1. ANTECEDENTES

Para el desarrollo del presente proyecto en primera instancia se realizo el Informe del
Perfil de la Propuesta donde, desarrollando un analisis de las alternativas, se determin6
la mejor alternativa viable técnica, econdmica y social. Con lo establecido en el perfil de
proyecto se conformé la propuesta de proyecto en base a la cual se desarrollo el
presente Diseflo. Con fines académicos, el Proyecto “Construccion del Nucleo
Educativo Emboroz” se dividié en dos mddulos, dos bloques el primero y tres bloques
el segundo. Dividido de la siguiente manera:

e Mddulo | Nucleo Educativo Emborozd Aulas vy Talleres

(Univ. Rodrigo Sanchez Gallardo)

e Modulo | Nucleo Educativo Emborozu
o Bloque 1 (Aulas)

o Bloque 2 (Talleres)

(Univ. Pablo Oscar Aparicio Cata)

e Modulo Il Nucleo Educativo Emborozit Complejo Socio Recreativo

o Bloque 1 (Albergue)
o Bloque 2 (Comedor)

o Bloque 3 (Minicoliseo)

1.1. PROBLEMA -

El problema es la carencia de ambientes para el desarrollo de labores educativas, y la
falta de ambientes socio-recreativos acordes a la necesidad de los estudiantes en la zona

de emboroz( y comunidades aledafias.

1.1.1. PLANTEAMIENTO.-

De acuerdo al ultimo censo realizado en el municipio de Padcaya se registra un
acelerado crecimiento de la poblacion estudiantil del distrito 9 EI Baden que comprende
las comunidades de: EI Baden, Emborozu, Isla Grande, Limal, Salado Norte, Sidras y
Naranjo Agrio.

Debido a la existencia de solamente 4 unidades que brindan los servicios educativos
hasta el nivel secundario, ubicados en las comunidades de Padcaya, Rosillas, Cafias y
La Mamora, la mayor parte de la poblacion estudiantil del Distrito 9 estdn impedidos
de continuar sus estudios porque deben recorrer largas distancias a los centros

educativos ya que en las comunidades de los distritos mas cercanos s6lo cuentan con



escuelas tipo multigrado, hasta intermedio un 50% y las otras comunidades solamente
hasta primaria lo cual induce al abandono o desercidn escolar de la poblacion estudiantil
principalmente por la falta de infraestructura adecuada para la educacion escolar.

Las principales causas que originan la desercién y emigracién son:

e Inexistencia de infraestructura para educacion secundaria.
e Poblacion dispersa distrito N°9.
e Aumento de la poblacion en edad estudiantil en el distrito.

En caso de no dar una solucién inmediata, se mantendrd un bajo porcentaje de
educacion a nivel secundario, ademas de otros posibles problemas que pueden haber
entre los pobladores y las autoridades; entonces se plantea como solucién las siguientes

alternativas:
¢ Construccion del “Nucleo Educativo para la Comunidad Emborozu™
e Derivacion de estudiantes a otros nucleos educativos.

e Construccion de establecimientos educativos en las comunidades que comprenden el

distrito.
De las alternativas anteriormente propuestas se tomo la primera por ser la mas viable.
1.1.2. FORMULACION.

Con la implementacion de un nacleo educativo en un lugar estratégico en el distrito que
cuente con toda la infraestructura necesaria, se acorta la distancia recorrida por los
pobladores de la comunidad a un lugar accesible, de esta manera se puede dar solucion
al problema y se mejorarian las condiciones de estudio, facilitando de esta manera la
regular asistencia de los estudiantes e incentiva la conclusion de los estudios con
regularidad. Por consiguiente la propuesta de Proyecto de Ingenieria Civil, plantea

como alternativa de solucion la “Construccion del Nucleo Educativo Emboroz™.
1.1.3. SISTEMATIZACION

La alternativa de propuesta definida “Construccion del Nucleo Educativo Emboroza”
cuenta ya con disefio arquitectonico aprobado en la alcaldia de Padcaya de manera
modular .En esta propuesta se propondra el disefio estructural del Modulo II: “Nucleo
Educativo Emboroza” pudiendo escoger alternativas diferentes en el uso de materiales,

segun corresponda en las actividades que formen parte del planteamiento estructural.
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1.2. OBJETIVOS
1.2.1. GENERAL

Disefiar la estructura de sustentacién para la construccién de albergue, comedor y
minicoliseo que comprenden el Médulo 11 del Nucleo Educativo Emborozu. Aplicando
las normativas CBH-87 para el disefio del H°A° Pacto Andino para el disefio de

estructuras de madera, AISI y AISC para el disefio de elementos metélicos.
1.2.2. ESPECIFICOS

e Realizar el estudio de la capacidad portante del suelo de fundacion.

e Realizar el levantamiento topografico.

e ldealizar la estructura de manera que su comportamiento estructural sea lo mas

cercano posible al de funcionamiento real.

e Determinar las posibles hipotesis de carga, tanto en magnitud como su lugar de

aplicacion.
e Localizar las secciones sometidas a esfuerzos maximos envolventes.

¢ Aplicar la normativa CBH-87 para el disefio de vigas, columnas, zapatas en hormigon
armado; normativa AlSI, AISC para el disefio de la estructura de sustentacion metélica
y la Norma del Pacto Andino para el disefio de cerchas de madera de construccion con

la que se dimensionara.

e Realizar el disefio de planos estructurales de los respectivos blogues de acuerdo a las

escalas que correspondan.

e Realizar el andlisis de precios unitarios y especificaciones técnicas del proyecto.
e Determinar el costo total del emplazamiento del proyecto.

e Determinar cronograma de actividades y plazo de ejecucion.

