CAPITULO |
1. ANTECEDENTES
1.1. El Problema

A consecuencia de un crecimiento poblacional y socioecondémico en el municipio de
Bermejo se ha generado la necesidad de establecer mejores mecanismos para resolver
problemas sociales de manera factible. EI deporte como derecho, es un factor importante
para la formacion y desarrollo integral, personal y social de todas las personas sin
distincion alguna, por este motivo las autoridades de la regidén han visto pertinente

intervenir para mejorar las condiciones de préactica deportiva.

Hace mas de 20 afios se cuenta con un area deportiva en el barrio San Santiago el cual no
recibié mantenimiento alguno hasta el 2014; asi gracias al interés de las autoridades
locales se logré construir el complejo educativo multideportivo en este sitio que cuenta
con infraestructura de raquet, tenis basquetbol y natacién. En lo que respecta a la cancha
de futbol, esta no dispone de graderias ni ambientes adecuados para el buen desempefio

deportivo.

1.1.1. Planteamiento del problema

Actualmente el estadio denominado Fabian Tintilay se ha restringido para el uso
profesional de futbol y finales de campeonatos importantes locales. Por este motivo tanto
las divisiones inferiores con sus diferentes categorias, estudiantes de los colegios
aledafios, clubes de futbol como los aficionados de diferentes edades se vieron afectados
por la restriccion de uso de este campo deportivo, quienes tuvieron que migrar sus

practicas al complejo deportivo.

Por tal razon, los futbolistas no cuentan con espacios adecuados para sus practicas.
Situacion similar es la que presentan otras disciplinas deportivas tales como el
fisiculturismo, Fitness, y Box que se han visto con la necesidad de alquilar ambientes
para llevar a cabo sus practicas. En tal sentido, las autoridades ven conveniente reubicarlos

en el complejo deportivo, con la construccion de una nueva infraestructura.



De no mejorar las condiciones de practica deportiva se anticipa principalmente una baja
en el nivel competitividad del deporte en la poblacion, como consecuencia, resultados
desfavorables en las participaciones deportivas en campeonatos locales, departamentales
y nacionales tales como juegos plurinacionales y campeonatos inter clubes. Ademas, se
requerird mayores recursos econémicos para el alquiler de ambientes para las diferentes
disciplinas. Por otro lado, es evidente la inasistencia de publico a eventos deportivos a

causa de condiciones inadecuadas.
Por lo que se hace necesario plantear como solucion las siguientes alternativas:

- Implementar infraestructuras para las asociaciones deportivas de las disciplinas
que no cuentan con infraestructura propia.

- Implementar un edificio en el que se puedan ubicar las disciplinas deportivas que
carecen de ambientes propios.

- Implementar una tribuna en el campo de futbol del complejo multideportivo, que

a su vez pueda albergar a otras disciplinas deportivas.

Con la implementacion de una infraestructura deportiva se busca:

- Optimizar los resultados obtenidos en competiciones deportivas.

- Generar mayor interés de la poblacion hacia los deportes.

- Reducir el pandillaje o delincuencia juvenil.

- Aumentar el potencial del capital humano deportista en la region.

- Incrementar la asistencia de espectadores a eventos deportivos y a su vez generar

ingresos para el mantenimiento de esta infraestructura.

1.1.2. Formulacién

¢Qué medidas se deben tomar para optimizar las condiciones de practica y aumentar los
niveles de competitividad de las disciplinas deportivas con necesidad de una

infraestructura propia en la ciudad de Bermejo?
Sub preguntas:

¢Qué disciplinas deportivas tienen necesidad de infraestructura?



¢Qué situacion ha generado la necesidad de infraestructura deportiva?

¢ QuEé criterios técnicos se deben tomar en cuenta para el disefio estructural de una tribuna?
1.1.3. Sistematizacion

Segun el analisis previo, la estructural tendra las siguientes caracteristicas:

- Sistema de entrepisos de losas reticulares, estructura de sustentacion de hormigon
armado, sistemas de graderias vaciadas in situ, zapatas aisladas y cubierta metélica

con perfiles de pared delgada.
1.2. Objetivos
1.2.1. Objetivo general

Disefar una estructura tipo tribuna para la graderia principal del estadio en el complejo
multideportivo de Bermejo, tomando en cuenta los criterios técnicos mediante el uso de

normativas de disefio estructural para optimizar el disefio de los elementos.

1.2.2. Objetivos especificos

Efectuar el levantamiento topografico del lugar de emplazamiento de la obra.

Realizar la validacion del estudio de suelos.

- Efectuar el planteamiento de hipotesis de cargas y el andlisis de fuerzas internas

de la estructura.

- Calcular y disefiar los elementos estructurales cumpliendo con la normativa CBH

87 y especificaciones de la AISI.
- Elaborar los planos estructurales a detalle de los elementos estructurales.
- Determinar plazos de ejecucion de la obra.
- Realizar el presupuesto de obra gruesa del proyecto.

- Definir las especificaciones técnicas.



1.3. Justificacion
1.3.1. Académica

El desarrollo de este proyecto tiene como finalidad demostrar y aplicar los conocimientos
adquiridos durante el periodo de formacion académica relacionados principalmente al
calculo y disefio estructural en hormigon armado y estructuras de acero. Ademas, se
espera contribuir con un aporte académico estudiantil enfocado hacia las estructuras
metalicas conformadas en frio, asimismo, este estudio puede ser una referencia para

futuras investigaciones acerca del planteamiento de infraestructuras deportivas.
1.3.2. Justificacion técnica

Se realizara el disefio estructural de una infraestructura tipo tribuna, tomando en cuenta
criterios técnicos establecidos en las normas de disefio estructural como CBH-87 para el
disefio de hormigon armado .En este sentido, se realizara el analisis técnico econémico
estimativo de las alternativas de planteamiento en funcion de la informaciéon compilada:
planos, caracteristicas de suelo y area disponible para el emplazamiento de la estructura

tipo tribuna para el campo de deportivo.

1.3.3. Justificacion social

Con este proyecto se espera contribuir en mejorar las condiciones de practica deportiva
de las disciplinas deportivas de la ciudad de Bermejo que no cuentan con infraestructura
propia .Entre los beneficiarios estan los clubes deportivos con sus categorias inferiores,
las unidades educativas Octavio Campero Echazi y Guido Villa Gomez, y deportistas

aficionados en general.

Se supone que con la implementacion de una infraestructura de tribuna se generara
ambientes bajo las graderias donde no sélo se beneficiara el futbol, sino también las
disciplinas de fisiculturismo, Fitness, y Box que de un tiempo atras vienen alquilando los

ambientes donde realizan sus practicas.

1.4. Alcance del Proyecto

El proyecto contempla el a andlisis y disefio estructural de la graderia principal en el

campo deportivo de futbol del complejo educativo multideportivo de Bermejo; asimismo



la validacion del estudio de suelos, ademas se tiene previsto realizar el levantamiento

topogréafico para identificar las caracteristicas de la superficie del terreno.

Por otro lado, también se contempla la elaboracién de los planos estructurales, presupuesto

y plazo de ejecucidn de la obra gruesa.

1.5. Localizacion

Bermejo es la segunda capital de la provincia Aniceto Arce del departamento de Tarija.
Los limites de Bermejo son los siguientes: al Norte con el municipio de Padcaya, al Sur,
al Este y Oeste con la con la replblica de Argentina, tiene una superficie de 380,9 km?.

Figura 1.1. Mapa del Municipio de Bermejo.

N 4
w@ls |
Bolivia ’/-m%; s |
" 2 5
\,,/"\/ \_\-’ /‘43 njo Dulca
/ / \,\\x (
b X s
¢ { J W
& o '
= ;, L ‘T \ r de Oro
\r’\’?{w & \-“, N 7 (e
Ly 85 D,
B Y 1

S

:\\ 2 i\ @CancRmGrInde
\ )L* S
v 1 o

Tarija

Ay ee——y .
InNY e A REFERENCIAS
(f ‘gg::\b%.rr / \\ // [ Capital de Municipio
3N /

— W/ !

S "/ Comunidades del
Canton:
V/ O Amozales
@ Candaditos

@ Porcelana
Red Caminera:
o= Fundamental
=== Departamental
=== Municipal
Canton:

Bl Arrozales

[ Bermejo
[]Candaditos
[ Porcelana

Fuente: PDM de Bermejo 2014-2018.

Hidrograficamente esta rodeado al Sur-Este por el Rio Bermejo y Sur-Oeste por el Rio
Grande de Tarija. EI municipio de Bermejo esta conformado por 9 distritos, de los cuales
5 pertenecen al area urbana constituidos por 27 barrios; los cuatro restantes al area rural:

Arrozales, Candaditos, Bermejo y Porcelana constituidos por 258 comunidades.



1.6. Caracteristicas de la Region Relativa al Proyecto

Deportes. La participacion de los mejores deportistas bermejefios en los deportes de

futbol, fisiculturismo y box se ve plasmada en el informe de gestién del alcalde municipal.

Las principales categorias como sub 9, sub 11, sub 13, sub 15, sub 17 han demostrado
mayor participacion en la disciplina del futbol realizando sus practicas principalmente en
la cancha de futbol del complejo multideportivo de la region. Segln entrevista al
integrante de la Comisién de Deportes del Municipio Adam Meras los clubes deportivos
y categorias mayores tienen preferencia en el estadio Favian Tintilay, ademas menciond
su preocupacion por el estado de las condiciones de practica de futbol en el complejo

deportivo.

Tabla.1.1. Detalle de participacién deportiva a nivel departamental.

N° Detalle Participantes.
1 | Camp. Dptal. Categ. Sub-11 de futbol varones Villamontes 18
2 | Camp. Dptal. Categ. Mister Tja. Apertura Fisicoculturismo 24
Villamontes del 16 al 18 de junio
3 | Camp. Dptal. Categ. Sub-15 de futbol varones Yacuiba 22
4 | Camp. Dptal. Categ. Sub-9 de futbol varones Tarija 20
5 | 1°Camp. Dptal. Categ. Sub-17 de futbol varones Tarija 16
6 | Camp. Dptal. Categ. Junior juvenil de Box Carapari 20
7 | 2°Camp. Dptal. Categ. Sub-17 de futbol varones Tarija 20

Fuente. Informe del G.A.M.B. gestion 2017.

Poblacion. En el municipio de Bermejo el rango de edad con mayor frecuencia es la de
los 15 a 19 afios significando el 38% aproximadamente, situacion que se puede apreciar
en la grafica de distribucion piramidal de poblacién del Plan de Desarrollo Municipal
2014-2018. Razon por la cual, se justifica la adecuada inversion en el deporte en beneficio

de la juventud.



Figura 1.2. Piramide poblacional de Bermejo.
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Topografia y suelo. Los suelos de Bermejo, se caracterizan por ser moderadamente
profundos a profundos, de textura franco arcilloso, con bloques sub-angulares y poca

presencia de afloramientos rocosos.

El barrio San Santiago lugar de emplazamiento del proyecto presenta pendientes entre

5% Y 10% segun la Oficialia Mayor Técnica de la alcaldia.

Economia. Uno de los principales sustentos econémicos de la region de Bermejo es la
industria azucarera, le sigue la actividad comercial fronteriza que emergi6 alrededor de

1995, cabe mencionar que en los ultimos afios ha tenido un gran crecimiento.

En muy recientes afios se venido fortaleciendo la actividad citricola puesto que la

caracteristica climatica calida semihimedo es adecuado para esta produccion.



CAPITULO II
2. MARCO TEORICO
2.1. Levantamiento Topogréfico

El proposito del levantamiento topografico es la obtencidén de caracteristicas en la
superficie de terreno como desniveles, edificios u instalaciones las cuales deberian ser
plasmadas en un plano; de modo que sea evidente alguna cualidad que interfiera en el

disefio arquitectonico e ingenieria.

El levantamiento topografico se realiza con estacion total, eliminando los errores de
lectura, anotacion, transcripcion y calculo, esto debido a que latoma y registro de los datos
topogréficos es de forma digital.

El estudio topografico comprende el levantamiento general de la zona del proyecto
documentado en planos a escala 1.100 y 1:250, segun las dimensiones de la infraestructura
y area circundante con curvas de nivel de 1m de acuerdo al mayor desnivel presente en el

terreno.

2.2. Estudio de Suelos

En los proyectos de Ingenieria, tanto en obras horizontales como en obras verticales, se
necesita tener informacion veraz acerca de las propiedades fisico-mecénicas de los suelos
donde se pretende cimentar la obra. Por lo que debera hacerse un plan de exploracion y
muestreo en el area donde se desea realizar el proyecto. La exploracién consiste en la
investigacion del subsuelo, para lo cual se obtiene muestras de suelo que se analizaran en
el laboratorio. En dependencia de la informacion que se necesite y de los ensayos de

laboratorio se define el tipo de exploracién y la forma de muestreo de los suelos.
2.2.1. Ensayo de Penetracion Normal (SPT)

Este es uno de los métodos que rinde mejores resultados en la practica y proporciona una
informacion mas Gtil en torno al subsuelo, principalmente en cuanto a la resistencia del

suelo.

El método consiste en hacer penetrar a golpes un cono con un martinete, registrando el

numero de golpes necesarios para lograr una penetracion de 30.5 cm. (1 pié).



Tabla 2.1. Consistencias de arcillas segun numero de golpes.

Numero de | Consistencia de Resistencia a compresion
golpes la arcilla simple kg/cm?
2 Muy blanda 0,25
2-4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 0550-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Fuente: Braja M. Das “Fundamentos de ingenieria de cimentaciones” 2012.

Tabla 2.2. Consistencias de arenas segun nimero de golpes.

Numero de golpes corregido | Compacidad de la Arena
0-4 Muy suelta
4-10 Suelta
10-30 Medianamente compacta
30-50 Densa
Mas de 50 Muy densa

Fuente: INVIA “Manual de disefio de cimentaciones” 2012.

Con el numero de golpes y la consistencia se determina, de manera mas precisa, la

capacidad portante del suelo, segun los graficos que se muestran a continuacion.
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Figura 2.1. Capacidad portante para diferentes tipos de suelos arenosos.
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Figura 2.2. Capacidad portante para arcillas y mezclas de suelos.
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2.2.2. Muestreo

En muchos casos es aceptable realizar una toma de muestra alterada, es decir, aquellas en
las que no se hace ningln esfuerzo para conservar la estructura natural y condiciones del
suelo. Las muestras alteradas pueden utilizarse para determinar: Peso especifico, limites
de consistencia, granulometria y cualquier otro ensayo que no requiera la estructura o
condiciones naturales del suelo in situ (Rodriguez Ortiz, Serra Gesta, & Oteo Mazo,
1989).

2.2.2. Andlisis granulométrico

En cualquier masa de suelo, los tamafios de los granos varian en gran medida. Para
clasificar apropiadamente un suelo, se debe conocer su distribucion granulométrica. La
distribucién granulométrica de un suelo de grano grueso se determina por lo general
mediante un andlisis granulométrico con mallas. Para un suelo de grano fino, la
distribucion granulométrica se puede obtener por medio del anélisis del hidrometro (Das,
2012).

La manera de hacer el anélisis granulométrico con mallas se efectia por medio de tamices
de abertura cuadrada. El procedimiento de ejecucion del ensayo es simple y consiste en
tomar una muestra de suelo de peso conocido, colocarlo en el juego de tamices ordenados
de mayor a menor abertura, pesando los retenidos parciales de suelo en cada tamiz. Esta
separacion fisica de la muestra en dos 0 mas fracciones que contiene cada una de las

particulas de un solo tamafio, es lo que se conoce como fraccionamiento.

La determinacion del peso de cada fraccion que contiene particulas de un solo tamarfio se
Ilama Analisis Mecéanico. Este es uno de los analisis de suelo mas antiguo y comun, brinda
la informacion bésica para revelar la uniformidad o graduacion de un material dentro de

rangos establecidos y la clasificacion por textura de un suelo.

Sin embargo, debido a que el menor tamafio de tamiz que se utiliza corrientemente es el
0.074 mm (Malla No. 200), el analisis mecanico esta restringido a particulas mayores a
ese tamafio que corresponde a arenas limpias finas. Por lo tanto, si el suelo contiene
particulas menores a ese tamafio la muestra de suelo analizada debe ser separada en dos

partes una para el analisis mecénico y otra para el anélisis por via hiumeda (hidrometria).
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Por medio de lavado de suelo por el tamiz No. 200,se establece la porcion sometido a un
analisis granulométrico por via himeda, basado en la sedimentacion. El analisis por via
himeda se efectla por medio del hidrometro que mide la densidad de una suspension del

suelo a cierto nivel y se basa en el principio de la ley de Stokes.
2.2.3. Limites de Atterberg

Las propiedades de un suelo formado por particulas finamente divididas, como una arcilla
no estructurada, dependen en gran parte de la humedad. El agua forma una pelicula
alrededor de los granos y su espesor puede ser determinante en el comportamiento
diferente del material. Cuando el contenido de agua es muy elevado, en realidad se tiene
una suspension muy concentrada, sin resistencia estatica al esfuerzo cortante; al perder
agua va aumentando esa resistencia hasta alcanzar un estado plastico en el que el material
es facilmente moldeable; si el secado continua, el suelo llega a adquirir las caracteristicas

de un solido pudiendo resistir esfuerzos de compresion y tension considerable.

