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CAPITULO I: ANTECEDENTES

1.1. El problema.

1.1.1. Antecedentes.
La ciudad de Bermejo por ser una ciudad fronteriza es de importancia en el comercio
por lo que genera ingresos y por la concurrencia de personas del pais vecino

(Argentina), necesita una atencion especial en este sentido.

La zona El Porvenir actualmente no cuenta con una infraestructura destinada al
comercio acorde a las necesidades actuales y que garanticen 6ptimas condiciones para

brindar sus servicios a los comerciantes como a los consumidores

1.1.1. Planteamiento.
El crecimiento de la poblacion en la zona de “El Porvenir” y zonas aledafias en estos

Gltimos afios originan el aumento del comercio sin condiciones adecuadas.
Las principales causas que no garantizan un comercio en buenas condiciones son:

» Aumento de ventas sin condiciones adecuadas.
> Falta de infraestructura y equipamiento en el area del comercio.

» Distancia de acceso a los principales mercados del municipio de Bermejo.

De mantenerse la situacion actual, provocara que los pobladores tengan que emigrar a
zonas mas céntricas debido a que no se atiende esta sentida necesidad, a causa de esta

situacion se hace necesario plantear como solucién las siguientes alternativas:

» Alquiler de ambientes como centro comercial.

» Construccion del Centro Comercial Porvenir.

Que fueron planteadas conforme a las posibilidades econdmicas y sociales del
municipio de la ciudad de Bermejo.

1.1.2. Formulacion.

Para dar solucion a la presente problematica de los barrios ubicados en la zona El

Porvenir, se plantea dos alternativas de solucion.



La alternativa de alquiler de ambientes como centro comercial no se cree muy viable

por la razén que deben ser adecuados para dar las condiciones a los puestos de venta.

Esto nos da lugar a tener en cuenta como la alternativa mas viable la construccion del
Bloque 1 Centro Comercial Porvenir con todas las comodidades para los comerciantes

y compradores

1.1.3. Sistematizacion.
Con la alternativa definida “Disefio estructural del Bloque 1 Comercial Porvenir” se
cuenta con los planos arquitectonicos, para lo cual en el disefio se emprendera el

analisis estructural de la cubierta, estructura de sustentacion y fundacion.

1.2. Objetivos

1.2.1.Objetivo general

Realizar el disefio estructural del Blogue 1 “Centro Comercial Porvenir”, cumpliendo
con los parametros de disefio de la norma boliviana del hormigén armado CBH-87 para

garantizar su estabilidad y resistencia requerida.

1.2.2. Objetivos especificos

Entre los objetivos especificos se establecen los siguientes:

» Analizar la topografia de la zona de emplazamiento.

> Realizar el estudio de caracteristicas fisico-mecanicas del suelo en el sitio de
emplazamiento de la obra mediante ensayos de campo, de laboratorio y métodos
semi-empiricos.

> Analizar los fundamentos tedricos y conceptuales de estructuras de cubierta,

sustentacion y fundacion.

> Realizar el disefio estructural de la cubierta metalica

> Realizar el disefio de la estructura a porticada y fundaciones de la edificacion

> Verificar los resultados de disefio obtenidos con el software especializado para el
calculo y disefio estructural CYPECAD 2017.m.



» Realizar computos métricos, precios unitarios y presupuesto referencial del
proyecto.

> Plantear la estrategia para la ejecucion o construccion de las obras constituyentes
del proyecto.

> Elaborar los planos estructurales.

1.3. Justificacién

Las razones por las cuales se justifica el proyecto de Ingenieria Civil son las siguientes:

1.3.1. Académica.

Utilizar los conocimientos adquiridos en el Disefio de Estructuras, los cuales nos
permitiran realizar el disefio estructural de la cubierta metalica, disefio de estructuras
de hormigon armado (vigas, columnas y losas), disefio de fundaciones de hormigdn

armado (zapatas).

1.3.2. Técnica

Se usaré el software CYPECAD 2017.m para el analisis estructural y disefio de la
estructura de Hormigén Armado, dando su respectiva verificacion manual aplicando
los conocimientos de la ingenieria civil logrados en la carrera universitaria asimismo

creando planillas auxiliares que faciliten la realizacion de los célculos.

1.3.3.Social

Contribuir a la poblaciéon de Bermejo con el disefio estructural del centro comercial
Porvenir para mejorar las condiciones de intercambio de mercaderia y productos de
alimentacion basicos, para solucionar el problema de falta de una infraestructura
destina al comercio en la zona Porvenir, contando con una estructura que cumpla con

los criterios de funcionalidad y confort para los usuarios.

1.4. Alcance del proyecto

El proyecto contempla el disefio estructural de la edificacion, en funcion al disefio

arquitectonico disponible que requiere el proyecto, se realizara:



» Recopilacion y procesamiento de la informacién técnica disponible en el
municipio de Bermejo, en el departamento Técnico.

» Estudio de suelos.

» Realizar el disefio estructural de la estructura de sustentacion del “Bloque 1 Centro
Comercial Porvenir”.

> Verificacion de los resultados de las estructuras fundamentales (obtenidos del
software CYPECAD 2017.m), con la aplicacion de la Norma Boliviana del
hormigén armado CBH-87.

> Elaboracion de planos estructurales

> Plan de construccion, especificaciones constructivas, computos métricos, precios
unitarios y presupuesto.

> No se realizaran los disefios de instalaciones sanitarias, agua potable, instalaciones
eléctricas y de gas. El costo referencial sera calculado solo para la parte de la obra

gruesa de la estructura.

1.5. Aporte académico.

En el capitulo 4 se desarrollara el aporte académico del estudiante que consiste en el

analisis y disefio de vigas curvas.

1.6. Localizacion
1.6.1. Departamento Tarija

El Departamento de Tarija se encuentra ubicado al sur de Bolivia, el mismo tiene una
superficie de 37.623 Km2, limita al Norte con el Departamento de Chuquisaca, al sur
con la Republica de Argentina, al este con la Republica del Paraguay y al oeste con los
departamentos de Chuquisaca y Potosi. Geograficamente se encuentra entre el paralelo

20°50° de latitud sur y los meridianos 62°15° a 65°20° de longitud oeste.

Esta constituido por seis provincias: Cercado, Méndez, Avilés, Arce, O’Connor y Gran

Chaco.



Figura 1.1 Departamento Tarija
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Cuadro 1.1 Proporcionalidad Territorial

) o Superficie % de
Espacio territorial ] )
en Km? proporcionalidad
Bolivia 1.098.581,00 | 100,00
Tarija 37.623,00 3,481
Provincia Arce 3.281,00 0,413
Segunda Seccién Bermejo | 380,90 0,207

Fuente: Gobierno Autdnomo Municipal de Bermejo
1.6.2. Municipio de Bermejo
Ubicacién Geografica.

El municipio de Bermejo, situado al extremo sur del departamento de Tarija, pertenece
a la segunda seccion de la provincia Arce, constituyéndose en su capital; se encuentra
rodeado, en el sur-este por el rio Bermejo, y el sur-oeste por el rio Grande de Tarija.

Latitud y Longitud.

Geograficamente el Municipio de Bermejo se encuentra ubicado entre las coordenadas
22° 35 247 y 22° 52’ 09 de latitud sud, y 64° 26° 30”" y 64° 14’ 16’ de longitud

oeste, situandose a una altitud media de 400 m.s.n.m.



Limites Territoriales.
El municipio de Bermejo limita:

» Al norte, limita con la primera seccion de la provincia Arce (Municipio de
Padcaya)

» Al sur, con el rio Bermejo y la Republica Argentina.

> Al este con el rio Grande de Tarija y la Republica de Argentina.

> Al oeste con la comunidad de San Telmo Rio Bermejo y la Republica Argentina.

1.6.3. Ubicacion del Proyecto.
La construccion del “Bloque 1 Centro Comercial Porvenir” serd emplazado en la
ciudad de Bermejo, ubicado la zona Porvenir en la avenida Porvenir y calle sin nombre

con las siguientes coordenadas

Figura 1.2 Localizacion
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Este: 364383,466 m
Norte: 7884471,284 m

Fuente: Gobierno Autonomo Municipal de Bermejo

1.7. Aspectos demograficos.

Los resultados del censo 2012, dan cuenta que la poblacién del municipio es de 34505
habitantes, lo que lo convierte en el cuarto municipio méas poblado del departamento

de Tarija.

Bermejo cuenta con un alto porcentaje de poblacion flotante, caracterizado por su
ubicacién geogréfica, cuya magnitud en determinadas épocas permitio el desarrollo de

servicios de: alojamiento, transporte, comunicaciones, operaciones, que fueron los que



consolidaron un asentamiento permanente, demandando cada vez mas servicios
adicionales (educacion, salud, servicios basicos, judiciales y de seguridad) y el

consiguiente asentamiento de una burocracia institucional y politica.

Cuadro 1.2 Poblacion de Bermejo comparado con otros municipios, CPV 2012

MUNICIPIOS |SEGUN CENSO 2001 |SEGUN CENSO 2012
Carapari 9035 15366
Villamontes 23765 39867
Yunchara 5173 5490
Yacuiba 83518 92245
Tarija 153457 205375
Uriondo 12331 14781
Bermejo 33310 34505
Padcaya 19260 18681
El Puente 10663 11354
San Lorenzo 21375 23863
Entre Rios 19339 21991
TOTAL 391226 483518

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica, CPV 2012

1.8. Servicios existentes en el area del proyecto
1.8.1. Agua Potable

En el &rea urbana un 90% de la poblacion cuenta con conexion a la red de agua potable
de la poblacion y el restante 10% obtiene el agua de norias, pozos u otras fuentes.
Mientras que en area rural sélo cerca del 30% de la poblacion se provee a través de la
red de agua potable de la comunidad, siendo que la mayor cantidad de poblacién (70%)
obtiene el agua de norias, pozos, quebradas, vertientes o rios. Debiendo indicarse que
en este sector la cobertura del sistema de agua potable en muy bajo ya que sélo se

dispone de este servicio en siete comunidades.



1.8.2. Alcantarillado

Solo en el area urbana se dispone de una red de alcantarillado sanitario al cual sélo un
55% de la poblacion esta conectado, por lo cual el resto de la poblacion utiliza letrinas
con pozos septicos o cdmaras, mientras que, en el area rural, al no existir sistemas de
alcantarillado, la poblacion realiza su eliminacion de excretas a campo abierto, siendo

un bajo porcentaje (aproximadamente un 20%) los que disponen letrinas.

1.8.3.Electricidad

El servicio de energia eléctrica en el area urbana es generado, distribuido y
comercializado por la empresa SETAR, teniendo una cobertura de aproximadamente
un 85% de las viviendas urbanas, mientras que en area rural la cobertura es baja, ya

que s6lo un 15% de la poblacion utiliza energia eléctrica en la vivienda.

1.8.4.Manejo de Residuos Solidos

Para el area urbana el gobierno municipal a través de la unidad de aseo urbano, realiza
la recoleccion de los residuos solidos producidos en los domiciliarios, areas
comerciales y vias publicas, los cuales son transportados y depositados en el relleno

sanitario ubicado a 5 Km. del centro urbano.

1.8.5. Servicios de Seguridad.

Una de las prioridades de la poblacidn es que vivan mejor y en tranquilidad. La Policia
Nacional Regional Bermejo no cuenta con todo el equipamiento necesario por ello se
debera fortalecer mediante carros bomberos, materiales antiincendios, etc. Se deduce
que los actos de mayor incidencia son: robo, hurto dafios a la propiedad privada,

allanamiento, lesiones y amenaza
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CAPITULO II: MARCO TEORICO

En este capitulo se detallara la definicion de cada uno de los materiales, la metodologia
a utilizar para realizar los calculos y el disefio de cada uno de los elementos
estructurales del proyecto. Para garantizar los resultados de disefio se realizara un
analisis técnico siguiendo las normas CBH-87 (Codigo Boliviano del Hormigon
Armado) y ANSI/AISC 360-10 (LRFD) (Factor de Carga y Resistencia de Disefio)

para la cubierta metalica.

2.1. Levantamiento topogréafico

Un levantamiento topogréfico se realiza con el fin de determinar la configuracion del
terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra. En un levantamiento topografico,
con la estacion total, se toman los datos necesarios, para su posterior representacion

grafica del area en estudio.

El trabajo topogréfico se divide a su vez en trabajo de campo que consiste en
realizar la identificacion de puntos por medio de un equipo topografico en este
caso estacion total y trabajo de gabinete que a base de datos adquiridos en campo se
puede representar graficamente en un plano el terreno, siendo ambos claramente
diferenciados y necesitando en muchas ocasiones, a técnicos especializados en
cada uno de ellos para llevar a cabo el trabajo de la mejor manera posible. Por
ultimo, un levantamiento topografico nos proporciona la representacion de un

determinado terreno natural en el respectivo plano a escala reducida

2.2. Estudios de suelos

Con el estudio de suelos se determina la capacidad maxima de carga del terreno. Esto
se realizara mediante un ensayo del suelo “in situ” utilizando el equipo SPT
(penetrémetro dindmico estandar). Este ensayo permite averiguar la densidad relativa

del suelo.

Una vez realizado el ensayo en campo se procede al ensayo en laboratorio:
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» Sacar el contenido de humedad de la muestra extraida, para calcular su condicién
saturada.
» Realizar ensayos de granulometria y limites de ATTERBERG, para determinar su
clasificacion de suelos segun AASHTO y SUCS.
Se tiene que normalizar el nimero de golpes y eso se lo realiza mediante Bowles. Una
vez realizado la correccion, con el namero de golpes y la clasificacion del suelo, se
puede entrar en los abacos B.K. Hough, de acuerdo al tipo de suelo, se ubicara de
inmediato los valores de capacidad de carga admisible.
El valor normalizado de penetracion N es para 30 cm, se expresa en golpes/pie y es la
suma de los dos ultimos valores registrados. Se dice que la muestra se rechaza si:
» N es mayor de 50 golpes.
» No hay avance luego de 10 golpes.
Luego se debe extraer el cono, se debe ampliar el hueco con las herramientas manuales
y extraer una muestra de aproximadamente 1000 g. Aparte de una muestra de 50 g.

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

2.3. Disefio arquitectonico.

El disefio arquitectdénico fue realizado mediante la elaboracion de alternativas
arquitectonicas por el Gobierno Auténomo Municipal de Bermejo de acuerdo a las
caracteristicas propias de la ciudad con el personal técnico de la institucion que
determino el disefio arquitectonico mas acorde y funcional, con el cual se procedio al
disefio final. Sin embargo, el disefio arquitectonico tiene influencia en el planteamiento
y disefio estructural.

Los planos arquitectonicos aprobados para el Bloque 1 Centro Comercial Porvenir
fueron proporcionados por la Secretaria de Obras Publicas del Gobierno Auténomo

Municipal de Bermejo.

2.4. ldealizacion de las estructuras

Para un calculo con relativa sencillez y exactitud en las diferentes partes de una
estructura es necesario representar la estructura de una manera sencilla de analisis. Los

componentes estructurales tienen ancho y espesor. Las fuerzas concentradas rara vez
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actlan en un punto aislado; generalmente se distribuyen sobre areas pequefias. Sin
embargo, si estas caracteristicas se consideran con detalle, el analisis de una estructura
sera muy dificil, sino que es imposible de realizar. El proceso de reemplazar una
estructura real por un sistema simple susceptible de analisis se llama idealizacién
estructural.

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

diagrama de lineas.

2.4.1.Sustentacién de cubierta

La estructura de sustentacion fue idealizada como armadura metalica que es formada
por dos cordones, y una ordenacién adecuada de diagonales y montantes que sirven de
unién a los citados cordones, es una estructura triangulada se idealiz6 en una estructura

lineal.

El método adoptado para el disefio de la cubierta metélica es el método ANSI/AISC
360-10 (LRFD) (Disefio por factores de carga y resistencia), que se basa en los
conceptos de estados limite y pretende méas que obtener soluciones mas econémicas el

proporcionar una confiabilidad uniforme para todas las estructuras de acero.

Debido a que para la normativa ANSI/AISC 360-10 (LRFD) se emplea un coeficiente
de seguridad o factor de carga para las solicitaciones permanentes menor que para las
demas acciones, por cuanto se encuentran determinadas con mayor precision y ademas
las cargas que permanecen actuando sobre la estructura durante largos periodos de
tiempo varian menos en magnitud que aquellas que se aplican durante periodos cortos,
igualmente los coeficientes de seguridad aplicados a la capacidad de resistencia de los

materiales es sensiblemente inferior al factor de carga.

2.4.2.Sustentacién de la edificacion

La edificacion esta sustentada en una estructura aporticada de H°A° que consta de

zapatas, vigas, columnas y losas.
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Cada elemento esta ubicado segun las necesidades que presenta el plano arquitecténico,

cuidando que sea indispensable y no obstaculice ningin ambiente.

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

rectangular y circular, vigas rectangulares y las losas reticulares.

2.4.3. Fundaciones

Las fundaciones estdn en funcion al tipo de suelo existente en el lugar de
emplazamiento del proyecto.

En este caso se tendran zapatas aisladas de seccion cuadrada y zapatas combinadas de
hormigén armado definida de acuerdo a las caracteristicas del suelo ademés de no tener

edificaciones colindantes.

