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

fya h+20x*e,, I2 i
efx—<3+3500 *h+10*eox*ﬁ*10 =8.15cm

fya h+20xe, I2
= —%10"*=10.1
ery (3+3500 *—x% 10 0.16 cm

’ h+10x*e,, h
Excentricidad final:
erxy = €ox T €q + erx = 1142 cm
ery = €y +€eq +ep, =18.09cm
Determinacion de esfuerzos reducidos:

Ng*xef 67950 x 11.42

= = = 0.08
P h*b2xf., 40452140
Ng * ef 67950 * 18.09
Uy = > = > =0.12
b h®xf. 45x40%* 140
Ny 67950
v = 0.27

“hebxf. 40«45+ 140
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Con los valores obtenidos ingresamos al abaco de flexion esviada.
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Las cuantias obtenidas son las siguientes:

Para v=0.2; w=0.33
Para v=04; w =0.35

Interpolando entre estos valores resulta:
Para v = 0.27 ; w = 0.337
Determinacion de la armadura total (As):

wxbxhx*foq 0.337x45%40 x140

Ao = = 19.53cm?
s total foa 4347.83 cam

Determinacién de la armadura minima (Asmin):
A min = 0.005 * b * h = 0.005 * 45 * 40 = 9 cm?

Se asume el mayor entre As total y Amin:

AS total — 19-53 sz
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., As barra N° de As total
Diametro @ (mm) (cm?) Barras (cm?)
16 2.011 10 20.36
20 3.142 7 20.11
A4020+4016 20.612 8 20.612

Para una mejor distribucion de las armaduras en la columna se usara:
420+416 mm

Verificacion de cuantia geométrica minima:

(4 % 3.14 + 4 % 2.01)cm?
45cm * 40cm

=0.0114 = 1.14 % > 0.5% Cumple

Calculo de la armadura transversal de la columna:

El didmetro del estribo sera:

¢Escribo > - Z ¢de la armadura longitudinal mas gruesa
- 6mm
, . y 1
Segun la primera opcion: ¢ = 2 20mm =5mm
Segun la segunda opcion: ¢ = 6mm
Se asume: ¢ = 6mm

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

{ — b o h (el de menor dimension)
S$<
— 15 = d)de la armadura longitudinal mas delgada
Segun la primera opcion: S$<40cm
Segun la segunda opcién: §<15%x2cm =30cm
Se asume: S=20cm

Por lo tanto, la armadura del estribo sera: @éemm C/20 cm
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Por la dimensidon de la seccion y separacion de los armados longitudinales, se optd por el

siguiente tipo se seccidn de estivos para una mejor distribucion de esfuerzos:

o) (5] )
&J Q)
&, [*)

El programa computarizado CYPECAD establece la siguiente disposicidén de armaduras:

Figura 3.4-11 Tabla de armado columna P6 Planta Bajo por Cypecad.

Referencia: E |P11 E ﬁp Cuadro de pilares Datos del pilar
Esquina Cara X Cara Y Estribos As/Ac()
3 [0 [03 x[0.25 hle1z v=0 | 2 Jez v ee v [15]g 0.90
2 0045 x[04 koo v-2]oe v:2 ]oe v |fles v[20]3 1.14
Amanques: 4820 v+[2 |06 v[2 Jeo ||| 127
(® Planta (O Planta Superior
Esfuerzos del Tramo 1 | Pilares .
0 fr———036 N[ Mcm)|  Mytm) ~ LR
67.95 403 0.85
38.1 63.92 3.14 0.81
S : 55.10 230 0.70
54.08 436 0.50
50.04 348 0.45
. I
Sy ? %16] 253 065
42,69 199 v

Comparacion de resultados Manual- Software Cypecad:

. Calculado Adoptado
Comprobaciones

Anec (cm?) | N°de barras | Acal (cm?)
Manual 17.45 4020+4 J16 20.61
Cypecad 16.98 4@20+4 @16 20.61
% Variacion 55 - 0
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3.4.3.3.  Disefio de la estructura complementaria.
3.4.3.3.1. Disefio de escalera de H°A°
El nucleo y los datos de la escalera se muestran a continuacion:

Escalera Planta Baja a Planta Alta.

Figura 3.4-12 Dimensiones de la escalera

140 140

T 1 i
R
L jE
= =
o AB BA [
- WD DY ~
= o
“ ME EA
v —

i E
=
@
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Longitud horizontal de rampa 3m

Longitud de descanso 1.2m
Ancho de rampa (a) 1.4m
Ancho total de descanso 28m
Espesor de losa (t) 0.17m
Huella (P) 0.3m
Contra huella (CP) 0.189m
Altura media a salvar 4.35m
Numero de peldafios (N) 20

Peso del H° 2400 kg/m?
Longitud inclinada de rampa 3.55m

Dimensionamiento.
Longitud total del tramo =4.2 m

Espesor de la losa:

_In_420_
T35 25 oeam

Para el calculo se tomara el espesor constructivo de t=17 cm

Angulo de inclinacion de la huella:

P
cosf = = = 0.846
VP2 4+ CP?  +P?+4(CP?
6 = 32.21°
Espesor medio de la losa:
poot L CP_ 17 0189 .,
™= os 2 0846 2z coorem

Cargas que actuan en la escalera.
Carga viva:

Sobrecarga de disefio = 400 kg/m?
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kg
CV =400 * 1.4 = 560 —=
m

Carga muerta:
Peso propio rampa = 571.2 kg/m
Peso propio peldafio = 317.52 kg/m
Carga del acabado = 140 kg/m

Carga de la baranda = 300 kg/m

k
CM =571.2+ 317.52 + 140 + 300 = 1328.72%‘9

Cargas que actuan sobre el descanso:
Carga viva.

Sobrecarga de disefio = 400 kg/m?

kg
CV =400 * 1.4 = 560 —=
m

Carga muerta:
Peso propio = 571.2 kg/m
Carga del acabado = 140 kg/m

kg
CM =571.2 + 140 = 711.2—

Combinacién de carga.
Q;=16xCM+1.6*CV =1.6+1328.72+ 1.6 x 560

kg
Q, = 3021.95—~=
m

Q,=16*CM+1.6%CV =1.6%711.2 + 1.6 * 560
kg
Q, =2333.92—
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El analisis de carga se puede apreciar mejor en el ANEXO 2
Idealizacion de la escalera para determinar el momento maximo positivo.

Por razones de célculo podra considerarse como una losa plana.

4‘ >_
|

. 3021.95

3
|
L
-
L
L

Para la obtencion del maximo momento positivo de idealiza como simplemente apoyada.

6228.15

64124

LT

Para el céalculo de la armadura negativa se idealiza como viga biempotrada.
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Determinacion de la armadura longitudinal positiva.

Momento méximo de disefio Md= 6412.4 kg*m
Canto de la seccion t=17 cm

Ancho para el célculo bw= 140 cm
Recubrimiento r=3cm

Peralte efectivo d=14 cm
Resistencia caracteristica del hormigon fck= 210 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk= 5000 kg/cm?

Coeficiente de minoracion del hormigobn ~ y.=1.5

Coeficiente de minoracién del acero vs= 1.15
Resistencia de célculo:

fa 210 kg
fea = Y. 150 140 cm?

fyk 5000 kg
fra =~ =115 = 434783 5

Momento reducido:

Ha =, v dZ+ fg

6412.4 x 100

= = 0.1669
140 * 142 * 140

Ug

Como ug < wim la seccidon no necesita armadura a compresion.
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La cuantia geométrica calculada:

W51 = 0.1846
Ag = Wiy * bw*d*f_

As = 0.1846 x 140 * 14 *

(De Tabla 2.6 13)

fcd

yd

4347.83

= 11.653 cm?

Cuantia geométrica minima en traccion es 1.5 por mil para un AH-500:

El &rea de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:

Agmin = 0.0015 % by, * d

Agmin = 0.0015 * 140 = 14 = 2.94 cm?

Area de fierros comerciales:

A =11.653 cm?

Diametro @ (mm) Asbarra (cm?) | N°deBarras | Astotal (cm?)
12 1.131 11 12.441
16 2.011 6 12.066
20 3.142 4 12.568

Espaciamiento:

Diametro @ (mm) S/N° de barras | Espaciamiento
12 12.73 12
16 23.33 23
20 35.00 35

Se utilizard @12 mm c/10 cm.

Determinacion de la armadura longitudinal negativa.

Canto de la seccion

Ancho para el célculo

Recubrimiento

Momento maximo de disefio
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Md= 2137.47 kg*m
t=17 cm
bw= 140 cm

r=3cm



Peralte efectivo d=14 cm

Resistencia de calculo:

fex 210 kg
=ik 2 40—
Jea Ye 150 cm?

foe 5000 kg
=2k 2 434783 ——
fra s 115 347.83 cm?

Momento reducido:

Ha = wd%+ fg

2137.47 * 100

140 * 142 * 140

Ug

Como uy < wim la seccidn no necesita armadura a compresion.

La cuantia geométrica calculada:

W1 = 0.05507 (De Tabla 2.6 13)
Ay = Wy * bw*d*fc—d
fyd
A 0.05507 = 140 = 14 140 3.475 2
= 0. * * ¥ ——— = 3,
s 4347.83 cm

Cuantia geométrica minima en traccion es 1.5 por mil para un AH-500:
Agmin = 0.0015 * b, x d
Agmin = 0.0015 * 140 * 14 = 2.94 cm?
El area de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:

A = 2.94 cm?