Arbitrariamente Atterberg marco las fronteras de los cuatro estados en que pueden
presentarse los materiales granulares muy finos, mediante la fijacion de los limites
siguientes: Liquido (L.L), Plastico (L.P.), y de contraccion (L.C.); mediante ellos se puede
dar una idea del tipo de suelo en estudio (DAS, 2012).

El limite liquido es la frontera entre el estado liquido y el plastico; el limite plastico es la
frontera entre el estado plastico y el semi-solido y el limite de contraccion separa el estado
semi-solido del sélido. A estos limites se les Ilama limites de consistencia.

2.2.4. Clasificacion del suelo

Segun las propiedades determinadas con los ensayos mencionados en anteriores
aparatados es posible catalogar el suelo en la Clasificacion Unificada de Suelos (Unified
Soil Classification System, U.S.C.S.).

Al clasificar un suelo, se aprovecha toda la experiencia anterior acumulada acerca del uso

de ese material en diversas aplicaciones.
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2.3. Idealizacién de la Estructura
2.3.1. Sistema de graderias

El modelo estructural se realizara idealizando la losa ortopoligonal como vigas L
continuas apoyadas en vigas inclinadas de la estructura de sustentacion. Con este modelo

habra una mejor distribucion de fuerzas internas.
2.3.2. Estructura de sustentacion

Consiste en una composicion de vigas y columnas de un sistema modelado de manera
espacial, puesto que es una de las ventajas del uso de programas computacionales. De tal

manera, que se genere una mejor interaccion y distribucion de fuerzas internas.
2.3.3. Sistema de entrepisos

En el hormigon armado con piezas prefabricadas, el enlace vuelve a constituir un punto
débil, como en otros materiales, porque la adherencia en las juntas, entre el hormigon
endurecido y el fresco que se afiade para hacer la union, es siempre mucho menor que la
cohesion y el rozamiento en el seno del hormigdn; y la deficiencia suele aumentar con el
tiempo, por defecto de la desigual retraccion y deméas deformaciones diferentes en uno y
otro hormigdn (Torroja, 2010).

La pagina oficial de una de las empresas que proveen productos prefabricados
(Tecnopreco), indica que una de las desventajas del uso de losas aligeradas con viguetas
y plataforma sin un buen disefio que pueda resistir las cargas necesarias, existe el riesgo
que se generen muchas vibraciones a causa del movimiento de ciclico de personas en las

losas, deformaciones y hasta el colapso en casos extremos.

En consecuencia, si la losa va a estar sometida a cargas importantes de origen dindmico
con factores de impacto de 1,5 y factores de seguridad de 1,8 conviene tomar en cuenta

en el disefo el uso de losas reticulares.
2.3.4. Fundacién

Segun las caracteristicas resistentes del suelo obtenido de los ensayos de suelo, se

utilizaran preferentemente zapatas aisladas, con un modelo de apoyos empotrados.
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2.3.5. Estructura metalica

Este tema viene de la mano del aporte académico, donde se hace una comparacion de
estructuras metalicas de perfiles costanera y tubos de acero de pared delgada. Inicialmente
se realiza el disefio con cerchas planas de perfiles costanera, para luego comparar con una

cubierta espacial con tubos estructurales.
2.3.6. Estructuras complementarias

Rampas y Escaleras. Para la verificacion del célculo de escaleras y rampas se idealizara

como elemento lineal.
2.4. Materiales
Hormigon armado. ElI hormigobn armado es una composicion de  materiales,

principalmente de acero y hormigon, este a su vez de agradados pétreos y cemento.

El hormigon. Es el Gnico material de construccidon que llega en bruto a la obra. Esta
caracteristica hace que sea muy Util en construccion ya que puede moldearse de muchas

formas.

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

compactacion.

Acero. Las armaduras para el hormigdn seran de acero y estaran constituidas por barras

corrugadas.

2.5. Bases de Calculo

El anéalisis estatico estructural esta basado en los siguientes principios los cuales son muy

conocidos por los ingenieros:

Teoria de pequefias deflexiones. Indica que la geometria de una estructura no cambia

apreciablemente bajo la aplicacion de cargas.

Linealidad. Suposicion de que la relacion carga-deflexion es lineal.
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Equilibrio. Cuando las cargas estan aplicadas sobre una estructura esta se deformara bajo
estas cargas y quedara en reposo en su forma lineal. Desde ese instante la estructura no
sufre cambios en su posicion ni en su forma deformada. Es decir la estructura esta en

equilibrio, los nudos estan en equilibrio, los elementos estan en equilibrio.

Compatibilidad. Este principio supone la deformacion y consecuentemente el
desplazamiento, de cualquier punto particular de la estructura es continuo y tiene un solo

valor.
2.6. Disefio Estructural
2.6.1. Normativa para el hormigon armado

La normativa aplicada al disefio de todos los elementos de hormigon armado es el Codigo
boliviano del Hormigon (CBH-87), del cual se obtuvieron los instructivos para los

siguientes aparatados.

Dado la no existencia de una norma de cargas en Bolivia, se adoptara para el disefio las
cargas propuestas en el Documento Basico de Seguridad Estructural - Acciones en la
Edificacion D.B.S.E.-A.E. de Espafia, puesto que la norma de hormigén de Bolivia esta
basada en las normativas de este pais.

2.6.2. Normativas para estructura metalica

El proyecto original no cuenta con una cubierta para zona de preferencia y palco, por este
motivo se ve necesario implementar una cubierta liviana de perfiles conformados en frio.
El método de disefio a utilizar es el LRFD junto con las especificaciones de la AlISI 07,

cuyas combinaciones de carga hacen referencia a la ASCE 07-05.

El célculo de cada uno de los componentes estructurales es mayor o igual que la resistencia
requerida determinada en base a las cargas nominales, multiplicadas por los factores de

carga correspondientes, para todas las combinaciones de cargas aplicables.
El disefio se debe efectuar de acuerdo con la Ecuacion:
Ru<¢-Rn

Ru: Resistencia requerida

Rn : Resistencia de calculo.
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¢ : Factor de resistencia.
La estructura y sus componentes se deben disefiar de manera que las resistencias de
calculo sean mayores o iguales que los efectos de las cargas nominales factoreadas para

cada una de las siguientes combinaciones de cargas:

1.U=14-D
2.U=12D+1,6-L+05-(L,0oSoR,)
3.U=12D+1,6-(L,0SoR,)+(0,5-L00,8-W)
4.U=12D+16-W+L+05-(L,oSoR,)
5$.U0=12-D+10-E+L+02"-S

6. U=09-D+16-W

7.U=09-D+16"FE

Donde:

D: Carga.

L: Carga viva debida a la ocupacion.

L,: Carga viva del techo.
S: Carga de nieve.

R: Carga nominal debida a la precipitacion pluvial o el hielo iniciales independientemente

de la contribucién por encharcamiento.
E: cargas de sismo.
W: Carga de viento.

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

resistencia para elementos a flexion es:

®,=0,95

La resistencia nominal a la traccion, Ty, se debe determinar con el siguiente factor:
®:=0,95

2.6.3. Cargas de disefio

El andlisis de la disposicion de cargas para la obtencion de esfuerzos criticos es los
diferentes vanos de una edificacion es complejo.
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Es por esto que la normativa boliviana establece tres hipotesis de cargas que son las

siguientes:

a) La totalidad de los vano de las distintas plantas sometidos a la accion de la carga

permanente con su valor de célculo.

b) La carga variable con su valor de calculo actuando en vanos alternos, situados a

trebolillos en las sucesivas plantas.

c) La caga variable con su valor de calculo, actuando en los vanos descargados de la

hipétesis anterior.

Figura 2.3. Disposicion de cargas para la obtencion de esfuerzos maximos

7777 7777 W77 7777 777

[P

777 7777 A7,

‘Gbﬁ,

777 2777

77 777,

77 77,

[IPh)

C

77 47,

Fuente: CBH 87

Hipotesis de carga mas desfavorable. 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 consideraran las hipdtesis de carga que a continuacion se indican y se

elegira la que en cada caso resulte mas desfavorable. En cada hipotesis deberan tenerse en

cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

Hipétesis I:
Hipotesis I1:

Hipotesis II:

U= ¥ G+¥rq0Q
U=09 (yrg G+vpq Q) +09-yp, W

U=08"(yrg G +vrq: Qeq) + Foq + Weq
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G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter

permanente.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

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

las acciones indirectas con caracter variable, durante la accidn sismica.
W Valor caracteristico de la carga del viento.

Weq: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general, se

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

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

rotura de la misma o de una parte de ella. Los estados limites incluyen:

Estado limite de equilibrio: definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o

del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

Estados limites de agotamiento o de rotura: definidos por el agotamiento resistente o la

deformacion plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.
Estado limite de inestabilidad o de pandeo: de una parte o del conjunto de la estructura.

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

Estado limite de anclaje: caracterizado por el la falla de un anclaje.

Estado limite de fatiga: caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la

estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de cargas dinamicas.

Segun la norma CBH-87 en estados limites Gltimos los coeficientes aplicables para las

hipétesis de cargas son los que indica la tabla 2.3.
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En el caso de una sobrecarga que genere un efecto dindmico se tomara como una fraccion

de la misma.

Tabla 2.3. Coeficientes de seguridad par estados limites Gltimos.

Coeficiente de

seguridad ';Ié\:]ilrgf Valor de coeficiente de seguridad
para
Reducido 1,20
Acero: ys Normal 1,15
Intenso 1,10
Reducido(1) 1,70
Hormigon: yc | Normal 1,50
Intenso(2) 1,40
Da_ﬁ_os Acciones Acciones fa}vorables de
previsibles desfavorables caracter
4) Permanente | Variable
A 1,70
Reducido B 1,80
Acciones: Vs C -
@) A 1,50
Normal B 1,60 0,90 0
C 1,80
A 1,40
Intenso B 1,50
C 1,70

(1) No se aceptara en el calculo una resistencia de proyecto mayor a 15 MPa.

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

(3) Se podréa reducir el valor de ys en un 5 %, cuando los estudios, calculos e hipdtesis sean muy
rigurosos, se consideren todas las solicitaciones y sus combinaciones posibles y se estudien, con el
mayor detalle, los anclajes, nudos, apoyos, enlaces, etc.

(4) Dafios previsibles:

A) Obras cuyo fallo sdlo puede ocasionar dafios minimos y exclusivamente materiales (silos,
canales de riego, obras provisionales, etc.).

B) Obras cuyo fallo puede ocasionar fallos de tipo medio (puentes, edificios de viviendas, etc.).

C) Obras cuyo fallo puede ocasionar dafios muy importantes (teatros, tribunas, grandes edificios
comerciales, etc.).

Fuente: CBH 87
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Estados limites de utilizacion. Se incluyen bajo la denominacién de estados limites de
utilizacion todas aquellas situaciones de la estructura para las que, la misma queda fuera

de servicio, por razones de durabilidad, funcionales o estéticas.

Por razon de durabilidad se incluye el estado limite de fisuracion controlada, caracterizado
por el hecho de que la abertura maxima de las fisuras en una pieza alcance un determinado

valor limite, funcion de las condiciones ambientales en que tal pieza se encuentra.

De acuerdo a las condiciones funcionales, que ha de cumplir la estructura, se encuentran

los siguientes estados limites de servicio:

- Estado limite de deformacion: caracterizado por alcanzarse una determinada
deformacion (flechas, giros) en un elemento de la estructura.
- Estado limite de vibraciones: caracterizado por la presencia de vibraciones de una

determinada amplitud o frecuencia en la estructura.

Por razones estéticas los estados limites de servicio pueden identificarse con los de

aparicion y abertura de fisuras, o con el de deformacion.

Para todas las acciones se tomara el valor de 1 para los coeficientes de seguridad.
Valores caracteristicos de las acciones

1) Acciones permanentes

Peso propio. Para los elementos de hormigdn se adoptardn las siguientes masas

especificas:

- Hormigén sin armar: 23 kN/m?,

- Hormigén armado con cuantias normales: 25 kN/m?.

Carga muerta. En el proyecto de cada elemento resistente se consideraran las cargas
debidas a los pesos de todos los elementos constructivos que gravitan permanentemente

sobre él: muros, pisos, pavimentos, guarnecidos, tabiques, etc.

La determinacion del peso de un cuerpo homogéneo se hara en general, multiplicando su
volumen por su peso especifico aparente. EI volumen se calculard geométricamente en

funcion de sus dimensiones.



22

2) Acciones variables

Sobrecarga de uso. Sobrecarga de uso en un elemento resistente es el peso de todos los
objetos que pueden gravitar sobre él por razdn de uso: personas, muebles. Instalaciones

amovibles, materias almacenadas, etc.

Sobre un piso la posicion de los objetos cuyo peso contribuye a la sobrecarga de uso es
variable e indeterminada en general. Por esta razén, se sustituye su peso por una
sobrecarga superficial uniforme como indica la tabla 2.4 obtenida del Documento Béasico
de Seguridad Estructural - Acciones en la Edificacion DBSE-AE.

Las tribunas o estadios suelen estar sujetas a cargas de impacto causadas por
muchedumbres moviéndose al unisono ya sea saltando o pisando fuerte. Para tener en
cuenta este efecto, y en la medida que no se realicen calculos mas precisos, se puede
adoptar un coeficiente de impacto de 1,5 por el que se deberan multiplicar las cargas para
realizar el calculo de los elementos estructurales cercanos a la ubicacién de la carga.
(Cirsoc 101, 2005, Cap. 4 —27).

Tabla 2.4. Sobrecargas de uso.

. Carga Carga
Czt;gggla Sub categoria de uso uniforme | Concentrada
(kN/m?) (kN)
C1 | Zonas con mesas y sillas 3 4
C2 | Zonas con asientos fijos 4 4
C3 | Zonas sin obstaculos que impidan el 5 4
libre movimiento de las personas
Zona de como vestibulos de edificios
C| acceso al publicos, administrativos, hoteles,
publico salas de exposicion en museos, etc.
C4 | Zonas destinadas a gimnasios u 5 7
actividades fisicas.
C5 | Zonas de aglomeracion (salas de 5 4
conciertos, estadios, etc.).
Cubierta G1 | Cubiertas con inclinacion inferior a 1 2
accesible 20°
G| unicamente G2 | Cubiertas con inclinacion superior a 0 2
para 40°
conservacion

Fuente: D.B.S.E A.E. 1999
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La cobertura a emplearse es calamina ondulada de acero galvanizado con un espesor de
(0,4—0,8) mm y un peso de 52,00 N/m?, la cual tendra contacto directo sobre la estructura

metalica.

Sobrecarga de balcones volados. Los balcones volados de toda clase de edificios se
calcularan con una sobrecarga superficial, actuando en toda su area, igual al de las
habitaciones con que comunican, mas una sobrecarga lineal, actuando en sus bordes
frontales, de 2 kN/m.

Carga de viento. La accion de viento, en general una fuerza perpendicular a la superficie

de cada punto expuesto, 0 presion estatica, e puede expresarse como:
e = (qp " Ce " Cyp
gb : Presion dinamica del viento.
Ce : Coeficiente de exposicion , variable con la altura del punto considerado.

Cp : El coeficiente edlico o de presion, depende la forma y orientacion de la superficie
respecto al viento, y en su caso, de la situacion del punto respecto a los bordes de esa

superficie, un valor negativo indica succion.

El valor basico de la presion dindmica del viento se obtiene con la siguiente expresion.
q, =05-6-V?

5 : Densidad del viento igual a 1,176 kg/m?®.

V: Velocidad bésica de viento cuya probabilidad anual de ser sobrepasado es de 0,02

(periodo de retorno de 50 afios) que para Bermejo es 37,90 m/s.

Figura 2.4. Mapa de isotacas de viento.
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Fuente: Cirsoc 102, 2001.
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El coeficiente de exposicion ce para alturas sobre el terreno z, no mayores de 200m, puede

determinarse con la siguiente expresion:
co=F-(F+7k)
F =k - In (max (z;Z2)/L)

Tabla 2.5. Coeficientes para tipo de entorno.

Grado de aspereza del entorno Parametros (m)

k L(m) Z(m)

| Bordes de mar o de un lago con una superficie de agua | 0,15 0,003 1,0

en la direccion de viento de al menos 5km de longitud.

Il Terreno rural llano sin obstaculos ni arboles de 0,17 0,01 1,0
importancia.
I11 Zona rural accidentada o Ilana con algunos obstaculos | 0,19 0,05 20

aislados, como arboles o construcciones pequefias.

IV Zona urbana en general, industrial o forestal. 0,22 0,3 5,0

V Centro de negocio de grandes ciudades, con profusion | 0,24 1,0 10,0

de edificios de altura.