2.5. Disefo estructural

Se realiza el disefio estructural de acuerdo a la idealizacion de la estructura tomando en

cuenta materiales a utilizar, normas vigentes y el disefio arquitecténico.

Para el disefio de los perfiles metalicos se usara la norma americana ANSI/AISC 360-
10 (LRFD).

Para el disefio de hormigones se usaré el Codigo Boliviano del Hormigdn Armando
CBH-87

2.5.1. Cubierta.

La cubierta es el elemento estructural que cierra la parte superior de un edificio y tiene
la mision de proteger su interior contra las inclemencias atmosfeéricas (lluvia, viento,
granizo, calor y frio). Su forma, su inclinacion (pendiente) y material de cubricion,

ejercen una influencia esencial sobre el aspecto de la edificacion
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2.5.1.1.Combinaciones de carga

La norma ANSI/AISC 360-10 (LRFD) nos muestra las siguientes combinaciones:

Uu=14D (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=12D+16L+05(LroSoR) (Ecuacion A4-2 del LRFD)
U=12D+16(LroS0oR)+(1,0L00,8W) (Ecuacion A4-3 del LRFD)
U=12D+10E+(10L00,29) (Ecuacion A4-4 del LRFD)
U=12D+13W+10L+0,5LroSoR) (Ecuacion A4-5 des LRFD)
U=09D+(1,3Wo 10E) (Ecuacion A4-6 des LRFD)
Donde:

U: Carga Gltima

D: Cargas muertas

L: Cargas vivas

L.: Cargas vivas en techos

S: Cargas de nieve

R: Carga inicial de lluvia o hielo

W: Carga de Viento

E: Sismo
2.5.1.2.Factores de reduccion de resistencia
Para estimar con precision la resistencia Gltima de una estructura es necesario tomar en
cuenta las incertidumbres que se tiene en la resistencia de los materiales, en las
dimensiones y en la mano de obra. Con el factor de resistencia, el proyectista reconoce
implicitamente que la resistencia de un miembro no puede calcularse exactamente,
debido a imperfecciones en la teoria de analisis, a variaciones en las propiedades de los
materiales y a las imperfecciones en las dimensiones de los elementos estructurales.
Para hacer esta estimacion, se multiplica la resistencia Gltima tedrica (llamada aqui
resistencia nominal) de cada elemento por un factor ®, de resistencia o de

sobrecapacidad que es casi siempre menor que la unidad.



14

Tabla 2.1 Factores de Reduccién de Resistencia

(@) | SITUACION
Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia del alma bajo de
' cargas concentradas, cortante en tornillo en juntas tipo friccion
Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de soldaduras con esfuerzos paralelos
0,9 | al eje de la soldadura, soldaduras de ranura en el metal de base, fluencia de la
seccion total de miembros a tension.
0,8 | Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y capacidad de
5 aplastamiento de agujeros.
0,8 | Cortante en el area efectiva de soldaduras de ranura con penetracion completa,
0 | tension normal al area efectiva de soldadura de ranura con penetracién parcial.
0,7 | Tornillos a tensién, soldadura de tapdn o muesca, fractura en la seccién neta
5 de miembros a tension.
0,6
. Aplastamiento en tornillos (que no sea tipo A307)
0,6
0 Aplastamiento en cimentaciones de concreto

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

2.5.1.3.Carga de viento

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

a barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria W (kg/m2) en la direccion de

su normal, positiva (presion) o negativa (succion), de valor:

W=C-w

Donde:

C = Coeficiente eolico, positivo para presion o negativo para succion, para el
proyecto se tomaran los siguientes valores que se indican a continuacion:
C1 =+0.20 (barlovento) y C2 = -0,40 (sotavento).

o = Presion dinamica del viento (kg/m?).
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W = Sobrecarga unitaria del viento (kg/m?2).
En el caso de cubiertas se debe tomar en cuenta la influencia del viento para lo cual se
necesita un estudio detallado del sotavento y barlovento, el cual se resume en la carga
dindmica de: V2
Donde: T

o = Carga dindmica de viento kg/m?

V = velocidad del viento m/s.

Figura 2.1 Barlovento y sotavento

EBatlovento Sotavento
cla cla
CL

Fuente: Junta del acuerdo, Cartagena.; Manual de disefio del grupo andino. (12 ed.).

2.5.1.4.Anélisis de miembros de acero

Dentro de los andlisis de miembros, se detallan férmulas y procedimientos para el

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

2.5.1.4.1. Disefio de miembros en tension

El disefio de miembros a tension implica encontrar un miembro con areas totales y
netas adecuada. Si el miembro tiene una conexion atornillada la seleccion de una
seccidn transversal adecuada requiere tomar en cuenta del area perdida debajo de los
agujeros. Para un miembro con una seccion transversal rectangular, los célculos son
relativamente directos. Sin embargo, si va a usarse un perfil laminado el area por
deducirse no puede producirse de antemano porque el espesor del miembro en la
localidad de los agujeros no se conoce.

Una consideracion secundaria en el disefio de miembros en tension es la esbeltez. Si

un miembro estructural tiene una seccion transversal pequefia en relacion con si
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longitud, se dice que es esbelto, una medida mas precisa es la relacion de esbeltez L/r,
donde L es la longitud del miembro y r el radio de giro minimo de area de seccion
transversal.

Aunque la esbeltez es critica para la resistencia del miembro en compresion, ella no
tiene importancia para un miembro en tension. Sin embargo, en muchas situaciones es
buena practica limitar la esbeltez en miembros a tension. Si la carga axial en un
miembro esbelto en tension se retira y se aplica pequefias cargas transversales,
vibraciones o deflexiones no deseadas pueden presentarse. Por ejemplo, esas
condiciones podrian ocurrir en una barra de arriostramiento sometida a cargas de
viento. Por esta razén, el ANSI sugiere una relacion maxima de esbeltez de 300. El
problema central de todo disefio de miembros, incluido el disefio de miembros en
tension, es encontrar una seccion transversal para la cual la suma de las cargas

factorizadas no exceda la resistencia del miembro, es decir:

2y;Q; < ORn
Estas son las relaciones que se usan para el disefio de elementos sometidos a flexion:
f=r<0rF,  fo=i<BF, A=t (b+zz-2d) AritS {O;AB

La limitacion de la esbeltez sera satisfecha si:

Kl

75300
Donde:
ft1y fto = esfuerzos de la pieza Acrit = &rea critica de la pieza

Nq¢ = Carga mayorada que actla sobre la pieza K = La esbeltez de la pieza
Fy = Limite el&sticos del acero L = la longitud de la pieza
Fr = Limite de ruptura del acero Ag = Area bruta de la pieza
r = Radio de giro minimo necesario de la pieza
Factor de resistencia segun LFRD para miembros a tension:

¢, =09 ; ©,=075
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2.5.1.4.2. Disefio de miembros a compresién

Los miembros en compresion son elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales
de compresion; es decir las cargas son aplicadas a lo largo de un eje longitudinal que
pasa por el centroide de la seccidn transversal del miembro y el esfuerzo puede
calcularse con

fc = P/A, donde f. se considera uniforme sobre toda la seccion transversal. En realidad,
este estado ideal nunca se alcanza y alguna excentricidad de la carga es inevitable se
tendra entonces flexion que pueda considerarse como secundaria y ser despreciada si
la condicidn de carga tedrica puede aproximarse en buena medida. La flexién no puede

despreciarse si existe un momento flexionante calculable.
» Requisitos de la ANSI

La relacion entre cargas y resistencia toma la siguiente forma:
fa="" < Fa—Fcyi0 #=0,85 = <200
Doénde:
fa = Tension de compresion que esta actuando sobre la pieza.
Nq¢ = Suma de las cargas mayoradas por su respectivo coeficiente de seguridad.
A= Area total de la pieza.
Fa = Tension resistente a compresion que tiene la pieza en las condiciones de trabajo
que se ha determinado
Fcerit= Tension resistente a compresion determinada en la hipérbola de Euler, sin
coeficiente de seguridad.
@= Coeficiente de seguridad de la tension resistente.
K= Coeficiente de pandeo que lleva en cuenta las condiciones de borde o tipo de apoyo
en los extremos de la pieza.
L= Longitud de la pieza.
Fy = Tension de limite elastico del acero que estamos trabajando.

E = Modulo de elasticidad longitudinal del acero.
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» Parametro de esbeltez

Puede entonces obtenerse una solucion directa, evitdndose asi el enfoque de tanteos
inherentes en el uso de la ecuacion del médulo tangente. Si la frontera entre las
columnas elésticas e inelasticas se toma A, = 1,5, las ecuaciones ANSI para el refuerzo

critico de pandeo pueden resumirse como sigue:

ParaA. < 1,5, Columnas inelasticas Para 1. > 1,5, Columnas elasticas
_ e’ 0,877
Fi=0,658 'fy Fei= EWwa 'fy

Se recomienda la relacion de esbeltez méaxima Kl/r de 200 para miembros en
compresion, aunque se trata de un limite sugerido, este limite superior préctico porque

las columnas con mayor esbeltez tendran poca resistencia y no seran econémicas.

2.5.1.4.3. Disefio de apoyos

Dependiendo del tipo de apoyo su disefio esta basado en las solicitaciones a cortante
0 a traccion en este caso los pernos solicitados a compresion no es necesario

calcularlos, calculando los pernos por traccion y corte en los apoyos.

2.5.1.4.4. Disefio de los pernos de anclaje:

El disefio del perno de anclaje se lo hace considerando algunas precauciones propuestas
por la AISC quien sugiere, una tabla segun el tipo de acero utilizado, las longitudes

minimas a las que se deben embeber o anclar los pernos, segun la siguiente tabla:

Tabla 1.2 Longitud de pernos de anclajes

Tipo de material | Minima longitud embebida | Minima distancia al borde embebido

A-36 12d 5d > 10cm

A-449 17d 7d > 10cm

Fuente: Especificacion ANSI-AISC
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2.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion

El disefio de la estructura de sustentacién de la edificacion fundamentada en base a la

Normativa Boliviana de Hormigén Armado CBH-87.

2.5.2.1.Bases de calculo

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

Donde:

Sq: valor de célculo de la solicitacion actuante.

Rq: valor de célculo de la resistencia de la estructura.
Para el analisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando
una de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando
una de sus dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales
cuando ninguna de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.
Se consideran elementos unidimensionales a los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos
bidimensionales las losas, muros y placas.
Los métodos matriciales permiten analizar estructuras en las que, por la complejidad
de su geometria, por el tipo de carga o por el comportamiento de los materiales, no
existen soluciones analiticas o0 son excesivamente complicadas de obtener. La
discretizacién estructural y los tipos de elementos que se utilicen deben ser adecuados

para reproducir correctamente el comportamiento estructural
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2.5.2.1.1. Resistencias de Célculo

Se considera como resistencias de calculo. O de disefio del hormigdn (en compresion
fea 0 en traccion fetq) el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto,

dividido por un coeficiente de minoracion ye.

Donde:
fox : Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.
yc : Coeficiente de minoracion.

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

foic
fyd=L

Vs
Donde:

fyk - Limite el&stico caracteristico del acero.

yc : Coeficiente de minoracion.

2.5.2.1.2. Diagrama de célculo Tensién - Deformacion

Hormigon Armado

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

Diagrama parabola rectangulo: Formado por una parabola de segundo grado y un

segmento rectilineo.



21

Figura 2.2 Diagrama parabola — rectangulo

J ocffe

0.85 fed

EJE DE LA PARABOLA

eC

0.002 0.0035

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura
del hormigon, a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa
3,5 por mil (deformacién de rotura del hormigén, en flexién). La ordenada méxima de
este diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 fcq.

“El coeficiente 0,85 tiene en cuenta la disminucion de la resistencia a la compresion,
en funcion del modo de aplicacion de la carga (por ejemplo, la influencia desfavorable
de una carga de larga duracion), pero no tiene un papel de coeficiente de seguridad”.
Diagrama rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0,80 X,

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

Figura 2.3 Diagrama rectangular

Ec .85 fod

,. -

53
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Acero estructural: Diagrama de proyecto tensién - deformacion en el que se adopta

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

Los diagramas de célculo 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/es.

La deformacidn del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion,
al valor 3.5 por mil.

Figura 2.4 Diagrama de calculo tensidon-deformacion

j& §

fomfan |
fa
W] / fa 1—
I
0.3 l —— g /
(I s T 7 4 oot T
/] |/
.f F
/ [ (a) =" ea (b)
— ! fa

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

2.5.2.1.3. Modulo de deformacién longitudinal

Hormigdn armado: para cargas instantaneas o rapidamente variables, el modulo de
deformacion longitudinal inicial E, del hormigon (pendiente de la tangente e el origen

de la curva 6 — ¢), a la edad de j dias, puede tomarse a:
E, = 21000 - \/f:

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

Donde:
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Como valor medio del modulo de la deformacién longitudinal del hormigon Ecm, se
adoptara el dado por la siguiente expresion:
E.m = 19000 - (f4 +8)3 ; enMPa

E.m = 44000 - (f + 80)%/3 ;  enkg/cm?
Normalmente, fe esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de Ecm
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma
expresion para deducir Ecm a partir de una resistencia fj (to), correspondiente a una edad
de to, dada. Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como
valor E los dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos,
en climas secos.
Acero estructural: Como modulo de deformacion longitudinal para el acero se
tomara:

E, = 210.000,00 MPa

2.5.2.1.4. Disposicion de las armaduras

Las armaduras que se utilizan en el hormigon armado pueden clasificarse en principales
y secundarias, debiendo distinguirse entre las primarias las armaduras longitudinales y
las armaduras transversales.

El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien
reforzar las zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion
originadas por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores).

Distancia entre barras: La disposicion de armaduras debe ser tal que permita un
correcto hormigonado de la pieza de manera que todas las barras queden perfectamente
envueltas por el hormigon, teniendo en cuenta en su caso las limitaciones que pueda
imponer el empleo de vibradores internos.

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

igual o superior al mayor de los tres valores siguientes:
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> 2 (dos) centimetros.
> EIl didmetro de la mayor
» 1,25 veces el tamafio maximo del &rido.

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

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

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

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes

con las que recomendamos a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del
paramento mas proximo igual o mayor a un didmetro y a los seis quintos del tamafio
maximo del &rido.

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

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

Tabla 2.3 Recubrimientos minimos

Para losas y parametros en el interior de los edificios 1,5¢cm
Para losas y paredes al aire libre 1,5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5¢cm
Para vigas y pilares al aire libre 2,0cm
Para piezas en contacto con el suelo 3,0cm
Para un hormigdn en medio fuerte agresivo 4,0 cm

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

Anclaje de las armaduras.- los anclajes extremos de las barras deben asegurar la

transmision mutua de esfuerzos entre el hormigén y el acero, de tal forma que se
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garantice que este es capaz de movilizar toda su capacidad mecanica sin peligro para
el hormigon.

El anclaje se lo consigue gracias al mecanismo de la adherencia.

Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigon este sometido a compresiones. Esto conduce, a llevar la armadura de
momento negativo, sobre apoyos intermedios, al menos a una distancia de estos del
orden del Luz/5.

Se usaran las formulas para el célculo de la longitud de anclaje por prolongacion recta:

f f
1bl=m-¢222%‘-¢215cm 1b11=1.4-m-¢221li-¢215cm

Figura 2.5 Longitud de anclaje, en centimetros

ﬁ%&{w § F—

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

Donde:

lni: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicién I, en cm.

loi: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.

m: 14 Coeficiente que para Hormigén H20 y Acero AH 400.

@: Diametro de la armadura de acero, cm.

fyk: Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?.
Empalmes de las armaduras.- Los empalmes son utilizados para transmitir los
esfuerzos de una barra a la otra, por medio de un anclaje. La norma Boliviana del
Hormigon Armado recomienda que el deslizamiento relativo de las armaduras
empalmadas, no rebase 0.1 mm, y que, para asegurar la transmisién del esfuerzo de una
barra a la otra, el espesor del hormigon que rodea al empalme, sea como minimo el de
2 veces el diametro de las barras.

Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.
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Empalmes por traslapo.- Es el tipo de empalme méas comudn, no es aconsejable
utilizarlo en barras de didmetro mayor a 25 mm., ni tampoco en tirantes. Entre las barras
que se empalman, se desarrollan acciones tangentes que deben ser absorbidas por
armadura transversal.
Empalmes sin ganchos.- El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje
corregido por un coeficiente o que toma en cuenta, la cantidad de barras traccionadas
empalmadas en la misma region, ademas depende de:
ly =o- lb,neta
> Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.
» Ellargo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia entre
ejes de las barras empalmadas, en la misma seccion transversal.
» También depende de la distancia “b” que la distancia de la barra empalmada desde
la extrema hasta la parte externa de la pieza.

Figura 2.6 Empalme por Traslapo

s .