Area de fierros comerciales:
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Diametro @ (mm) As barra (cm?) | N°de Barras | As total (cm?)
6 0.283 13 3.679
8 0.503 7 3.521
10 0.785 5 3.925

Espaciamiento:

Diametro @ (mm) S/IN° de barras | Espaciamiento

6 10.77 10

8 20.00 20

10 28.00 28

Se utilizara @8 mm C/ 20 cm
Refuerzo transversal.
Cortante de disefio:
V, = 622815 kg
Resistencia cortante convencional del hormigon:
kg

foa = 0.50 x \/foq = 0.5 % /140 = 5916

Contribucién del hormigén de esfuerzo cortante:
Vou = foa * by * d = 5.916 % 140 * 14 = 11595.52 kg
Verificacion:
Vg =622815kg < V., = 11595.52 kg Cumple.
Cuantia geométrica minima en traccion es 1.5 por mil para un AH-500
Agmin = 0.0015 * by, * t

Agmin = 0.0015 % 420 x 17 = 10.71 cm?

Area de fierros comerciales:
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Diametro @ (mm) As (cm?) N° de Barras | As total (cm?)
8 0.503 22 11.066
10 0.785 14 10.99
12 1.131 10 11.31
Espaciamiento:
Diametro @ (mm) Sb/N° de Espaciamiento
arras (cm)

8 20.09 20

10 30.00 30

12 42.00 42

Se utilizard @8 mm C/20 cm

Figura 3.4-13 Armadura de escalera obtenida por Cypecad.

Muro de fabrica

60 300 o120
i 1 7 1
@8c/20 17
@8¢/20 A0c/10/
@8CI20  ~_” |
w e
o
(qV]

=
[

Fuente: Cypecad.

A2\ 08¢120
A D170

Comparacién de los resultados manuales y el software Cypecad 2017:

Manual

Cypecad

Armadura inferior

@12 mm ¢/10cm

@12 mm ¢/10cm

Armadura superior

@8 mm ¢/20cm

@8 mm c/20cm

Armadura transversal

@8 mm ¢/20 cm

@8 mm ¢/20 cm
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3.4.3.4. Fundaciones.

El cimiento disefiado en el proyecto es una losa de fundacion que de igual manera responde
al aporte académico, razon por lo que su analisis, funcionamiento y disefio se encuentran

escritos en el Capitulo 1V.
3.4.3.5.  Disefio de la cubierta metalica de la cancha polifuncional.

El analisis estructural de la cercha metalicas, se adoptd la siguiente configuracion:

Figura 3.4-14 Cercha tipo para la cancha polifuncional.

Fuente: Cypecad, elaboracién propia

3.4.35.1. Disefno de correas.

Datos iniciales:

Luz de coreas: 4.85 m
Separacion de correas: 1.08 m
Pendiente: 15°

Evaluacion de cargas:
Carga muerta:

Cubierta (calamina)= 3.85 Kg/m

Perfiles correas= 4.95 Kg/m
Carga muerta total D= 8.8 Kg/m
Carga viva (mantenimiento):
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Mantenimiento= 80 Kg/m?

L= 86.4 Kg/m
Carga viva (viento):
Viento a barlovento= -3.6 Kg/m?
Viento a sotavento= -14.4 Kg/m?

W= -15.55 Kg/m

Combinaciones de carga:

(1) 14+D 12.32 Kg/m
(2) 1,2«D+1,6+«L+05=+(Lr,SoR) 148.80 Kg/m
(3 12=D+16+(Lr,SoR)+(05%L00,8x*W) 53.76 Kg/m
4) 1,2=D+13=W+05=L+05=(Lr,SoR) 33.54Kg/m
(5) 12+D+10+E+05+L+02+§ 53.76 Kg/m
(6) 09=D+(1,3+Wo010=E) -12.30 Kg/m

Se utilizara para el disefio el resultado mayor de las combinaciones analizadas.
g =149 Kg/m

Se descompone la carga sobre la correa ya que esta a una inclinacién de 15°

Mux w\ﬁ_
' \,
| \ W
&
-
X —X f— Muy 1
._F_r
y

qx = q *sen(a) = 38.51 Kg/m

qy =q=* COS((Z) = 14‘373 Kg/m
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Se usara el siguiente grafico para la determinacion de los momentos y contantes.

Figura 3.4-15 Diagrama de Momento y Cortante maximos.

0,600pL

) T _ Al
JL L

0,100pL2 -0,100pL2

(L

S /M]\

0 H\UMJ/L /( ! “{U%}é/ 2 J\\UML) 3

0.080pL= 0,030pL*

Fuente: Manual del Ingeniero.

El momento y cortante Gltimo en cada uno de los ejes de la correa son:

Myx = 0.1% q, * L* =338.09 Kg*m
My, =0.1% g, * L> =90.59Kg *m
Vux =06%q,+L= 418.25 Kg
Vyy =0.6*q,*xL = 112.07 Kg
Mypax = 338.09 kg *m Vinax = 418.25 kg

Verificando aplastamiento por flexién. Perfil "C" costanera 100x50x15x3

A=1'052*E* ji
VK ot E

2 1.052 50-3-3-3-3 2530
= * *
Va 3 2039000

A=0.235 < 0.673 Cumple.
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50

1% Canto total: 100.0 mm
T Carto del ala: 50.0 mm
Canto rigidizador: 15.0 mm
Espesor: 3.0 mm
Radio de acuerdo interior: 5.0 mm
Area seccién: 6.20 cm?
Inercia flexién fyy: 94 .95 cm4
S e el 19.73 cmd
Inercia a torsién: 0.19 cmd
Médulo de alabeo 409.28 cmb
2
i

Fuente: Cypecad.
Determinando la capacidad de carga del alma, a través del diagrama de tensiones de la

seccion.

]

—
/
/ EM

Por la simetria que de la seccidén determinamos que:

_h_
v=r=

El coeficiente de pandeo k, para el alma sera:
k=4+2(1-9)*+ 2(1— )

k=4+201+13+ 2(1+1)
k=24

Calculando el factor de esheltez del alma:

L1052 w o f
VK t E
L1052 100-3-3-3-3 2530
= * %
V74 3 2039000

A=0.222 < 0.673 Noseabollaelalma

Siendo su modulo el siguiente:
Sy = 19.56 cm3

Sy = 6.25 cm3
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El momento nominal es:
My, = @ * Sx * Fy

19.56 * 2530

Mnx = 0.95 % T = 470.13 kg *m

Mny=(p*5y*Fy

6.25 * 2530

M, = 0.95 *T = 150.22 kg *m

La cortante nominal es:
Vix =@ x0.6 xF, x hxt

Ve = 1% 0.6 % 2530 = 8.8 x 0.3
Vo = 4007.52 kg

Verificando la resistencia a flexion y corte del perfil:

M 2 v 2
( ur ) + ( U ) < 1.00
0.95 * M,,,, 1.00 % V,,,,

( 338.09 )2 ( 418.25 2

—_— — | <1.00
0.95 * 470.13 1.00 =* 4007.52) -

0.58 < 1.00 Cumple

Verificacion a flexion disimétrica:

M M
ur 2 <1.00
0.95 * My, ' 0.95 * My,

138.09 4 90.59 < 1.00
0.95%470.13 ~ 0.95%150.22 =

0.94 < 1.00 Cumple

Verificando la deflexién de la correa:

Deflexion méaxima:

Apmax= m

Deflexion real:
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450

Amax: m =1.87cm

5 qx*L*
*

A= 382  Fx1

5 1.27 % 485%

= 382 * 2039000 x 978 _ e cm

A
0.46 <187 Cumple

3.4.35.2. Disefio de la cercha mas solicitada

Para el disefio de los miembros, como es de practica comun se utilizaran las barras mas
solicitadas. A continuacion, el tipo de cercha a ser utilizada, la geometria y las cargas

aplicadas debida a las reacciones de las correas.
La carga mayorada por el método LRFD es:

g= 149 kg/m

L=4.85m

Esp. Correas=1.08 m

qx*L

-~ = 36133 kg

R =
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Figura 3.4-16 Analisis de la cercha T2.

Cercha N° T1 Cercha N° T2 Cercha N° T3 Cercha N° T4 Cercha N° TS Cercha N° T6 Cercha N° T7
L _ .
L2

L3

L4

L3

Lé

L7

L&

L9

L10

L 2090 m
L1z

L13

L14

L15

L16

L17

L1&

L19

L20

21/l il Al ﬁl

485m

2910 m

Fuente: Elaboracidn propia.
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Correa égﬂr;eugg Apor’f; de R | Reaccion en nlijdos superiores
(m) 0 ( g)
L1 0.54 0.50 180.66
L2 1.08 1.00 361.33
L3 1.08 1.00 361.33
L4 1.08 1.00 361.33
L5 1.08 1.00 361.33
L6 1.08 1.00 361.33
L7 1.08 1.00 361.33
L8 1.08 1.00 361.33
L9 1.08 1.00 361.33
L10 1.08 1.00 361.33
L11 1.08 1.00 361.33
L12 1.08 1.00 361.33
L13 1.08 1.00 361.33
L14 1.08 1.00 361.33
L15 1.08 1.00 361.33
L16 1.08 1.00 361.33
L17 1.08 1.00 361.33
L18 1.08 1.00 361.33
L19 1.08 1.00 361.33
L20 1.08 1.00 361.33
L21 0.54 0.50 180.66

Con la ayuda del software SAP-2000 se realizara la resolucion de la cercha para obtener los

miembros mas solicitados
Figura 3.4-17 Cercha Tipo cargada.