Fuente: D.B.S.E. A.E. 1999

Paramentos verticales

Figura 2.5. Zonas en paramentos verticales.
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AL B i cC ‘ , : Planta
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e=min (b,2h)

Fuente: D.B.S.E. A.E. 1999
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Tabla 2.6. Coeficientes de presion exterior cp .

Zona (segun figura), -45° < @ < 45°
2
A (m°) h/d A B C D E
5 -1,2 -0,8 -0,5 08 -0,7
2 10 1 113 13 113 113 _0,5
SO,ZS 13 13 13 017 _0,3
5 -1.3 -0,9 -0,5 09 -0,7
5 1 [13 [13 13 [13 _0,5
<0,25 « “ « 08 -0,3
5 -1.3 -1.0 -0,5 09 -0,7
2 1 [13 [13 15 [13 _0,5
<0,25 « « “ 0,7 -0,3
5 -1,4 -1.1 -0,5 1.0 -0,7
S 1 l 113 13 113 113 _0,5
SO,ZS 113 13 113 113 _0,3
Fuente: D.B.S.E. A.E. 1999
Cubierta inclinada a un agua.
Figura 2.6. Zonas en cubierta inclinada.
a/f“// i
e h
Alzado
T— —
e/d |F
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o/~ G b
e
e/ld |F
. __{ Planta
|, e/10
e=min (b,2h)

Fuente: D.B.S.E. A.E. 1999
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Tabla 2.7. Coeficientes de presion en cubierta a un agua.

Pendiente de la Zona (segun figura) -45° < 0 <45°
i 2
cubierta a A (m?) F G H
510 -1.7 -1.2 -0.6
5o +0.0 +0.0 +0.0
-25 -2.0 -1.2
<1
+0.0 +0.0 +0.0
-0.9 -0.8 -0.3
. =10 0.2 02 0.2
-2.0 -1.5 -0.3
<1
0.2 0.2 0.2
-0.5 -0.5 -0.2
30° =10 0.7 0.7 0.4
-15 -15 -0.2
<1
0.7 0.7 0.4
-0.0 -0.0 -0.0
>
450 210 0.7 0.7 0.6
-0.0 -0.0 -0.0
<1
0.7 0.7 0.6
60° >10 0.7 0.7 0.7
<1 0.7 0.7 0.7
750 >10 0.8 0.8 0.8
<1 0.8 0.8 0.8

Fuente: “D.B.S.E. A.E. ” 1999
2.6.4. Estructura de sustentacion
2.6.4.1. Estabilidad global de estructuras

El disefio los elementos de la estructura principalmente las columnas requiere determinar
si la estructura es traslacional o intraslacional. Para esto el software Cypecad de acuerdo
con los criterios del Ing. Florentino Regalado, establece un método sencillo que para no
ingresar al andlisis de 2do orden, aplica un coeficiente de reduccién de inercia para
determinar los desplazamientos horizontales méximos en las columnas, el mismo que se
aplica mediante la aplicacion del factor de amplificacion de desplazamientos, para el
factor de amplificacion segun el Cédigo Modelo CEB-FIP 1990 se aplica un método de
amplificacion de momentos que recomienda, a falta de un calculo més preciso, reducir las
rigideces en un 50% o lo que es lo mismo, un coeficiente amplificador de los
desplazamientos igual a 1/0.50 = 2.00. Para este supuesto es preciso considerar los efectos

de 2° orden si el factor de amplificacion maximo vy ;< 1.1, aunque se recomienda siempre

su activacion (Florentino, 2001).

Con respecto a la formulacion expuesta en el codigo boliviano de hormigon, el Ing.

Florentino Regalado menciona que el criterio expresado por la formulacion expuesta
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resulta sumamente conservador, asevera que se encuentra absolutamente ajeno y de

espaldas a la realidad fisica de la estructura de edificacion y su comportamiento.

A su vez indica que el portico de un edificio de 7 plantas y 4 vanos sometidos a las cargas
de viento habituales, ni siquiera con una pantalla de 3m de canto y 0,2 m de espesor podria

cumplir la condicidn para que sea intraslacional.
2.6.4.2. Disefio de vigas
Disefio a flexién simple

- Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacién:
Mg
Ha = 51— ¢
d2 by * fca
Donde:
bw : Ancho de la viga
d : Canto atil

fca : Resistencia de disefio del hormigon.

- Seobtiene el valor pim de latabla. 2.8

Si ug < tym NOrequiere armadura a compresion.

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

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

Tabla 2.8. Valores limites.

fy(kp/cm2) | 2.200 | 2.400 | 4.000 | 4.200 | 4.600 | 5.000
fya(kp/cm?) | 1.910 | 2.090 | 3.480 | 3.650 | 4.000 | 4.350

€ lim 0.793 | 0.779 | 0,679 | 0.668 | 0.648 | 0.628
I lim 0.366 | 0.362 | 0.679 | 0.332 | 0.326 | 0.319
O lim 0.546 | 0.536 | 0.467 0.46 0.446 | 0.432

Fuente: Jiménez Montoya “Hormigéon Armado” 2000.



Tabla 2.9. Tabla universal para flexion simple o compuesta

® 103

'3 M w fyd.
0.0891 (0.03 0.0310 D 0.6006 |0.31 0.4133 N
0.1042 10.04 0.0415 0 0.6283 |0.3193 |0.4323 |
0.1181 |0.05 0.0522 M 0.6305 |0.32 0.4338 @
0.1312 |0.06 0.0630 | 0.6476 |0.3256 |0.5030
0.1667 |0.0886 |0.0945 N 0.6618 |0.33 0.5296 4
0.1684 |0.09 0.0960 | 0.7788 |0.3623 |0.5359
0.1810 |0.10 0.1074 0 0.7935 |0.3658 |0.5460 |0.0994
0.1937 (0.11 0.1189 0.8119 |0.37 0.1007
0.2066 |(0.15 0.1306 2 0.8597 |0.38 0.1484
0.2590 [0.159 0.1782 0.9152 |0.39 0.1860
0.2608 |0.16 0.1795
0.2796 (0.17 0.1924 D
0.2988 |0.18 0.2056 0
0.3183 |0.19 0.2190 M
0.3383 (0.20 0.2328 |
0.3587 |0.21 0.2468 N
0.3796 (0.22 0.2612 I
0.4012 (0.23 0.2761 0
0.4234 10.24 0.2913
0.4696 |0.26  |0.3232 3
0.5188 |0.28 0.3570
0.5450 |0.29 0.3750
0.5721 ]0.30 0.3937
Fuente: Jiménez Montoya “Hormigén Armado” 2000.
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1) Con el valor del momento reducido se entra a la tabla 2.9 y se obtiene la cuantia

mecanica de la armadura w. También es posible con la siguiente formula:

w=p (1+w

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

Donde:

A= w- b, - d

w: Cuantia mecénica de la armadura

fya : Resistencia de calculo del acero

Jea
fyd
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As: Area de la armadura a traccion.

3) verificar la cuantia mecanica minima.

Ay = 0.04 - Jea, A,

fyd
Verificacion de la cuantia geométrica minima con o obtenido de la tabla 2.9.
Apin = @ *by -d
La ecuacion que se muestra, s6lo es para secciones rectangulares

Tabla 2.10. Cuantias geométricas minimas en tanto por mil.

Elemento Posicion | AH 215L | AH 420 | AH 500 | AH 600
Pilares (*) 8 6 5 4
Losa (**) 2 1,8 1,5 14
Vigas (***) 5 3,3 2.8 2.3
Muros(****) | Horizontal | 2,5 2 1,6 1,4
Vertical 1,5 1,2 0,9 0,8

Fuente: CBH 87.
Donde:
(*) Cuantia minima de la armadura longitudinal.

(**) Cuantia minima de cada una de las armaduras. Longitudinal y transversal. Las

losas apoyadas sobre el terreno, requieren estudio especial.

(***) Cuantia minima correspondiente a la cara de traccién. Se recomienda

disponer, en la cara opuesta, una armadura minima, igual al 30 % de la consignada.

(****)Cuantia minima de la armadura total, en la direccion considerada. Esta
armadura total debe distribuirse entre las dos caras, deforma que ninguna de ellas
tenga una cuantia inferior a un tercio de la indicada. Los muros que deban cumplir

requisitos de estanquidad. Requieren estudio especial.

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



Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo

Si pim < pa Se requiere armadura a compresion.

HUg — Hiim
1-6

Wsr =

W1 = Wijm — Wy
Donde:

W iim : ESte valor se obtiene de la tabla 2.8.

ws1 : Cuantia mecénica para la armadura a traccion
ws2 : Cuantia mecanica para la armadura a compresion
&: Relacion entre el recubrimiento y el canto dtil

r : Recubrimiento geométrico

Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

fcd

Asy = wsp by ~d 7= As1 = ws1 by -d-

fyd
Donde:

As1 : Area de la armadura a traccion.

As2 : Area de la armadura a compresion.
Disefio a flexion Combinada
Se determina la excentricidad
M; = N; - e
Para seccidn con recubrimientos iguales en ambas caras

d—r
2

e=¢y+

_ Nd'e _ Nd
M= 2 by foa Y44 by f

fcd

fyd

30
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Sild <M iim
We = W — Vg4

Ag = (w— Vg) bwdfc_d
fyd

Sid > Hiim
Ws1 = Wiy + Wsp — Ug

De igual manera que en flexion con armadura a compresion.

6_r
- d
w _ Ha — Hiim
s2 1_6
Ay = woy- by-d-lc2 A = wo-by-d- 12
fya fya

Armadura transversal

El hormigdn y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esté constituida por estribos.

ch = Vd
ch = fvd ' bw d
kg
fa=05 Ve (o)

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 hormigon armado, se debe colocar por lo
menos una armadura minima, asi para el estribo vertical es el 2% de la seccidn transversal

de la pieza multiplica a:.

fea

Astmin = 002 byt - 22
y
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La norma recomienda que la maxima resistencia de disefio del acero transversal tanto en

vigas como en columnas serd de 4.200 kg/cm2.

El esfuerzo cortante de agotamiento por compresion oblicua del hormigdn del alma para

estribos normales a la pieza, viene dado por:

V;)u:OB'fcd'bw'd

Veu-s

Ao =—H% —
s 0'9'd.fyd

2.6.4.3. Disefio de columnas

De acuerdo con la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura hormigonadas
verticalmente, la resistencia del hormigon debe rebajarse en un 10 por 100, 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.

fex
fea =097

C
Disefio de columna a flexién esviada
- Metodo simplificado para flexion esviada

Segun el CBH 87 El célculo de secciones rectangulares sometidas a flexion esviada simple
0 compuesta, con armaduras iguales en sus cuatro (4) esquinas y/o en sus cuatro (4) caras,

puede efectuarse como si se tratara de una flexion recta, tomando una excentricidad

ficticia.
ny h e o h
e, =e ey T con — =2+
vy * b ex b
M M
Donde: e, =~ e, =22
Ng Ng

B: Es una constante cuyos valores se indican en la tabla siguiente y corresponden a

cuantias mecanicas normales y cualquier tipo de acero.

Se recuerda que, en piezas sometidas a compresion simple, la deformacion de rotura del
hormigon deformacion de rotura del hormigén toma el valor 2 por mil, lo que limita el

aprovechamiento de la resistencia de calculo para el acero, al valor de la tensién
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correspondiente a dicha deformacion en el diagrama del acero empleado. Por ejemplo,
para el acero de dureza natural, serd 420 MPa. (Comision Permanente de hormigdn
Armado,CBH-87, p.41, 1987).

Tabla 2.11. Valores de {3 para el calculo de la excentricidad Ficticia.

\J 0 01/02 03|04 1|05|06 0,708 /]09 |=1
p |05 0607|0809 (08|07 |06 050505

Fuente CBH 87

— Na

" heby - fea

Con la excentricidad ficticia calculada se disefia como si fuera flexion combinada.

Ug

- Meétodo de abacos en rosetas

Otro meétodo también aplicable al disefio de columnas con flexion esviada es el de la

utilizacion de abacos adimensionales en rosetas

Del mismo modo que en flexidn recta, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccion
un conjunto de diagramas de interaccion (N, M), aqui se logra un conjunto de superficies
de interaccion(N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas que
resultan al cortarlas por planos N=cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de
estos gréaficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado
lugar a la denominacion en roseta). Si ademas se preparan en forma adimensional,
llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, px, Hy), son validos para una seccion
rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigon
(Montoya, 2000, p. 320). Para poder observar las rosetas, ver el libro de hormigon armado
de Jiménez Montoya.

Momento reducido:

_ Ng-er
SRURR
Axial reducido:
Ng
v

“heb-fe
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Figura 2.7. Abaco en roseta tipo.

ACERO
= M, U, = M, 4 M, B400SoB500S
Aa-f,y Agbef,y 4.
at 400 < fyk < 500 Nimm2
Ny ATy
= w =" ) -~
Aoty Ao @ |AN AT, A =a-b
Ld e
si Me> My 2 My=H o He= W, aLLdD T, A =4-A
si Ma<Hy = M=} He=H ——b—o
e i : d,=010a;d,=0,10b
0.4 03 02 0.1 g 0,1 02 03 T 04
iH,:.I" =04] R by v = ool
4 04
i =06} T {v = 0.0H
3 L
0,2
5 :, H H
. T
1 g a Hih i a1
'-'--"F-ﬂ' "
z - i
] :1.. III Ju : r 1 i II 1 lli.: i)
i3 e R =
i T K I (1
raall “:T| ",.
1 i T 0,1
b 5 o
=
2 F7 0.2
3 03
i =0.8] {v=14H
2 s
et i OENSiSsHice
04 0.3 032 a1 0 0,1 0.2 0.3 04

Fuente: Montoya Jiménez “Hormigén Armado” 2000.
De los dbacos en rosetas se determina la cuantia mecanica w, para luego determinar:

A=w-b-h-Lo
fyd

Comprobacion a pandeo
- Esbeltez geométrica y esbeltez mecanica.

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag = Lo/h
entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y la

esbeltez mecénica a la relacion A=fo / ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro {,
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de la seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que i. =+/I/A, siendo 1 y A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la

seccion del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la Norma Boliviana de

Hormigdn Armado son los que se mencionan a continuacion:

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

comprobacién a pandeo.
e Para esbelteces mecénicas 35 <A < 100, puede aplicarse el método aproximado.

No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigon armado con esbelteces

mecanicas A > 200.
- Longitud de pandeo

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

del mismo.

Para estructuras traslacionales e intraslacionales es necesario determinar el valor de ya y

P en los extremos de la columna.

El factor Y en un extremo de la columna es igual a la suma de las rigideces X(£7 /L) de
las columnas que concurren en ese nudo, incluyendo la columna en consideracion,
dividida entre la suma de todas las rigideces de las vigas que concurren en el nudo.
Después de calcular estos valores, se obtiene el factor k de longitud efectiva trazando una
linea recta entre Yya y Ps. El punto de interseccion de esta recta con el eje medio del

nomograma da el valor de k. Puede verse que los factores y usados para entrar a los
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nomogramas estan en funcién de las rigideces relativas. Si tenemos una columna muy
ligera y flexible y trabes muy rigidas, la rotacion y el movimiento lateral de los extremos
de la columna se aminoraran considerablemente. Los extremos de la columna tendran una
condicion cercana a la de empotramiento, por lo que los valores ¢ y los valores k

resultantes seran pequefios (Jack C. Mc Cormac, 2011).

Obviamente, si el inverso ocurre, es decir, columnas muy rigidas con trabes flexibles, los
extremos de las columnas giraran casi libremente, acercandose a la condicion de una

articulacién. Consecuentemente, tendremos valores grandes de { y k.

Tabla 2.12. Coeficientes de pandeo para elementos aislados.

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

Fuente: CBH 87.

Figura 2.8. Nomograma para estructuras intraslacionales y traslacionales.
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Fuente: CBH 87
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Excentricidad accidental

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

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

h/20 6 b/20

eaz{ 2 cm.

h: Canto total en la direccidn considerada
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

Donde e es el mayor de los valores de excentricidad accidental y excentricidad de inicial.

Excentricidad total
er =e,+ef

Con el valor de er y el axil N se determina en momento M para disefiar como flexion

combinada.
Cuantia limite

La norma Boliviana de hormigdn armado recomienda para las armaduras longitudinales
de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo que estan
colocadas en dos caras opuestas, A1 y A, las siguientes limitaciones:
Al 'fyd Z 0,05 'Nd
Ay - fya = 0,05 N,
Aq 'fyd <05 'Ac-fcd
A 'fyd <05 A 'fcd

Que para el caso de compresion simple, con armadura simétrica, se limita en la forma:
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Agfya 201Ny

A 'fyd < Ac - fea

Armadura transversal de columnas

En la norma se especifica que el diametro de la armadura transversal debe ser al menos
igual a 6 mm, o a la cuarta parte de didmetro maximo de las barras longitudinales

comprimidas.

La separacion de los estribos no debe sobrepasar a la menor de las tres cantidades

siguientes.

- 12 veces el didametro minimo de las barras longitudinales. (Esta separacién cominmente

es cambiada a 15 cm por motivos constructivos).