' 1]

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

Tabla 2.4 Valores del coeficiente a

Porcentaje de barras solapadas Barras solapadas
. . trabajando a traccion, con trabajando
Distancia entre los dos . -
. relacion a la seccion total de normalmente a
empalmes mas proximos L
acero comprension en
20 25 33 |50 >50 | cualquier porcentaje
a<l100 12 (14 |16 |18 |20 |10
a>100@ 10 |11 1,2 |13 |14 |10

Fuente: Norma Boliviana Del Hormigdon (CBH-87).
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Doblado de las armaduras.-
En las piezas de hormigon armado las barras deben doblarse con radios mas amplios
que los utilizados en este ensayo para no provocar una perjudicial concentracion de
tensiones en el hormigdn de la zona de codo. En este sentido conviene advertir que las
tracciones transversales que tienden a desgarrar el hormigdn suelen ser mas peligrosas
que las compresiones originadas directamente por el codo.
Radios de curvatura para ganchos y estribos son los que se muestran en la siguiente
tabla:

Tabla 2.5 Radios de curvatura estribos

Diametro de la armadura | CA-25 | CA-32 | CA-40 | CA-50 | CA-60
@#<20mm 20 20 20 250 30
?>20mm 250 250 30 40 5@

Fuente: Jiménez Montoya, Pedro.; Hormigdn Armado. (14%.ed.).

@ = Diametro de la barra (mm).

a) En el caso de estribos con @<10mm los radios de curvatura internos podran ser
adoptados igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero
b) Para barras de acero liso fraccionadas de acero CA-25 y CA-32 con @ >6mm es
obligatorio colocar gancho en las extremidades del anclaje.
Radios de curvatura para la armadura principal son los que se muestran en la siguiente
tabla:
Tabla 2.6 Radios de curvatura de la armadura

CA-25 | CA-32 | CA-40 | CA-50 | CA-60

50 60 60 750 9@

Fuente: Jiménez Montoya, Pedro.; Hormigon Armado. (14%.ed.).

AcCero

Radio minimo

En caso que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la fisuracion del
hormigon en la regidn, se aumenta el radio minimo de doblaje en funcién de la cantidad
de capas:

» Para 2 capas de hierro doblado aumentar 50%.

» Para 3 capas de hierro doblado aumentar 100%.
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2.5.2.1.5. Estados limites

Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de seguridad,
funcionalidad y durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio para el que
fue proyectada.
Los estados limites pueden clasificarse en:
Estados Limites Ultimos (ELU).-
Son aquellos que corresponden a la maxima capacidad resistente de la estructura. Se
relaciona con la seguridad de la estructura y son independientes de la funcion que esta
cumpla. Los mas importantes no dependen del material que constituye la estructura y
son los de:

» Equilibrio

» Agotamiento o de Rotura

> Inestabilidad o de Pandeo

» Adherencia

» Anclaje

> Fatiga
Estado limite de servicio (ELS), también llamados Estados Limite de Utilizacién:
Que corresponden a la maxima capacidad de servicio de la estructura, se relacionan
con la funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y depende de la
funcion que deba cumplir, los méas importantes son los de:

» Deformacion

» Fisuracion

» Vibraciones
Estado limite de durabilidad (ELD).
Que corresponde a la durabilidad de la estructura (vida util). Esta relacionada con
necesidad de garantizar una duracion minima (vida util) de la integridad de la

estructura.
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2.5.2.1.6. Acciones de carga sobre la estructura

Una accidn es un conjunto de fuerzas concentradas y repartidas impuestas, o impedidas
parcial o totalmente, debida a una misma causa y que aplicadas a una estructura o
elemento estructural, son capaces de producir en ella estados tensionales.
Las acciones que en general actian en los edificios son las que se definen a
continuacion:

» Accion gravitatoria

» Accion del viento

> Accion térmica

» Accion reologica

» Accidn sismica

» Accién del terreno

2.5.2.1.7. Hipdtesis de carga para la estructura de hormigdén armado

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

cuya actuacion simultanea sea compatible.

Hipotesis I: ¥ig'G + vfq'Q
Hipotesis 11: 0.9-(vtg'G + V54 Q) + vfq"W
Hipotesis 111: 0.8 (vfg'G + yq-Qeq) + Feq + Weq

G: Valor caracteristico de las cargas permanentes.

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

Qeq: Valor caracteristico de las cargas variables, durante la accion sismica.
W: Valor caracteristico de la carga del viento.

Feq: Valor caracteristico de la accion sismica.
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2.5.2.1.8. Coeficientes de minoracion de resistencias y mayoracion de cargas

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

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

Tabla 2.7 Coeficientes de seguridad

E.L.U. E.L.S.
Coeficiente de minoracién del hormigén =150 |y.=1,00
Coeficiente de minoracion del acero ¥vs=1,15 | y,=1,00
Coeficiente de ponderacion de las acciones | y,=1,60 |y,=1,00

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

2.5.2.2.Losa reticular

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

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

Capa de compresion.- las losas reticulares o aligeradas deberan disponer de una capa
de compresion no inferior a 5cm y esta debera disponer de una armadura de reparto en
malla.

Canto de la losa.- el canto 6ptimo de losa aligerada debe disponer de un canto total de
espesor constante no inferior a L/28, siendo L la luz de calculo mayor entre los
soportes, debera ser superior a 15 cm.

Pilar.- la menor dimension de la seccidn transversal del pilar, no debera ser inferior a
25 cm.
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2.5.2.2.1. Dimensionamiento de secciones placasen T o L

» Anchura eficaz de la cabeza.-
La anchura eficaz be, de la cabeza de compresion de una viga T, simplemente apoyada,
sometida a una carga uniformemente repartida, se tomard, en funcién de la anchura real
b, sacado de tablas, segun se trate de vigas aisladas o multiples respectivamente.
Si sobre la viga actla una carga concentrada en una zona de amplitud «a» en la
direccién de la luz, los valores dados por las tablas deberan multiplicarse por el factor
de reduccién k, dado en la siguiente tabla: valores de los coeficientes k de la Norma
Boliviana (CBH-87).
En todos los casos y a efectos de determinar la anchura eficaz de la cabeza, deben
tenerse en cuenta ademas las observaciones siguientes:
1. Los valores indicados en las tablas son validos también para cargas triangulares,
parabolicas o sinusoidales, asi como para el caso de momentos constantes.
2. Las tablas son igualmente aplicables al caso de vigas continuas, considerando como
valor de la luz la distancia que resulte, para cada estado de carga, entre puntos de
momento nulo.
3. En las proximidades de un apoyo, la anchura eficaz de la cabeza de compresion, a
cada lado del nervio, 0.5*(be - bw), no sera superior a la distancia entre apoyo y seccion
considerada.
4. En el caso de piezas T provistas de cartelas de anchuras b y altura hc (véase fig. 8.),

pagina 108, se sustituira la anchura real bw, del nervio, por otra ficticia bw.
b, =b, +2b, si b, <h, o b, =b, +2h, i b, >h,

» Viga T aislada b b
Anchura de la cabeza de compresion b, =~ 2 " que debe tomarse a uno y otro
lado del nervio, en centro luz, cuando la viga este sometida a carga uniformemente

repartida.
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Figura 2.7 Transmisién de cargas de nervio a placa
b

-
T

|
P max
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Fuente: Jiménez Montoya, Pedfjo.;YHormigén Armado. (14%.ed.).
El ancho de colaboracion o ancho efectivo depende de:

+— 4

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

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

- Relacion entre espesor del ala y altura del nervio.

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

- Laluz de la viga (l); y la distancia entre nervios (a).

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

entre:
b<™2 b < b, + 16k, b<b,+Z+%
Siendo (a) la distancia libre hasta las vigas mas cercanas a ambos lados.

Para vigas L (con ala de un solo lado), se considera el menor valor de b entre:

luz a

Siendo a la distancia libre hasta la viga mas cercana.

Resistencia de las vigas losa

Al analizar la resistencia de una viga placa se presentan diferentes situaciones segun la
posicién gue ocupe el eje neutro. Eje neutro dentro del ala de la viga, o sea ¢ <h¢; la
altura del area comprimida es menor que el espesor del ala. Es muy frecuente que al
calcular en rotura una seccion T sometida a flexion simple, la profundidad del eje
neutro resulte menor que el espesor de la losa, en cuyo caso debe calcularse como

seccidn rectangular de ancho b.
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» Armadura minima
En losas de espesor constante, cuando se utilice acero de refuerzo con fyk = 5000
Kg/cm?, la cuantia minima para resistir cambios de temperatura y retraccion de
fraguado wmin Serd de 0.0018. En las losas reticulares, la cuantia minima de flexion @min
se calculard como una viga, tomando como ancho de la franja de hormigén el ancho de
los nervios.

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

encuentra al borde del colapso, se fisura conformando tridngulos y trapecios.

Figura 2.8 Lineas de rotura

15° 457
o
45 459
45° 45°
457 45°
Modelo Real de Fizuracion Modelo Idealizado de Fizuracion

Fuente: Nilson, Arthur; Disefio de estructuras de concreto. (14%.ed.).

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

de ordenada méxima de los triangulos y trapecios, préximos a las vigas de apoyo.

Figura 2.9 Secciones criticas

zeceidn de cul?ante critico

H1—seccion de cortante critico

seccion de cortante critico—

seccidn de cortante critico

Fuente: Nilson, Arthur.; Disefio de estructuras de concreto. (14%.ed.).
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Armadura de Temperatura y Retraccion de Fraguado:

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

siguiente armadura minima en las dos direcciones:

- 500 * hy
fy

Donde:

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

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

fy = Esfuerzo de fluencia del acero de las varillas (kg/cm?) = 5000 kg/cm?
SegUn la norma boliviana CBH-87 para para el tipo de acero de Fy = 5000 Kg/cm? y
un espesor de losa de hormigon hf=5 cm el area de la seccion de armadura de reparto
es: A, = 0,5cm?/m
El maximo espaciamiento entre alambres de la malla es 5 veces el espesor de la loseta
0 45 cm, el que sea menor:
emax = 5-hf

€max = 45 cm

2.5.2.3.Vigas

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

vigas rectangulares.
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2.5.2.3.1. Flexion simple

Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad vs
Mg =vs-M

> Se deberé calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:
My
Ha = 3742 o
Donde:
b = Ancho de la viga
d = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la
armadura

fca = Resistencia de disefio del hormigon.

> Se calculara el valor 4, se obtiene de la tabla 3 (Anexo A.3).

Si: 4, > 1y NO necesitaarmaduraa compresion
Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte
los esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a

continuacion:

1) Con el valor del momento reducido se entra a la tabla 3 (Anexo A.33) y se obtiene
la cuantia mecénica.

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

A =w-b-d-Jet
f yd
Donde:
o= Cuantia mecanica de la armadura

fye= Resistencia de célculo del acero

As=Area de la armadura a traccion.
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3) Calcular la armadura minima y el valor de ® se obtiene de la tabla 2 (Anexo 3).

Amin =w-'b-d
La ecuacién que se muestra, solo es para secciones rectangulares
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

» Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo.
si —> My S Hy necesitaarmaduraa compresion

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

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

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

Donde:
wiim = Este valor se obtiene de la tabla 3 (Anexo A.3). _r
_ . d
ws1 = Cuantia mecéanica para la armadura a traccion
; o .. _ Ha — Hd iim
os2 = Cuantia mecanica para la armadura a compresion Wsz = T1- [

| = Relacién entre el recubrimiento y el canto (til
Ws1 = Wiim T Ws

r =Recubrimiento geométrico

2) Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion.

Donde:
Asi= Area de la armadura a traccion. A, = ws1 b d- feq
Asz= Area de la armadura a compresion. fa
_wSZ'b'd'fcd
Asy =
fyd

3) Calcular la armadura minima, y el valor de ® se obtiene de la tabla 3 (Anexos A.3).
Amin =w-'b-d

4) Se tomara la mayor (Asi-As2) armadura de los dos valores anteriores mencionados
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2.5.2.3.2. Esfuerzo cortante

Célculo de la armadura transversal

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

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

V;u 2Vd

Veu 2 fya b d

foa =05 fea

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

Vd>ch
Va=Veu +Vou= Vou = Vg — Ve

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

transversal de la pieza multiplica a t.

Agpmin, = 0,02-b-t-%
y

La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sea de 5000

kg/cmz,
2.5.2.4. Columnas

Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales,
en las que la solicitacibn normal es la predominante. Sus distintas secciones
transversales pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o

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

cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la
rotura por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados. Los estribos
constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las armaduras

longitudinales comprimidas y contribuir a resistir esfuerzos cortantes

2.5.2.4.1. Excentricidad minima de calculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal mas
desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm siendo h el canto en la direccion

considerada.

2.5.2.4.2. Disposicion relativa de las armaduras

Las armaduras estaran constituidas por barras longitudinales y una armadura
transversal formada por estribos. Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion
del hormigon, la menor dimension de los soportes rectangulares debe ser 25¢cm y 25cm

en seccion circular.

2.5.2.4.3. Armaduras longitudinales

Tendran un diametro no menor de 1,2 cmy se situaran en las proximidades de las caras
del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada esquina de la seccion.
En los soportes de seccidn circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Para la
disposicion de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.
> La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a
35cm. Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas debe

arriostrarse mediante cercos o estribos, para evitar pandeo.
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» Para que el hormigdn pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacién minima
entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm, que el

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

2.5.2.4.4. Cuantias limites

La Norma Boliviana de hormigéon armado recomienda para las armaduras
longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo

que estan colocadas en dos caras opuestas, A1y A2, las siguientes limitaciones:

Al' fyd SO,S'AC 'fcd Al fyd Z005 Nd

f,<05-A -f
P T Al A, f,=005 N,

Que para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la

forma:
As'fyd = 0,10 Ny As'fdeAc'fcd

Donde:
A = El area de la seccién bruta de hormigén
fya = Resistencia de calculo del acero que no se tomara mayor en este caso
de 5000 kg/cm2,
A1y Az = Armaduras longitudinales de las piezas a compresion simple o
compuesta.
Ng = Esfuerzo axial de calculo
feca = Resistencia de calculo del hormigon.

As = El &rea de acero utilizado en la pieza de hormigdn armado.

2.5.2.4.5. 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 gue los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de

las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.
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Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion S entre

planos de cercos o estribos debe ser:
S< be

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

la separacién S entre planos de cercos o estribos debe ser:

S<12-9
Donde:

@= El diametro de la barra longitudinal méas delgada.
2.5.2.5. Pandeo en piezas comprimidas de hormigon armado

2.5.2.5.1. Ideas previas

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

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

inestabilidad de la misma.

2.5.2.5.2. Longitud de pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de célculo,
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 €o 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.
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2.5.2.5.3. Esbeltez geométrica y mecanica

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

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

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

> No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdn armado con

esbelteces mecéanicas A>200 (geométricas Ao>58).

2.5.2.6.Flexion esviada

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

complejidad y ausencia, de métodos practicos para su tratamiento.
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2.5.2.6.1. Seccidn rectangular con armadura simétrica

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

Para el dimensionamiento y la comprobaciéon de este tipo de secciones existe un

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.

2.5.2.6.2. Abacos adimensionales en roseta

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

rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigoén.

2.5.2.6.3. Columnas cortas y largas

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

capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en:
» Columnas Cortas y Largas

Su determinacién esta ligada directamente a la esbeltez de la misma, si la esbeltez es
menor que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor se trata de una columna

larga.
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2.5.2.6.4. Relacion de esbeltez

A= l—"l < 35 Esbeltez mecanica D Donde:
a La pieza puede Io Loqgltud (_1e pandeo
Lo L >considerarse corta I: Radio de giro
A= n < 10 Esbeltez geométrica k: Coeficiente de pandeo
k

\

l, =
2.5.2.6.5. Compresion simple

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

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

h/20 6 b/20

Donde: e = { 2 em

h: Canto total en la direccion considerada

> Resistencia del hormigén
De acuerdo con la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura hormigonadas
verticalmente, la resistencia del hormigon debe rebajarse en un 10%, con el objeto de
prever la perdida que dicha resistencia puede experimentar debido a que, durante el

proceso de compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior de la pieza.

de = 0'9@

Cc

» Excentricidad de primer orden

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

Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

-107*

c+20-e, I,°
eric = (3 + fya . 0.0
3500/ c+10-e, h

c: Dimensidn de la seccién, paralela al plano de pandeo

Excentricidad total: er = e, + ef;¢

» Armadura Longitudinal
Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm vy situaran en

las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido. Axil reducido.
_ Ng-er Ny
W=y, Shh
De los abacos en rosetas (Abaco 1 Anexo.3) - w
As =w-b-h- fc_d
fya
La armadura minima es: A min = 0,006 - A,

Siendo Ac: Area de la seccion bruta del hormigon.

» Armadura transversal
Para el célculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos
sera:
b o h (el de menor dimensién)
5= { 12 * q)de la armadura longitudinal
El diametro del estribo sera:
1

4 (I)de la armadura longitudinal

ibo =
d)Estrlbo 6 mm

Para atender la necesidad del calculo
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2.5.2.7.Fundaciones

2.5.2.7.1. Zapatas aisladas

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

Figura 2.10 Formas tipicas de zapatas aisladas

.4._
0877
%

‘- 9o —l—

Fuente: Jimenez, P.; Hormigon Armado. (14%.ed.).

Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada. - Las dimensiones a y
b de la planta de la zapata se determina en funcién de la tension admisible para el
terreno:

N+P
a-b = Oadm

Donde:

N: Es la carga centrada de servicio.