Fuente: Elaboracion propia.
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Fuerzas internas en las barras de la cercha:

Grupo Barra Lor(wrgrg]l)tud Fuerz(ak:]r)lterna FXiiraz;sl Tipo de Seccién
1 1.23 -6401.95 Compresion| 2C 80x40x15x2

2 1.23 770.06 Traccion | 2C 80x40x15x2

3 0.75 4108.3 Traccion | 2C 80x40x15x2

4 1.09 3873.97 Traccion | 2C 80x40x15x2

5 1.08 3164.31 Traccion | 2C 80x40x15x2

6 1.08 3008.83 Traccion | 2C 80x40x15x2

7 1.08 -180.75 Compresién| 2C 80x40x15x2

8 1.08 -2534.78 Compresién| 2C 80x40x15x2

9 1.08 -4053.25 Compresion| 2C 80x40x15x2

10 1.08 -4736.15 Compresion| 2C 80x40x15x2

11 1.08 -4583.5 Compresion| 2C 80x40x15x2

12 1.08 -3595.29 Compresién| 2C 80x40x15x2

Cordén 13 1.08 -3512.44 Compresion | 2C 80x40x15x2
Superior 14 1.08 -3512.44 Compresién| 2C 80x40x15x2
15 1.08 -3595.29 Compresion| 2C 80x40x15x2

16 1.08 -4583.5 Compresion| 2C 80x40x15x2

17 1.08 -4736.15 Compresion| 2C 80x40x15x2

18 1.08 -4053.25 Compresion| 2C 80x40x15x2

19 1.08 -2534.78 Compresion| 2C 80x40x15x2

20 1.08 -180.75 Compresion| 2C 80x40x15x2

21 1.08 3008.84 Traccion | 2C 80x40x15x2

22 1.08 3164.32 Traccion | 2C 80x40x15x2

23 1.09 3873.97 Traccion | 2C 80x40x15x3

24 0.75 4108.3 Traccion | 2C 80x40x15x4

25 1.23 770.06 Traccion | 2C 80x40x15x5

26 1.23 -6401.95 Compresién| 2C 80x40x15x6

Grupo Barra Lor(]r?]')tUd Inti?r?gzg(g) Fuerza Axial | Tipo de Seccion
27 1.25 -4040.26 Compresion | 2C 80x40x15x2

Cordén 28 1.25 -7436.68 Compresion | 2C 80x40x15x2
Inferior 29 1.57 -7512.98 Compresion | 2C 80x40x15x2
30 1.10 -6997.87 Compresion | 2C 80x40x15x2

31 1.08 -6611.47 Compresion | 2C 80x40x15x2
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Grupo Barra Lo?rg:)tUd Intzlrjsgzg(g) Fuerza Axial | Tipo de Seccién

32 1.08 -3339.04 Compresion | 2C 80x40x15x2

33 1.08 -902.16 Compresion | 2C 80x40x15x2

34 1.08 699.15 Traccion 2C 80x40x15x2

35 1.08 1464.9 Traccion 2C 80x40x15x2

36 1.08 1395.1 Traccion 2C 80x40x15x2

37 0.94 -751.31 Compresion | 2C 80x40x15x2

38 0.94 -751.31 Compresion | 2C 80x40x15x2

39 1.08 1395.1 Traccion 2C 80x40x15x2

40 1.08 1464.9 Traccion 2C 80x40x15x2

41 1.08 699.15 Traccion 2C 80x40x15x2

42 1.08 -902.16 Compresion | 2C 80x40x15x2

43 1.08 -3339.04 Compresion | 2C 80x40x15x2

44 1.08 -6611.47 Compresion | 2C 80x40x15x2

45 1.10 -6997.87 Compresion | 2C 80x40x15x2

46 1.57 -7512.98 Compresion | 2C 80x40x15x2

47 1.25 -7436.68 Compresion | 2C 80x40x15x2

48 1.25 -4040.26 Compresion | 2C 80x40x15x2
Grupo Barra Longitud | Fuerza Interna Fuerza Tipo_qe
(m) (kg) Axial Seccion

49 1.29 7544.68 Traccion 80x40x15x2

50 0.63 -2341.88 Compresion| 80x40x15x2

51 1.38 3753.45 Traccion 80x40x15x2

52 0.86 -1715.96 Compresion| 80x40x15x2

53 1.14 -4966.61 Compresion| 80x40x15x2

54 1.05 -666.73 Compresion| 80x40x15x2

55 1.25 582.65 Traccion 80x40x15x2

Diagonales y 56 0.63 -397.39 Compresion| 80x40x15x2

Montantes 57 1.15 254.12 Traccion 80x40x15x2

58 0.40 -1520.14 Compresion| 80x40x15x2

59 1.15 3489.3 Traccion | 80x40x15x2

60 0.40 -1210.94 Compresion| 80x40x15x2

61 1.15 2598.37 Traccion 80x40x15x2

62 0.40 -901.75 Compresion| 80x40x15x2

63 1.15 1707.43 Traccion 80x40x15x2

64 0.40 -592.56 Compresion| 80x40x15x2
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Longitud | Fuerza Interna Fuerza Tipo de
Grupo Barra (m) (kg) Axial Seccion
65 1.15 816.5 Traccion 80x40x15x2
66 0.40 -283.36 Compresion| 80x40x15x2
67 1.15 -74.43 Compresion| 80x40x15x2
68 0.40 25.83 Traccion 80x40x15x2
69 1.15 -965.37 Compresion| 80x40x15x2
70 0.40 -309.19 Compresion| 80x40x15x2
71 1.15 1295.99 Traccion 80x40x15x2
72 0.67 0 Compresion| 80x40x15x2
73 1.15 1295.99 Traccion 80x40x15x2
74 0.40 -309.19 Compresion| 80x40x15x2
75 1.15 -965.37 Compresion| 80x40x15x2
76 0.40 25.83 Traccion 80x40x15x2
77 1.15 -74.43 Compresion| 80x40x15x2
78 0.40 -283.36 Compresion| 80x40x15x2
79 1.15 816.5 Traccion 80x40x15x2
80 0.40 -592.56 Compresion| 80x40x15x2
81 1.15 1707.44 Traccion 80x40x15x2
82 0.40 -901.75 Compresion| 80x40x15x2
83 1.15 2598.37 Traccion 80x40x15x2
84 0.40 -1210.94 Compresion| 80x40x15x2
85 1.15 3489.3 Traccion 80x40x15x2
86 0.40 -1520.14 Compresion| 80x40x15x2
87 1.15 254.12 Traccion 80x40x15x2
88 0.63 -397.38 Compresion| 80x40x15x2
89 1.25 582.65 Traccion 80x40x15x2
90 1.05 -666.73 Compresion| 80x40x15x2
91 1.14 -4966.62 Compresion| 80x40x15x2
92 0.86 -1715.96 Compresion| 80x40x15x2
93 1.38 3753.45 Traccion 80x40x15x2
94 0.63 -2341.88 Compresion| 80x40x15x2
95 1.29 7544.67 Traccion 80x40x15x2

Verificacidn a la compresidn en cuerdas superiores e inferiores.

Elemento con mayor solicitacion:

Fuerza axial a compresion

P=7512.98 kg
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Longitud L=156.82 cm

Propiedades del material:

Tension de fluencia Fy= 2530 kg/cm?
Tension de ruptura Fr= 4080 kg/cm?
Madulo de elasticidad E= 2040820 kg/cm?

Propiedades de la seccion: seccion adoptada después de un andlisis mediante el software

SAP-2000 que se muestra a continuacion:

Perfil cuadrado 2C 80x40x15x2 mm

Profundidad = 8 cm + s“
Ancho del ala=8 cm

Pestafia = 1.5 cm

Espesor= 0.2 cm T T
Area de la seccion A= 7.03 cm? :
Inercia en el eje X= 69.85 cm* \ ﬂi 4
Inercia en el eje Y= 61.35 cm*
Radio de giro r= %
, =3.15cm rn, = 2.95cm

Longitud efectiva: Le=K*L, donde K esta en funcion en el tipo de unién en nuestro elemento

€n caso es como se presenta a continuacion:
K=1
L=156.82 cm
L, =Kx*L =156.82cm

Esbeltez maxima:

kL
A, = < 200

Tmin
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_ 1%156.82

c="%og =53.16 < 200 Cumple

Definicion de frontera entre columna elastica e inelastica:

A kL E,
= E 3 e
¢ Tmin ¥ T E
1 156.82 2530
= *
¢ 295xm 2040820

A =0594 < 1.5 Columna intermedio o corta

Esfuerzo critico para el elemento (columnas intermedias o cortas):
F. = 0.658% *F,
F.. = 0.658%59% x 2530

kg
F., = 2181.62W

Resistencia normal por compresion:
Py =FpxA
P, = 218162 * 7.03 = 15336.81 kg
Suma de las cargas factorizadas: el factor de resistencia segun LRFD en columnas es 0.85
Py =@ * B
P, = 0.85 % 15336.81 = 13036.29 kg
Verificando solicitaciones:
By 2 Pyson
13036.29 > 751298 Cumple.

Verificacion a la compresion en las diagonales y montantes.
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Elemento con mayor solicitacién:

Fuerza axial a compresion  P=4966.62 kg

Longitud L=114.06 cm

Propiedades del material:

Tension de fluencia Fy= 2530 kg/cm?
Tension de ruptura Fr= 4080 kg/cm?
Madulo de elasticidad E= 2040820 kg/cm?

Propiedades de la seccion: seccion adoptada después de un andlisis mediante el software

SAP-2000 que se muestra a continuacion:
Perfil rectangular 80x40x15x2 mm

Profundidad = 8 cm

Ancho del ala =4 cm
Pestafia = 1.5 cm
Espesor=0.2 cm

Area de la seccién A= 3.52 ¢cm?