- la menor de las dimensiones del nucleo de la seccién, limitado por el borde exterior de

la armadura transversal.
-30 cm.
2.6.5. Sistema de graderias

Las graderias estan previstas para ser vaciadas in situ con seccion L, seran disefiadas como

con el método simplificado con diagrama rectangular del area de compresion.

Figura 2.9. Ancho eficaz de ala a) Comprimida b) Traccionada.

bw ¢—

=
7w
1

1
1
# bw %P Des

a) b)

Fuente: Varona Moya “Apuntes de Hormigén Armado” 2012.

Ancho eficaz del ala comprimida en vigas de borde.
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Lo
be = by + 75 < b

Ancho eficaz del ala traccionada en vigas de borde.
ber = by +4-hey < by
Donde:
be: Ancho eficaz del ala comprimida.
bw: Ancho del alma o nervio de la seccion.
b: Ancho del ala comprimida.
bet: Ancho eficaz del ala traccionada.
hts: Espesor del ala traccionada.
bt: Ancho del ala traccionada.

lo : distancia entre puntos de esfuerzo flector nulo, los cuales pueden considerarse fijos
para todas las combinaciones de carga. Pueden asimismo, obtenerse a partir de las leyes

de momentos debidos a cargas permanentes.

Figura 2.10. Puntos de inflexion en vigas continuas.

T;zﬁa 0, 15'l2ﬂ TO' 15:(lp+ MT "M"

‘ l—a, 7-12—1 ‘ 0,851
b

¥ Lz ES

Fuente: Varona Moya “Apuntes de Hormigéon Armado™ 2012.
2.6.6. Sistema de entrepisos

El sistema de entrepiso seré de losa reticular con casetones de plastoform. Segun el Ing.

Florentino Regalado, se debe considerar el uso de losas reticulares a partir de luces
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superiores a los 6m, En este caso por la existencia de cargas importantes, se hace necesario

Su uso.

El disefio es similar al de una viga,para lo cual se toma un ancho de 1m, dependiendo de
los casetones disponibles en el mercado. Ademas se dispondra de armadura de reparto, la
cual resistird 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.

En la losa de hormigon y en direccién perpendicular a los nervios se colocara una
armadura de reparto constituida como méaximo de 30 cm y cuya area Ar en cm?m cumplira

con la condicion.

50 - hy _ 200

fsd B fsd

A=

2.6.7. Fundaciones
Disefio de zapatas aisladas

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

hormigon es muy dificil.

Figura 2.11. Calculo a flexion de una zapata flexible.

a
1 J—
V /[ﬁ
0.15

o T
4

—
—_— e

a n‘

1 } . }
}

it

Fuente: CBH 87.

Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.- Las dimensiones a y b de

la planta de la zapata se determinan en funcion de la tensién admisible para el terreno:
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N+P
Oadm = a-b

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En principio,
para el peso propio se podra tomar un valor del orden del 5% a 10% de N.

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

Determinacién de las armaduras de traccion. En el caso de zapatas flexibles, aquellas
en las que el mayor de sus vuelos cumple la condicion v > 2 - h, la determinacion de la
armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexién en ambas direcciones.

Para ello puede usarse las tablas, abacos y formulas simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los paramentos

del soporte de hormigon, 0.15 - a, y 0.15 - by, respectivamente (Figura 2.11).

Si la carga sobre la zapata es centrada, el momento de célculo en la seccion 1-1, debido a

la carga del terreno o; = N/(a - b) (Figura 2.11), es:

Yr-N

Mgy = ﬂ(a _za" +0.15 - ao)2

Para la determinacion de la armadura se emplea la formula simplificada.

Mcd
=TT, w=p(1+p U=As fya=w b d feq
A=w-b-d-Le
fyd
Amin = Pmin b - d Pmin = 0,0018

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

consideraciones de adherencia.
Comprobacion al cortante y al punzonamiento
Zapatas rigidas (v < 2h en ambas direcciones)

Cuando el vuelo sea v < 1,5 b, la comprobacion se efectlia a punzonamiento por secciones
independientes .Asi, la seccion de referencia 2 - 2 se sitla a una distancia d/2 del
paramento del soporte, su ancho es by + d <b, y su canto d> < 1,5 va.
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La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuando, segun el area

tributaria, sea:

Ye*N (b+b,+d) (a—a,—d)
a*b’ 4

<2 foa*(by+d)-d;

Cuando el vuelo sea v > 1,5 b (zapatas estrechas), la comprobacion se efectla a cortante
en la seccion separada una distancia d del paramento del soporte, de ancho b y canto ds.
Debe ser:

yf-N(a—ao
a'b 2

—d) < ds- fra

Figura 2.12. Secciones para verifiacion a punzonamiento.

4 /
Ex - Pt
4+d/2 F ﬂq—+ di2 %F _j_ ‘ 3 ] P (J
| . |

$

Fuente: CBH 87.
Zapatas flexibles (v > 2h en alguna direccion principal)

En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacion: a esfuerzo cortante
y a punzonamiento. La comprobacion a cortante es idéntica a la indicada para las zapatas
rigidas en el apartado anterior. Esta comprobacion debe efectuarse en la seccion 3-3
cuando sea a - ao > b - bo (Figura 2.12); en caso contrario se comprobara en la seccion
ortogonal.

La comprobacién a punzonamiento se efectda, como en las placas, en la seccion critica
Ac formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los paramentos del soporte
(Figura 2.12), es decir, en la seccién Ac = 2 (a,+ d + b + d) d». La zapata se encuentra en
buenas condiciones de punzonamiento cuando sea:

Vs N
a-b
En el caso de soportes muy alargados (ao > 2bo).

(a-b—(ap+d) (b, +d) <2 -As" foq
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fya =05 (1 + Zab") - fea

(0]

La comprobacion de adherencia
Se efectla en las mismas secciones de referencia, 1-1y 1'-1', tomadas para la flexion
(Figura 2.11). En el caso de soportes de hormigén, el cortante de céalculo en la seccion 1-

1es:

_ ch'lN (5= +015-a,)

Vv
d 2

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

Va
Tb:O’g_d_n_n_wsfcd:ki/fcd

En donde n es el naimero de barras de diametro ¢, y k una constante con el valor k=0,95
para las zapatas rigidas, y k = 2,00 para las flexibles.

Comprobacion al vuelco
a
(N+Pzap)-§ > (M+V-h)y,

_(N+Pzap)-a/2
 M,+V,-h

(N +PBp)-b/2
Y = =
Mb + Vb " h

Ya > 1,5

1,5

Donde:

N, M, V: Esfuerzo normal, momento flector y esfuerzo cortante.
a : Ancho de la zapata.

h : Altura total de la zapata.

y1: Coeficiente de seguridad al vuelco (1,5).

Comprobacion al deslizamiento
(N+P.Pyyy)-tangg >y, V

Para suelo sin cohesion:

N+ P.P. -tan
v, = ( Z;p) Pa > 15
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Para suelo cohesivo:
A- Cd >y, V

A'Cd
V

Y2 = = 15

Donde:

N, V: Esfuerzo normal y esfuerzo cortante.
2 . . / .
Pa=3"¢ ¢ Angulo de rozamiento interno de célculo (minorado).

C; = 0,5-C : Valor de calculo (minorado) de la cohesion.
A: Superficie de la base de la zapata.
y,: Coeficiente de seguridad al deslizamiento (1,5).

2.6.8. Estructura metélica

Disefio de miembros a traccion

La resistencia nominal a la traccion, Ty, se debe determinar de la siguiente manera:
Th=AnFy ¢t = 0,95

Donde:

Th: Resistencia nominal del miembro cuando esta traccionada.
An: Superficie neta de la seccion transversal.
Fy: Tension de fluencia de calculo.

Disefio de miembros a compresion

Para los elementos uniformemente comprimidos con un rigidizador de borde se utiliza:
1. determinacion de la resistencia.

Caso 1 para w/t >S/3

la = 0, no requiere rigidizador de borde.

B=w

ds = d's para labio rigidizador simple.

Caso 2: Para S3<w/t<S



= k
- | 4
lo =399 | 20t
Is
C,=—<1
Cl=2_CZ

k:CZn'(ka_ku)+ku

Caso 3: paraw/t > S
I, =115 |-=|+5

C1, Ca, b, k, ds, As se calculan de acuerdo con el caso 2 con n= 1/3.
ku = 0,43 para el alma.
La resistencia axial nominal Py, se debe calcular de la siguiente manera:
P,=A4,F,
¢c=0,85
Donde:
As: Superficie efectiva a la tension Fy.
Fn: Se determina de la siguiente manera.
Paral. < 1,5
F, = (0,658%")- f,

ParaA. > 1,5

Donde:
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Fe: La menor de las tensiones de pandeo elastico flexional, torsional y torsional flexional.

» El esfuerzo de pandeo por flexion viene dado por:

n?-FE

Fe = =

Fey: Esfuerzo de pandeo por flexion.
E: Médulo de elasticidad longitudinal del acero.

A: coeficiente de esbeltez

k: Factor de longitud efectiva.
L: Longitud del miembro.

r: Radio de giro de la seccidn transversal.

» El esfuerzo de pandeo por torsion se calcula con la siguiente ecuacion.

_ U [ TE Gy
= a | Y e

Donde:

ot : Esfuerzo por pandeo torsional.

A: Area de la seccion.

ro: Radio de giro polar de la seccion transversal.

G: Modulo de elasticidad transversal.

J: Constante de torsion de St. Venant de la seccion trasversal.
Cw: Constante de alabeo torsional de la seccidn transversal.
k¢ : Factores de longitud efectiva para torsion.

L: : Longitud no arriostrada para torsion.

« EL pandeo flexo torsional se determina con la siguiente ecuacion.
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Feftzﬁ[(ax-}'gt)_\/(o_x-l'at)z_4'ﬁ'0x'0-t]

Donde:
Fer: Esfuerzo por pandeo flexo torsional.
ot : Esfuerzo por pandeo torsional.

ox . Esfuerzo por pandeo flexional en el plano X.

)

Disefio de miembros a flexion y corte.

En el método LRFD para vigas con almas no reforzadas, la resistencia flexional requerida,
My, y la resistencia al corte requerido, V., deben satisfacer la siguiente ecuacion de

interaccion:

2 2

(¢b1\/-1111wn) + (gvaTLVn) =1

El momento de fluencia efectivo en base a la resistencia de la seccion, My, se debe

determinar de la siguiente manera:

Donde:
Fy: Tension de fluencia de célculo.

Sx: Mddulo elastico de la seccion efectiva calculado con la fibra extrema comprimida o

traccionada a Fy,.
La verificacion a corte se realiza con la siguiente expresion.

Para:

Vo=06"F h-t

¢v: Factor de minoracion de resistencia a cortante igual a 0,1.
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¢b : Factor de minoracion de resistencia a flexion igual a 0,95.

t : Espesor del perfil metalico.
Disefio de unidn soldada.

La resistencia nominal, Py, de una soldadura de ranura en una unién a tope, soldada desde
uno o ambos lados, se debe determinar de la siguiente manera para la solicitacion a

Traccion o compresion normal a la superficie efectiva o paralela al eje de la soldadura.
Ph=L"- te- Fy
Donde:

Pn: Resistencia nominal de una soldadura de ranura.

L: Longitud de la soldadura.

Te: Dimensidn efectiva de la garganta de una soldadura de ranura.

Fy: Limite de fluencia minimo especificado del acero base de menor resistencia.

Disefio de placa base

Figura 2.13. Placa base.

E
ko
1T "
Z

[ A 0.2%d
& J/m

bodkhnd

0.20k+
Fuente: Jack Mcormac “Disefio de estructuras de acero” 2013.

El disefio de la placa base que sirve de apoyo a la estructura metalica e interactda con el

hormigon, tiene el siguiente procedimiento.
Se determina el area de la placa base con la siguiente expresion:

Py

A=——T7"—7
1:7'®c'fc

Donde:
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Tu: Fuerza de traccion.
f 'c: Resistencia caracteristica del hormigon.

La dimension N esté limitado por el acho de la viga.

Donde:

t : Espesor de la placa de acero.
Pu: Fuerza de compresion.

fy: Tension de fluencia del acero.
Célculo del perno de anclaje

En el caso de apoyo sometido a traccion, se calcula el area de anclaje de la siguiente

manera:

Ty
0,75 - @, - F,

Areq =
Donde:
Areq: Area requerida de anclaje para resistir a tension.
Fu: Tension altima del acero.

¢t : Factor de minoracion de resistencia a tension del material de anclaje igual a 0,75.

Segun el area minima requerida se compara con el area de perno de anclaje para luego

determinar la cantidad de pernos necesarios.
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Por otro lado, para evitar el descascaramiento del recubrimiento del hormigon armado, se
debe verificar que la distancia desde el centro del perno hasta el borde de hormigdn sea

mayor o igual a 0,4 de la longitud de anclaje hef.
También se debe verificar que el area critica de falla del hormigdn A sea menor a Ano.
Ano1 =9 - hef2

Ano1: Es la proyeccion rectilinea de una superficie de falla a 35 grados sobre la superficie

de hormigdn, con sus lados a una distancia de 1,5 her de la linea de centro del anclaje.

An: Es la proyeccion rectilinea de la superficie de falla a 35 grados sobre la superficie de
hormigon, con sus lados a una distancia de 1,5hef de la linea de centro del anclaje o grupo

de anclajes, o limitada por los anclajes adyacentes y/o los bordes libres.
2.6.9. Estructuras complementarias

Disefio de rampas y escaleras. El disefio estructural de las rampas se realiza de la misma

forma que una viga, simplemente se toma un ancho unitario (1m).
2.6.10. Presupuesto y cronograma de ejecucion de la obra

Para determinar el presupuesto de la obra es necesario realizar el analisis de precios
unitarios, que se calculan para cada uno de los items en base a las especificaciones técnicas

y planos, juntamente con los volimenes de obra.

Los elementos que componen un precio unitario son: materiales, mano de obra, equipo,

maquinaria y herramientas, gastos generales y administrativos, utilidades, impuestos.

El formato de precios unitarios lo establece el Modelo de Documento Base de
Contratacion para la Contratacion de Obras en la modalidad de Licitacion publica,
Aprobada por el ministerio de Economia y Finanzas Publicas mediante Resolucion
Ministerial N° 262 de fecha 5 de julio de 2009, en el marco del decreto supremo N° 181
de Normas Bésicas del Sistema de Administracion de Bienes y Servicios.

Las incidencia empleadas en los analisis de precios unitarios son: beneficios sociales
como el 55% de la mano de obra, herramientas menores como el 5% de la mano de obra,
gastos generales y administrativos el 10%, y como utilidad el 10%, los impuestos tendran
un valor de IVA del 14,94% y un valor de IT de 3,09%.
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El cronograma de ejecucion se determina segun los volimenes de obra, situacion y la

cantidad de cuadrillas a utilizar para ejecutar cada actividad.
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CAPITULO 11l
3. INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Analisis de Levantamiento Topografico

Se realizd el levantamiento topogréafico en el lugar de emplazamiento de la estructura,
denominado Complejo educativo multideportivo de Bermejo. Como se muestra en la
figura no se presentan desniveles de terreno considerables, puesto que el mismo se
encuentra al lado del campo de futbol que se encuentra nivelado. La zona de color azul

indica la posicion de la estructura.
Los datos del levantamiento se encuentran en el anexo 1.

Figura 3.1. Levantamiento topogréfico.
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Fuente: elaboracién propia.

6

3.2. Andlisis de estudio de suelo

El estudio de suelo fue otorgado por la alcaldia del municipio de Bermejo, debido a ciertos
inconvenientes para realizar este estudio, el cual se encuentra especificado y respaldado
por la autoridad de la Unidad de deportes en los documentos anexos. La alcaldia del

Municipio de Bermejo realizé la entrega de un estudio de suelo de la obra colindante



53

denominada Hospital Virgen de Chaguaya, en el documento de entrega, el director de obra

respalda que el estudio de suelo es adecuado para realizar este proyecto de grado.

En vista que este estudio fue elaborado por el laboratorio de la UAJMS, el documento fue
corroborado y validado por el encargado de Laboratorio de Suelos, cuya documentacion

también se encuentra en los anexos.

El estudio de suelo indica una capacidad admisible de 2,60 kg/m? a una profundidad de 2
m. Segun el Sistema unificado SUCS se clasifica como CL: arcilla de baja

compresibilidad.

Analisis de capacidad portante con el método de mecanica de suelos

Cohesion segin numero de golpes en campo del SPT.

Tabla 3.1. Correlacion N del SPT y la resistencia a la compresion no confinada qu.

RESISTENCIA qu (kg/cm?) N
Muy blando 0-0,25 0-1
Blando 0,25-0,5 2-4
Medio 05-1,0 5-8
Firme 1,0-2,0 9-15
Muy firme 2,0-4,0 16-31
duro >4,0 >31

Fuente: INVIAS “Manual de disefio de cimentaciones” 2012.