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

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

para el canto Util d valores inferiores al mayor de los siguientes:
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.
b b +b 4-f
d, = do 0 a 39T Do K= o vd
4 2-k—1 4 Yt * COadm
d2<d _2-(a—ayp)
27 44Kk
2+ (b—byp)
\d3 = Tko de = 05 - \/fcd

Determinacion de las armaduras de traccion.- En el caso de zapatas flexibles
(aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple las condicion v > 2-h), la
determinaciones la armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexion en
ambas direcciones. Para ello puede usarse las tablas, abacos y formulas simplificadas.
Las armaduras se determinan en la secciones 1-1 y 1°-1°, distanciadas de los
paramentos del soporte de hormigon, 0.15-ao y 0.15-bo, respectivamente (figura 12)
El momento de calculo en la seccion 1-1 (Figura 12 a) en el caso mas general de zapatas
con carga excentrica, es:

1

a—a 2 r1
0 + 0.15- a0> . [E *01q + § ' (Gmax,d - Gld)]

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

— 1, debido a la carga del terreno 0; = N/a - b, (Figura 12 b), es:

+0.15 - ao)z

Yt a—4dp
My =—o-
«d™ 9.3 ( 2

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b-d, puede determinarse
mediante las tablas o abacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
mayores que 1.5-v. en el caso més frecuente de aceros de dureza natural resulta muy

comoda la formula simplificada:
_ M
Hd dy, - d? - fq

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0,01-(p < 0.01), por

w=pn-(1+np U=A-fg=w-b-d-fy

consideraciones de adherencia.
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Para el caso de zapatas rigidas (aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple la

condicion v < 2-h), el método usado para el calculo es el de bielas y tirantes:

Nd a dg Nd
Ty=Ag fqg=——o . (5-22) = (a-
d= 85" yd = 570,85 d (4 4) 684 (8~ %)
Ng-(a—a
Ay = Na (@=3)
6,8-d - fyq

Figura 2.11 Armadura de traccién en una zapata aislada

PR— Y E P ]

Fuente: Jiménez Montoya, Hormigdn Armado (152 edicion)

2.5.2.7.2. Zapatas de medianera

La carga excéntrica puede serlo por dos motivos, porque existe ademas del canto util
un momento que descentra la carga o porque la propia carga esta fisicamente
desplazada del centro de gravedad geométrico de la zapata. Esto ultimo ocurre en
zapatas exceéntricas, siendo en la practica el caso mas frecuente el de la zapata de
medianera. En este caso al no ser uniforme la distribucion de presiones, la zapata tiende
a girar, produciendo acciones horizontales sobre la estructura y sobre el terreno. Entre
las distintas soluciones que existen para resolver el problema de la zapata de
medianeria, se estudia a continuacion la siguiente:

Zapata de medianera con viga de riostre.- Si se une la zapata del soporte de fachada
con la correspondiente al soporte inmediato inferior mediante una viga de gran rigidez,
puede conseguirse una distribucion uniforme para las presiones del terreno (figura 13).
Como la rigidez de esta cimentacién es muy grande respecto a las correspondientes a
los soportes, sus esfuerzos pueden calcularse suponiendo que esta apoyada en los
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mismos. Si N1 y N2 son las cargas de servicio transmitidas por los soportes, y P1y P2
los pesos propios de la cimentacion, las resultantes de las reacciones del terreno, R™1 y

R, se determinan mediante las ecuaciones de equilibrio de esfuerzos:

(Ny+P)+ (N, +P)=R;+R, ; Ry =N;-

P
l—e+ 1

Ny-l=(R;—-P)-(l—-e) ; Ry=N,—N;- + P,

[—e
Para que el problema tenga solucidn, es necesario que R"2 > 0, pues, en caso contrario,

la viga centradora podria levantar el soporte interior.

Figura 2.12 Zapata de medianera con viga centradora

. —‘ N e(_ AN
b, { I:‘J [} o rNI L -‘N
J'Ej . 4 k4
\ : 1 i
—a— —a—t R,=R,-R=N, " R,=N,- N
. L " e S
N, N T .
3 —
l |l N-'D/MHHM_, T
| | . H_H““‘\-._
P T[T WP “ag . oA
.‘===T===L'—L==T===‘ r'.-'lﬁ = E. M, L. I:_L+ 9 ' - EII]
Le R’ 2 f
--—Ea_—r—L*E-EI_—-—a;'—- 4 I"‘"I.. N.
. 2 M !

Fuente: Jimeénez Montoya, Hormigon Armado (152 edicion)

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

R R,

= Ogdam

= Ogdam

a, - by a, - b,

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

consideran como acciones del terreno los valores:

Rig4 l
Oy = s con Rig = Nyig - =

1°01

R d e
O = — con  Ryq = Npqg — Nyig

[—e

*Calculo de la viga centradora.- Como ya sido indicado, puede admitirse que la viga
cantadora esta apoyada en los soportes y que sobre ella actian dos cargas uniformes de
longitudes a1 y az, cuyas respuestas son, respectivamente (figura 13):

l e
y Ryq = Nyg — Nig -

Rig = Nig - I —e

l—e
Las reacciones de los apoyos de esta viga son Nig Y Nog.

En el caso més frecuente en que el canto de la viga no supera a los de las zapatas, el
armado de la viga centradora se efectla con el M14 Yy el cortante V14 correspondientes
al extremo interior de la zapata de medianera; sus valores se han indicado en la parte
interior de la figura 13. La zona de estribos debe prolongarse medio canto en el interior
de la zapata.

*Calculo de zapatas de medianera.- Puede admitirse que la zapata est4 apoyada en
la viga centradora, por lo que el calculo a flexion se hace como el caso zapatas
contintias. La armadura principal, paralela a la medianeria, se determina como si se
tratase de dos voladizos sometidos a la carga o4 = R;4/a, - b;. Sobre la armadura
principal se dispondra de una armadura de reparto (figura 13).

*Calculo de la zapata interior.- El célculo de la zapata interior se efectiia como el de
la zapata aislada. Dando que sobre la zapata interior la viga centradora ejerce una

accion vertical hacia arriba, que es favorable, se recomienda no tenerla en cuenta.
2.5.2.8. Estructuras complementarias (escaleras)

2.5.2.8.1. Definicion

Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas

ascender y descender de frente sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles
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de un edificio. Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios que estan

formados por huellas, contrahuellas y rellanos.

Proceso de céalculo

p = huella cp = contra huella

Si los apoyos son vigas o zapatas el momento de disefio serd: My piseiio=%M max

Dénde: o=0,8-1,0
» Calculo del espesor de la loza de la escalera
_n_Ln —_P =t

25 20 cos 6 1/p2+cp2 ho cosO
Donde

t = Espesor de la loza de la escalera
Ln = Longitud horizontal de la escalera
h = Proyeccion vertical de t
hm = Altura media
» Calculo de la carga ultima
Donde:
qu = Carga ultima que actla sobre la escalera
Pp = Peso propio
Acab = Acabados

Sc = Sobrecarga de uso

t cp
h.o=h +2=_—"_4+2
mo0 " 5 cos® 2

qu = Pp+Acab+Sc

Una vez que se obtiene la carga Gltima que actuara sobre la escalera se calculara como

una viga sometida a flexion.
» Célculo del canto atil
Donde:
t = Espesor de la losa de la escalera

r = Recubrimiento

® = Diametro del hierro

» Calculo de la armadura positiva

M f,
“dzz_d As= wb-d: -
b-d™fq fyd
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Donde:
As = Area de armadura positiva
fc = Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias (kg/cm?)

fy = Limite de fluencia del acero (kg/cm?)

» Disposicion de la armadura

N barras-n-¢2 _ b2t _ A
AS_T —m p—ﬁ pmln 030018 < p < pmax 0,0133

Donde:
S = Espaciamiento entre barras
» Refuerzo de momento negativo

_ (DA
(A,

= A min=0,0018-b-d Asmin<(-)A,

> Refuerzo transversal por temperatura

A,=0.0018bt 5=20
Ast
Donde:
Ast= Area de armadura transversal Ay = Area de la barra de hierro

2.6.Estrategia para la ejecucion del proyecto

Para una buena ejecucion del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una
evaluacion del proyecto, a manera de referencia se presentan las siguientes:
» Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las
especificaciones técnicas.
» Determinar los precios unitarios para la elaboracion del proyecto.
» Determinar el presupuesto general del proyecto.

» Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucion del proyecto.

2.6.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion de

obras, forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos
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respectivos y en el contrato. Son muy importantes para definir la cantidad de los
acabados.
Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:

> Definicion.

» Materiales, herramientas y equipo.

» Meétodo constructivo.

» Disposicion administrativa.

» Medicion y forma de pago.

2.6.2. COmputos métricos

Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y
volumenes de las diferentes partes de la obra, recubrimiento para ello a la aplicacion

de férmulas geometricas y trigonométricas.

2.6.3.Precios unitarios

Este sistema es analitico por el cual el calculista con ayuda en base a los pliegos de
condiciones, especificaciones técnicas, planos arquitecténicos y planos estructurales
constructivos se calcula el precio unitario de cada uno de los items que forman parte
de la obra como asi mismo los correspondientes volimenes de obra, estableciéndose
en cantidades matematicas parciales la que se engloban en un total.
Estos precios estdn compuestos por los siguientes parametros:
» Costos directos de cada item.
- Materiales.
- Mano de obra.
- Magquinaria, equipo y herramientas.
- Beneficios sociales.
» Costos indirectos.
- Gastos generales e imprevistos.
- Utilidad.

- Impuestos
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2.6.4. Presupuesto

Un presupuesto es el valor total estimado del costo que tendra una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependerd en mayor medida al desglose de los
elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionando a
una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion

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

2.6.5. Planeamiento y cronograma de obra

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia légica en el sentido que algunas

de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado.

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

pudiendo ser mas entendible para el ejecutor.



CAPITULO Il

INGENIERIA DEL PROYECTO
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CAPITULO III: INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Analisis del estudio topogréfico

El plano del levantamiento topografico fue otorgado por el Gobierno Auténomo
Municipal de Bermejo.

El terreno para el emplazamiento del “Centro Comercial Porvenir” cuenta con una
superficie atil de 19988,65 m?, la topografia del lugar presenta una superficie
relativamente plana, tiene una altitud promedio de 400,20 m.s.n.m. (Ver detalles Anexo
A.l).

3.2. Analisis del estudio de suelos

La determinacion de la capacidad portante del suelo, se realiz6 el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST), en tres pozos a diferentes profundidades,
ubicados dentro de la zona donde se emplazara el “Bloque 1 Centro Comercial

Porvenir” obteniéndose los siguientes resultados:

Tabla 3.1 Resultado del estudio de suelos

Pozo Prof. Clasificacion del suelo | Resist. Nat. Adm.
Ne (m) sucs AASHTO (kg/cm?)
1 2,00 GW A-1-a (0) 2,40
2 2,50 SC-SM A-4 (1) 1,28
3 3,00 ML A-4 (3) 1,57

Fuente: Elaboracién propia

La resistencia admisible que se utilizara en el proyecto sera la extraida del Pozo N°3
de 1,57 kg/cm?.

Descripcion del suelo obtenido en el Pozo N°3

» Tipo de suelo: suelo limo-arcilloso poco plastico ML, segun la clasificacion
SUCS.

>  Capacidad portante del suelo: 1,57 kg/cm?.

»  Profundidad del pozo: 3,00 m
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Figura: 3.1 Pozo N°3

— 1.20 —{M

AASHTO: A4 (3) |
SUCS: ML

PUNTO DE ENSAYO

Fuente: Elaboracion propia
Las planillas del estudio del suelo se encuentran detallado en el anexo A.2
También se realizo el calculo por un método tedrico conocido:
Capacidad de carga (M. Terzaghi).

Apermmetay = 1,70 kg/cm?
Ver detalle de calculo en el anexo A.2

3.3. Analisis del Disefio Arquitecténico

El disefio arquitecténico fue proporcionado por el Gobierno Autdnomo Municipal de
Bermejo. (Ver anexo A.11).
Los mismos que constan de cuatro plantas que presentan diferentes ambientes amplios

y comodos que cumplen con la necesidad de los comerciantes.

3.4. Planteamiento estructural.

La estructura debe resistir las solicitaciones a las que esté sometida permitiendo

cumplir su funcionalidad.
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Todos los elementos deben estar disefiados siguiendo estrictamente el Cdédigo
Boliviano del Hormigon Armado (CBH-87) y ANSI/AISC 360-10 (LRFD) para el

disefio de la cubierta, debido a que se trata de una estructura metalica.

Tabla 3.2 Niveles de las plantas

Planta | Planta Altura (m) | Cota (m)
6 Base de Tanques 2,50 16,20
5 Azotea-Cubierta 3,40 13,70
4 Tercer Piso 3,40 10,30
3 Segundo Piso 3,40 6,90
2 Primer Piso 3,40 3,50
1 Planta Baja (Viga de Arriostre) | 0,10 0,10
0 Cimentacion -3,00 -3,00

Fuente: Elaboracion propia

Figura: 3.2 Modelo estructural

ey
3 R

Fuente: Elaboracién propia
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La estructura aporticada de hormigdn armado, que estara compuesto por columnas de
seccion rectangular y circular, vigas de seccion rectangular, losas reticulares, zapatas
aisladas de seccion cuadrada y cubierta metalica con secciones cuadradas y costaneras.
Para el disefio de las zapatas se optd por elementos aislados debido a la economia 'y a
la buena resistencia que se encontré en el suelo, las solicitaciones determinaran las
dimensiones de las mismas. Todo este calculo se lo realizara con la ayuda del paquete

estructural CYPECAD 2017.m, con su respectiva verificacion.

3.5. Andlisis, calculo y disefio estructural

» Estructura de sustentacion: Se realiz6 con ayuda del programa informatico
CYPECAD 2017.m.

A manera de verificar los resultados obtenidos con el programa, se realizarad un célculo

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

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

para asi poder sacar conclusiones propias y especificas.
3.5.1. Normas consideradas

> Estructura de sustentacion: Todos los elementos estructurales fueron disefiados con

la Norma Boliviana del hormigén armado (CBH-87).

> Estructura de cubierta: Todos los elementos estructurales fueron disefiados con las
especificaciones de la ANSI/AISC 360-10 y la normativa LRFD, volumen 1 y 11.

» La normativa de viento que se utilizard sera la Norma Argentina CIRSOC 102-
2005

3.5.2. Materiales Utilizados
» Estructura de sustentacion:

Hormigén
Resistencia Caracteristica (a los 28 dias) fc = 210 kg/cm?
Madulo de elasticidad Ec = 215000 kg/cm?
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Acero
Limite de fluencia fyk = 5000 kg/cm?
Médulo de elasticidad Es = 2100000 kg/cm?

> Estructura de cubierta

Acero

Maodulo de elasticidad longitudinal E = 2100000 kg/cm?
Coeficiente de Poisson en periodo elastico p=0,3

Coeficiente de dilatacion térmica 0a = 12-10% cm/cm °C
Acero ASTM A = 36 ksi

Limite de rotura minimo fu = 2530 Kg/cm?
Limite de fluencia minimo fy = 4080 Kg/cm?

3.5.3. Acciones consideradas.

3.5.3.1. Estructura de hormigén armado.

» Gravitatorias. - Se tomaron cargas vivas y muertas, todas ellas prescritas en la

norma
Tabla 3.3 Sobrecargas de uso y cargas permanentes
Cargas Consideradas Valor | Unidad
Sobrepiso y Acabados 80 kg/m?
Cargas Muro de Ladrillo (e=12 cm) 411 kg/m
Permanentes Muro de ladrillo 0,80 m altura 105 kg/m
Muro cortina 170 kg/m
Carga Viva 400 kg/m?
Presion del viento planta baja 9,585 kg/m?
Sobrecargas de Uso Presion del viento primer piso 9,668 kg/m?
Presion del viento segundo piso 11,680 kg/m?
Presion del viento tercer piso 13,568 kg/m?

Fuente: Elaboracién Propia

» Viento. - Para una velocidad de 85 km/hr = 23,61 m/s.
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3.5.3.2. Estructura Metdlica.

» Gravitatorias. - Se tomaron cargas vivas y muertas, todas ellas prescritas en la

norma.

Tabla 3.4 Sobrecargas de uso y cargas permanentes

Tipo de Servicio Carga
Cubierta principal kg/m?
Sobrecarga de Uso 100
Carga de granizo 40
Presion del viento 15,02
Calamina galvanizada N°28 4,60
Calamina plastica N°12 2,10

Fuente: Elaboracién propia

> Viento. - Para una velocidad de 85 km/hr =23,61 m/s

Los coeficientes de presion externa y los coeficientes para la velocidad de disefio de
viento fueron extraidos de la norma “CIRSOC 102-2005” (Ver Anexo A.4)

3.5.4. Hipdtesis de carga.
3.5.4.1. Estructura de hormigén armado.

» E.L.U. de rotura hormigoén. - Las combinaciones de carga que se utilizaron

fueron:
HIPOTESIS| Y fg *G+yfg+Q
HIPOTESIS Il 090(Yfg*G+yfg=Q)+090*yfg*W
Donde

Yfg.,yfg=1,6= Coeficiente de ponderacion de las acciones de efecto desfavorable
G = Cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter permanente.

Q = Cargas variables, de explotacion, de nieve, mas acciones indirectas con caracter
variable.