Inercia en el eje X=34.92 cm*

Inercia en el eje Y=7.98 cm*

Radio de giro r=

|~

e =3.15cm r, = 1.51cm

Longitud efectiva: Le=K*L, donde K esta en funcion en el tipo de unidn en nuestro elemento

€n caso es como se presenta a continuacion:
K=1
L=114.06 cm

Lo=KxL=1%114.06 = 114.06 cm

Esbeltez maxima:
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k=L
A = < 200

Tmin

L - 114.06
€ 151

=75.76 <200 Cumple.

Definicién de frontera entre columna elastica e inelastica:

A kL E,
= E 3 e
¢ Tmin ¥ T E
2 114.06 2530
= *
¢ 151*m 2040820

Ac = 0.849 < 1.5 Columna intermedia o corta.

Esfuerzo critico para el elemento (columnas intermedias o cortas):
F = 0.658% *F,
F., = 0.658°84%" % 2530

kg
F., = 1871.06%

Resistencia normal por compresion:
Py =FpxA
P, = 1871.06 * 3.52 = 6586.14 kg
Suma de las cargas factorizadas: el factor de resistencia segin LRFD en columnas es 0.85
Py =@ * B
P, = 0.85 % 6586.14 = 5598.22 kg
Verificando solicitaciones:
Py = Py(son
5598.22 > 4966.62 Cumple.
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Verificacion a la traccion cuerdas superiores e inferiores.
Elemento con mayor solicitacion:

Fuerza axial a compresion ~ P=4108.3 kg

Longitud L=75cm

Propiedades del material:

Tension de fluencia Fy= 2530 kg/cm?
Tension de ruptura Fr= 4080 kg/cm?
Madulo de elasticidad E= 2040820 kg/cm?

Propiedades de la seccion: seccidon adoptada despuées de un analisis mediante el software

SAP-2000 que se muestra a continuacion:
Perfil cuadrado 2C 80x40x15x2 mm

Profundidad = 8 cm -+ <

Ancho del ala=8 cm

Pestafia = 1.5 cm

Espesor= 0.2 cm T r
Area de la seccion A= 7.03 cm? f
Inercia en el eje X= 69.85 cm* L ﬂi J

Inercia en el eje Y= 61.35 cm*

Condiciones que debe cumplir: factores de resistencia segiin LRFD para elementos a tension
$1=0.9 y ¢>=0.75

Resistencia por fluencia permisible:

Py
f1 < ¢1*Fy

- Abruta
4108.3
fi= - 03 < 0.9 %2530
kg kg
58439 — < 2277 —  Cumple.
cm cm
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Fractura en la seccion:

R,
fzzA_SQ)z*Fr

cr

41083 kg _ -5, 4080
= . *
h 0.85 % 7.03 —
kg kg
687.52 — < 3060 — Cumple.
cm cm
Rigidez permisible a traccion:
k *1
< 300
Tmin
1+75 < 300
295 &

2538 <300 Cumple.
Verificacion a la traccion cuerdas superiores e inferiores.
Elemento con mayor solicitacion:

Fuerza axial a compresion  P=7544.68 kg

Longitud L=128.86 cm

Propiedades del material:

Tension de fluencia Fy= 2530 kg/cm?
Tension de ruptura Fr= 4080 kg/cm?
Madulo de elasticidad E= 2040820 kg/cm?

Propiedades de la seccion: seccidon adoptada después de un andlisis mediante el software

SAP-2000 que se muestra a continuacion:

Perfil rectangular 80x40x15x2 mm
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Profundidad = 8 cm

Ancho del ala =4 cm

Pestafia = 1.5 cm

Espesor=0.2 cm

Area de la seccion A= 3.52 cm?

Inercia en el eje X= 34.92 cm*

Inercia en el eje Y=7.98 cm*

Condiciones que debe cumplir: factores de resistencia segiin LRFD para elementos a tension
$1=0.9 y $>=0.75

Resistencia por fluencia permisible:

Py

f

= < @1 * Fy
Abruta

_ 7544.68

= < 0.
fi=—3z; < 09%2530

kg kg
214337 — < 2277 —  Cumple.
cm cm

Fractura en la seccion:
B,
f=-—=<0,%F
ACT

7544.68 < 0.75 * 4080
= . *
17 085%352 "

kg kg
2521.62 — < 3060 —  Cumple.
cm cm

Rigidez permisible a traccion:

k=l

< 300

Tmin
1+128.86
————=<

1.51

85.59 <300 Cumple.

300
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3.4.35.3. Disefio de la placa base y pernos de anclaje.

La estructura de acero, una vez disefiados sus miembros, se la va a apoyar sobre columnas

de hormigén.

En este proyecto se soldara la estructura metélica a la placa base, y esta a su vez se fijard a

las columnas a través de pernos de anclajes.
Disefio de la placa base

La resistencia de disefio por aplastamiento del concreto debajo de la placa base debe ser por
lo menos igual a la carga soportada. Cuando la placa base casi cubre toda el area de la
columna esta resistencia es igual a @ (0.65 por aplastamiento del concreto) multiplicada por

la resistencia nominal del concreto 0.85-fc-A.

Para el disefio tenemos los siguientes datos: perfil 2C 80x40x15x2 mm, resistencia de
compresion f«=250 kg/cm? El esfuerzo de la placa base fy=2530 kg/cm?, la carga axial
ultima Pu=9890 kg.

Calcular el area requerida de la placa base:

P, 9890

= = 85.24 cm?
@, *0.85+ f,,  0.65 *0.85 % 210 cm

Areq. =

Calcular las dimensiones de las placas N (longitud de la placa) y B (ancho de la placa):

0.95d — 0.8b
A=—

=11.75
5 cm
N=vAl1+A=21cm

B—A1—4
=N - cm

Se adoptara medidas constructivas: B=30 cm; N= 50 cm.
Calcular la resistencia requerida del hormigon:
@.Pp =@, *0.85 * f . * A1 = 17403.7 kg

Verificacion:
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Pu < @.Pp

9890 < 174037 Cumple.

661’7

Calcular la longitud critica “I” para el voladizo de la placa:

N — 0.95d
m=———=7
2
_B—-08b 6
n= > =
Calcular el espesor minimo de la placa:
I 8
tmin = L * m— oDlem =383 mm

Con lo que la placa base tendra las dimensiones de PL 30x50x8 mm
Disefio de los pernos de anclaje

El objetivo de los pernos de anclaje es fijar la estructura metalica a la cimentacion de
hormigdn. Estos estaran sometidos a corte, provocados por la fuerza horizontal H = 8550 kg,

previamente calculada.

Se usaran pernos comunes A307, con una tension de corte nominal, Fny = 1650 kg/cm?, con
una resistencia de disefio, @R, determinada de acuerdo a los estados limites de fractura en
corte:

R, =Fy*A4, con ¢ =0.75 (LRFD)

Donde:
Fn= tension de corte nominal. Fny
Ap= area bruta del perno.

Entonces:

H 8550

= = = 6.91 cm?
d*Fy 0.75%1650

Ap
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oS

perno

T

=121cm

Dperno =2

Por lo tanto, se escogen los seis pernos ASTM A307 de 3/4 de pulgada que es

aproximadamente 20 mm

Célculo del area de la superficie:

y _ 8550 « 6
PSI 0.5 %210

Calculo de la longitud del perno de anclaje:

A 7080.07
L=\/ psf:j = 47.47 cm
VA T

= 7080.07 cm?

Tabla 3.4-3 Longitud minima de anclaje

Boit Type, | Minimum Em- | Minimum Embedded
Matenal | bedded Length Edge Distance

A307,A36 12d 5d>4in

A325, A449 17d 7d>4in

Finalmente, asumimos la longitud de anclaje: L= 80 cm con un didmetro D=20 mm.
3.5. Estrategia para la ejecucién del proyecto.
3.5.1. Especificaciones Técnicas

Es la encargada de definir la calidad de la obra que el contratante desea ejecutar por

intermedio de contratista, en término de calidad y cantidad.

El pliego de especificaciones técnicas realizado para cada item, comprende los siguientes

puntos:
e Definicién

e Materiales, herramienta y equipo
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e Procedimiento para la ejecucion
e Medicion
e Forma de pago

Cada uno de estos puntos deben ser estrictamente cumplidos en el momento de la ejecucion
del proyecto. Las especificaciones técnicas detalladas por cada item se encuentran en el
ANEXO 5.

3.5.2. Computos Métricos

Se determind los computos métricos para cada item, tanto del Bloque 1 como la cancha

polifuncional, los mismos que se desarrollan en el ANEXO 6.
3.5.3. Precios unitarios

El andlisis de precios unitarios referentes al proyecto, se lo realizd para cada item vy

comprende los siguientes puntos:

Materiales

e Mano de obra. Cargas sociales (55% de subtotal mano de obra). Impuestos IVA

(14.94% del subtotal mano de obra + cargas sociales).
e Equipo, maquinaria y herramientas. Gastos generales (10% de 1+2+3).

e Utilidad (10% de 1+2+3+4)

Impuestos. Impuestos IT (3.09% de 1+2+3+4+5)

El andlisis detallado de precios unitarios para cada item se encuentra detallado en el ANEXO
7.

3.5.4. Presupuesto general

El presupuesto total de la obra se realiz6 considerando una serie de gastos, determinados a

partir del analisis de precios unitarios para todas las actividades del proyecto.
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Una vez definidas las cantidades y volimenes de obras se presenta en forma de listado, el
presupuesto de cada item considerando la unidad de cada actividad, precio unitario y el precio
total. El costo total de la obra es de: 2,942,287.54 Bs.

El presupuesto desarrollado por cada item se encuentra en el ANEXO 8.
3.5.5. Planeamiento y cronograma de obras.