El numero de golpes en campo de lamuestra M1 es 21y de la muestra M3 es 23, muestra
M2 se descarta porque presenta un numero de golpes muy elevado, es probable que se

haya realizado en una capa rocosa.

Tomando el menor valor (N= 21) e interpolando de la tabla 3.1 se obtiene q'v = 2,67

kg/cm? (resistencia a la compresion no confinada).

Posteriormente, la cohesion se determina segun la siguiente relacion:
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El angulo de friccion de una arcilla depende del estado en el que se encuentra en el campo,
ya sea suelto consolidado, himedo, entre otros. Lo que hace suponer que puede ser muy

variable.

Es por esto que se adopta un angulo de friccién de 0° como si la situacion fuera la mas

desfavorable.

Tabla 3.2. Factores de capacidad de carga de Terzaghi.

¢ | Ne [Ng [N |¢ [Ne [Ng [Ny
0 57 1 0 26 27,09 14,21 9,84

1 6 11 0,01 27 29,24 15,9 11,6

2 6,3 1,22 0,04 28 31,61 17,81 13,7

3 6,62 1,35 0,06 29 34,24 19,98 16,18
4 6,97 1,49 0,1 30 37,16 22,46 19,13
5 7,34 1,64 0,14 31 40,41 25,28 22,65
6 7,73 1,81 0,2 32 44,04 28,52 26,87
7 8,15 2 0,27 33 48,09 32,23 31,94
8 8,6 2,21 0,35 34 52,64 36,5 38,04
9 9,09 2,44 0,44 35 57,75 41,44 45,41
10 9,61 2,69 0,56 36 63,53 47,16 54,36
11 10,16 2,98 0,69 37 70,01 53,8 65,27
12 10,76 3,29 0,85 38 775 61,55 78,61
13 11,41 3,63 1,04 39 85,97 70,61 95,03
14 12,11 4,02 1,26 40 95,66 81,27 115,31
15 12,86 4,45 1,52 41 106,81 | 93,85 140,51
16 13,68 4,92 1,82 42 119,67 | 108,75 | 171,99
17 14,6 5,45 2,18 43 134,58 | 126,5 211,56
18 15,12 6,04 2,59 44 151,95 | 147,74 | 2616
19 16,56 6,7 3,07 45 172,28 | 173,28 | 325,34
20 17,69 7,44 3,64 46 196,22 | 204,19 | 407,11
21 18,92 8,26 4,31 47 224,55 | 2418 512,84
22 20,27 9,19 5,09 48 258,28 | 287,85 | 650,67
23 21,75 10,23 6 49 298,71 | 344,63 | 831,99
24 23,36 11,4 7,08 50 3475 415,14 | 1072,8
25 25,13 12,72 8,34

Fuente: Braja M. Das “Fundamentos de ingenieria de cimentaciones “2012.
Con estos valores podemos determinar la capacidad admisible del terreno segiin Terzaghi.
Datos
¢ = 130,43 kN/m?
¢ =0° Ne=5,7 Ng= 1 N,=0

Di=2m FS=3 B=215m y=18kN/m3



qu=13c*N.+q-N;+04-y-B-N,
kN kN kN

qy =1,3-130,43 —-57+18 —-2m-1+0,4-18 —-2,15m" 0
m m m

kN
Gu = 100249 —

1002,49 XN

kN
= du M- = 334,16 —.
m

qadm_ﬁ_ 3
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El cual es mayor a la capacidad portante adoptada, que es 260 kN/m? por tanto el disefio

se realiza a favor de la seguridad.

3.3. Disefio de Elementos de Hormigén Armado
3.3.1. Viga L (peldafio)

Tramo de verificacion: tramo 4 figura 3.15

Figura 3.13. Seccion de viga peldafio.
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Fuente: Elaboracion propia.
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Propiedades geométricas.

b=0,80m hi=0,1 m
h=0,55m bw=0,1m
r=0,025m L=555m

d=0,525m Ac=0,115 m?



Figura 3.14. Envolventes de fuerzas internas del software Ram Elements.
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Fuente: Elaboracion propia.
Combinacion de sobrecarga para un ancho de 0,7 m

Figura 3.15. Hipotesis de sobrecarga para un ancho de 0,7 m

5,25 (kN./m>

LT LT L L LT

S S S I, |
5,25 (kN./m> 5,25 <N./m>
D
L 5.50m L 5.50m L 5.50m L 5.55m 1
5,25 kN./m> 5.25 (kN./m>
o o e .

L .S0m L .S0m L .S0m L .S5m !
Fuente: Elaboracion propia.

Sobrecarga con factor de impacto.
Q" = 7,50 KN/m?

Q =0,70m - 7,50 KN/m?= 5,25 KN/m
Carga de viento.

Wp" = 0,69 kN/m?

Wp = 0,7m-0,69 kN/m?=0,48 kN/m
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Disefio de viga L con momento positivo (+)
Datos

My =39,10 kKN.m

Vy = 46,70 kN

fo = 25.000 kN/m? Yc=15
fyk = 500.000 kN/m? vc=1,15
fed = 16.666,67 KN/m? v¢=1,8

fya = 434.782,61 KN/m?

Determinacion del momento resistente del ala en compresion.

L
be=b, +—<b

b, = 0,1m + 2222
10

b, = 0,66m < 0,80m
Mo = 085" f.q- b hs-(d—05"hy)

< 0,80m

kN
Mo = 0,85 - 16.666,67W- 0,66m-0,1m-(0,525m — 0,5-0,10m) = 440,76 kN.m
Momento de la parte comprimida de la seccién cuando la fibra neutra es x = 0,45-d
Mm =085"foq" [(be — by) - hs - (d—0,5-hs) + (0,375-d? - by,)]

kN
Mm = 0,85 - 16.666,67W- [(0,66m — 0,1m) - 0,1m - (0,525m — 0,5 - 0,10m)

+(0,375 - (0,525m)? - 0,1m)] = 519,89 kN.m
Verificacion Mu<Mo — 39,10 kN.m < 440,76 kN.m

El bloque de compresiones cae en el ala.

Determinacion de armadura

Mu 39,01 kN.m

=7 2. =
b-d* fea  (g85m- (0,525 m)2-16.666,67%

" = 0,013

w=pu-(14+u)=0013-(0,013+1) =0,013



fra 1666&675%-
As=w'b-d-=—=0,013-0,80m"-0,425m - 1;clN = 2,12 cm?
yd 434.782,61 —
m
Ag min = 0,0028 - Ac = 3,50 cm?
Usar: 3@ 12 enlacaraentracciony 1 @ 12 en la cara opuesta.
Disefio por cortante
@ =6 mm A1z = 0,28 cm?
Fya = 420.000 KN/m?2,
Npiernas =2 Asc= 0,56 cm?
kN kN
Foq = 0,5 /f.40,5" /16.666,67W = 645,50 —
kN
Veu = foa* bw - d = 645,50 —- 0,1m - 0,525m = 33,89 kN
kN

Vi1 =03 fea~ by - d = 0,3+ 16.666,67—-0,1m - 0,525m
V1 = 262,50 kN
Verificacion Vi< Vu — 46,70 kN < 262,50 kN
Vsu=Vg4- Ve =46,70 KN — 27,43 kN = 12,81 KN

09 Ay, +d-f., 09-056cm?-0,525m - 420.000 2%
s = d _ = 087m

Ve, B 10.000 - 12,81 kN

Disposicion del espaciamiento

e s$<0,3m
e §<085-d — $<0,85-0425m — s<036m
e §s§<3b — s<301lm — s<0,3m

Espaciamiento final
s=0,3m.

Usar estribos de @ 6¢/30
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Disefio de viga L con momento negativo (-)

Datos

M, =-45,43 kN.m vi=1,8

Vy = 46,70 kN Ye=15

Fex = 25.000 KN/m? vs=1,15

Fyk = 500.000 kN/m? Fed = 16.666,67 KN/m?,
Fya = 434.782,61 kN/m?

b=0,80m h=0,55m
r=0,025m d=0,425m

hf=0,1m bw=0,1m

L=555m Ac=0,12 m?

Determinacién de la armadura a flexion

Mu 45,43 kN.m 0.099
K=1"2.7 = =Y
b-d? fea 01 m- (0,525 m)?-16.666,67
m

®=pu-(1+ ) =0099-(1+0,099) = 0,11

£ 16.666,67 LY
As=w-b-d-=£=0,11-0,1m"0,425m - "lk]\,=2,19cm2

fya 434.782,61

Agmin = 0,0028 - Ac = 3,50 cm?

Usar: 3@ 12 enlacaraentracciony 1 @ 12 en la cara opuesta.

Usar estribos de @ 6¢/30

Figura 3.16. Seccidn transversal con refuerzo de los peldafios.
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Fuente: Elaboracion propia.



3.3.2. Disefio de viga Inclinada
La viga inclinada a verificar es: Viga Entrepisol (P30) - Palco (P20)

Flexo compresion

Datos

N=286,74 kN M=- 439,86 kN.m
V=445,37 kN

b=0,30m h=0,70m
d'=0,025m d=0,675m

Excentricidades.

M; 439,86 kN.m

=4 T 153
%o =N, T 286,74 kN m
d—d 0,675 m — 0,025 m
e=e0+T=1,53m+ > =186m
N, -e 286,74 kN - 1,86 m 03
Ha =302 7 = =0,
b-d® fea  30m-(0,675m)?- 16.666,67%\2/
N, 288,74 kN 0 082
Vg = — = =90,
b-d-fea  030m-0,675m- 16.666,67%
Ua < Uiim - 0,23 < 0,252

No necesita armadura a compresion.

w=p-(1+u) =023-(1+0,23) =0,29

(W=vg) by "d foq (0,29 -0,082)-0,30m - 0,675 m - 16.666,67%\2,

Ag
fya 434.782,61 %\2’

A, = 0,001605 m? = 16,05 cm?
Usar: 6 @ 20.

Disefio por cortante

fya = 420.000 kN/m?
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a=90° B=45°
=8 mm N piernas= 2
Aiz=0,5 cm? Asc=1 cm?

kN kN

kN
Veu = foa " by d = 645,50 —-0,30m - 0,675m = 130,71 kN
Agotamiento por compresion oblicua.

cotg f + cotg «
1+ cotg?pB

V1 =06"fq:by-d-k

Figura 3.17. Equilibrio de fuerzas cortantes
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Fuente: Garcia Meseguer “Hormigén armado”2009.

cotg f + cotg «

Vu1=06"fq by d-k-

1+ cotg?p
286,74 kN — 1 cm? - 420,000 <Y
cd Ac 10.000 - 0,30m - 0,70m U e

Para0 <6< 0,25 fqusar k = 1 +%
cd

0 < 136543 < 4.166,67 %
m m m

136543 X

— m= _
k=1+ N 1,08
16.666,67W
cotg 45 + cotg 90

1+ cotg?45

kN
V1 =06 16.666,67W- 0,30m-0,68m- 1,08 - = 1095,45 kN
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Verificacion Vg < Vu1
445,37 kN < 1.095,45 kN
Vsu=Vq- Vo= 445,37 KN — 130,71 kN = 314,66 kN

094y df,, 091 cm2-0,675m-420.000%

s= = =0,08m
Veu 10.000-315,09 kKN !

Adoptamos 7 cm (célculo Cypecad)

Usar: 1e @ 8 ¢/7 cm.

Figura 3.18. Refuerzo de viga inclinada.
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Fuente: Elaboracion propia.
3.3.3. Disefio de viga horizontal

La viga a verificar es: planta alta -viga 106 entre P46 - P64.

Datos

My =-230,68 kN.m (apoyo) vi=1,8

V= 252,00 kN (apoyo) ve=15

fo = 25.000 kKN/m? vs=1,15

fyk = 500.000 kN/m? fod = 16.666,67 KN/m?.
fyo = 434.782,61 kN/m?

b=0,30m h=0,50m

r=0,025m d=0,475m
L=530m Ac=0,15 m?

Determinacién de la armadura a flexion



Mu 230,68 kN 020
K=3"az2. 7 — =Y
b-d* fea  030m- (0,475 m)? - 16.666,67%
®=p-(1+pu)=0204-(1+0,204) = 0,239
‘o 16.666,67 Y
As=w-b-d-*%=10,239-0,30m-0,475m - TI?N = 13,05 cm?
fya 434782,61

Agmin = 0,0028 - Ac = 0,0028 - 0,15 m? = 4,20 cm?

Usar:4320+190 16

Disefio por cortante
@ =8 mm. A1z = 0,50 cm?.
Fyd = 420.000 kN/m?

Npiernas =2
Asc= 1,0 cm?

kN kN
Foq=05fq =0,5" 16.666,67— = 645,50 —

kN
Vew = foa* by *d = 645,50 — - 0,30m - 0,475m = 91,98 kN

kN
Var =03 foa by - d = 0,3+ 16.666,67 - 0,30m - 0,475m = 750 kN

Verificacion Vg < V1
252 kN < 750 kN
Vsu=V4- V=252 kN — 91,98 kN = 160,02 kN

09-A, -d-f 0,9-1cm2-0,475m-420.000k—N
sc yd m2

Ve B 10.000 - 160,02 kN

s = =0,11m

Disposicion del espaciamiento

e 5<0,30m
e §<085:d —» $<0,85-0425m — s<036m
e s<3b — s<090m

Espaciamiento final (resultado de Cypecad).
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$=0,20m

Usar @ 8 c/10

Figura 3.19. Detalle de seccion de viga horizontal.
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Fuente: Elaboracion propia.
3.3.3. Disefio de zapata (P36)

Figura 3.20. Convencion de signos en zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Datos

N = 849,78 kN. v¢=1,8

My = 0,85 kN.m ve=15

My = 1,35 kN.m vs= 1,15
Vx=1,51 kN r=0,05m

Vy = 6,25 kN preae = 25 KN/ m®

fo = 25.000 kN/m? 2,=0,35m



fy = 500.000 kN/m? bo=0,3m
Fed = 16.666,67 KN/m? Gadm = 260 KN/m?
Fya = 434.782,61 KN/m?

Estimacion del peso de la Zapata.
P =0,055-N
Nt = 849,78 kN-0.055=896,52 kN.

Area necesaria

Ne _ 896,52kN
Ogam 260

a=b=+vA=.345m2 =1,86m

Luego de iterar se adopta:

A= = 3,45 m?

a=215m b=215m A= 4,62 m?
Excentricidad de cargas.

M, 0,85kN.m

N T B89652kN - »0009m

ey =

_My _135KNm_ o
® =N T 89652 kN m

Verificando si la excentricidad cae en el tercio central b/6.
e, =0,0009m <0,36m OK

ey, = 0,0015m <036m 0K

Presiones sobre el terreno.

6-e, 6 ey]

+
a b

896,52 kN [ 6:0,0009m 600015 m

Omax = =4 o 2 215m 215m

N¢
Omax — 7 [1 +

kN
= 19527 —
m

Omax < 260W ok
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N, 1 6" ey 6-ey]

7
896,52 kN [ 6-00009m 6:00015m) _ kN
Omin = "4 62 m? 215m 215m | 4P 2

kN
Omin < 260@ ok
e Determinacion del canto de la zapata.
Segun criterio de zapata flexible por punzonamiento.

(b+by+d)-(a—ay—d)

Ot Vs 4 <2'fvd'(b0+d)'d
/ kN kN

F,g =05y/f:q=05" 16.666,67W = 645,50W

kN (2,15m +0,3m+d) - (2,15m — 0,35m — d)
195,27 — 18-

m 4

kN

<2-64550— - (03m +d)-d

m?
Reordenando en una ecuacion de 2do grado o iterando, se encuentra el canto util
minimo.

dmin = 0,39 m.

Segun criterio de zapata flexible sometido a cortante como elemento lineal.

a—a
o ¥ (5= d) < foad
kN 2,15m — 0,35m kN
195,27 —- 1,8 - ( — d) < 64550—-d
m2 2 m2
Resolviendo:
dmin1 = 0,32 M

e Verificacién canto minimo por armadura de anclaje en compresion.
@.= 1,60 cm (didmetro Columna)
@,=1,60 cm (didmetro parrilla)

r=5cm
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El radio de giro de doblado de una barra es igual 4 @..

R=4- #.=4-1,6 cm = 6,40 cm.

l, =m-@.° ny—k'ﬂcz 15 cm
20
500 MPa
I, =15 (1,6cm)? > —0 1,60cm = 15 cm

[, =384cm <40cm = 15cm

Adoptando el mayor valor.
[, =40 cm

La longitud de anclaje en compresion para zapatas se puede reducir en un tercio.
2 2
4 =3 lp =§-40cm= 26,67 cm

Tomando una canto de zapata h= 45 cm (minimo).
d=h-r=45cm-5cm =40 cm.

El espacio para anclar la armadura dentro de la zapata debe ser menor a la longitud de

anclaje Is.

3
=0.—-8,—R

l2:d_2

3
[, =40 cm — 5 1,60cm — 1,60 cm — 6,40 cm = 29,60 cm
Luego:
I, > - 29,60 > 26,67 cm

Finalmente se adopta un canto de zapata de 45 cm.