W = Carga del viento.
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3.5.4.2. Estructura Metdlica.

> E.L.U. de rotura Acero Método LRFD.- Donde:

D= Cargas muertas.
L= Cargas vivas.

Hip6tesis I1: U2 =1,2D + 0,5 (Lr) W= Fuerzas de viento.
S= Carga de Granizo

HipdtesisI:  U1=14D

Hipotesis 111: U3 =1,2D + 1,6(Lr) + (0.8W)
Hipétesis IV: U4 = 1,2D + 0,5(Lr) + (1.3W)

3.5.4.3 Soldadura de miembros.

En la conexion por soldadura de miembros estructurales de acero laminado en caliente,
el procedimiento méas usado es el de soldadura por arco eléctrico. Esta se lleva a cabo
al formarse un arco eléctrico (descarga eléctrica debida una diferencia de potencial muy
grande) entre las piezas que se sueldan y el electrodo, mismo que se convierte en calor
por la resistencia de la atmosfera que lo circunda.

La atmdsfera alrededor del arco, y por tanto de la soldadura, es resultado de la fundicion
del material que recubre los electrodos, la cual protege a la soldadura del contacto
directo con el oxigeno; de ahi que se le llama Soldadura de arco metélico protegido
(SMAW). Por lo antes expuesto, el tipo de electrodo es muy importante, ya que afecta
directamente las propiedades de la soldadura tales como la resistencia, ductilidad y
resistencia a la corrosion. Los electrodos para la soldadura por arco se designan como
E60XX, E70XX, etc.; donde los dos primeros digitos indican la resistencia minima a
la tension de la soldadura en ksi, y los restantes especifican el tipo de recubrimiento.
El tipo de soldadura serd de ranura con penetracion completa a tope utilizando
electrodos E60-13 e 2,5mm.

3.5.5. Disefio de la estructura metalica.

Toda la estructura metalica fue calculada y disefiada con aceros conformados en frio,
perfiles de seccion “C” costanera. Las uniones que se consideraron fueron soldadas.
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3.5.5.1. Diseflo de la correa.

El disefio de las correas se realiz6 tomando en cuenta las especificaciones y
limitaciones de la norma adoptada para el disefio ver Anexo A.4, tanto en cargas como
en materiales. Las correas fueron modeladas tomando en cuenta las dimensiones
comerciales de los elementos de acero, ademas de las vinculaciones exteriores que
tendran. La correa mas solicitada se idealizo como una viga de un tramo de 3,754 m de
longitud con dos apoyos, uno fijo y uno maévil que permitira la dilatacion del elemento

ante los efectos térmicos
Disefio en Estados Limites Ultimos
Perfil de Disefio

Para el disefio es estados limites Gltimos se verifica con la seccién costanera C cuyas

caracteristicas geométricas son:

Tabla 3.5 Propiedades del perfil

Perfil: C 100x50x15x2

Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi )

Nudos Long. | Caracteristicas mecanicas

m) [Area IO [, [1@ |z Z
] Inicial |Final m) " i’ " /
| (cm?) [(cm%) [(cm?) | (cm?*) |(cm3) |(cm3)

—| - -~ x[N483 |N510 3,754 [4,33 |69,17 |14,96 0,06 | 13,83 |4,49

Notas:

| @ Inercia respecto al eje indicado

@ Momento de inercia a torsion uniforme

Fuente: Elaboracion propia

Disefio a Flexion

Para el disefio a flexidn se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
en el Capitulo F de la ANSI/AISC 360-10.
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Disefio a Flexion en Eje X:

Mt Resistencia a flexion critica requerida para las combinaciones de carga LRFD
Ms =106 kg'm

Resistencia Nominal de la Flexion:

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

Mn = Zx.Fy

Donde:

Fy: Limite elastico del acero. F,=2548,42 kg/cm?

Zx: Resistencia nominal de la seccion. Zx = 13,83 cm?

Calculando se tiene:

Mn = Zx-Fy=353 kg'm

Conociendo el valor de Mn se calcula el valor de la resistencia de disefio a flexion Mc
Mc = ¢p-Mn

Mc: resistencia de disefio a flexion

Donde:

op: Factor de resistencia para flexiéon. ¢, =0,95

Calculando, se tiene:

Mc = ¢p-Mn = 335 kg'm

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

T]B—MC—

M _ 0315
nB_M — Y,

C
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0315<1 OK
Disefio a Flexion en Eje Y:
Mt Resistencia a flexion critica requerida para las combinaciones de carga LRFD
Mt =40 kg'm
Resistencia Nominal de la Flexion:
La resistencia nominal a la flexion, Mn, se calcula con la siguiente expresion:
Mn = Zy-Fy
Donde:
Fy: Limite elastico del acero. Fy=2548,42 kg/cm?
Zy: Resistencia nominal de la seccion. Zx = 4,49 cm?
Calculando se tiene:
Mn = Zy-Fy=114 kg'm
Conociendo el valor de Mn se calcula el valor de la resistencia de disefio a flexion Mc
Mc = ¢pp-Mn
Mc: resistencia de disefio a flexion
Donde:
op: Factor de resistencia para flexiéon. ¢, =0,95
Calculando, se tiene:
Mc = ¢p-Mn = 109 kg'm

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

f
=—<1
8=y, =
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M _ 364
nB_M - Y

C

0,364 <1 OK
Disefio a Cortante

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

Disefio a Cortante en eje X:

Vs: Resistencia a cortante requerida para las combinaciones de carga LRFD.
Vs =31kg

Resistencia de Disefio a Cortante Vc:

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

La resistencia de disefio a cortante se calcula de la siguiente manera:
Ve = ¢vVn

La resistencia nominal a cortante se calcula con la siguiente expresion:
Vn= Aw-Fv

Célculo de Aw:

h=42 mm

h: Altura del tramo recto del alma

t=2 mm

t: Espesor del alma

Aw = h't=0,84 cm?

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

e
IA
=
<

Cuando

Im

El valor de Fv sera igual a:

Fv=0,6 Fy = 1529,05

Resistencia nominal a cortante Vn:

Vn= Aw-Fv

Vn = Aw-Fv =1260 kg

Entonces se calcula la resistencia de disefio a cortante
Ve = ¢vVn

ov: Factor de resistencia para cortante. ¢v=0,95

Vc = 1197 kg

Para la resistencia a corte en la direccion del eje X se debe satisfacer el siguiente

criterio:

_Vf<1
T.IV_\/C—

_Vt_ 0025
nv_v_ )

c
0,025<1 OK

Disefio a Cortante en eje Y:

V. Resistencia a cortante requerida para las combinaciones de carga LRFD.

Vs = 160 kg
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Resistencia de Disefio a Cortante Vc:

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

La resistencia de disefio a cortante se calcula de la siguiente manera:
Ve = ¢vVn

La resistencia nominal a cortante se calcula con la siguiente expresion:
Vn = Aw-Fv

Calculo de Aw:

h=92 mm

h: Altura del tramo recto del alma

t=2 mm

t: Espesor del alma

Aw = ht=1,84 cm?

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

Célculo de Fv:

IA
=
<

Cuando

~+ | s
3 |

El valor de Fv sera igual a:

Fv=0,6 Fy = 1529,05

Resistencia nominal a cortante Vn:
Vn= Aw-Fv

Vn = Aw-Fv =2760 kg
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Entonces se calcula la resistencia de disefio a cortante
Ve = ¢v'Vn

ov: Factor de resistencia para cortante. ¢y=0,95

Vc = 2673 kg

Para la resistencia a corte en la direccion del eje Y se debe satisfacer el siguiente

criterio:

0,06 <1 OK
Disefio a Compresion:
Ps: Resistencia a compresion requerida para las combinaciones de carga LRFD.
Ps =316 kg

Resistencia nominal a compresién, considerando el efecto del pandeo por flexion,

flexotorsién o torsion

P, = AF,
Donde:
Ae: Area de la seccion eficaz.
Paraic.>1,5
0,877
=[5

Fe: Tension elastica de pandeo tomada como la menor de Fex y Fey
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_ (m)’E

T (KiL)?
Donde:
E: Mddulo de Young E=2069317,02 kg/cm?
Kx: Factor de longitud eficaz para el eje X. Kx=1
L: Longitud de la barra. L=3,745m
Foy = % = 2312,07 kglcm?
Donde:
E: Mddulo de Young E=2069317,02 kg/cm?
Ky: Factor de longitud eficaz para el eje . Ky=1
L: Longitud de la barra. L=3,745m

o = % = 500,15 kg/cm?

Fe: Tension eléstica de pandeo tomada como la menor de Fex Y Fey

Fe = 500,15 kg/cm?

=

Y =226

e = |2
C Fe

0,877 ,
F, = A—Z] F, = 438,64 kg/cm
c
P, = AF, = 1792 kg

Resistencia de disefio a compresion.

P. = @.P, = 1523 kg
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Se debe satisfacer:

_Pf<1
T]C_]?C—

_ 0207
T]C_P_ )

C

0,207<1 OK

Disefio a flexién combinada con compresién

Se debe satisfacer el siguiente criterio si oS 0,15

Pcin
n<1

P f Crnx Mf x Cmy Mfy

n= §0an (pbenxax (pbyMnyay
Calculo de ax
P
— 1L
T P
Donde:
nEl,
N (W)
nEl
Py =1-— = =10022 kg
(kxL)

P
a, =1--L=097
Pgy



Calculo de ay

Donde:

Donde:

oc: Factor de resistencia para compresion.
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Ps. Resistencia a compresion requerida para las combinaciones de

carga LRFD.

Pn: Resistencia nominal a compresion segun la Seccion C4.

obx: Factor de resistencia para flexion alrededor del eje X.

Cmx: Coeficiente de momento en los extremos para flexion respecto

al eje X.

Msy: Resistencia requerida a flexion respecto al eje X para las

combinaciones de carga LRFD.

Mnx: Resistencia nominal a flexion alrededor del eje X

@by: Factor de resistencia para flexion alrededor del eje .

Qc = 0,85
Pr= 316 kg
Pn= 1792 kg
Qox = 0,95
me = 1,0

Ms = 106 kgm
Mnx = 353 kgm
Qpy = 0,95

Cmy: Coeficiente de momento en los extremos para flexion respecto

aleje.

Cmy= 1,0
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Myy: Resistencia requerida a flexion respecto al eje Y para las

combinaciones de carga LRFD. Mg = 40 kgm
Mny: Resistencia nominal a flexion alrededor del eje Y Mpny = 114 kgm
n=<1
. Pro CoaMpx | CoyMpy _ 0,959

- (Pan Qobenxax QobyMnyay
0959 <1 0K

3.5.5.2. Disefio de la cercha metélica.

Figura: 3.3 Modelo estructural

Calaming plastica #12
2CT0x 40 10x1.8mm

Calamina #28 O

2C7 Qo 40% 10x1.8mim

™ Apoyo Movil
Cr0x 40010 1.8mm MM

Viga HA®

Fuente: Elaboracién propia

Después de verificar los elementos de la cercha sometidos a los distintos esfuerzos
producidos por las combinaciones de carga para el método LRFD se obtiene el disefio
final el cual se muestra en la Tabla 3.6 donde se indica un resumen del disefio y el
perfil a utilizar para cada elemento componente de la cercha (Ver disefio de la cercha

metalica en Anexo A.5)



Tabla 3.6 Elementos de la cercha metéalica

Elemento | Long. (m) | Efic. "n (%)" Tipo de Perfil

1 0,30 8,64 C70x40x10x1,8mm
2 0,35 14,67 2C70x40x10x1,8mm
3 0,46 16,72 C70x40x10x1,8mm
4 0,38 53,14 2C70x40x10x1,8mm
5 0,45 77,37 C70x40x10x1,8mm
6 1,50 44,00 2C70x40x10x1,8mm
7 1,83 87,43 C70x40x10x1,8mm
8 1,62 32,56 2C70x40x10x1,8mm
9 1,04 13,08 C70x40x10x1,8mm
10 1,50 23,36 2C70x40x10x1,8mm
11 1,83 18,58 C70x40x10x1,8mm
12 1,59 73,60 2C70x40x10x1,8mm
13 1,57 40,65 C70x40x10x1,8mm
14 1,50 8,58 2C70x40x10x1,8mm
15 2,52 22,95 C70x40x10x1,8mm
16 1,56 28,90 2C70x40x10x1,8mm
17 2,03 2,48 C70x40x10x1,8mm
18 1,50 10,28 2C70x40x10x1,8mm
19 2,52 73,78 C70x40x10x1,8mm
20 1,56 17,88 2C70x40x10x1,8mm
21 2,43 73,40 C70x40x10x1,8mm
22 1,64 7,82 2C70x40x10x1,8mm
23 1,85 13,90 C70x40x10x1,8mm
24 1,28 13,29 2C70x40x10x1,8mm
25 1,65 28,63 C70x40x10x1,8mm
26 1,48 7,35 2C70x40x10x1,8mm
27 1,52 11,76 C70x40x10x1,8mm
28 1,27 15,30 2C70x40x10x1,8mm
29 1,11 8,56 C70x40x10x1,8mm
30 1,38 9,69 2C70x40x10x1,8mm
31 1,36 8,29 C70x40x10x1,8mm
32 1,27 17,26 2C70x40x10x1,8mm
33 0,74 6,34 C70x40x10x1,8mm
34 1,31 9,73 2C70x40x10x1,8mm
35 1,29 10,42 C70x40x10x1,8mm
36 1,26 12,54 2C70x40x10x1,8mm
37 0,50 10,96 C70x40x10x1,8mm
38 1,40 11,14 2C70x40x10x1,8mm
39 1,26 10,18 2C70x40x10x1,8mm

Fuente: Elaboracién propia
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3.5.5.3. Disefio de la placa de anclaje.

Pu= 2718 kg Reaccion

fea = 140 kg/em? Resistencia de célculo del hormigon a compresion
Fy = 2530 kg/cm?  Esfuerzo de fluencia

Fu = 4080 kg/cm?  Esfuerzo ultimo de tensién del acero estructural

E =2,1x108 kg/cm? Maddulo de elasticidad

El refuerzo de disefio en el area de apoyo de la viga de hormigon armado, cuando las
barras metalicas se apoyan en la viga es necesario que se distribuya en el area suficiente
para evitar que sobre esfuerce el hormigén la carga se transmite a través de la placa que
esta ligada a la viga con cuatro pernos.

Area de la placa base

A= P—u = 38,06 cm?
@- 0,85 fcd ’
El 4rea a adoptar es L =25 cm B = 25 cm.
A =25-25=625cm?
Célculo del espesor de la placa:
L —0,95d
m= S — = 0,625 cm
B — 0,8bf
n= =9,70cm
2
dby
n'=——==3,31cm
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[ = max(m,n,n") = 9,70 cm

=1 2Pu 589 6
= 057, 15 " cm =~ 6mm

Disefio de pernos de anclaje

A = e 1,18 cm?
€075 @, -Fu '
Si:
- d? 4 - A,
Ag = >d =
VA
4 - A,
d= =1,22cm
A
d=1,22cm=12 mm
Determinar el &rea de la superficie requerida
— u — 2
Apst = =76,57 cm

4 - th '\/de

Determinar la longitud del perno de anclaje

/A
L= |- =494cm
VA

Para A36 minima longitud 12 d=14,4 cm = 15 cm

3.5.6. Estructura de Sustentacién de la Edificacion

De acuerdo con el modelo estructural se compone de elementos de hormigdn armado,

que fueron disefiados de acuerdo a las especificaciones y limitaciones de la normativa
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adoptada, de cada elemento estructural se tomé el de maximas solicitaciones para su

verificacion estructural.

3.5.6.1. Disefo de Losa reticular

h = 25 Cm luz = 0'50 m Acero dereluazunegalivu\
fo = 210 kg/cm? hf = 5cm . i

Malla @6 /25 /hlesa de compresidn
A g ]
S Sy e B )

fox = 5000 kg/cm? b,, = 10 cm L:; coaorz0cm C 40na0c20em ‘:b
f.q = 140 kg/cm? d=22cm s = e S ~
f,q = 4347,83 kg/cm? b =50 cm o = 1oem Ao do ez poi
» Armadura longitudinal

E=02 ; L=1O ; 2l = 2,50

h 7 by " b-b,

Con los valores de las relaciones anteriores y de tabla 6 (Anexo A.3): K=0,515
b, = k* (b —by) + b, = 30,60 cm

Por normas:

b; =8hf— b; =40 cm

bz = 2b; + b, =90 cm

b, = 30,60 cm

be < menor valor
b, =90 cm

Se adoptaun —» b, =35cm
Se debe comprobar:

b, >=(h—hf) - 10>25 OK!

x| =

[<1

N

b - 50 <600 OK!