El planeamiento y cronograma de una construccion se lo determina de acuerdo a una ruta
critica y cantidad de obreros necesarios en cada una de las etapas de la construccién de la
obra, para ello usaremos el método GANTT para la elaboracion del planeamiento y
determinar el cronograma de la obra. Con la ayuda del programa Project se pudo determinar

la duracion de 339 dias héabiles (390 dias calendario).

El cronograma general de actividades para el proyecto se encuentra en el ANEXO 9
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CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO (DISENO DE LOSA DE
FUNDACION)



CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO (DISENO DE LOSA DE FUNDACION)

4.1. Generalidades.

Generalmente es comun realizar construcciones con zapatas aisladas o combinadas segun la
necesidad de la infraestructura, pero normalmente no se realizan con frecuencia
cimentaciones con losas de fundacion. La losa de fundacién algunas veces es también
Ilamada placa de fundacion o platea de fundacion son elementos estructurales de hormigon
armada, cuya finalidad es transmitir “n” cargas mediante la fundacién al suelo,
evidentemente la losa de fundacion abarca la superficie de apoyo méxima disponible bajo el

edificio es decir que puede cubrir el area entera bajo la estructura.

A causa de la baja capacidad portante del terreno, la eleccion de su cimiento se tratd de
manera mas atenta, analizando distintas alternativas y siguiendo criterios basados en las
condiciones del terreno como, resistencia del terreno, profundidad a la que se encuentra el
estrato resistente, capacidad de asiento del estrato resistente tomando en cuenta el tipo de
suelo; condiciones extrinsecas como existencia de una estructura proxima, grado sismico de

la region y a su vez criterios econémicos.

Primeramente, se optd por un pre-dimensionamiento del cimiento con zapatas aisladas, con
este tipo de cimiento la estructura no quedaba estable, haciendo necesario cada vez mayores
areas de zapatas. Como segunda alternativa se pre-dimension0 con zapatas combinadas
donde el &rea total de las zapatas superaba el 50% del area total de la estructura. También se
planted la posible fundacion con vigas T invertida y que debido a la experiencia de los
ingenieros en esta area y a la bibliografia existente no se opté por fundar con vigas T, por la
complejidad, costo de mano de obra y magnitud del area a fundar. Llegando finalmente a una
solucion mas acorde a las caracteristicas del terreno y a la magnitud de la estructura, optando

asi por el disefio con losa de fundacion.

Las losas de fundacion cuentan con una armadura principal en su parte superior con el fin de
contrarrestar la contrapresion del terreno y el empuje que realiza el agua subterranea, también
cuenta con una armadura inferior, exactamente debajo de los pilares y de las paredes

portantes, que se encarga de excluir las producciones de las flechas desiguales en lo que mas
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puede. En el caso donde se presentan terrenos con poca resistencia o con un nivel portante
muy pobre, es decir, por debajo de 1 kg/cm?, puede suceder que las zapatas que se encuentran

en los pilares aislados se junten.

A titulo general, podria decirse que esta seria la solucion adecuada, desde el punto de vista
econodmico, para una cimentacion superficial, cuando la superficie necesaria de zapatas

supera el 50% de la superficie en planta que ocupa la estructura.
4.1.1. Tipos de losas de fundacion.

e Losa armada de espesor constante, es la mas empleada, especialmente cuando la
separacion entre soportes no excede de siete metros, la resistencia de célculo del

terreno es pequefia y las cargas de los soportes no son muy elevadas.

e Con capiteles superiores o inferiores, las placas con capiteles se emplean cuando se

necesita un mayor canto para absorber esfuerzos cortantes y punzonamientos.

e Nervada con nervios superiores o inferiores, cuando las luces de los porticos son muy
diferentes entre si, se suele utilizar la losa nervada unidireccional. La viga en la
direccion de la luz mayor y la losa en la direccion de la luz menor. La eleccion del

nervio superior o inferior a la losa.

e Binervada con nervios superiores o inferiores, los tipos de losa binervada se utilizan
en estructuras con luces grandes en ambas direcciones y también cuando la resistencia

de calculo del terreno es elevada.

e Losade canto variable, este tipo de losas suele emplearse en cimientos compensados.
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Figura 4.1-1 Tipos de losa de fundacion.
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Fuente: Fundamento de Ingenieria de Cimentaciones, Braja M. Das

4.1.2. Disefo estructural.

El disefio estructural de las losas de cimentacion se efecta por dos métodos convencionales:
el método rigido convencional y el método flexible aproximado. Se desarrollara el método
adecuado para el proyecto segun recomendaciones del American Concrete Institute
Committee 336 (1988).

4.1.2.1.  Metodo rigido convencional.

En este método de disefio, la losa se supone infinitamente rigida, y la presion del suelo coincide

con la linea de accion de las cargas resultantes de las columnas.

Figura 4.1-2 Principio del método rigido convencional.

Fuente: Fundamento de Ingenieria de Cimentaciones, Braja M. Das
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Las losas de fundacion se realizan asumiendo una distribucion de presiones uniforme en la base
de la platea o losa de fundacion. Esto proporcionard una estimacion conservadora de los

momentos de flexion.
Ventajas:

e Mayor facilidad de calculo.

e Presentan asientos casi uniformes.

e Disminucién de las armaduras por el mayor canto til de la losa.
Ubicacién de la resultante.

Para el dimensionamiento en planta se debe ubicar el punto de aplicacion de la resultante
para cumplir con este objetivo, calcular previamente las coordenadas (Xc Yy Yg) del centro

de gravedad y posteriormente calcular las coordenadas de la resultante.

a) Obtencion de la carga o peso resultante, es decir, Calcular la carga total de columnas:

n
Pr = ZPl- =P, + P, + P;+..4+Py
i=1
b) Excentricidades (ex y ey). Debido a que se obtuvo una carga resultante, es necesario
referenciarla con respecto al centro geométrico de la losa; por tanto, se utilizara un
nuevo eje de coordenadas. Con respecto al eje inicial, se seguira utilizando, pero
ahora se considerard como un eje secundario y sera denotado como el eje X’ e Y,

como se muestra en la figura siguiente:

+
] | D
i I
% , Go | On | 0o
| | I B
| | |
| | |
R e o — | e
| [ |
| | |
I I * I
| II | B,
| Ii | E
P e B SRl B B e
e e | )
| | I
| | |
| | |
b — — — ] —_— ]
| | |
| | |
| 1 | B,
o | & | o | Q‘l
~» N | 1 | |
1 H G F
1 B {
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c) Parapoder saber el punto geométrico de la carga resultante (PT), es necesario calcular

momentos con respecto al eje, inicial ahora al eje (X’ e Y’).

Py xx"y +P,*x5+..+P, xx’

ZMX’ZO = 1 2 2 n n
Pr

Pixy 1 +Py*xy ,+..+B, xy’

ZMy'=O y = 1*¥Y1 2 13’2 n*Yn
T

d) La forma de obtener las excentricidades con respecto al centro geomeétrico de la losa

es la siguiente:

Andlisis de presiones.

Consecutivamente encontrar la presion del suelo para varios puntos de la losa de fundacion.

P M,*xx M, *
T_I_y_l_xy

AT L, T

o

Donde:
A= &rea de la fundacion en contacto con el suelo.
My, My= momento de las cargas con respecto al eje X y Y respectivamente.
Ix, ly= momento de inercia con respecto al eje Xy Y.
X, y= coordenadas donde se requiere la presion
a) Momentos de inercia.

B % I3 L * B3
12 y 12

I
b) Determinacion de momentos My y My
M, = Pr x ey My, = Pr x ey
c) Obtencion de las presiones en cada uno de los puntos. Para poder determinar la

presion en cada uno de los puntos, se tendra que ser muy cuidadoso en tomar el signo
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d)

f)

9)

h)

de los momentos involucrados ya que, dependiendo del punto que se vaya a analizar,

las fibras de este pudieran estar en tension o compresion.
Solo es necesario aplicar los signos correspondientes en la siguiente ecuacion:

P. M, *x M., *
0'=_Ti 4 + x*y
AT I,

Dividir la losa. Un criterio aproximado de analisis consiste en dividir la losa en
franjas, lo que consiste en colocar lineas paralelas a los ejes X’ e Y’, ubicadas entre
las mitades de la distancia que hay entre columnas o muros como se ve en la figura.

El ancho de cada bloque sera identificado como Bj, Bz, Bs...Bn.

Determinacion del esfuerzo promedio.

Carga promedio.

op; * B; * B + ), Pp;
2

Qpi =

Carga o peso resultante modificado.
Factor por modificacion de la carga de columna:

_ Qpi
X Pg;

F

Determinar las areas de acero por ancho unitario para refuerzo positivo y negativo en
las dos direcciones Xy Y.
Figura 4.1-3 Distribucién de cargas en franja.

FQ, Fg, Foy Fgy

I H [} F

Bl : ql:mmin:\o-d.iﬁcada]
Longitud unitaria

S
-
.
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4.1.2.2.  Método flexible aproximado.

Este método de disefio, representa al suelo mediante un numero infinito de resortes elasticos,

por lo que es conocido como cimentacion de Winkler, elastica de esos resortes supuestos se

denomina el coeficiente K de reaccion del suelo.
Figura 4.1-4 Principio del método flexible aproximado.

2

Fuente: Fundamento de Ingenieria de Cimentaciones, Braja M. Das

4] BxK

B= laE=1

De acuerdo con el American Concrete Institute Committee 336 (1988), las losas se deben
disefiar mediante el método rigido convencional si el espaciamiento de las columnas en una
franja es menor que 1.75/B. Si el espaciamiento de las columnas es mayor que 1.75/B, se

puede utilizar el método flexible aproximado.

Para realizar el anélisis para el disefio estructural de una losa de cimentacion, se deben
conocer los principios comprendidos al evaluar el coeficiente de reaccion de la subrasante,
k.