Figura 3.21. Longitud de anclaje en compresion.

w Pe

G,

LL Dy = /? JJ A"

Fuente: Roldan 2000.
Verificando V < 2 h.
0,925m<2-:0,45m
0,925m<0,90m zapata flexible
Calculando el canto util neto.
d=h-r-0,59@,=0,45m-0,056m -0,5( 0,016 cm) = 0,39 m.

Determinando el peso de la Zapata.

kN
P=a-b-h-pHvo=2,15m-2,15m-0,45m-25$=52,00kN

N, =P+ N =52,00 kN + 849,78 KN = 901,78 kN
Calculando nuevas excentricidades.

M, 0,85kN.m

exzw—m=0,0009m<0,36m ok
M, 1,35kN.m
ey=———=0,0015m<0,36m ok

N 901,84 kN
Luego las presiones sobre el terreno son:

6-e, 6-e
a + b ]

901,78 kN [ 6:0,0009m 600015 m

Omax = " com? 215m 215m

N
Omax = I [1 +

kN
= 196,41 —
m

Omax < 260? ok
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N, 1 6" ey 6-ey]

7
901,78 kN [ 600009 m _6-00015m) _ kN
Omin = =4 com? 215m 215m | 0% ;e

Omin < 260— 0k
min m2
Calculo la armadura de refuerzo en ambas direcciones

Direccién Y

o + 0,,; a—a

M, = (—maxz mm)-a-[ 5 O+0,15'ao]

196,41 ¥ 1 193,76 KN 2,15m — 0,35m 2
m 2 m . 2,1 m- [ 2 + 0,15 " 0,35m

2

M, =

M, = 190,27 kN.m
Mag =Yy Mg = 1,8-190,27 kN.m = 342,48 kN.m
My 342,48 kN.m

H = } 2 } —
b-d* fea  215m-(0,39m)? - 16.666,67%

= 0,062

w=pu(14+u)=0,062-(1+0,062) =0,066

Fed 16.666,67-2%
As=w-b-d- fL =0,066-2,15m-0,39 m - m=-10.000 = 21,35 cm?

kN
yd 434—.782,61m

Usar: 14 @16 ¢/ 15 cm

Direcciéon X
o + 0,,; b—b 2
M, = (—’”‘”‘ ”””) ‘b [ © 40,15 bo]
2 2
196,41 k—AZ[ + 193,76 k_]\2/ 2,15m — 0,30m 2
M, = m > m-1.2,15m- [ > +0,15-0,30m

M, = 197,32 kN.m
Myg = s My = 1,8-197,32 kN.m = 355,18 kN.m
Mbd 355,18 kN.m
= = 0,065

= 2. = =
a-d*: feq 2,15m-(0,39m)2-16.666,67%

U

w=p-(1+u) =0,065-(1+0,065) = 0,069



fcd

As=w-a-d-—=0,069-2,15m-0,39m -

fyd

Usar: 14 @16 ¢/ 15 cm

Comprobacion de adherencia

v, = YfC;N (a —% 4 0.15- a,)

kN

16.666,67 —

m .

kN

434.782,61 —
m
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10.000 = 22,29 cm?

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

Va —
th =0,9-d-n-7r-(bsfc"l=k3 Jea
k = 2,00 para la zapata flexible.

L _ 1890178 kN <2,15m —035m
a= 2,15m 2
~ 72912 kN
= 09.039m-14-7-0016m
kN kN
2896,51— < 6057,07 — ok
m m

Comprobacion al vuelco
a
(N+Pzap)-§ > (M+V-h)y

Direccién X lado B.

(849,78 kN+52,00 kN)-2,15m/2

> 1,50
0,85 kN+1,51 kN-0,45m
Direccién Y lado A.
849,78 kN+52,00 kN)-2,15 2
( )21sm/z - 5 450

1,37kN.m+6,25 kN-0,45m
Comprobacion al deslizamiento
Para suelo cohesivo:

ACy=y, 'V

—

—

+0.15- 0,35m> = 719,12 kN

3 kN
< fea=001-2 16.666,67W- 0,01

633,81 = 1,50 ok

232,89 =

1,50 ok
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Direccion X.

2,15m-2,15m- 130,430,
1 > 150 — 19964 = 1,50 ok

1,51 kN

Direccion Y.

2,15m-2,15m- 130,42%-0,5

> 150 — 4823 = 1,50 ok

6,25 kN
Figura 3.22. Armadura en zapata
: 1075 ' 1075 | } 1075 ' 107.5 |
P36
T 30+ 2
£ b
NN | bt | 1 T o 2
a 8, o
o1 14@16c/15 L=223 | L 1431615 L=223 e 4 o
=0 306
L=120

Fuente: Elaboracion propia.
3.3.4. Analisis de estabilidad global

Mediante a la aplicacion del factor de amplificacion de desplazamiento igual a 2 como se

explicd anteriormente, se obtienen los siguientes resultados.

Las relaciones méximas entre los coeficientes de mayoracion amplificados y los
coeficientes de mayoracion sin amplificar para las distintas hipotesis de accion horizontal

son:

Tabla 3.3. Relaciones méaximas entre coeficientes amplificados y sin amplificar.

V1 1,023
V2 1,019
V1L 1,058
V2L 1,056

Fuente: Elaboracion propia.
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Debido a que los coeficientes no superan a 1,10, es decir el 10% entre el momento de
2do orden y el momento de ler orden, se puede despreciar los efectos de 2do ordeny la

estructura puede ser considerada como intraslacional.
3.3.5. Disefio de la columna (P36)

La columna seleccionada se encuentra entre la planta baja y la planta alta denominada
P36.

Figura 3.23. Detalle de intersecciones en nudos

c1 V1

V4 V2

V3

c2 V1'

vafe— % v2'
va' .J

C3

Fuente: Elaboracion propia.
Calculo de longitud de pandeo
b=0,30m h=0,35m
Datos de nudos superior e inferior.
Inercia de vigas (viga 1)

; b-h3 _0,30m - (0,50m)3
vi™ 12— 12

= 0,0031m3



Tabla 3.4. Caracteristicas de vigas en nudos.

Elemento | b(m) | h (m) | L (m) | Ix(m* | Iy (m%
Viga 1l 0,30 | 0,50 |[5,50 |0,0031|0,0011
Viga 2 0,30 0,50 |555 |0,0031  0,0011
Viga 3 0,30 | 0,50 |[4,20 |0,0031 |0,0011
Viga 4 0,30 0,50 |550 |0,0031 0,0011
Viga 1' 0,25 |0,40 |550 |0,0013 | 0,0005
Viga 2' 0,20 | 0,35 |5,55 |0,0007 | 0,0002
Viga 3' 0,25 |0,40 |4,20 |0,0013 | 0,0005
Viga 4' 0,20 0,35 |550 |0,0007 |0,0002
Col 1 0,30 | 0,35 |1,86 |0,0011 | 0,0008
Col 2 0,30 [0,35 |3,00 |0,0011 | 0,0008
Col 3 0,30 (0,35 |2,00 |0,0011 |0,0008

Fuente: Elaboracion propia.

s £l 0,0008m* 0,008 m*
— LC

1,86 m

3,00

m

Pp =

2%: 0,0031m* . 0,0031m*
L,

550m ' 555m

0,0008 m* . 0,0008 m*

150m ' 3,00m

PBx = 00007m* _0,0007m?

550m ' 555m

Se rrecurre al monograma de Jackson- Moreland para estructura intraslacional.

a, = 0,80
De igual manera se obtiene:

a, = 0,79

Longitud de pandeo en el plano X.

,=080-3m=24m

Esbeltez mecénica.

= 2,54

= 0,61
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po— o _2Am oo < 35
m="p =030m <"t <
V12 V12

Para Am < 35 se desprecian los efectos de segundo orden.

Calculo de la armadura longitudinal

Datos

N =1.436,76 kN ve=1,8

My =-5,00 KN.m ve=15

My = -46,89 KN.m vs= 1,15
r=0,025m

fo = 25.000 KN/m? a=0,35m
fy = 500.000 kN/m? bo=0,3m

fea = 16.666,67 KN/m?
f,a = 420.000 kN/m?

Excentricidades.

My _ |-500kN.m]|

e =
X N 1436,76 KN

= 0,0035m - ey <enn=002m
Luego:

M, = N-0,02m = 1436,76 kN - 0,02 m = 28,73 kN.m

M, |—-4689kN.m| 0.033
% TN T 143676kN 0™
M, 28,73 kN.m 0061
U =332 7 = =0,
h-b* fea  035m-(0,30m)2-0,9- 16.666,67%
M, 46,89 kN.m 00
By =3 12. 7. = =Y
b-h* fea  030m-(0,35m)2-0,9- 16.666,67%\2’
N 1.436,76 kN oo
VaT y i fg N =

0,30m-0,35m-0,9- 16.666,67W

Ingresando a la roseta de J. Montoya para armadura de 6 barras, con los valores de:

vy =08 p, = 0,085 u, = 0,061
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Se obtiene ® = 0,14

Y con:

vg =1 U, = 0,084 U, = 0,061
Se obitene ® = 0,31

Interpolando para v = 0,91 se obtiene ® = 0,24

foa 0,9 - 16.666,67"—’\2’
At=w-b-h-=2=10,24-0,30m-0,35m - kNm 1002 = 9,00cm?
yd 420.000 7

Verificacion de armadura minima, con cuantia geométrica.
Apin = 0,005-b-h = 0,005 -0,30m - 0,35m - 100% = 5,25 cm?

Verificacion de las limitaciones de armadura a compresion por simetria.
0,1-Ng4

A 'fyd = 0,1-Ng - A 2
fyd

0,1-1436,76 kN

. 1002 = 3,42 cm?
420.000"—1\2’
m

, . _Ac - fea

As'fdeAc'fcd A < =<
fyd
0,30m-0,35m - 16.666,67k—1\2/
A < o M~ . 1002 = 37,50 cm?
420'000W

Cumple las dos condiciones.
Usar: 6 @ 16
Calculo armadura transversal
@=6mm
Separacion.

e S$S<12@min — 5<12:1,6cm=19,2cm~20cm.

e« s<30cm-2-25cm=25cm

e« 5<30cm

Se adopta s = 20 cm por motivo constructivo.



Figura 3.24. Refuerzo de la columna 36.

30

“30- 24

. Bt

3 % l ©

- 306
=120

Fuente: Elaboracion propia.
3.3.6. Disefio de losa reticular (pafio 16)
Disefio a flexion.
La verificacion de disefio es de la losa reticular del pafio 16 de la planta alta.
Hipotesis: 1,8 PP+2,8CM+1,8 Qa(b)+1,8Qa(C)
My =22,50 kN.m (centro luz)

Figura 3.25. Momento en X, pafio 16

g
- S ' . |/ 3
Fuente: Elaboracién propia.
Fek = 25.000 kKN/m? =15
Fyk = 500.000 KN/m? v¢=1,15

Fcd = 16.666,67 kN/m?  yr=1,8

Fyd = 434.782,61 kN/m?



Figura 3.26. Seccion de disefio losa reticular.

! b 4
hy T°
T Uk
Y

Fuente: Elaboracion propia.
b=10m ht=0,05 m
h=0,20m bw=0,1m
r=0,04 m L=550m
d=0,16 m Ac=0,115 m?

El disefio se realiza para un ancho de 1m, la seccidn se idealiza como una seccion T.
by =0,20m

Mo =085"f,u-b-hs-(d—05"hs)

Mo = 0,85 - 16.666,67%\2/- 0,20m - 0,05m - (0,16m — 0,50 - 0,05m)

Mo = 95,63 kN.m

Mm=085"f.q-[(b—by) hs-(d—05"hs)+ (0,375 d?" by)]

Mm = 0,85 - 16.666,67%\2’- [(lm —0,2m) - 0,05m - (0,16m — 0,5 - 0,05m)

+(0,375 - (0,16m)? - 0,2m)]
Mm = 103,70 kN.m

Verificaciéon Mu < Mo
22,40kN.m < 95,63 kN.m
El bloque de compresiones cae en el ala.
Determinacion de la armadura.
Mu 22,40 kN.m

=7 2. =
b-d* fea 10m-(0,16 m)2-16.666,67%

I = 0,053

w=p-(1+u) =0,053-(1+0,053) = 0,055



fod 16.666,67k—1\21
As=w-b-d-=£=0,055-10m-0,16m - ’ZN=3,40cm2
fya 434.782,61

Usar: 2 @ 10+1 @ 8 en cada nervio.

Disefio por cortante.

V=259 kN
Figura 3.27. Fuerza cortante en X, pafio 16
==
Fuente: Elaboracion propia.
@ =6 mm Aig=0,28 cm?
Fyd = 420.000 kN/m?, bw=0,20m
Npiernas =2 d=0,16 m
Asc= 0,56 cm?

kN kN
Fog =05 /fog=05" 16.666,67 — = 645,50

kN
Vew = foa* by *d = 645,50 — - 0,2m - 0,16 m = 20,66 kN

kN
Vu1 =03 feq by -d=03" 16.666,67W

+0,10m - 0,16m = 160,00 kN

78



79

Verificacion Vg < Vua
25,9 kN < 160 kN
Viu= V- Vo= 25,9 KN— 20,66 kN = 5,24 kN
, kN
09 Ay ~d-f,, 09-056cm?-0,16m-420.000 >
V. - 10.000 - 5,24 kN =065m

S =

Disposicion del espaciamiento: en los nervios de borde de las placas aligeradas, se
dispondran cercos con una separacion entre ellos no mayor de 0,5 d, capaces de absorber

las tensiones y esfuerzos cortantes que se produzcan.
d=0,16 m.

Usar cercos de @ 6 ¢/8 en un ancho paralelo al borde de 35 cm

Célculo de la armadura de reparto Ar.

50'h 200 50:5cm 200
AT = £ > — — r= >
fsd fsd 434,782 MPa — 434,782 MPa
2 2

cm cm
A, > 0,58 — > 0,46 —
m m

Calculando niimero de barras a partir del didmetro minimo 6 mm de area 0,28 cm?

2

cm
0,58 = — _ barras

Nparras = 028cm? _ ~

Por motivo constructivo y seguridad se pondra 1 barra de 6mm en cada direccién por

caseton, de tal modo, que se pueda cubrir el espacio sobre éstos.

Usar: 2 de @ 6 ¢/ 30 en ambas direcciones.

Figura 3.28. Armadura en nervio

AeparioD6C/30
208
)”/7 < L<
2010+18

Fuente: Elaboracion propia.



3.3.7. Disefio de escalera (1)

Figura 3.29. Detalle de escalera.

270 20 20

T 1 1

: : 4
AA N
I[I:_ = = E_A::
i
i v
> S

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.30. Idealizacion de escalera.

Pp

53 r
Fuente: Elaboracion propia.
preae = 25 KN/ m? €e=0,19m

Sc=5 kN/ m? Sobrecarga

Psolada= 1 KN/ m?  Peso de solado
Ppeldaro=2,19 KN/ m? Peso del peldafio
Huella=0,3m Contrahuella = 0,175m
Area = 0,0263 m?

Las cargas distribuidas de disefio son:

Peso propio

260

20
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kN
Pp=Db-h-pyoy = 1,m-0,19m-25ﬁz 3,75 kN/m

Carga de solado  Qsolado=1 KN/ m
Carga de peldafio  Qpeidaiio = 2,19 KN/ m
Sobrecarga. Qv=5kN/m
Coeficiente de seguridad.  yf=1,8

Cargas de disefio para estado limite ultimo.

Q1=18" (Pp + Qsotado t Qpeldaﬁo) +1,8-Qv

( kN kN kN ) kN kN

Q1=18-1375—+1—+2,19—)+18:-5—=21,49—
m m m m m

Q2 =109+ (18" (Pp + Qsotado + Qpetaano) + 1.8 Q) =
kN kN kN kN kN
Q2=09- (1,8 : (3,75— +1—+ 2,19—) +1,8- 5—) =19,34—
m m m m m
Q3=08" (1'8 ’ (Pp + Qsotado + Qpeldaﬁo) +18- Qv) =
kN kN kN kN kN
Q3=08- (1,8 . (3,75— +1—+ 2,19—) + 18- 5—) =17,19—
m m m m m
Adoptando la combinacién mayor.
Q=21,49 KN/m
La longitud horizontal es:
L=5,30 m r=0,025m b=1m
Fek = 25.000 KN/m? ve=15
Fyk = 500.000 kN/m? vc=1,15
Fcd = 16.666,67 KN/m? Fyd = 434.782,61 kN/m?
Adoptando un h=0,19 m
d=h-r=0,19m-0,025m=0,165m

El momento mé&ximo positivo como elemento isostatico.



kN
.2 21,49 = (5,30m)?
QL7 _ m = 75,45 kN.m

8 8

Mu =

El disefio se realiza para 1m de ancho.

Determinacion de la armadura para momento positivo.