» Momento positivo

Mo = 0,85 feq " be-hs - (d— 05" hy) =426912,5kg - cm
M, = 426912,5 kg - cm
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Como My < M, — La fibra “y” cae en la placa. La armadura de traccion se calcula
como seccidn rectangular.
» Dimensionamiento del nervio a flexién
Armadura positiva
- My = 235000 kg - cm < - M, =426912,5kg - cm

dl1- |1 Mq 2,38
= - [1- =2,38cm
y 0,425 by - dZ - f.g
fcd
A;=0,85b, y-— = 2,28 cm?/m
£y

De tabla wg i, = 0,0028 — Cuantia geometrica minima

A min = Wsmin * by *d = 0,644 sz/m

N } > “la mayor” = A =228cm*/m
As min
Se usaran 3310mm
Assgiomm = 2,36 cm?
2,36 cm? > 2,28 cm? ok

Armadura negativa
- My = 250000 Kg - cm < - M, = 426912,5kg - cm

—d|1- |1 Mq — 278
y==a 0,425 by - d2 - fq| 0™

f
A =0.85-be-y-%=2,66cm2/m
y

Ws min = 0,0028 — Cuantia mecdnica minima

A min = Wsmimn " by - d = 0,644 sz/m

A
) } > “la mayor” = A =2,66cm?/m

As min

Se usaran 2@ 10mm + 1@ 12mm
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Asaziomm + ASigi2mm = 2,70 cm?
As = 2,70 cm?
2,70 cm? > 2,66 cm?

» Dimensionamiento del nervio a esfuerzo cortante
V4 = 3420 kg f,q = 0,5 \/feq = 6,45 kg/cm?
Vey = fyq -bw-d = 1483,5 kg
Vou = 0,30 - foq - bw - d = 9660 kg
Vo, = 1483,5 < V4 =3420 < V,. = 9660
Cortante resistido por el acero
Vou = Vg=Veu = 1936,5 kg

Vou * t

Ag=——" = 215cm?
ST 0,90 %d * fiq em”/m

Armadura minima

Agmin = 0,02 by, - t - Jea = 0,64 cm?/m
fya
Como A > Ag i, S€ adopta el mayor
A, = 2,15 cm?/m
Armadura transversal para una pierna:

A
Aspierna = 75 = ASpierna =1,05 sz/m

Distribucion de armadura
Se usaran 46 mm = As=1,13 cm?
1,13 cm? > 1,05 cm? OK

Separacion:
100

= =2
N°h 5cm

S

Disposicion @6mm c/25cm
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» Armadura de reparto
La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigon y a las variaciones térmicas, evitando fisuraciones y contribuyendo a la
rigidez del forjado en su plano.
A >
fy

A, = Armadura de reparto en una direccion (cm?/m)

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

f, = Esfuerzo de fluencia del acero de las varillas (kg/cm?) = 5000 kg/cm?
5005

A = =000~ 0,5 cm?/m

A g6 = 0,283 cm?
Aupe = 40,28 = 1,13 cm?
= Por lo que se dispondra una malla de varillas de /4” ®6mm cada 25 cm, en ambas

direcciones, o sea que se estaria disponiendo un area de acero As = 1,13 cm?/m.

3.5.6.2. Disefio de la viga de H°A°

Se realizara el calculo de las armaduras positivas, negativas y de corte de la viga mas
solicitada del Nivel de losas del “Bloque 1 Centro Comercial Porvenir”, y se

compararan con los resultados obtenidos mediante el programa CYPECAD 2017.m.
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» Armadura a flexion
Figura 3.4 Momento Flector

2
e G5
[ ] [
8172 Kgn
Fuente: Elaboracion propia
Datos
= 50 cm Altura de seccion
= 25¢cm Base de seccion
rg = 2cm Recubrimiento geométrico
m= 3,6 cm Recubrimiento mecanico
fex = 210 kg/lcm?  Resistencia caracteristica del hormigon
fyk = 5000 kg/cm? Resistencia caracteristica del acero
Ye = 1,5 Coeficiente minoracion del hormigon
Ys = 1,15 Coeficiente minoracién del acero
d= 46,4 cm Altura efectiva

Armadura negativa izquierda

Procedimiento de calculo

Momento de disefio

El momento que se obtiene del programa ya esta mayorado con los coeficientes
respectivos.

Mg = 14216 kg-m



Resistencia de disefio del hormigén

f
fg=-% = f,=140kg/cm?
Ye
Resistencia de disefio del acero
fox X
fyd = y— = fyd = 4347,83 kg/cm
S
Momento reducido de célculo (u4):
Ma 0,1887
= =1 =
l'ld bw . d2 . de Hd )

Cuantia geométrica
Se toma el valor correspondiente del Anexo A.3 tabla 5
w = 0,2176 Valor interpolado
Cuantia Geométrica Minima
Para vigas Anexo A.3 tabla 2
fyk = 5000 kg/cm? = w,y;, = 0,0028
Determinacion de la Armadura (As):

f
A=w-b-d--2 = A =813cm?
fyq

Asmin = Omin *b-d = Agyin = 3,25 cm?

Como A > Ag ,uin, S€ adopta el mayor, la armadura es de:
A = 8,13 cm?
Distribucion de armadura
Se usaran 216 mm + 1@25 mm = As = 8,929 cm?
8,929 cm? > 8,13 cm? OK
Armadura positiva
Procedimiento de calculo

Momento de disefio
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El momento que se obtiene del programa ya esta mayorado con los coeficientes

respectivos.



Mg = 8172 kg-m
Resistencia de disefio del hormigén

f
fq= yLk = f4 = 140 kg/cm?
C

Resistencia de disefio del acero
f

fq = yLk > f,q = 4347,83 kg/cm?
S

Momento reducido de célculo (pg):
Mgy
Hg = m = uq = 0,1084
Cuantia geométrica
Se toma el valor correspondiente del Anexo A.3 tabla 5
w = 0,1178 Valor interpolado
Cuantia Geométrica Minima
Para vigas Anexo A.3 tabla 2
fyk = 5000 kg/cm? = wp,;, = 0,0028
Determinacion de la Armadura (As):

fea

fya

Ai,=w-b-d- = A, = 4,44 cm?

Asmin = Omin*b-d = Agnin = 3,25 cm?

Como A > Ag ,uin, S€ adopta el mayor, la armadura es de:
A, = 4,44 cm?
Distribucion de armadura
Se usaran 2016 mm +1@10 mm = As = 4,805 cm?
4,805 cm? > 4,44 cm? OK
Armadura negativa derecha
Procedimiento de calculo

Momento de disefio
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El momento que se obtiene del programa ya esta mayorado con los coeficientes

respectivos.
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Mg = 16751 kg-m

Resistencia de disefio del hormigén

f,
fg=-% = f,=140kg/cm?
Ye
Resistencia de disefio del acero
fyx 5
fya = y_ = fyq = 4347,83 kg/cm
S
Momento reducido de célculo (u,):
Mgy

= = 0,222
ud bw . dz . de = ud 0’ 3

Cuantia geométrica
Se toma el valor correspondiente del Anexo A.3 tabla 5
w = 0,2646 Valor interpolado
Cuantia Geométrica Minima
Para vigas Anexo A.3 tabla 2
fyk = 5000 kg/cm? = wp,;, = 0,0028
Determinacion de la Armadura (As):

fea

fya

Ai,=w-b-d- = A, = 9,88 cm?

Asmin = Omin*b-d = Agnin = 3,25 cm?

Como A > Ag ,uin, S€ adopta el mayor, la armadura es de:
A, = 9,88 cm?
Distribucion de armadura
Se usaran 216 mm + 2820 mm = As = 10,30 cm?
10,30 cm? > 9,65 cm? OK
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» Armadura a corte
Figura 3.5 Cortante

=l1]
v
“
&
4329 Kg

G2 G5

|| |

v

m

| L1 —!— L2 —!— L3 —!§

Fuente: Elaboracion propia

Armadura cortante izquierda tramo 1
Procedimiento de calculo

Cortante de disefio Vg4 = 17957 kg
Longitud del tramo 1 =>L1=2,10m

Resistencia de disefio del hormigdn

f
fog = 2. SN f.q = 140 kg/cm?

e
Resistencia de disefio del acero
fyk 2
fyd = z = fyd = 4347,83 kg/cm

La resistencia convencional del hormigdn a cortante es:
fog =05/f.q = fyq=592kg/cm?

Resistencia del hormigon al esfuerzo cortante
Voy =f,q'b-d = V., =6863kg

Condicion: V4 >V, = 17957kg > 6863 kg



84

El cortante de disefio es mayor al esfuerzo cortante del hormigon, necesita armadura
de corte.
Esfuerzo debido a la ruptura por compresion oblicua del alma es:

Vou =030-f4q-b-d = V,, =48720kg

Debe de cumplirse: V., < V3 < Vyu

6863 kg < 17957 Kg < 48720kg OK
Cortante resistido por el acero
Vou=Va —Vou = Vo = 11094kg
Armadura transversal necesaria por metro (t = 100cm)
Veu ' t

Ag=—0
570,90 d-fiq

= A, = 6,11 cm?/m
Armadura minima
Asmin = 0,02-b -t == = Agyip = 1,61 cm2/m.
yd
Como Ag > A i, Se adopta el mayor
A =6,11 cm?/m
Armadura transversal para una pierna:

—_S — 2
Aspierna = 5 = Aspierna = 3,06 cm?/m

Distribucién de armadura

Numero de barras
A
N°b=— = N°b=7
Agy

798 mm = As=3,521 cm?

3,521 cm? > 3,06 cm? OK
Separacion

= = =
N%barras §=15cm



Distribucion de armadura para el tramo
Estribos @8mm c/15cm

Armadura cortante tramo 2
Procedimiento de calculo

Cortante de disefio Vg = 4329 kg
Longitud del tramo2=>L1L2=1,50 m

Resistencia de disefio del hormigén

f
fg=-% = f,=140kg/cm?
Ye
Resistencia de disefio del acero
fox 5
fya = y_ = fyq = 4347,83 kg/cm
S

La resistencia convencional del hormigdn a cortante es:
foa =05"fa = f,q =592 kg/cm?
Resistencia del hormigén al esfuerzo cortante
Vew=foa-b-d = Vo =6863kg
Condicion: V; <V, = 4329kg < 6863 kg
Como cumple Vd < Vcu armamos con Asmin
Armadura transversal necesaria por metro (t = 100cm)

Armadura minima

fcd

Asmin =0,02-b-t--— = Agmin = 1,61 cm2/m.

fyd
A; =1,61 cm?/m
Armadura transversal para una pierna:

A
Aspierna = 75 = Aspierna = 0,81 sz/m

Distribucién de armadura

Numero de barras
A

N°b=—— = N°h=2
Agg

208 mm = As =1,006 cm?

85
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1,006 cm? > 0,81 cm? OK

Separacion
= Nobarras = S =50cm
Condicion: § < {?)?8212 } 430(?8acnm
=S5 =30cm

Distribucion de armadura para el tramo
Estribos @8 mm ¢/30 cm
Armadura cortante derecha tramo 3
Procedimiento de calculo
Cortante de disefio Vg = 19523 kg
Longitud del tramo 3 =>L3=3,07 m
Resistencia de disefio del hormigén

fog = fei = f.q = 140 kg/cm?

Ye
Resistencia de disefio del acero
foq = f;—k = fyq = 4347,83 kg/cm?
s

La resistencia convencional del hormigdn a cortante es:
foa=05fea = f,q=592kg/cm?
Resistencia del hormigén al esfuerzo cortante
Veu =foq-b-d = V., =6863kg

Condicion: V4 >V, = 19523 kg > 6863 kg
El cortante de disefio es mayor al esfuerzo cortante del hormigdn, necesita armadura
de corte.
Esfuerzo debido a la ruptura por compresion oblicua del alma es:

Vou =030-fq-b-d = V,, =48720kg
Debe de cumplirse: V., < V4 < Vyu
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6863 kg < 13523 Kg < 48720kg OK
Cortante resistido por el acero
Vo =Vy—Vy = Vg, = 12660kg

Armadura transversal necesaria por metro (t = 100cm)

A= — by = 6,97 cm?/m
$ 090-d- fyq S ’
Armadura minima
f
Agmin =0,02-b-t- fc_d = Asmin = 1,61 cm2/m.
yd

Como Ag > A i, Se adopta el mayor
A, = 6,97 cm?/m
Armadura transversal para una pierna:

A
Aspierna = 75 = Aspierna = 3,49 sz/m

Distribucién de armadura

Numero de barras
A
N°b=—— = N°b=7
Agp

788 mm = As=3,521 cm?

3,521 cm? > 3,49cm? OK
Separacion
t
" Nebarras
Cantidad de armadura para el tramo

Estribos @8mm c/15cm

=S =15cm

3.5.6.3. Disefio estructural de columnas

Las columnas se disefiaran a efectos de esfuerzos de flexo-compresion y cortante. La
columna que se verificara sera la E4 en su tramo comprendido entre sobrecimiento y

primer piso, cuyas caracteristicas geométricas son las siguientes:



Datos:

b=40cm
h=40cm
L=3,40m

Nd = 153520 kg
Mx =890 kg-m

My = 1370 kg-m
Fck = 210 kg/cm?
Fyk = 5000 kg/cm?

ye=15

ys=1,15
COTAB
ELEMENTO |h(cm) [b(cm) |Ix (cm4) ly (cm4) L(cm)
C-40x40 40 40 213333,33  |213333,33 |340
C-40x40 40 40 213333,33 213333,33 340
V-50x25 50 25 260416,67 65104,17 550
V-50x25 50 25 260416,67 |65104,17 600
V-50x25 50 25 260416,67 65104,17 654
V-50x25 50 25 260416,67 |65104,17 638
COTAA
ELEMENTO |h(cm) [b(cm) |Ix (cm4) ly (cm4) L(cm)
C-40x40 40 40 213333,33  |213333,33 |340
C-40x40 40 40 213333,33  |213333,33 |300
V-40x25 40 25 133333,33 52083,33 550
V-40x25 40 25 133333,33  |52083,33 600
V-40x25 40 25 133333,33  |52083,33 654
V-40x25 40 25 133333,33 52083,33 638
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Calculo de la Longitud de pandeo:

Se calculara el coeficiente a con los valores de ¥:

v 2

E) col.

L

> (%) vigas

En A:

En B:

Px = 1,53
Yy= 3,91

Yx = 0,73
Yy = 2,93

Comprobacion de estructuras intraslacionales

89

Para determinar si la estructura es traslacional o no, se debe cumplir la siguiente

condicion segun la norma CBH-87.

hz:N<O6' in=>4
SELS ,6; sin=>

n= numero de plantas

Traslacionalidad en el eje “X”

0,99 < 0,6 estraslacional en el eje "X"

Traslacionalidad en el eje “Y”

0,99 < 0,6 estraslacional en el eje "Y"

Entrando, con los valores obtenidos, al Anexo 3 - Abaco 1 se obtiene los valores de a:

ax= 1,30

ay=1,75
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Se tomara el valor de o mayor:
a=1,75
Longitud de pandeo Tramo A-B:
lob=a-L.; = 595,00cm
Célculo de esbeltez

Esbeltez mecénica:

A, =—2-=5153 A o — 51,53

/A AN
Esbeltez geomeétrica:
l l
Agx =7 =1488 Ay, =2 =14,88

Las condiciones para determinar si una columna es considerada corta o larga, son las
siguientes:

1<35 .
Ay < 10} Columna corta (no se debe verificar a pandeo)

35<1<100 -
10 ; Ag_s 29 Columna larga (se debe verificar a pandeo)

Como la columna calculada se encuentra dentro de la clasificacion de columna larga,
se debe realizar el calculo para que la carga sea aplicada a una distancia "ef" desfasada
del centro

Célculo de excentricidad

Excentricidad de primer orden:

M eox = 0,58 cm
~ Nd eoy = 0,89 cm

Excentricidad accidental:

20 T le,, =2cm

eaZ{bOh {eax=2C‘m
2cm

Excentricidad de adicional a efectos de 2° orden:

fyd> h+20-e, 1,°

. = — 104
eric <3+3500 Rt10-e, k0




h= 40 cm (para ambas direcciones)

€ficx = 4,23 cm
€ricy = 444 cm
Excentricidad final
erx = 6,81l cm

ef:eo‘l‘ea‘l‘efic—) efy:7336m

Calculo de momentos de distribucion

Md, = 1025007,23 kgcm

Md = Nd -
7 Md, =1105169,52 kgcm
Capacidad mecanica del hormigon:
U,= fcd-b-h = 224000 kg

Esfuerzos reducidos

Axil reducido:
N,
v=-2=069
Uc
Momentos reducidos:
e = —=0,117 = 0,126
c
_ Mdy _ 0,126 K
‘Lty_UC'h_ ) J ﬂ2:0,117

Con los esfuerzos reducidos se debe determinar "®" a partir del Anexo 3 - Abaco 2

o =0,32

Capacidad mecénica del acero
Us=w- b h-f,;=71680 kg

Célculo de armadura longitudinal
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Distribucion de armadura
Se usaran 4@320mm +4@12mm = As = 17,09 cm?
17,09 cm? > 16,49 cm? OK

Calculo de armadura transversal

(/1 \
(Z) ) Q)max(armadura long.) = 5mm
Destrivo = = Qestrivo = 6 MM

P6 = 6mm

boh (menor dimension de la pieza) = 40cm
s <4 20cm =20cm ;=S
15- (pmin(armadura longitudinal mas delgada) — 18 cm

= 15cm constructivo

Se usaran @6 mm c/15cm

3.5.6.4. Disefo estructural de zapatas

Zapata correspondiente a columna E4

Datos:

a= 40 cm Dimension de columna en eje x

b,= 40 cm Dimension de columna en eje y
= 142760 kg Carga de servicio

Qx= -80 kg Cortante de servicio en gje X

Qy= 120 kg Cortante de servicio en eje y

Mx=  -130 kg'm  Momento de servicio en eje x

My= 200 kg-m  Momento de servicio en eje y

fcd= 140 kg/cm? Resistencia célculo de hormigén

fyd = 4347,83 kg/cm? Resistencia célculo del acero
oo = 1,57 kg/cm2 Resistencia del terreno
adm

vr- 1.6 Coeficiente de mayoracion



b b, »—» [1x

4

a

Determinacion de las dimensiones de la zapata:
_N+P

nec —
Oadm

Doénde: P=0,10 N
N+P
Ao = —— = 100023 cm?