_4
k_A

Para determinar este coeficiente en campo puede realizar pruebas de cargas con placas que
miden 0.3x0.3 metro, sin embargo, este valor se puede estimar con parametros segun el tipo

de suelo.

Para cimentaciones sobre suelos arenosos:

Donde:
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k= coeficiente de reaccién de la subrasante o méodulo de balasto.
g= carga por area unitaria.

A= asentamiento del terreno.

ko 3= reaccién de estudio de suelo

B=ancho de la cimentacion

E= maddulo de elasticidad del concreto

I= momento de inercia de la losa

Tabla 4.1-1 Valores comunes de la reaccion de la subrasante.

Tipo de suelo Kos (MN/m?®)
Arena seca 0 humeda:
Suelta 8-25
Media 25-125
Densa 125-375
Arena saturada:
Suelta 10-15
Media 35-40
Densa 130-150
Arcilla:
Rigida 10-25
Muy rigida 25-50
Dura >50

Fuente: Fundamento de Ingenieria de Cimentaciones, Braja M. Das

4.2. Determinacién del método de disefo a utilizar.
Datos:

fo= 210 kg/cm?
E= 217370 kg/cm?

De la Tabla 4.1-1 obtenemos el valor de k5 para un suelo SM limo-arenoso:

MN kg
ks =503 =503
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Célculo del coeficiente de reaccién o modulo de balasto:

k= ko, (ﬂ)z _ (100 + 0.3)2 _156k9
2+*B 2 %100 cm3
Mayor distancia entre ejes de columnas:
Lc =955cm
Asumiendo un espesor tentativo de losa:
h=40cm

Calculo del coeficiente de g:

_ ¢ BxK _ +[3xK ¢ 3x126 — 0.00161
b= 4xEx] |Exh* 217370 %40%

Verificacion del método a utilizar:

175 175

= — 1084.52
B 0.00161 cm

1084.52 cm > 955 cm se debe utilizar el método rigido convencional

4.3. Disefio por el método rigido convencional.

4.3.1. Datos.

Base de la losa de fundacion B=10m

Longitud de la losa de fundacién L=21.02m
Capacidad admisible del suelo ca= 0.48 kg/cm?
Sobrecarga de uso CV= 500 kg/m?
Peso especifico del suelo ¥s = 1800 kg/m3
Peso especifico del hormigon Yieae = 2400 kg/m?®
La cota de la losa de fundacion es de Df=-1.2m

Longitud mas significativa entre columnas Lc=9.55m
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Figura 4.3-1 Vista en planta de la cimentacion.
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Figura 4.3-2 Seccion en corte de la losa de fundacion

CV= 500 kg/m2

ys= 1700 kg/m3

k=2.01 kg/cm3

Fuente: Elaboracion propia.

Las cargas que llegan de cada columna son las siguientes:

P1= 14270 kg
P2= 18260 kg
P3= | 23460 kg
P4= | 45470 kg
P5= | 45410 kg
P6= | 62130 kg
P7= | 76300 kg
P8= | 31400 kg
P9= | 71980 kg
P10= | 57550 kg
P1l1= | 73470 kg
P12= | 63180 kg
P13= | 23360 kg
Pl4= | 47240 kg
P15= | 19010 kg

La sumatoria total de las cargas en la losa: P1=622490 kg

4.3.2. Célculo de la presion neta

On = 0q — Vs * hS — Yyope xh — CV

0, = 0.48 — 1800 * 0.6 * 107 — 2400 x 0.6 * 107® — 500 * 10~* = 0.43
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4.3.3. Momento de inercia.
Los momentos de inercia de la cimentacion son:
A=Bx*L=10%21.02=210.2 m?

_BxI[?  10%21.02°

— 4
L= S =7739.57m
L _LvB_ 2102100
YT T 12 T o m

4.3.4. Excentricidades.

Para el calculo de las excentricidades en el eje X se tiene:

ZMx’ZO

Pvli= | 245210 kg
Pv2= | 45470 kg
Pv3= | 65500 kg
Pvd= | 121710 kg
Pvs= | 194600 kg

672490 * x" = Py; * 0.125 4+ Py, * 1.925 + Py3 * 5 4 Py, * 6.92 + Py * 9.87
x ' =477m

Excentricidad:

ey =x —=
x 2

10
ex =477 —— =-023m
Para el calculo de las excentricidades en el eje Y se tiene:

Ym, <o

Phli= | 55990 kg
Ph2= | 90880 kg

174



Ph3= | 169830 kg
Ph4= | 129530 kg
Ph5= | 136650 kg
Ph6= | 89610 kg

672490 * y" = Py * 0.125 + Ppy * 1.775 + Pps * 6.05 + Py x 11.42 + Py % 15.92

+ Py + 20.89
y' =999m
Excentricidad:
ey =y — o)
21.02
ey =9.99 - ——=-0514m

Figura 4.3-3 Momento debido a las excentricidades.

y A
T ul T
P13 P14 P15
I ]
P11 P12
My
]
P9 P10
= - X
Mx
0 | m] O
P6 P7 P8
0 | m]
P4 P5
P1 P2 Pz X
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4.3.5. Momento debido a la excentricidad.
M, = Pr * e, = 672490 * (0.514) = 345434 kg * m
M, = Pr x e, = 672490  (0.23) = 152252.25 kg * m

4.3.6. Determinacién de presiones.

Pr M, *x
=—+
o

M, *y
L, — I

672490
*
210.2

152252.25 * x

4 345434 * y
1751.67 —

7739.57

g =

o = 3199.29 £ 86.92 x x + 44.63 x y

A partir de la anterior se puede elaborar la siguiente ecuacion:

Tabla 4.3-1 Esfuerzos sobre la losa

PT/A +86.82*X +44.63 c c c<o
AR (kg/mz) XM |\ kgmd | Y™ | gmd) | kgim?) | kaiem?) | (kafem?)
PL | 319929 | -4.870 | 86.919 | 10.385 | 44.632 | 32395 | 032 | Cumple
P2 | 319929 | -0.025 | 86.919 | 10.385 | 44.632 | 3660.6 | 037 | Cumple
P3| 319929 | 4870 | 86.919 | 10.385 | 44.632 | 40861 | 041 | Cumple
P4 | 319929 | -3.075 | 86.919 | 5410 | 44632 | 31735 | 032 | Cumple
P5 | 319929 | 1925 | 86.919 | 5410 | 44.632 | 36081 | 036 | Cumple
P6 | 319929 | -4.875 | 86.919 | 0910 | 44632 | 28162 | 028 | Cumple
P7 | 319929 | 1.925 | 86.919 | 0910 | 44632 | 3407.2 | 034 | Cumple
P8 | 319920 | 4875 | 86.919 | -4460 | 44.632 | 34240 | 034 | Cumple
P9 | 319929 | -4775 | 86.919 | -4460 | 44632 | 25852 | 026 | Cumple
P10 | 3199.29 | 4.775 | 86.919 | -4.460 | 44.632 | 34153 | 034 | Cumple
P11 | 3199.29 | -4775 | 86.919 | -8.735 | 44.632 | 23944 | 024 | Cumple
P12 | 319929 | 4775 | 86919 | -8.735 | 44.632 | 32245 | 032 | Cumple
P13 | 3199.29 | -4.870 | 86.919 | -10.385 | 44.632 | 23125 | 023 | Cumple
P14 | 319929 | -0.025 | 86.919 | -10.385 | 44.632 | 27336 | 027 | Cumple
P15 | 3199.29 | 4870 | 86.919 | -10.385 | 44.632 | 3159.1 | 032 | Cumple

Las presiones del suelo en todos los puntos son menores que el valor del esfuerzo admisible

neto del terreno que es 0.43 kg/cm?
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Por lo tanto, las dimensiones de la losa es la correcta.
4.3.7. Determinacion del esfuerzo promedio.

Es necesario determinar la reaccion promedio del suelo, para ello se usa el siguiente grafico,

se calcularan las reacciones para cada franja.

O'l'+0'f
O-Bi:T

Figura 4.3-4 Distribucion de areas de aporte.

A
|1 LI L]
P13 P14 P15
_] I_ -
P11 P12
] 4,
P9 P1Q
N 0 = —,
P6 P7 P8

0 0

Pa P5
1 1 [l -llL
P1 P2 P3 > X
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Tabla 4.3-2 Esfuerzo promedio por franja.

Esfuerzos en X

cl= 0.366 kg/cm?
02= 0.339 kg/cm?
03= 0.312 kg/cm?
od= 0.300 kg/cm?
65= 0.281 kg/cm?
c6= 0.274 kg/cm?

4.3.8. Carga promedio.

Esfuerzos en Y

0.278 kg/cm?

0.320 kg/cm?

0.351 kg/cm?