Mu 75,45 kN.m 017
K=3"a2. 7 = =
b-d*fea  10m-(0,165 m)?- 16.666,67%
w=u-(1+u)=017-(1+0,17) = 0,19
I 16.666,67 LY
As=w-b-d-=2=0,19-1,0m-0,165m - mkN
fya 434.782,61 2

Verificando la cantidad de acero minimo.
Anmin =0,0028- 1m - 0,19 m = 5,32 m?

Usar: @ 16 c¢/15 cm.

Determinacién de la armadura para momento negativo

El momento méximo negativo como elemento biempotrado es:

Q- 12 _ 21,49%' (5,30m)?

u 1 12 50,30 kN.m
El disefio se realiza para 1m de ancho.
Mu 50,30 kN.m -
K=1"2. 7 = =Y
b-d® fea  10m- (0,165 m)? - 16.666,67 L
m
w=pu-1+p)=011-(1+0,11) =0,12
f 16.666,67 XY
As=w-b-d-====0,12-1,0m-0,165m - ’ZN
fya 434782,61

Verificando la cantidad de acero minimo.

Anmin = 0,0028- 1m - 0,19 m = 5,32 m?

= 11,87 cm?

= 7,59 cm?

Se colocara armadura de distribucion transversal de @ 8 ¢/20 cm



Usar: @ 12 c/15 cm.

Figura 3.31. Armadura de escalera C-C.(cm)

Seccion C-C Forjado
, 260 } 270
L 1 1
@12c/15 —— 1%
o
©
T @12¢/15
oI
\é16cm5
Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.31. Armadura de escalera A-A.(cm)
Seccién A-A
. 270 ) 260 "
1 1 i
@12c/15 T
T @12¢/15 = — ]
— ®16c;’1§f
3 T
(Dr’\f

Fuente: Elaboracion propia.

83



3.4. Disefo de la Cercha Metélica Plana
3.4.1. Disefio de miembro a flexion: correas

Figura 3.32. Seccion costanera de correa.

e 3

P’

L

Fuente: Elaboracion propia.
Datos

a=75 L=277ecm s=12m

C= 0,052 kN/m? Cobertura de calamina

Pp = 0,034 kN/m Peso propio del perfil.

Ws= -3,49 kN/m? Presion de viento (succion).
Lr' =1 kN/m? Sobrecarga de cubierta.

Caracteristicas del perfil.

H=15cm B=5cm t=0,2cm
fy= 24,8211 kN/cm? E =21.000 kN/cm? kv= 5,34

Ay =5,33 cm? Ix=178,1 cm* l,=17,06 cm*
Sx = 15,88 cm® ¢ =0,9

kN kN kN
D=s-(C)+Pp=12m- 0,052—2+ 0,034 — = 0,096 —
m m m
kN kN
Lr =s-Lr'cos (a) = 1,2m-1—-cos(7,5°) = 1,19 —
m m

kN kN
W=s-W =12m--349— = —4,19—

m m
Combinaciones de carga.

kN kN
q=14-D+L=14-0096—=0,13—
m m
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kN kN kN
q=12-D+05-Lr=12-009—+0,5-1,19—=0,71—
m m m

q=12-D+14-Lr+08-09-W

kN kN kN kN
=12-0096—+14-1,19—+08-09-—-419—=—-1,24—
m m m m

q=12-D+13-09-W+05-Lr

kN kN kN kN
=12-0096—+13-09-—4,19—+0,5-1,19— = —4,19 —
m m m m

Fuerza de disefio.
Momento en el centro luz como elemento isostatico.
kN

— —- . 2
M, =1 '8L2 T m = I _ 02k m
Cortante en el apoyo.
Ll —4,19 %N-Z,Wm o cao N
u - 2 - 2 - ]
Momento nominal
M,=S,-F, = w-m&znk—]\l =590 kN.m
Y 1.000.000 m? ’

Cortante nominal.

E-k, h E-k,
0,96 <-<096
F, —t F,
KN

21.000—=:534 15em 21.000""—1\2’- 5,34
m m
0,96 N S 0gom S 1415 o
248.211— yacm 248211 —
m m

64,53 < 75 < 95,11
Usar ¢v=10,9
kN
V,=06-F-h-t=06" 248'211W' 0,15m - 0,002m = 44,68 kN

Verificando:

2 2

(¢blv-lifwn) ¥ (¢VV?Vn) =1
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( —4,02 kN.m )2 < —5,80 kN )2<

0,95-590kN.m 1-29,79 kN
0,57+0,02<1
06<1 OK
Verificando la deflexion de la pieza.
kN kN kN
qs = 0,096 — + —4,19 — = —4,09 —
m m m
5.q-1¢ 5| =409 | - (2,77m)* - (100)*
= = = 0,0084m
384 -E Iy 384 - 21.000%- 178,1cm*
_Lo_2mm
Jaam =555 = 359 = 0011 m
0,0017m < 0,011 m OK

3.4.2. Disefio de miembro a compresion N20/N22

Figura 3.33. Seccidn doble costanera N20/N22

N max.. 72.974 kN
X:1.201m

L: Barra N20/N22 - 1.201 m
Capa : Mueva capa
CB0x40x15x2, Doble en cajon soldado (ASTMA 36 36ksi) |

I

Fuente: Elaboracion propia.

Carga axial nominal para pandeo de columna.
5 kN
P,=A4.,"FE,=705cm*"- ZZ’SSW = 161,10 kN

Carga axial admisible.
Puam = ¢ " P, = 0,85-161,10 kN = 136,93 kN
Ny < B, 93,74 kN < 136,93 kN ok



Tabla 3.5. Resumen de aprovechamiento n de elementos.

n Esfu'e rzo . Esfu.e rzo
Barra pesimo Estado Barra Pesimo_| Estado
(%0) N (kN) (%) N (kN)

N3/N6 0.08 0.000 Cumple | N28/N30 | 5.19 -71.274 Cumple

N6/N8 4.35 -6.298 Cumple N6/N4 3.07 -2.073 Cumple

N8/N1 4.69 -6.296 Cumple N6/N7 7.19 -4.815 Cumple
N1/N11 20.03 31.741 Cumple N1/N7 | 16.99 -9.465 Cumple
N11/N13 20.02 31.744 Cumple N1/N10 | 39.96 | -20.892 Cumple
N13/N14 37.08 59.018 Cumple | N13/N10 | 29.97 | -15.387 Cumple
N14/N16 37.09 59.021 Cumple | N13/N15 | 33.08 | -16.287 | Cumple
N16/N18 52.57 83.754 Cumple | N16/N15 | 24.05 | -11.128 Cumple
N18/N2 52.57 83.757 Cumple | N16/N19 | 42.08 | -17.910 Cumple
N2/N21 44.82 71.325 Cumple N2/N19 | 34.85 | -14.032 Cumple
N21/N23 44.78 71.269 Cumple N2/N22 | 75.35 | -27.338 Cumple
N23/N25 16.74 26.457 Cumple | N23/N22 | 62.35 | -28.144 Cumple
N25/N27 16.72 26.430 Cumple | N23/N26 | 45.90 | -20.841 Cumple
N27/N29 0.17 0.000 Cumple | N27/N26 | 38.79 | -19.993 | Cumple
N29/N30 0.03 0.055 Cumple | N27/N30 | 10.78 | -6.329 Cumple

N3/N4 0.02 0.034 Cumple N8/N7 0.10 0.077 Cumple

N4/N5 1.37 -1.941 Cumple N1/N9 3.67 -2.640 Cumple

N5/N7 1.36 2.086 Cumple | N11/N10 | 0.14 0.108 Cumple

N7/N9 10.99 -15.213 Cumple | N13/N12 | 3.99 -2.655 Cumple
N9/N10 10.75 -14.813 Cumple | N14/N15 | 0.15 0.117 Cumple
N10/N12 32.50 -45.368 Cumple | N16/N17 | 5.38 -3.181 Cumple
N12/N15 32.24 -45.128 Cumple | N18/N19 | 0.16 0.129 Cumple
N15/N17 50.03 -69.972 Cumple | N21/N22 | 0.61 0.491 Cumple
N17/N19 49.86 -69.644 Cumple | N23/N24 | 10.91 8.715 Cumple
N19/N20 | 66.02 -93.758 Cumple | N25/N26 | 0.38 0.305 Cumple
N20/N22 67.94 -93.732 Cumple | N27/N28 | 10.08 8.054 Cumple
N22/N24 34.51 -47.476 Cumple N6/N5 2.13 1.699 Cumple
N24/N26 34.55 -47.521 Cumple N2/N20 7.97 -4.057 Cumple
N26/N28 5.46 -7.168 Cumple

Fuente: Elaboracion propia.
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3.4.3. Disefio de apoyo

Figura 3.35. Placa base.

T/m
0.95d
1

A 11 oA
\_U.SDIOF

NANNNNV

Fuente: Jack Mcormac “Disefio de estructuras de acero” 2013.

Disefio de placa base.

Tu=41,63 kN (traccion)

Pu=43,09 kN (compresion)

f 'c= 25.000 KN/ m?

bs= 0,08m

¢c=0,6

El area de la placa base se calcula con la siguiente expresion:
P, 43,09 kN

L7-@cf'e 17.06- 25.000;—’!

A = 0,0017m?

La dimension N esta limitado por el acho de la viga 0,25m

_A_o00017m?
N To025m oo™

Se adoptaB =0,2m

_B—bf_0,25m—0,08m
2 2

n = 0,068m

Las dimensiones de la placa base A36 son 0,2:0,25 m
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Disefio del espesor de la placa base
El espesor de la placa base se determina con la siguiente expresion:

fy=248.211,24 kN/ m?  tipo A36

2-Pu 243,09 kN
t=n: |————=0,068m - =

09-f,-B-N 0,9 -248.211,24 % 0,2m - 0,25m

t =0,006m=6mm
Las dimensiones de la placa base A36 son 0,20x0,25 m de 6 mm.

Disefio del perno de anclaje

Fu = 413.685.4 KN/m2 A60 =075
A =W 41,43 kN = 0,000179 m? = 1,79cm?
e = 0750, Fu kN~ me=Lreem

0,75-0,75-413685—
m

Se toma un didmetro de 1/2 " de &rea 1,27 cm?.

Se requiere minimamente 2 pernos, por motivo constructivo para fijar la placa base se

adopta 4 de 1/2 " pernos, dos por lado.

Adaptando una longitud de anclaje hes de 4 " 0 0,1m, se debe verificar el area critica de
falla del hormigon, mediante An que es el area proyectada de la superficie de falla la cual
se aproxima a travez de un rectangulo con sus lados ubicados a una distancia igual a 1,5
her (en este caso 0,15 m) del centro de los anclajes, con las limitaciones impuestas por los

bordes de la viga.

Para evitar el descascaramiento del recubrimiento del hormigdn el perno se ubicara a 0,4

hes = 0,04m desde el borde de la viga al centro del perno.
Ano1 = 9 her2 = 9-(0,1m)?= 0,093 m?

Para cuatro pernos Ano =0,37 m?



Figura 3.36. Area proyectada de la superficie de falla.

1,5 hef S 1,5 hef

O O

B |

Fuente: Elaboracion propia.

An=N - (s+2 - 1,5 her) =0,25m - (0,13m+2 - 1,5 0,1) = 0,11 m?
Se debe verifica de An < Ano
0,11 m?<0,37 m?> OK

Usar: placa base 0,2x0,25 m de 6mm con pernos de anclaje de 1/2" x 4"

3.4.4. Disefio de union soldada (Pieza N2/N22)

Figura 3.37. Fuerza normal de disefio N2/N22

N max.: 34.770 kN
X:1.781m |

K min.: -27.362 kN
X:0.000 m

Fuente: Elaboracion propia.
Datos
Nd = 34,77 kKN
L=2-8cm=16cm ¢s =09
te =0,04 cm

Fy = 24,82 kN/cm?

kN
Paam = s Py = s L te " F, = 0916 0,4+ 24,82 — = 142,97 kN
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Verificando que Ng < Padm
34,77 kN < 142,97 kN ok
3.4.5. Verificacion de flecha de cubierta en el voladizo

L=5,5m

Deflexion méaxima en servicio: Peso propio + carga muerta + carga de viento 2
f=21,12 mm =0,021 cm

Flecha admisible.

_ L _2-5,5m_0044
faam = 355 = ~550 = 0.044m
0,021m < 0,044 m oK

Figura 3.38. Deformada de la cercha plana (CYPE 3D)

NNV

0 211 6.34 8.45 10.56 12,67 14.79 169 eolE 2 mm
Fuente: Elaboracion propia.

=
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CAPITULO IV
4. APORTE ACADEMICO
4.1. Problema
¢Qué alternativa de disefio estructural para cubierta se puede aplicar?
¢ Cuéles son sus ventajas y desventajas?
¢De las dos alternativas cual es mas econémica?
4.2. Objetivo

Realizar el analisis comparativo entre una cubierta metalica con cerchas planas y una
cubierta metéalica espacial, aplicando las especificaciones de disefio de la AlIS1 07 y ASCE

7-05 para implementarlo en la estructura de graderia.
4.3. Marco teorico

La malla espacial es un sistema estructural ensamblado de elementos lineales dispuestos
de modo que las fuerzas se transmiten tridimensionalmente. En algunos casos, los
elementos constitutivos pueden ser bidimensionales. Macroscopicamente, una malla

espacial a menudo toma la forma de una superficie plana o curva.

Las estructuras espaciales se caracterizan por sus prestaciones arquitectonicas necesarias
en proyectos que requieren de grandes superficies libres de soportes verticales
intermedios. En su tesis doctoral Sefis L. (2014) hace un resumen de esta tipologia
estructural, dando a conocer sus ventajas arquitectonicas- constructivo-estructurales, las

cuales se describen a continuacién:

- EIl coste elevado de la escasa mano de obra especializada ha producido su
simplificacién en el disefio, para obtener asi geometrias y formas prefabricadas e
industrializadas que permitan un ensamblaje/montaje sencillo y rapido que no
requiere de encofrados caros y complejos, especialmente, en los casos de acero y
madera. Asi mismo, es posible el desmontaje posterior de las tipologias
construidas con acero y/o madera.

- El reducido tamafio de las piezas o elementos que componen las estructuras

espaciales permite que se puedan manejar, elevar y montar con cierta facilidad.
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Se trata de una tipologia estructural apta para cubrir grandes superficies libres de
pilares o soportes verticales como requieren edificios industriales, deportivos,
teatros, etc.

Las estructuras espaciales se caracterizan por su agradable apariencia y estética,
otorgando al proyecto arquitectonico un interés especial.

La alta rigidez estructural de esta tipologia, facilita la disposicion y colocacion de
los pilares o soportes, hasta el punto, que es posible cambiar su disposicion sin
afectar de forma relevante su comportamiento e integridad.

Ofrecen una gran rigidez para un determinado ratio entre la longitud del vano y la
profundidad, la cual permite resistir grandes cargas concentradas y asimetricas,
con unas deformaciones considerablemente menores gracias a su comportamiento
espacial global (sistema bidireccional de malla diagonalizada de doble capa o
entramado de celosias), frente al comportamiento bidimensional propio de otras
tipologias estructurales como puede ser un sistema de celosias individuales
dispuestas en planos paralelos.

Ademas de los materiales convencionales en el &mbito estructural, como son el
acero, el hormigén o la madera, las mallas espaciales confieren una tipologia
estructural que permite el uso de otros materiales menos habituales, en dicho

ambito, como son el aluminio y el plastico.

No obstante Sefiis L. (2014) indica que las mallas espaciales tienen desventajas que se

mencionan a continuacion:

La tendencia a simplificar las formas y geometrias por cuestiones de produccién y montaje

se convierten en una limitacién en cuanto al disefio se refiere.

Las uniones de las estructuras espaciales supone un coste elevado con respecto al
resto de la estructura, asi como el encofrado en el caso de estructuras de hormigén
de cierta complejidad.
En el caso de la ejecucion de las estructuras espaciales en el suelo, su ereccion
puede resultar costosa.
Pueden surgir problemas durante el proceso de disefio, pero también durante el

proceso de montaje (problemas de precision, etc.).
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4.4. Disefio Estructural
4.4.1. Disefio de elementos a compresion y traccién

El disefio estructural de las mallas espaciales con tubos de pared delgada sigue los mismos
lineamientos expuestos anteriormente para cerchas metalicas. El esfuerzo de pandeo

dominante es el pandeo por flexion.
4.4.2. Disefio de nudos
Conector espacial

Dada la variedad de nudos aplicables a las mallas espaciales, se opt6 por disefiar un nudo

con conector espacial tal como se muestra a continuacion.

Figura 4.1. Conector espacial.

Fuente: Elaboracion propia.

Este modelo de conector espacial mostrado se aplica mediante la técnica del aplastamiento
total de los extremos de los elementos. Segun la CIDECT (Comité Internacional para el
Desarrollo y Estudio de la Construccion Tubular) la técnica se aplica especialmente para
el caso en que no se cuenta con equipo adecuado para realizar el corte del extremo del
perfil. Cabe mencionar que es de facil montaje y no requiere de mano de obra
especializada.