Oadm

Zapata cuadrada:

a,b=./Apec =316,264cm = 320cm

a=320cm ; b=320cm

Seccion de la zapata

A=a-b=102400 cm?

Area de la zapata > Area necesaria

102400 cm? > 100023 cm? OK

Canto util de la zapata:

f,q=05"fq = f,q=592kg/cm?

4*fvd

=— =5 K=942
Yt * Oadm
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a, * by axb ap + by

d, = M = d, =41,73 cm
4+K

Canto total h=65cm

Recubrimiento r=5cm

Didmetro @=2cm

Canto util d=h—r—g=>d:59cm

Momentos corregidos:
M; =M, +Qh = M;=-18200kg-cm
M; = My + Qsh = M; = 27800 kg - cm

Calculo del Peso propio de zapata

Pp = Vo1 * YHeAe
Pp = (a-b- h) *YHeae = Pp = 16640,00 kg

Correccion de la Normal
N*=N+P, = N*=159400kg
Calculo de esfuerzos en la zapata:
N* 6M; 6M;,
+—=
ab a-b? a%?-b
N*  6M; 6M; ,
0, = a-b_a-b2+a2-b = o0, = 1,559 kg/cm
N oMy 6My
ab a-b? a?-b
N*  6M; 6M;
ab a-b? a%:b
04 +0,+ 03+ 0,

o= 2 = ¢ = 1,557 kg/cm?

0, = = o; = 1,557 kg/cm?

03 = = 03 = 1,554 kg/cm?

= o0, = 1,556 kg/cm?

04 =
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0 < Ogmd

kg kg
1,557 — < 1,57— OK
cIm cm

Determinacién de la armadura a flexion
Direccion x

=N)

Ib = +0,15a, = 1b = 146,00 cm

Direccion y

9 4+0,15b, = la = 146,00 cm

la =

Calculo de Momentos

oy T T

01—02= y
a a—1b

01_0

y = (a—1b) = y =—-0,0011 kg/cm?

o,=y+o0, =o0,=1558kg/cm?
017063 __ Y
b b—1la
01 — 03
b
op =y +03 = op,=1,556kg/cm?

a

y = (b—1b) = y' = 0,0016 kg/cm?




Calculo del momento de disefio en la direccién "a"

M, =

0, - 1b? N (0, —0a)lb (Zlb> _ h Yhopo - b7
2 2 3 2
M, = 14867,13 kg cm/m
Maq = 1,6bM, = M,4 = 7611968,12 kg - cm
Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (p):
Donde:
El ancho de disefio es el lado mayor de la zapata b =320 cm
Maq
bd?f.4
w=u(1+y) =w=0,049
Cuantia geometrica minima

W, = =, = 0,047

Para losas Anexo A.3 tabla 2
Cuando fyx = 5000 kg/cm?> —  ©min=0,0015

Armadura necesaria:

fea

fya

Ai,=w-b-d- = A, = 30,56 cm?

Agmin = Omin *b d = Agpin = 28,80 cm?
Se comparan las armaduras y se escoge la mayor
As = 30,56 cm?
Se usaran 12820 mm = As = 37,68 cm?
37,68 cm? > 30,56 cm? OK
Distribucion de la armadura @ 20mm c/ 27,5 cm

Calculo del momento de disefio en la direccién "b"

op-la® (o;—op)-la (2 h - Yyoao - 122
My, = =2 + e (S -

My = 14859,21 kg cm/m
My = 1,6bM, = M,q = 7607916,87 kg - cm

Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (p):
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Donde:
El ancho de disefio es el lado mayor de la zapata a =320 cm
Mpq
= = = 47
M =~ » wp = 0,0

w=u(1+yu) = w=0,049
Cuantia geométrica minima
Para losas Anexo A.3 tabla 2
Cuando fyk = 5000 kg/cm*> —  ®min=0,0015

Armadura necesaria;

fea

fya

Ai=w-a-d- = A, = 30,54 cm?

Agmin = Omina*d = Agmin = 28,80 cm?
Se comparan las armaduras y se escoge la mayor
As = 30,56 cm?
Se usaran 12820 mm = As = 37,68 cm?
37,68 cm? > 30,56 cm? OK
Distribucion de la armadura  20mm ¢/ 27,5 cm

Verificacién al vuelco:

V=N 21401215 oK
X_M;Z_ = 4
v, =N 2917515 ok
YoMy 2 0T

Verificacién al deslizamiento:

Cohesion C=0,5 kg/cm? anexo A.3tabla8 Cq=0,5C

(a-b)
Y, = Cq=320>15 OK
Hy
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(a-b)
Yy ="

.Cq=213>15 OK
y

Verificacién esfuerzo cortante:

Direccion x
178,45 < 247,04 OK
Direccion y

178,45 < 247,04 OK
Verificacion de Punzonamiento:
Verificamos por punzonamiento en la seccion Ac:
A.=2(ag+d+by +d)d; = A, = 23344 cm?

Ye- N
a'b

[a-b—(ag+d)(by+d)] <A, 2f4

206109,75 < 276392,96 OK

Comprobacion de adherencia: Zapata flexible v > 2h; k =2

:Yf'N(a_ao

V.,
da a 2

+ 0,15a0) = V4, = 104214,8 kg
Direccion x

Vda

3
Tba=0’9_d_n_ﬂ_®sfbd=k szd

25,60 <5392 OK
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Direccion y

Ye-Na—ag
Vap = (

——+ 0,15a0) = Vg, = 104214,8 kg

Vda 3
= <f =k f2
Tob 09-d-n-m-¢~ °d cd

25,60 < 53,92 OK

3.5.7. Estructuras complementarias

3.5.7.1. Disefio estructural de escaleras

Las escaleras por su tipo de apoyo pueden ser simplemente apoyadas o empotradas.
Fernandez Chea indica que “por condiciones de que no existe el empotramiento
perfecto, las gradas se consideran simplemente apoyadas” de esta manera se consiguen
momentos positivos son mayores a los que se presentarian en la condicion de
empotramiento, pero con la observacion que se estaria disefiando una escalera con
momentos negativos cero en los apoyos.

Si el empotramiento se realiza en una viga se recomienda colocar armaduras negativas
para resistir los momentos perfectos, pero al calcular las armaduras de vanos, en la
situacion de agotamiento, debe suponerse que la viga es un apoyo simple.

De esta manera se evitaran las figuraciones tanto en los apoyos (momentos negativos),

como en los centros de vano (momentos positivos).



Figura 3.6 Caracteristicas geométricas de la escalera

3.58

1.65

2,70
3,40

B B

| 1,65 128

1,65

Vista en planta

Vista perfil

Fuente: Elaboracion propia

Datos:

Desnivel:

Ancho del tramo de escalera:
Huella:

Contrahuella:

Longitud horizontal del tramo 1:

Longitud inclinada del tramo 1:

Longitud horizontal de losa de descanso:

Longitud horizontal del tramo 2:
Longitud inclinada del tramo 2:
Ancho ojo escalera:
Recubrimiento:

Peso especifico del hormigon:

Resistencia caracteristica de la seccion:

h= 3,4m
b= 1,65m
P= 30cm
Cp= 17 cm
L, = 2,7m
Ly= 3,19m
L = 1,45 m
Lo = 2,7m
Lo = 3,19 m
Aoe= 28 cm
r= 3cm

yye = 2500 kg/m3
fck = 210 kg/cm?
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Resistencia caracteristica del acero: fyk = 5000 kg/cm?
Coeficiente de minoracion del hormigén:  vyc = 1,5
Coeficiente de minoracion del acero: Vs = 1,15
Coeficiente de mayoracion de cargas: Vi = 1,6

Cuantia minima: Omin = 0,0015
Carga por acabados: C.acab = 60 kg/m?
Carga por barandado: CP. bar = 20 kg/m?
Sobrecarga de uso: SC= 400 kg/m?

Resistencia de disefio del hormigén

fcd = % = fcd = 140 kg/CTle

c

Resistencia de disefio del acero
fyk

fra ===

Ya Ty,

La resistencia convencional del hormigdn a cortante es:

fvd =0,5" Vfcd = fvd = 5,92 kg/cmz
» Dimensionamiento

fya = 4347,83 kg /cm?

Primer tramo

a) Espesor de la losa

t Ln t =13,50
= — =
20 , cm
t Ln t =10,80
= — =
o , cm

El espesor serd un valor constructivo aproximado al promedio del t calculado:

tprom=12,15 cm t constructivo: t=15 cm

b) Angulo de inclinacion de la huella

P
cos@ = —— = cosa = 0,870

Jrr i

¢) Altura inicial

h =

= h=17,24cm = 17 cm
cosa

101
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d) Atura media

Cp
hm=h+7=>hm=25,50cm

e) Canto util

d=t—r=d=15cm

f) Diagrama de partes de la escalera

*L‘-t Paso: P = 30 cm
Co ] \ Contra paso: Cp =17 cm
Altura media: hm = 25,50 cm
_h 7 Espesor de losa: t = 15 cm

Canto Gtil: d =12 cm

» Cargas que actuan sobre la escalera
1) Losa de tramo de subida
a) Peso propio de la escalera
PP, =yy--hm-b= PP, =1051,88kg/m
b) Cargas permanentes

C.P. acab, =C.acab-b = C.P. acab;_ =99 kg/m

C.P. bar . =20 kg/m

C.p., =CP.acab+C.P.bar= C.P., =119kg/m

c) Carga de disefio
g1 =SC-b=q,, =660kg/m
Carga total (mayorada) en proyeccion horizontal:
Qy: = 16(PP,+ C.P.4+5C) = q,, =2929,40kg/m

Peso propio en proyeccién inclinada mayorada:
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PP, +C.P
cosa
Sobrecarga total en proyeccion inclinada mayorada:

qpp; = 1.6 = Qpp; = 2153,28kg/m

Qa1
cos

Carga total en proyeccion inclinada:

qsc) = 1.6 = qsc; = 1213,76 kg/m

4y, = 9qpp/ + Gsc) = qus = 3367,04 kg/m
2) Losa de descanso

a) Peso propio de la losa
PP =yye-t- (b + %) = PP_ = 618,78 kg/m
b) Cargas permanentes
C.P. acab = C.acab - (b + b%) = C.P. acab = 107,40 kg/m

C.P. bar =20kg/m
C.P. =C.P.acab+ C.P.bar = 127,40 kg/m

¢) Carga de disefio

Aoe
qq = SC - (b + T) — g, = 176,00 kg/m

Peso propio total mayorado:
qpp. = 1.6 (PP +C.P.) = qpp_ = 1193,90 kg/m
Sobrecarga total mayorada:
qa_ =16-q4 = q4_ = 1145,60 kg/m
Carga total mayorada:

qu_ =qpp t+qq = qy_ = 2339,50
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» Analisis de cargas para momento positivo

6643,27 kg

Figura 3.7 Aplicando sobrecarga en tramo inclinado

3367,04 kg/m

1193 90 kg/m
|
Y Y A P Y A A

4417,67 kg

6553,68 kgm

Fuente: Elaboracion propia

Mmax (+) = 6553,68 kg-m

Ra= 6643,27 kg
Rb = 4417,67 kg
Vmax = 6643,27 kg

Figura 3.8 Aplicando sobrecarga en ambos tramos

7001,90 kg

3367,04 kg/m

2339,50 kg/m

HENNENEENN

5949,45 kg

7280,15kgm

Fuente: Elaboracion propia

Mméx (+) = 7280,15 kg-m
Ra= 7001,90 kg
Rb = 5949,45 kg
Vméx = 7001,90 kg
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Solicitaciones maximas (envolvente)

Md ) = 7280,150 kg-m
Ra = 7001,900 kg
Rb = 5949,450 kg
Vmax = 7001,900 kg

» Andlisis de cargas para momento negativo

Figura 3.9 Empotrado en ambos tramos

3367,04 kg/m

T T T

4774,16 kgm

363450 kgm

2306.,63 kgm
Fuente: Elaboracion propia
M@y = 4774,160 kg-m
» Armaduras de refuerzo (Momento positivo)

Momento reducido

My

_— =0,2189
Ug b d2 Foa Ug

Cuantia geométrica ws = 0,2596

Armadura positiva:

AS=a)s-b-d-fc—d:>AS=16,55cm2

ck

Armadura minima:

A yin = Omin *b-d = A, .. = 2,97 cm?

Armadura escogida: As = 16,55 cm?
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Distribucién de armadura

Numero de barras
A
N°h =—— = N°bh =15
Agg

Armadura a utilizar: 15@12 mm = As = 16,96 cm?

Separacion
b—2r—o 1127
Ss=—————=5=11,27cm
Nbarras_1

s = 10 cm constructivo

Armadura positiva: 17@12 mm c¢/10 cm

» Armaduras de refuerzo (Momento negativo)
Momento reducido
M,

=————= uy; = 0,1435
%] b- d2 R de |2%]
Cuantia geométrica ws = 0,063
Armadura negativa:
A =ws-b-d-fc—d=>As = 4,02 cm?
fck

Armadura minima:

A i = Wpin *b-d = A, .. =297 cm?

Armadura escogida: As = 4,02 cm?

Distribucién de armadura

Numero de barras

Ag
N°b=— = N°bh=9
Agg

Armadura a utilizar: 998 mm = As = 4,52 cm?



Separacion
b—2-r—o 20
S=——>5 8§ = cm
Nbarras -1

Armadura negativa: 998 mm ¢/20 cm

» Refuerzo transversal por temperatura
Ll = Ll/ + L_ = Ll = 464cm
A, = WninLy-d = A, =835cm?
Distribucién de armadura

Numero de barras

As
N°b=—= = N°b =17
Asp

Armadura a utilizar: 1788 mm = As = 4,52 cm?

Separacion
Separacion
b—2r—9o

s=——=35=2858cm
Nbarras -1

s = 25 cm constructivo
Armadura positiva: 198 mm c¢/25 cm
» Verificacion al corte
Cortante maxima de servicio: Vmax = 6643,27 kg
Cortante mayorado: Vg = 10629,23 kg

Cortante resistido por el hormigén: V.., = f,q b -d = 11793,84 kg

Comprobacién si necesita 0 no armadura transversal
V, =10629,23 kg < V.,11713,84 kg

No necesita armadura trasversal

107
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3.6 Desarrollo de la estrategia para la ejecucidn de la estructura.
La buena inversion y la adecuada secuencia de construccion, se ve ligado al estudio de

las especificaciones técnicas, los precios unitarios los cOmputos meétricos.

Realizados estos estudios podemos sefialar el presupuesto monetario que se llevara la

construccion y el planeamiento y cronograma que conllevara construirlo.

3.6.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas realizadas para cada item, comprende los siguientes
puntos: definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
forma de medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente
cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto, ver Anexo A.10

Especificaciones Técnicas.

3.6.2. Resumen de cdmputos métricos y precios unitarios.

El presupuesto general del proyecto toma en cuenta los items mas importantes y
significativos, en los precios unitarios del proyecto se incluyen el costo de la mano de
obra, materiales, herramientas, equipos cargas sociales, gastos generales

administrativos, impuestos y utilidades.

Los parametros tomados en cuenta para este presente proyecto se mencionan a

continuacion:

Tabla 3.10 Parametros

Parametros
Cargas sociales 55,00%
IVA 14,94%
IT 3,09%
Herramientas menores 5,00%
Gastos Generales 10,00%
Utilidad 10,00%

Fuente: Elaboracién Propia



109

Cargas Sociales: Se toma el menor rango de 55% de las cargas sociales de seguridad
e higiene, antigiiedad, subsidios, porque los proponentes a adjudicarse la obra aran en

% mas elevado a un costo mayor por lo tanto es conveniente hacer a un gasto menor.

IVA: Es un tributo que recae directamente al consumidor de bienes y servicios de los

materiales de construccion que es del 14,94% paga.
IT: Es el gasto de transicion de cuentas mediante bancos que se paga de 3,09%.

Herramientas Menores: Es la incidencia de equipo de herramientas que se utiliza para

construccién se toma 5%.

Gasto Generales: Son gastos de la empresa que requiere de personales, preparacién
de documentos legales, administrativos, secretariado, seguridad, chofer, etc. Se toma
un 10%.

Utilidad: Es 10% de las ganancias la empresa que se toma en cuenta

3.6.3. Presupuesto general.

El presupuesto total de la obra se lo realizo con la ayuda del programa PRESCOM
2013-2018, con un tipo de cambio al délar de 6,96 Bs, dando un monto de 4772680,26
Bs, que equivale a 685075,10 $us.