0.362 kg/cm?

opi * B; * B + ). Pp;
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Tabla 4.3-3 Ancho de franja y esfuerzos en direccion X.
FRANJAS EN DIRECCION "X"
Hi1=| 100cm |ol=| 0.366 kg/cm? | YPHI= 55990.0 kg
H2=| 300cm |o2=| 0.339 kg/lcm? | YPH2= 90880.0 kg
H3=| 480cm |o3=| 0.312kg/em? | SPH3= | 169830.0 kg
H4=| 500 cm |o4=| 0.300 kg/cm? | YPH4= 129530.0 kg
H5=| 480cm |o5=| 0.281kg/cm? | YPHS5= 136650.0 kg
H6=| 260 cm |c6=| 0.274kg/cm? | YPH6= | 89610.0 kg
Franja Qbi
1 46309.0 kg
2 96301.5 kg
3 159796.5 kg
4 139770.7 kg
5 135751.2 kg
6 80370.2 kg




Tabla 4.3-4 Ancho de franja y esfuerzos en direccion Y

FRANJAS EN DIRECCION "Y"
V1=| 350cm | ol’=| 0.278 kg/cm? | YPVI= | 290680.0 kg
V2=| 250cm | 62'=| 0.320 kg/cm? | YPV2= 65500.0 kg
V3=| 250cm | 63'=| 0.351kg/cm? | YPV3= | 121710.0 kg
V4= | 160cm | o4'=| 0.362 kg/cm? | YPV4= | 194600.0 kg
Franja Qbi
1 247454.9 kg
2 116754.2 kg
3 153018.3 kg
4 158217.3 kg
4.3.9. Presion del suelo modificada.
- _ O
mod Bi — B4 L
Franjas en la direccién X:
Tabla 4.3-5 Presion del suelo modificada en X.
Franja | Qi (kg) B (m) o
(kg/m)
1 46309.0 10 4630.89
2 96301.5 10 9630.15
3 159796.5 10 15979.65
4 139770.7 10 13977.06
5 135751.2 10 13575.11
6 80370.2 10 8037.01

Franjas en direccion de Y:
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Tabla 4.3-6 Presion del suelo modificada en Y.

Franja Qi (kg) L (m) omod (kg/m)
1 2474549 21.02 11772.36
2 116754.2 21.02 5554.43
3 153018.3 21.02 7279.65
4 158217.3 21.02 7526.99

4.3.10. Carga o peso resultante modificado.

Franja en direccion de X

F

_ Qpi
Y. Pg;

Tabla 4.3-7 Cargas modificadas en X.

Franja | Fi(adim.) | > Phi (kg) Qbi (ko)
1 0.83 55990.00 46308.96
2 1.06 90880.00 96301.53
3 0.94 169830.00 | 159796.54
4 1.08 129530.00 | 139770.67
5 0.99 136650.00 | 135751.18
6 0.90 89610.00 80370.15

Franja en direccion de Y:
Tabla 4.3-8 Cargas modificadas en Y.

Franja | Fi(adim.) | > Phi (kg) Qbi (ko)
1 0.85 290680.00 | 247454.91
2 1.78 65500.00 116754.16
3 1.26 121710.00 | 153018.30
4 0.81 194600.00 | 158217.30

180




4.3.11. Determinacion del canto util.

Se puede considerar un canto de:

L L+ 30 955 +30 =31
—_— X = =
10 cm 10 cm

Por lo que se adopta: d=35cm
Donde L es la luz maxima entre los pilares en metros.
4.3.12. Verificacion del corte por punzonamiento.

Para el disefio se considera a la losa como una zapata rigida por lo tanto se debe comprobar

por punzonamiento.

La verificacion a punzonamiento se lo realiza en una para cada uno de los casos considerando

las mayores cargas actuantes.

Pilar central P7

PILARES INTERIORES

N= 76300 kg

17 4

=

AL

Md= 1800 kg*m

7
C1=25cm I | '
C,=25cm
d=35cm

Perimetro critico:
P.=2x%[(C;+d)+(C,+d)] =240 cm
Avrea critica:
A, = P; xd = 240 * 35 = 8400 cm?

Fraccion del momento:




Momento de inercia combinado:

_d*(Cl+d)3+d3*(Cl+d)+d*(cz+d)*(cl+d)2

— 4
c 6 G > 5468750 cm

Resistencia virtual de célculo del hormigén:

kg
cm?

foo = 0.282 % [, = 0.282 * /2102 = 9.96

Ny, axMg;x*u

< 2x
At Jev

76300 0.4 * 1800 * 35

< ;
8200 | 5463750 =2 * 99

kg kg
9.09— < 1993 — Cumple
cm cm

Pilar de borde P11 PILARES DE BORDE
eEpian |

N= 73470 kg

Md= 25890 kg*m A, A

ceid mymll'llll l
Ci=45cm Bl
Eaotme e NS AN
C,=40cm CRITICO
d=35cm =z X
I otd

Perimetro critico:
d
P = [2* (Cl+§)+ (C, +d)] =200 cm

Area critica:
A, =P;*xd =200 * 35 = 7000 cm?

Fraccion del momento:

a=1- = 0.378




Momento de inercia combinado:

_d*(61+d)3+d3*(Cl+d)+d*(C2+d)*(Cl+d)2

= 11958333 4
Jc 6 c 5 cm

Resistencia virtual de célculo del hormigén:

kg
cm?

foo = 0.282 % [, = 0.282 * /2102 = 9.96

Ny, axMg;x*u

< 2%
2. T, Jev

73470 0.378 * 25890 = 35

< .
7000 T 11958333 = 2* 996

kg kg
10.53— < 1993 — Cumple
cm cm

Pilar de esquina P3

N= 23460 kg
Md= 2680 kg*m
Ci=25cm
Co=25cm

d=35cm
Perimetro critico:
P = [(61 +d) + (C2 +§)] =90 cm
Area critica:
A, =P +xd =90 %35 = 3150 cm?

Fraccion del momento:

1 —
2 [2xC+d
1+3+* 75,74

183

0.4

a=1-—-



Momento de inercia combinado:

_d*(Cl+d)3+d3*(Cl+d)+d*(cz+d)*(cl+d)2

— 4
c G 5 > 5468750 cm

Resistencia virtual de célculo del hormigén:

kg
cm?

foo = 0.282 % [, = 0.282 * /2102 = 9.96

Ny, axMg;x*u

< 2%
2. T, Jev

23460 0.4 * 2680 * 35

< ;
3150 | 5468750 = 2 * 996

kg kg
745— < 1993 — Cumple
cm cm

4.3.13. Disefio de la armadura.

Para el disefio de la armadura se siguieron los mismos principios que para el de losas macizas

de hormigén.

Se calcularon los momentos maximos de disefio, tanto positivo como negativo, a partir de
una franja la mas cargada que en el caso de este proyecto, se trata de la franja H3 en la

direccion de “X” y la franja imaginaria V1 en la direccion de “Y™.
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Figura 4.3-5 Franjas mas solicitadas en la losa de cimentacion.

M
IJ913 514 F'1IET
Q/ O
P11 P12
>_ ||
E P9 pig T
& Franja X
L /
Po pr P
./ g
L B X
4.3.13.1. Armadura en la direccion “X”
PILAR Fi (adim.) Pi (kg) Fpi (kg)
6 0.94 62130 58459
7 0.94 76300 71792
8 0.94 31400 29545
Figura 4.3-6 Cargas en la franja "X"
Fri Fri Fri
Y A Y h = ‘l A
O mod

La losa de cimentacion, es una estructura rigida que evita que se produzcan asientos

diferenciales a lo largo de toda la estructura. Por tal motivo, la imagen mostrada
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anteriormente es un estado de carga que se halla en equilibrio a partir del cual ya se puede

realizar la grafica del diagrama de momentos.

36176.09

Calculo de la armadura positiva (Eje X).

Momento maximo de servicio

8h

Md= 36176.09 kg*m

Peralte de la seccién h= 40 cm
Ancho de la seccion bw= 480 cm
Recubrimiento r=5cm
Peralte efectivo d=35cm
Resistencia del hormigén fck=210 cm
Resistencia del acero fyk=5000 cm
Resistencia de calculo:
_foe_210 _ kg
fea = Y. 150 140 cm?
fyx 5000 kg
= = — =4347.83 —
fya ys 115 cm?

Momento reducido:

Ha =, v dZ+ fg

36176.09 100

= = 0.0439
480 * 352 * 140

Ug
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Como uy < Wim la seccion no necesita armadura a compresion.

La cuantia geométrica calculada:

Wy = 0.0455 (De Tabla 2.6 13)
As_Wsl* bw*d*fc_d
fyd
— — 2
A = 0.0455 * 480 = 35 * 1347 83 24.61 cm

Cuantia geométrica minima en traccion es 1.5 por mil para un AH-500
Agmin = 0.0015 * b, x d
Agmin = 0.0015 * 480 * 35 = 25.2 cm?
El area de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:

A = 25.2 cm?

Area de fierros comerciales:

Diametro @ (mm) | As barra (cm?) | N° de Barras | As total (cm?)
10 0.785 33 25.9
12 1.131 23 26.01
16 2.011 13 26.14

Espaciamiento:

Diametro @ (mm) S/N° de barras Espa?(l:?nrr;lento
10 14.55 14
12 20.87 20
16 36.92 36

Se utilizaréd 23912 mm C/20 cm.

Calculo de la armadura negativa (Eje X)

Momento maximo de servicio

Peralte de la seccion

Md=33468.51 kg*m

h=40cm
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Ancho de la seccion bw= 480 cm

Recubrimiento r=5cm
Peralte efectivo d=35cm
Resistencia del hormigén fck=210cm
Resistencia del acero fyk= 5000 cm

Resistencia de céalculo:

fex 210 kg
=2k - 2 1402
fea ve 1.50 cm?

fye 5000 kg
=—=——=434783 —
fya ¥Ys 115 cm?

Momento reducido:

Ha = v d%x fg

33468.51 100

= 280 352« 120 _ 10406

Ug

Como ug < wim la seccion no necesita armadura a compresion.
La cuantia geométrica calculada:
Wy, = 0.0421 (De Tabla 2.6 13)

Ag = Wgq * bw*d*fc_d

fyd

Ao = 0.0421 « 480 # 35 s ——0 _ _ 2977 em?
= * * * ——
s =0 4347.83 Soem

Cuantia geométrica minima en traccion es 1.5 por mil para un AH-500:
Agmin = 0.0015 * b, xd
Agmin = 0.0015 * 480 * 35 = 25.2 cm?

El area de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:
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Area de fierros comerciales:

A = 25.2 cm?