Figura 4.2. Tipos de aplastamiento.

FeP F

cizallado-aplastado (A) aplastamiento total (B, C) aplastamiento parcial (D)

Fuente: Jaap Wardenier “Guia de disefio para nudos de perfiles tubulares circulares”2008.
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Para el disefio de los nudos es necesario determinar la resistencia a cortante de la ldamina,

que se calcula con la siguiente expresion:
P,=t-e ' E

Pn: Resistencia nominal a cortante de la lamina.

D : Diametro del tubo.

e : Distancia del centro del perno al borde del tubo.

t : Espesor del tubo aplastado.

Fu : Resistencia ultima a traccion del material que conforma el tubo.
Fsy: Resistencia de fluencia del material que conforma el tubo.

Pn: Fuerza resistente a cortante de la lamina.

Paam: Fuerza resistente admisible de lamina.

¢1: Factor de minoracion de resistencia para cortante en ldmina producida por pernos.

La resistencia admisible se determina con la siguiente ecuacion:
Poam1 = $1" B

Cuando Fu/Fsy >1,08 se adopta @ =0,7

Cuando Fu/Fsy <1,08 se adopta @) =0,6

A su vez se debe verificar las siguientes condiciones:

- la fuerza de traccion en el elemento Ng sea menor a la fuerza admisible Pagm

El espacio e1 desde el borde al centro de perno sea mayor a 1,5 veces el didmetro del

perno.
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- El espacio e2 de centro a centro de pernos sea mayor a 3 veces el didmetro del

perno.
Figura 4.3. Modo de falla por corte longitudinal de lamina.
—=\ B

q

J

Fuente: Pefia Carlos Ramos “Disefio Basico de perfiles laminados en frio”,2000.
Disefio de perno a cortante.

Resistencia a cortante de perno.
Fu: Resistencia tltima del perno A944 igual a 5060 kg/cm?
Nq: Fuerza ultima de calculo.
El &rea minima para resistir a cortante es:
Ny
A =t
PMIn 0,65 - F,

4.5. Disefio estructural de la malla espacial

Para realizar la comparacion fue necesario mantener la pendiente 7,5°.asi como el largo
del voladizo 5,5m., también se requirié probar con diferentes combinaciones de largo de

elementos, el que mejor se adecua fue el de 0,75-0,75-1 (m).

Figura 4.4. Geometria base.
0,75m

L

Fuente: Elaboracion propia.
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4.5.1. Disefio del tubo a compresion (N76/N77)

Figura 4.5. Fuerza normal de disefio (N76/N77)

. A
1

Fat Fat
o

Fin
Lo

AN L: Barra N76/MN77 - 0.75 m S

// \\\
£ N

\\ Capa : por defecto ™
\ R 50x2 ( ASTM A 36 36 ksi) AN 4

e
X:0.438 m —\&_
| M: (47 465, 41.095) kN VAN
| Aprov:82.16 % 7 ~

Fint
o
Ty
g

Fuente: Elaboracion propia.

Datos

Nu = 47,47 KN (Compresion)
D=5,0cm

t=0,20cm ¢c =0,85

fy= 24,8211 kN/cm? E = 21.000 kN/ cm?

Aq = 3,01 cm? ry= 1,69 cm

Iy = 8,62 cm* r«=1,69 cm

ly=8,62 cm* Xo=0m

rh=2,40 cm

Lx=75cm Ly=75cm

k= ky=1

1=0,30

Cw = 0,00544 cm®

G = E = 21000% = 8076,92 kN
2-(14+w) 2-(1+40,30) T em?

Ax:kx-Lx: 1-750m:44,32

Ty 1,69 cm

Esfuerzo de pandeo por flexion.

_, (xo)z_l <Ocm )2_1
b= 7, B 432 cm B
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w2 F T 21.000% sy kY
A2 44182 T T om?

Fe, =0, =

El esfuerzo més importante de disefio es el de pandeo por flexion.

Fe = 105,70

kN . .
> Domina la flexion.
m

[

24,82 C"—NZ

A= fy _ m
= /__ Z " em?
Fe 110570 N
cm

kN

N
F, = (0,658%")- f, = (0,658°45") - 24,82!‘? =2250—

=048 <15

A, = 3,01 cm?

Carga axial nominal para pandeo de columna.

P, =4, F, =3,01cm?" zz,sok—N2 = 67,71 kN
cm

Carga axial admisible. Barra N77/N78

Pyam = ¢ * B, = 0,85 - 67,71kN = 57,55kN

N, <P,

47,47 KN < 57,55 kN ok

4.5.2. Disefio del tubo a traccion N471/N472

Figura 4.6. Fuerza Normal en pieza N471/N472

L: Barra N471/N472 - 0.75 m
by Capa : por defecto

R 50x2 (ASTM A36 36 ksi)
X:0.357 m

N: (-48.654, 56.858) kN
Aprov.: 84 28 %

Fuente: Elaboracion propia.

Datos
Nu = 56,86 KN (traccion)

D=50cm
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A, = 3,01 cm?

Carga axial nominal para pandeo de columna.

, kN
Po=AcFy =3,01cm® - 24,82 — = 74,71 kN

Carga axial admisible. Barra N77/N78

Poam = ¢ - B, = 0,85-74,71kN = 70,97kN
N,<P, — 56,86kN<70,97kN ok
4.5.3. Diseno nudo

Figura 4.7. Conector de estructura espacial (u :cm).

Fuente: Elaboracion propia.
Verificacion de resistencia a cortante del tubo, producido por los pernos
Datos

D =5cm (didmetro del tubo)

e = 3,5 cm (distancia borde — centro del perno)
t = 0,4 cm (espesor del tubo sometido a corte)
Fu =310.000 KN/m?

Foy= 248.211 kN/m? A36

Resistencia a cortante de lamina.

P,=t-e-F,
p, = L35 5100005 = 43,4k
" 10000 mz =

Cuando Fu/Fsy >1,08 se adopta @ =0,7

Paam1 = ¢p B, = 0,7-43,4kN = 30,38 kN
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Para dos pernos.
Puam = 230,38 kN = 60,76 kN
Verificando Ng < Padm

56,86 KN < 60,76 KN ok

Verificacion de espaciado e: desde el borde al centro de perno, mayor al,5 d.
d=0,95cm

e1=0,95cm-15=143cm<2cm ok

Verificacion espaciado e del centro a centro de perno mayor a 3d
e2=0,95cm-3=285cm<3cm ok

Disefio de la plancha del conector

Datos

e = 2,5 cm (distancia borde de plancha — centro del perno)

t = 0,6 cm (espesor de la plancha sometido a cortante)

Fu =310.000 kN/m?

Fsy= 248.211 kN/m? A36

Resistencia de a cortante de lamina.

P,=t-e E,
p = doem-25em o 0000 — 46,50 kv =
no 10000 m2 B

Cuando Fu/Fsy >1,08 se adopta @ =0,7

Padm1 = ¢p - P, = 0,7 - 43,4 kN = 32,55 kN

Para dos pernos.

Pygm = 232,55 kN = 65,10 kN

Verificando Ng < Pagm — 56,86 kN < 65,10 kN ok

Verificacion de espaciado e1 borde al centro de perno mayor al,5 d



d=0,95cm

e1=095cm-15=1,43cm < 2cm ok

Verificacion espaciado e centro a centro de perno mayor a 3d
e2=0,95cm-3=285cm < 3cm ok

Para el conector usar plancha de 6 mm

4.5.4. Disefio de perno a cortante
Resistencia a cortante de perno A325
Fu= 5.060 kg/cm? =496.216 kN/m?
Fu=496.216 kKN/m?  (perno)

N¢= 43,82 kN

Area minima para resistir a cortante

Ny, 43,82 kN

065K gg5. 496216%

Ap min = = 1,36 cm?

Como d = 0,95 cm (3/8") para dos pernos el area resulta:

d? (0,95 cm)?

— 2 2
p 2 T 2 =143 cm* >1,36cm ok

Usar: 2 pernos de 3/8"

Figura 4.8. Detalle de conexion (u: cm)

Fuente: Elaboracion propia.
4.5.5. Disefio de apoyo

El apoyo de disefio corresponde al apoyo ubicado en centro luz de la viga.

101
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Figura 4.9. Placa de apoyo.

18

25
14,5
2

20

445

Fuente: Elaboracion propia.
Disefio de placa base

Tu =80,85 kN (traccién)

Pu=96,90 kN (compresion)

f 'c= 25.000 KN/ m?

bs=0,18m

o= 0,6

El rea de la placa base se calcula con la siguiente expresion:

4 P, 96,90 kN 0.0038m?
= — = =V, m

L7:0cf'e 17.06- 25000

m

Adoptando N igual a 0,2 m.

_A_00038m?

N o020m ™
Adoptamos B =0,20 m

B—bf 0,20m—0,18m

n= = = 0,028 m

2 2

Las dimensiones de la placa base A36 son 0,20 - 0,20 m

Disefio de espesor de placa base
El espesor de la placa base se determina con la siguiente expresion:

fy=248.211,24 KN/ m?  tipo A36



t 2- Pu 0,028 296,90 kN
=n: |——— =0,028m - =
09-f,-B-N 0,9 - 248211,24 % 0,2m - 0,2m

t=0,00412m = 4,12 mm
El espesor de la placa A36 adoptado es de 6 mm

Disefio de perno de anclaje

Fu = 413.685,4 kKN/m? A60 +=0,75
y _ Tu _ 80,85 kN
req — 0,75 - @, - Fu - kN

0,75-0,75-413.685—
m

Tomando un didmetro de 3/8 " de &rea 7,13 cm?

= 0,000347 m? = 3,47 cm?

Se requiere minimamente 5 pernos, en el nudo caben 8 lo cual es suficiente.
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Al adoptar una longitud de anclaje hes de 4 " 0 0,1m, se debe verificar el area critica de

falla del hormigon, mediante An que es el area proyectada de la superficie de falla la cual

se aproxima a travez de un rectangulo con sus lados ubicados a una distancia igual a 1,5

her (en este caso 0,15 m ) del centro de los anclajes, con las limitaciones impuestas por los

bordes de la viga.

Para evitar el descascaramiento del recubrimiento del hormigdn, el perno se ubicara a una

distancia minima de 0,4 het = 0,04m desde el borde de la viga al centro del perno.

Anot = 9 her2 =9 - (0,1m)?= 0,093 m?

Para cuatro pernos Ano =0,37 m?

Figura 4.10. Area proyectada de la superficie de falla.

18

5,25

2
o o
2 3 © ° ]
- o e}
(o]
| |
20

Fuente: Elaboracion propia.
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An=0,25m - 0,445m = 0,11 m?
Se debe verifica de An < Ano
0,11 m?< 0,37 m? OK

Usar: placa base 0,2 x0,25 m de 6 mm con pernos de anclaje de 3/8" x 4"

4.5.6. Verificacion de la flecha de cubierta en el voladizo

L=5,5m
Deflexién méxima en servicio: Peso propio+ carga muerta + carga de viento 2
f=23mm=0,023m

Flecha admisible.

L 2:55m

faam = 555 ===~ = 0,044m 0,023 m < 0,044 m ok

Figura 4.11. Deformada de cercha espacial CYPE 3D

A ANNVAN \ [T\

JANY: &S0 NVARVAN RV A T

S Y S SR Y RN s AP 2
AV A A A ARV |

0 69 9.2 11.5 13.8 16.1 3 mm

Fuente: Elaboracion propia.
4.5.7. Comparacion de tipologias de cubierta

Figura 4.12. Cubierta de cerchas planas (izquierda).

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 4.13. Malla espacial (izquierda).

g‘\\‘f'}‘}{‘i' N “‘f;‘
ISRV
e NS
SRV
“‘

< Fuente: Elaboracion propia.
Segun el resumen de reacciones de peso propio el peso de una malla espacial es de
12,48 Tnf y el peso de cerchas planas es de 5,33 Tnf, de aqui podemos concluir
que el peso de una malla espacial es 134,15 % mayor al peso de una cubierta de
cercha plana.
La cantidad de elementos de una malla espacial es mucho mayor al de una
estructura de cubierta con cerchas planas. Esto podria tener una reduccion,
aplicando una disminucién de elementos longitudinales y transversales, puesto que
la malla espacial aplicada a este caso tiende a responder como elemento
unidireccional con voladizo, para realizar esta reduccion es necesario estudiar la
estructura y evitar afectar la estabilidad de la estructura. La desventaja de esta
reduccion es deformar la configuracion homogénea de la misma.
De igual manera, para aplicar una estructura tipo malla espacial, manteniendo el
canto constante de la estructura, es necesario aumentar el tamafio de la columna
delantera que permite mantener la pendiente de la cubierta, lo cual encarece la
alternativa y dificulta mas la posibilidad de aplicar esta tipologia.
La malla espacial a comparacion de la cercha plana ofrece mayores dificultades al
momento de su construccion y montaje.
En referencia a la comparacion econdmica, el precio unitario de una malla espacial
es 694, 71 Bs/m?, el precio unitario de una cubierta de cerchas planas es de 341,51
Bs Bs/m?, lo que indica que el precio de una cubierta con malla espacial es 103,42

% mayor al de una cubierta con cerchas planas.
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+ Definitivamente podemos concluir que la alternativa mas viable, por sus ventajas:
técnica, econdmica y constructiva es la cubierta de cerchas planas, la cual es

implementada para el disefio del sector de preferencia.

Tabla 3.6. Resumen de Comparacion de sistemas estructurales de cubierta.

Referencia Cercha plana Malla espacial Diferencia
P.U. (Bs/m?) 341,51 694,71 103,42 %
Peso ( Tnf) 5,33 12,48 134,15 %
Flecha maxima 2112 93 8,90 %
PP+CM+CV2 (mm)
Comportamiento Isostatico Isostatico 3
estructural

Tabla 3.7. Caracteristicas de los sistemas estructurales para cubierta.

Descripcion Cantidad | Unidad (f;%';jrgg
Cubierta Malla
espacial 333,20 m?2 -
Barra tubular 50x2mm 2566,96 m 8,09
Nudos 718,00 Ud 2,15
Conectores 718,00 pza 2,15
Pernos 3/8" para
conectores 12062,00 pza 36,20
Anclaje 3/8" x 4" 96,00 pza 0,30
Placa de 6 mm 49,57 m? 0,15
Cubierta Cercha plana | 331,20 m2 -
Perfil G 80x40x15x2
mm 918,51 m 2,91
Nudos 480,00 Ud 1,45
Anclaje 1/2"x 4" 128,00 pza 0,38
placa de 6 mm 2,52 m? 0,0076
perfil cuadrado
40x40x2mm 18,90 m 0,057
Perfil G 15x5x2 348,75 m 1,10
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CAPITULO V
5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
5.1. Conclusiones

» El lugar de emplazamiento no presenta desniveles apreciables y o dificultades que
puedan afectar la construccion de la obra, puesto que la estructura esta ubicada
sobre un terreno nivelado al lado de un campo de futbol.

« El suelo de fundacién es arcilla de baja compresibilidad CL, con una capacidad
admisible de 260 kN/m?; segin las caracteristicas del suelo, se considera apto para
emplazar la obra, a su vez estos fueron validadas por el laboratorio de suelos de la
universidad. Asi también, se realizo la contrastacion analitica aplicando el metodo
de Terzaghi de la mecénica de suelos para determinar la capacidad admisible del
suelo con los parametros mas bajos para un tipo de suelo arcilloso, por lo que se
pudo verificar que la capacidad portante del suelo resulta superior al determinado
por laboratorio.

+ La velocidad del viento de disefio resulta preponderante para disefiar la cubierta
de la zona de preferencia.

» Luego de analizar la estabilidad global de la estructura, se pudo determinar que se
trata de una estructura intraslacional, ademas se verificd que todas las columnas
cumplen el criterio de esbeltez mecénica para columna corta.

» Los elementos estructurales fueron disefiados con los criterios més 6ptimos tanto
técnicos como constructivos especificados en las normas CBH 87 y las
especificaciones de la AISI 07 junto con la ASCE 07-05.

« Después de una comparacion técnica como econémica entre una cubierta con
malla espacial y una cubierta con cerchas planas se determind que la alternativa
mas viable es la cubierta con cerchas planas por tener menor costo, mayor
facilidad de construccion y menor peso.

« Serealizé los planos a detalle de todos los elementos estructurales de la estructura.

» El proyecto alcanza un presupuesto de Bs 4.411.609,29 sin incluir obra fina.

» El plazo total de ejecucion es de 444 dias calendarios.



108

5.2. Recomendaciones

« Al momento de idealizar una estructura se debe tomar en cuenta los métodos
constructivos aplicables al proyecto.

« Serecomienda realizar el control adecuado los materiales especificados, como el
cemento, arena, grava, agua, acero y perfiles de acero.

« Se debe evitar utilizar materiales en estado de oxidacién, puesto que estos podrian
disminuir sus caracteristicas mecéanicas.

» Se debe realizar el control adecuado de los recubrimientos del acero y el curado

del hormigdn para que los elementos se comporten tal como se realizo el disefio.