Aqui se muestra el presupuesto confeccionado todo esto en base a los computos
métricos y la obtencién del analisis realizado de precios unitarios. Los cuales se
detallan en los Anexo A.6 donde se presenta los computos métricos y Anexo A.7 se

presenta los precios unitarios respectivamente.

3.6.4. Plazo de ejecucion.

Para la construccion del Bloque 1 “Centro Comercial Porvenir” se tiene un plazo de
ejecucion de 365 dias calendario, pudiendo este estar sujeto a plazos modificatorios por
cuestiones medio ambientales o conflictos sociales, debidamente justificados. En el

Anexo A.9 se presenta el cronograma general de actividades para el proyecto



CAPITULO IV

APORTE ACADEMICO
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CAPITULO IV: ANALISIS Y DISENO DE VIGAS CURVAS

4.1. Introduccion

Las vigas curvas en planta se utilizan para soportar pisos curvos en edificios, balcones,
rampas y pasillos curvos, depositos circulares y estructuras similares. En una viga
curva, el centro de gravedad de las cargas que actian de manera normal al plano de
curvatura se encuentra fuera de la linea que une sus soportes. Esta situacion desarrolla
momentos de torsion en la viga, ademas de momentos de flexion y fuerzas de corte.
Para mantener la estabilidad de la viga contra la sobrecarga, el soporte debe ser fijo o
continuo. En este capitulo, se presenta el disefio de vigas curvas sometidas a cargas

normales al plano de curvatura.

4.2. Marco teorico

La diferencia en el analisis y el disefio entre las vigas curvas en planta y las vigas rectas
se debe principalmente a la presencia de movimiento torsional inducido por la carga
vertical. Por lo tanto, para tales miembros, es necesario disefiar para el momento a
flexion y el momento a torsion, asi como el corte transversal.

La capacidad de resistir el momento a torsién se expresa mediante la rigidez torsional
que se define como el momento torsional que, cuando se aplica a un extremo que es
libre de girar, produce un angulo de giro unitario con respecto al otro extremo que se
supone que esta completamente, cuanto mayor es la rigidez torsional, mayor es la
resistencia al par. El valor de la rigidez torsional depende de la forma de la seccion. Se
encontrd que las secciones de caja tienen valores comparativamente grandes de rigidez
torsional y se usan ampliamente en el disefio de puentes. Sin embargo, la seccion

rectangular también se usa cominmente.
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Figura 4.1 Viga curva continua horizontal

Fuente: Wong, Y. (1970) Horizontally curved beam analysis and design (Master of

Science) Oregon State University
Para la resolucion manual de este tipo de vigas se emplearan métodos energéticos.

4.2.1. Momentos torsionales que se han de considerar en el disefio.

Es de excepcional importancia distinguir entre:

Torsion de compatibilidad. Es la debida a la necesidad de compatibilizar las
deformaciones mediante rotaciones angulares de la pieza considerada con las
contiguas, pero sin que los pares torsores sean necesarios para el equilibrio. En el
sentido que parte de la estructura bajo consideracion se tuerce para mantener las

deformaciones de la estructura compatibles.
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Figura 4.2 Torsion de equilibrio

—~1

| !

El par de disefio para esta viga de fachada
puede reducirse porque la redistribucion
del momento si es posible

Fuente: Jack MacCormac, Disefio de concreto reforzado

Torsion de equilibrio. En una estructura estaticamente determinada hay sélo una
trayectoria a lo largo de la cual un momento de torsion se puede transmitir a los
soportes. Este tipo de momento de torsion, no puede reducirse por medio de una
redistribucion de fuerzas internas o por un giro del miembro. En resumen, los pares

torsores son necesarios para el equilibrio de la pieza.

Figura 4.3 Torsion de compatibilidad

=
-/

El par de disefio no se puede

reducir porque la redistribucion

del momento no es posible | —

==

Fuente: Jack MacCormac, Disefio de concreto reforzado
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4.2.2.Torsién
Toda pieza prisméatica de hormigon que tenga solicitacion de torsion simple o
acompariada de flexion y esfuerzo cortante se calculara segun a lo que a continuacion

se indica con las armaduras longitudinales y transversales que se prescriben.

4.2.3.Torsién en elementos de hormigon armado
Para resistir momentos de torsién mayores a la torsion de fisuracion Ter el elemento de
hormigon armado debe ser reforzado con estribos cerrados no muy espaciados y

barras longitudinales.

Cuando un elemento de hormigdn armado tiene refuerzo adecuado, éste se agrietara
para un momento de torsién igual o un poco mayor al T¢ donde las fisuras
formaran un patron helicoidal. Después del agrietamiento, la resistencia a torsion
del hormigon se reduce a la mitad de la de un elemento sin agrietamiento, por

lo tanto, el refuerzo de acero debe resistir la diferencia de momento de torsion

En la siguiente figura se muestra la analogia de la cercha espacial que es utilizada para

el andlisis y disefio de elementos de hormigon armado sometidos a torsion.

Figura 4.4 Analogia de la cercha espacial para el analisis de los efectos de torsion en

elementos de hormigdén armado

Estribos

Va

Barras longitudinales

Bielas de hormigdn en compresion

T_‘ Yo+ cOSO
/ AN/
Yo Vs T A f Yo Vi [ /
6 A1 'fy1 \ é
A fi Ac-f, AN/4

Yo * cOLEO

Equilibrio de las fuerzas verticales en Equilibrio de las fuerzas horizontales en
una cara del elemento fisurado una cara del elemento fisurado

Fuente: Cordoba, C. Disefio de estructuras de hormigén armado
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La analogia de la cercha espacial representa una simplificacion del comportamiento
actual bastante razonable ya que la resistencia a la torsion del elemento esta controlada
por la resistencia del refuerzo transversal independientemente de la resistencia del

hormigon

4.2.4.Comprobaciones relativas al hormigon
Toda pieza maciza de seccidn convexa cuyos angulos sean superiores a los 60° (véase
figura 4.5), se podra asimilar para el calculo a una seccion hueca equivalente de paredes

delgadas Ilamada seccion eficaz definida por:

» El contorno poligonal medio ue constituido por lineas paralelas al perimetro exterior
a la seccion, cuyos vértices son los centros de las armaduras longitudinales, y que
define la linea media de las paredes.

» El espesor eficaz “he” de las paredes que viene dado por la siguiente expresion:

Donde: de = el diametro efectivo del mayor circulo que se pueda inscribir en el contorno

Ue

Figura: 4.5 Seccion convexa

CONTORNO MEDIO

————] Ua
r =T EmE
I
l
]
]
:
& |
]
do
1 I ho =—
°=7
%
ARMADURA LONGITUDINAL

Fuente: CBH-87 (Cddigo boliviano del hormigon)
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La condicion de agotamiento, por compresion, del hormigén de las piezas de seccion

convexa, maciza o hueca, viene dada por:

T; <Ty; =036f.4"A," h,
Donde:

Ta = momento torsor de célculo, actuante en la seccion

Tu1 = momento torsor de agotamiento, por compresion del hormigon

fcd
e = areaenvuelta por el contorno medio de las seccion hueca, eficaz

resistencia de calculo del hormigon

he = espesor eficaz.

4.2.5.Comprobaciones relativas a las armaduras

La condicién de agotamiento por traccion de la armadura transversal es:

La condicién de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal es

2

Ae
fyd " Agq

TdSTugz u

Donde:

Ta = momento torsor de célculo, actuante en la seccion

Tu2 = momento de agotamiento por traccion de la armadura transversal

Tuz = momento torsor por agotamiento por traccion de la armadura longitudinal
fia = resistencia de célculo del acero de la armadura transversal

fya = resistencia de calculo del acero de la armadura longitudinal

Ac
At

la armadura transversa.

area envuelta por el contorno medio de las seccion hueca, eficaz

area de la seccion de una de las barras de los cercos, o de la malla que constituyen

As1 = éarea de la seccion de armaduras longitudinales
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u = perimetro del contorno medio de la seccidn hueca eficaz

S = separacion entre cercos o entre barras de la malla

4.2.6. Disposiciones relativas a las armaduras

La armadura longitudinal estara constituida por barras paralelas a la directriz de la pieza
distribuidas con separacion uniforme no superior de 30 cm, en un contorno de lados
paralelos al perimetro exterior de la seccion. Las secciones circulares llevaran como

minimo seis (6) barras longitudinales

La distancia entre cercos medida paralelamente al eje de la pieza no debera superar el
85% de la menor dimension del nacleo del hormigdn rodeado por los cercos ni tampoco

los 30 cm.

4.2.7.Torsién y flexion combinadas
Si una seccion sometida a torsion con momento torsor de calculo “Tq” esta ademas
sometida a flexion con esfuerzo cortante reducido Vrd, la condicion de agotamiento

por compresion del hormigon es:

T, V.
—a _|_Ld <1
Tul Vul

Donde:
Tu1 = momento torsor de agotamiento por compresién del hormigén.

Vu1 = esfuerzo cortante de agotamiento por compresion del hormigon.

Las armaduras longitudinales se determinan separadamente para el momento torsor y
el momento flector y se superponen tomando en cuenta que la de torsion debe
distribuirse uniformemente en el contorno de la seccion y la deflexion en la zona de

traccion y si se requiere en la de compresion.

El calculo de la armadura transversal se hara separadamente para torsion con esfuerzo
cortante igual a cero y para esfuerzo cortante con momento torsor igual a cero,

sumandose luego las areas correspondientes.
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4.3. Producto — Aporte
Se analizard la viga curva ubicada en el tercer piso entre las columnas F5-G6’

Figura 4.6 Viga curva

Fuente: Elaboracion propia (Cypecad 2017.m)
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Figura 4.7 Diagrama de esfuerzos

- %WA

14251 Kgin
10608 Kem

(]
o

3954 Kzm
SEBIKE
Cortante (Kg) F5 G5’
338 Kz
246 Kam
M. Torsor {Kgn] |F5 _—;-77’#’!@6"
1608 Kam
Fuente: Elaboracion propia
h= 50 cm Altura de seccion
b= 25 cm Base de seccion
r= 2cm Recubrimiento de Armaduras
fek = 210 kg/cm?  Resistencia caracteristica del hormigon
fyk = 5000 kg/cm?  Resistencia caracteristica del acero
Ye = 1,5 Coeficiente minoracion del hormigon
Ys = 1,15 Coeficiente minoracion del acero

d= 48 cm Altura efectiva
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» Armadura a flexion
Siguiendo el procedimiento descrito en 3.5.6.2 se obtiene la siguiente armadura:
Izquierda As = 7,43 cm?; 2@12mm + 2@20mm = Agy = 8,54 cm?
Centro As = 3,36 cm?; 2@12mm + 2@10mm = Ay = 3,83 cm?
Derecha As = 5,58 cm?; 2@12mm + 2@16mm = Agy = 6,28 cm?

» Armadura a corte
Siguiendo el procedimiento descrito en 3.5.6.2 se obtiene la siguiente armadura:
Armadura transversal izquierda: Asp= 0,81 cm?/m; @6 ¢/30cm
Armadura transversal derecha: Asp= 0,81 cm?/m; @6 ¢/30cm
» Armadura a torsién izquierdo
Procedimiento de calculo
Momento torsor de disefio Tq = 1698 Kg-m

Resistencia de disefio del hormigén

fea = Jo fea = 140 kg/cm?

c

Resistencia de disefio del acero
f _ fyk

g ==

Yy

Comprobaciones relativas al hormigon:

fya = 4347,83 kg /cm?

T, <T1
Ty = 0,36 'fcd *Agthe

de
he =Z ﬁhe =4,17
A, = 954,86

Ty < T
1698 kg - m < 2005 kg - m Ok

Comprobaciones relativas a las armaduras: trasversal

24, A,
Td S Tuz = Tfyd = 783,262 kg m



1698 kg-m < 783,262 kg-m  No cumple

Es necesario calcular armadura transversal por torsion

120

Asumiendo una separacion inicial de s = 15 cm, despejando el area necesaria se tiene:

_ TIg-s
T2+ 4 fya
Armadura transversal total necesaria

Ay = A + A, = 0,448 cm?

Una barra de @8mm tiente 0,503 cm?

A, = 0,327 cm?

Armadura transversal @8 c/15cm
Comprobaciones relativas a las armaduras: longitudinal

2
Tg<Ty3 =

A, 2
u fyd s1

T,s = 672554 kg-m
1698 kg - m < 6725 kg - m Ok
No requiere armadura por torsion

» Armadura a torsién derecho
Procedimiento de célculo
Momento torsor de disefio Tg = 846 Kg-m

Resistencia de disefio del hormigén

fcd = % = fcd = 140 kg/CTTLZ

c

Resistencia de disefio del acero

fyk
fya = T

Comprobaciones relativas al hormigon:

= fya = 4347,83 kg/cm?

Ty < Ty

T, = 0,36 'fcd "Ag he
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de
he = = he =417

A, = 954,86

T, <Tn
846 kg-m < 2005 kg-m Ok

Comprobaciones relativas a las armaduras: trasversal
24,-

A
Ty < Ty = T‘fyd = 783,262 kg - m

846 kg-m < 783,262kg'm No cumple
Es necesario calcular armadura transversal por torsion

Asumiendo una separacion inicial de s = 15 cm, despejando el area necesaria se tiene:
_ TIg-s
2 A, 'fyd
Armadura transversal total necesaria

Ay = Ap + Agy, = 0,274 cm?

Una barra de @8mm tiente 0,503 cm?

A, = 0,153 cm?

Armadura transversal @8 c/15cm

Comprobaciones relativas a las armaduras: longitudinal
24,

u fyd "Asy

T,s =5318,155 kg -m

Td < Tu3 =

846 kg-m < 5318 kg-m Ok

No requiere armadura longitudinal por torsion
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» Torsiény flexion combinadas

T, V.
~a _|_Ld <1
Tul Vul

Lado izquierdo

0,96 < 1 OK cumple
Lado derecho

0,50 < 1 OK cumple

4.4. Conclusiones del aporte académico

Una vez realizado el andlisis y disefio de vigas curvas se concluye lo siguiente:

» Determinar si se trata de torsion de equilibrio o torsién de compatibilidad y si la
torsion puede o no ser despreciada.

» Las vigas curvas con momento torsor de compatibilidad, no es necesario calcular
armadura por torsion.

» Lasvigas curvas con momento torsor de equilibrio, es necesario calcular armadura

por torsion.



CAPITULO V

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
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CAPITULO V: CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. CONCLUSIONES

Realizado el disenio estructural del “BLOQUE 1 CENTRO COMERCIAL

PORVENIR” se generan las siguientes conclusiones:

>

>

>

Como se ha propuesto en los objetivos generales y especificos se ha llegado a
cumplir de manera satisfactoria la realizacion del disefio estructural del “BLOQUE
1 CENTRO COMERCIAL” garantizando su estabilidad y resistencia requerida.
El estudio topografico facilitado por el gobierno municipal de Bermejo, se concluye
que el terreno de emplazamiento se puede considerar plano con muy pocas
variaciones de desnivel.

El estudio de suelo se realizd en los ambientes del laboratorio de suelos de la
UAJMS, la capacidad portante de 1,57 kg/cm? para el disefio de las zapatas aisladas
a una profundidad de 3 m, se pudo observar que la uniformidad del terreno es muy
variable de suelo granular a fino.

Para el diseno de la estructura de sustentacion de cubierta se lo realizo con ayuda
del programa Cype 3D 2017.m en base a la norma ANSI S100-2007 (LRFD)(USA)
El disefio estructural del proyecto se realizd en base a la normativa vigente en
nuestro pais CBH-87.

La estructura de hormigon se determiné que es traslacional debido a que no cumple

con la comprobacion 8.3.3 de la norma CBH-87

La estructura se disefid con vigas peraltadas que arriostran todas las columnas y

se colocd dbacos donde el momento negativo sobre columnas, supera al maximo

momento resistido por la losa reticular.

El costo estimado del proyecto segin el presupuesto es de Bs. 4772680,26 que
equivale a 685075,10 $us, el costo contempla la estructura gruesa es decir solo
obras preliminares, obra gruesa.

El proyecto tiene un plazo de ejecucion de 365 dias calendarios.
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5.2. RECOMENDACIONES

Entre las Recomendaciones que se pueden mencionan son las siguientes:

>

Después de verificar la variabilidad de los estratos en el estudio de suelo se
recomienda realizar nuevos estudios de suelos en varios puntos para evaluar la
capacidad de carga de la cimentacién, para constatar los resultados de ensayos de
suelos obtenidos para la elaboracion del presente proyecto.

Para el armado de la cubierta metélica con perfiles conformados se recomienda
emplear personal técnico especializado o calificado.

La introduccion correcta de datos en cualquier programa que se esté utilizando es
muy importante, por lo que se recomienda tomarse el tiempo necesario para
analizar y comprender lo que pide el paquete computarizado.

Al realizar el disefio de las estructuras de hormigdn armado como es el caso de las
vigas, columnas, zapatas y losas, se recomienda cumplir con los recubrimientos
minimos que indica CBH-87 (codigo boliviano del hormigon), para evitar la
posible oxidacién de la armadura que pueda disminuir considerablemente su
resistencia.

En la construccion se recomienda seguir estrictamente los planos de detalles y
especificaciones técnicas para evitar fallas en el funcionamiento.

Realizar una actualizacion del costo de la obra debido a que el costo de materiales

es fluctuante en el tiempo.