Diametro @ (mm) | As barra (cm?) | N° de Barras | As total (cm?)
10 0.785 33 25.9
12 1.131 23 26.01
16 2.011 13 26.14

Espaciamiento:

Diametro @ (mm) | S/N° de barras ESpa((:(I:c’::tan)]IentO
10 14.55 14
12 20.87 20
16 36.92 36
Se utilizara 2312 mm C/20 cm.
4.3.13.2. Armadura en direccion de “Y”
PILAR |Fi (adim.) Pi (kg) Fpi (kg)
1 0.85 14270 12148.00
4 0.85 45470 38708.46
6 0.85 62130 52891.06
9 0.85 71980 61276.33
11 0.85 73470 62544.77
13 0.85 23360 19886.29
Figura 4.3-7 Cargas en franja "Y"
Fri Fei Fpi Fri Fri
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La losa de cimentacion, es una estructura rigida que evita que se produzcan asientos
diferenciales a lo largo de toda la estructura. Por tal motivo, la imagen mostrada
anteriormente es un estado de carga que se halla en equilibrio a partir del cual ya se puede

realizar la grafica del diagrama de momentos.

26983 65

Célculo de la armadura positiva (Eje Y).

Momento mé&ximo de servicio Md= 28880.83 kg*m
Peralte de la seccion h= 40 cm

Ancho de la seccion bw= 350 cm
Recubrimiento r=5cm

Peralte efectivo d=35cm
Resistencia del hormigén fck=210 cm
Resistencia del acero fyk= 5000 cm

Resistencia de calculo:

fer 210 kg
Jea ¥e 1.50 Ocm2

fye 5000 kg
fyd = I = E = 4347.83 w

Momento reducido:
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_28880.83 * 100
"~ 350 % 352 % 140

la = 0.0481

Como uy < wyim la seccion no necesita armadura a compresion.

La cuantia geométrica calculada:

Wy, = 0.0498 (De Tabla 2.6 13)
As_Wsl* bw*d*fc_d
fyd
140
A = 0.0498 * 350 * 35 x———— = 19.64 cm?

4347.83

Cuantia geométrica minima en traccion es 1.5 por mil para un AH-500:
Agmin = 0.0015 * b, x d
Agmin = 0.0015 * 350 * 35 = 18.37 cm?
El area de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:

A =19.64 cm?

Area de fierros comerciales:

Diametro @ (mm) | As barra (cm?) | N° de Barras | As total (cm?)
10 0.785 26 20.41
12 1.131 18 20.36
16 2.011 10 20.11

Espaciamiento:

Diametro @ (mm) | S/N° de barras Espa((:(l:erlnrr)nento
10 13.46 13
12 21.44 20
16 35.0 35

Se utilizard 18212 mm C/20 cm.
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Célculo de la armadura negativa (Eje Y)

Momento maximo de servicio Md= 25204.28 kg*m
Peralte de la seccion h=40 cm

Ancho de la seccion bw= 350 cm
Recubrimiento r=5cm

Peralte efectivo d=35cm
Resistencia del hormigén fck=210 cm
Resistencia del acero fyk= 5000 cm

Resistencia de calculo:

fck 0 kg

=—=—=140—

Jea Ye 150 cm?
foe 5000 kg
=—=——=434783 —
fra ys 115 347.83 cm?

Momento reducido:

Ha =], v d?x fg

25204.28 * 100

350 * 352 * 140 0.0

2%}

Como uy < wim la seccidn no necesita armadura a compresion.
La cuantia geométrica calculada:
Ws, = 0.0435 (De Tabla 2.6 13)

Ag = Wyq * bw*d*fc_d

yd

Ao = 0.0435 « 350 35+ ——0 _ _ 1716 cm?
= . ES * * = .
s 4347.83 cm

Cuantia geométrica minima en traccion es 1.5 por mil para un AH-500:
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Agmin = 0.0015 % by, * d

Agmin = 0.0015 % 350 * 35 = 18.37 cm?

El &rea de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y la calculada:

A =18.37 cm?
Area de fierros comerciales:
Diametro @ (mm) As (cm?) N° de Barras | As total (cm?)
10 0.785 24 18.84
12 1.131 17 19.23
16 2.011 10 20.11

Espaciamiento:

Diametro @ (mm) | S/N° de barras Espa(zlcf;lnr?lento
10 14.58 14
12 20.59 20
16 35.00 35

Se uniformaré con un acero de @12 mm C/20cm para para mejorar el proceso constructivo

y se reforzara donde los esfuerzos sean més criticos. Se detallard en el ANEXO 10.

Se utilizard 17312 mm C/20 cm.

Figura 4.3-8 Seccidn de la losa de fundacion.

Armadura longitudinal positiva

912 mm C/20 cm

Armadura transversal positiva
912 mm C/20 cm

rau—

Armadura longitudinal negativa

Armadura transversal negativa
@12 mm C/20 cm

Fuente: Elaboracion propia.
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CAPITULO V
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES



5.1.

CAPITULO5
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Conclusiones.

Como se indica en los objetivos planteados se llegd a cumplir de manera satisfactoria

la realizacion del disefio estructural del Centro Deportivo Cultural del Gran Chaco.

La estructura Bloque 1 contempla una cubierta metalica, una sustentacion de
hormigdén armado conformada por losa reticular en dos direcciones, columnas, vigas
y vigas para muros en planta baja y losa de fundacion. La Cancha Polifuncional
contempla una cubierta metalica, columnas de hormigén armado, vigas para los

muros perimetrales y fundacion zapatas aisladas.

Del estudio de suelos que fue proporcionado, se realizo la validacion correspondiente
para constatar que corresponde a la resistencia admisible del suelo, por el tipo de
suelo. Se optd por una tension admisible de 0.48 kg/cm? para el disefio de la losa de
fundacion a una cota de -1.20 metros; y una tension admisible de 0.48 kg/cm? para

las zapatas de la cancha polifuncional con una profundidad de -2.2 metros.

En el analisis de cargas para el disefio se consideraron materiales que son comerciales

y de facil obtencion.

Debido a la arquitectura presentada en el proyecto se tuvo que disefiar ocho cerchas
metélicas, utilizando perfiles comerciales conformados tipo rectangular 40x40x2 y
40x30x2 con uniones soldadas para la estructura del Blogue 1 y para la cancha
polifuncional se utiliz6 siete cerchas de perfiles conformados tipo Costanera C

80x40x15x2 con uniones soldadas.

El disefio estructural del Centro Deportivo Cultural del Gran Chaco no contempla un
disefio sismico ya que las aceleraciones del suelo en la zona de Yacuiba son (0.07)

cm/seg? y estan clasificadas como muy débiles.
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e En el disefio de las vigas y columnas se tratd de buscar secciones uniformes y
conforme al disefio arquitectonico para facilitar la metodologia constructiva de la

estructura.

e Enlosas reticular se dispuso de colocar casetones de plastoformo como complemento
perdido en vez de casetones recuperables por el bajo peso de plastoformo, ademas de

ser un aislante térmico y acustico.

e Para las escaleras y pasillos se adopt6 sobrecargas mayores (400 kg/m?) a las de un
aula (300 kg/m?) porque son lugares que presentarian mayor conglomeracion de
alumnos en caso de alguna evacuacién por cualquier circunstancia, por eso se disefia

estos elementos siempre a favor de la seguridad.

e Se puede verificar que los resultados obtenidos por el CYPECAD tienen cierta
variacion en cuanto a valores obtenidos de forma manual, deduciendo que el
programa es mas conservador en sus resultados al ser un programa de gran precision

para el calculo y disefio.

e EIl costo estimado del proyecto mediante la realizacion del analisis de precios
unitarios es aproximadamente de 2,942,287.54 Bs. (Son: Dos Millones Novecientos
Cuarenta y Dos Mil Doscientos Ochenta y Siete con 54/100 bolivianos), que por

metro cuadrado genera un costo de 3481.86 Bs/m?.

e Segun el plan de obra planteado por el estudiante, el tiempo aproximado para la

construccion del edificio es de 339 dias habiles.

e Es necesario aclarar que el costo obtenido contempla los Mddulos de Obras
Preliminares, Obra Gruesa, Obra Fina y Trabajos de Acabado. No se considerd

ningun tipo de Instalacién eléctrico, sanitaria o de agua Potable.
5.2. Recomendaciones.

e Si se utilizard un programa informatico para la realizacion del célculo estructural se
debe tener cuidado en la introduccion de los datos iniciales, norma a utilizar,
materiales, hipdtesis de carga debido que en base a estos el programa realiza todos

los calculos también se debe tomar en cuenta las limitaciones, recomendaciones que
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estan establecidas en la Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87), para que

la estructura tenga un comportamiento éptimo y sea segura para el pablico.

Es necesario realizar una verificacion manual de los elementos ya que presentan
variaciones en su armado que pueden llegar a ser de gran importancia, mediante un
analisis de la estructura con los métodos tradicionales para tener una referencia de

comparacién de los resultados que entregue el software.

En la etapa de la construccion se deberan respetar estrictamente la norma CBH-87
para las estructuras de H°A° ya que son de mucha importancia en el momento de la

funcién estructural de la misma.

En la Etapa de la construccion de la estructura metélica se debera cumplir las
especificaciones del reglamento AISC-LRFD para de esta manera conseguir la buena

construccion y el funcionamiento de la estructura.

Se recomienda cumplir con las especificaciones técnicas para el proceso constructivo
ya que de esta manera se podra controlar la calidad de la obra y de los materiales

utilizados.

Las estructuras de hormigdn deben ser adecuadamente vibradas durante su vaciado,
esto con el fin de obtener una adecuada compactacion y disminuir al minimo los

porcentajes de vacios en las mismas.
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