1.3.  JUSTIFICACION

1.3.1. ACADEMICA

Con la realizacion proyecto pretende profundizar conocimientos adquiridos por el
estudiante y aplicarlos en el disefio de estructuras aporticadas, disefio de cubiertas,

cimentaciones superficiales, estructuras metalicas tipo celosias. Lo anterior permitira



dimensionar las estructuras desarrollando el criterio apropiado y mejor conocimiento del

comportamiento de las mismas.
1.3.2. TECNICA

Se empleara el programa de calculo CYPECAD 2010 para el disefio estructural de las
edificaciones de hormigdn armado con base en la normativa ACI 318-05 (American
Concrete Institute), y también el SAP-2000 (version 14) en el célculo de cerchas para
cubiertas con estructura de madera, estructuras metalicas segun la norma AISI y la
obtencion de la magnitud de los esfuerzos maximos envolventes a los que se encuentran
sometidos cada uno de los elementos mediante simulacion de posibles hipotesis de

carga. Se verificaran los elementos mas solicitados en hojas de célculo en EXCEL 2007.
1.3.3. SOCIAL - INSTITUCIONAL

Se contribuira en la solucién del problema fundamental de educacion secundaria,
brindando a la comunidad condiciones favorables de asistencia regular y conclusion de
la formacion educativa, ya que el centro de ensefianza se ubicaré en un lugar estratégico
cercano a las viviendas de los pobladores. Se dard soluciéon a la demanda de la
poblacién y la exigencia del derecho a la educacion, se incrementard el nimero de
estudiantes asistentes con regularidad, incentivando de manera indirecta y brindando la
oportunidad de que los estudiantes se sientan capaces de continuar con estudios de

formacion profesional en casas superiores de estudio de su conveniencia.



1.4.  ALCANCE DEL PROYECTO

Anadlisis de Alternativas de solucion.-

Estudio topografico del terreno

Los estudios topograficos fueron proporcionados por la alcaldia con un plano de curvas
de nivel del terreno de emplazamiento del proyecto.

Estudios de suelos

Los estudios de suelos se los realizo utilizando el equipo de SPT para determinar el
nimero de golpes; la clasificacion del suelo usarda un juego tamices para la

granulometria y para los limites usaremos el equipo de Casagrande.

Analisis estructura Alberque

¢ Disefio de la cubierta con cercha de madera debido a que las luces son relativamente

cortas.

e Para una estructura de dos plantas lo 6ptimo es una estructura aporticada econémica

y técnicamente.

e Y para las fundaciones la mejor lo opcidén son zapatas aisladas por su economia.

Andlisis estructura Blogue Comedor

e La estructura de cubierta sera con cerchas metalicas ya que las luces son mayores a

10 metros.

e La cimentacion serd zapatas aisladas por no haber colindancias con otras

edificaciones.

Andlisis estructura Minicoliseo

¢ Disefio de la cubierta de la cancha polifuncional con tinglado metéalico, siendo ésta la
alternativa mas viable técnicamente por la luz existente la misma sera con perfiles
metalicos laminados en frio.

e La fundacion sera con zapatas aisladas.



1.5. RESULTADOS A LOGRAR

En el desarrollo de la Propuesta de Proyecto de Ingenieria Civil “Disefio Estructural
Unidad Educativa Emborozi Maodulo I1” que se ejecutara en la asignatura CIV502 se
plantean los siguientes resultados:

¢ Recopilacion y procesamiento de la informacidn técnica disponible en el Gobierno
Municipal de Padcaya Primera Seccion de la Provincia Arce.

e La capacidad portante del suelo de fundacion.

e Hipdtesis de carga, analisis y determinacion de comportamiento de la estructura ante
las cargas actuantes.

e Esfuerzos envolventes a los que se encuentra sometida la estructura con la
aplicacion de programas estructurales computarizados.

e Elementos estructurales con secciones que cumplan con los esfuerzos establecidos
en las normas.

e Infraestructura de sustentacion que comprende el Modulo Il desde el tipo de

fundacion, estructura de sustentacién del edificio hasta el tipo de cubierta a ser

empleado en el proyecto.

e Planos estructurales.

¢ Plan de construccion, especificaciones constructivas, cubicaciones.

e Precios unitarios y presupuesto.

¢ Informe final del proyecto.

e Presentacion, defensa y aprobacién del informe final de proyecto.

1.6. APORTACIONES DEL ESTUDIANTE

Una de las aportaciones del estudiante sera una planilla Excel para el célculo de

vigas columnas y zapatas de H°A°.
¢ Planilla de célculo para elementos de estructuras reticuladas con perfiles.
¢ Planilla de célculo para las placas de anclaje o placa base.

¢ Planilla de célculo para el disefio de elementos de madera.



1.7. LOCALIZACION

El proyecto de Ndcleo Educativo Emborozi se emplazard en la comunidad de
Emborozu de la provincia Arce del Municipio de Padcaya en el distrito N° 9.

Geograficamente donde se emplazara el proyecto entre las coordenadas.

"Latitud Sur =22.2791839359, longitud Oeste=64.5027946939
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2. MARCO TEORICO.-

Para el logro del objetivo general del proyecto “Disefiar la estructura de sustentacion para la
construccion del bloque de albergue, comedor y minicoliseo Nucleo Educativo Emborozu.”
se debe tener conocimiento de las caracteristicas fisico-mecéanicas del suelo de fundacion,
idealizar el comportamiento estructural, definir el tipo de infraestructura y superestructura
de sustentacion, definir los materiales a emplear en el emplazamiento fisico y realizar los

disefios correspondientes.

En consecuencia, con lo sefialado en el anterior parrafo se pueden nombrar las siguientes

referencias tedricas:
2.1. ESTUDIO DE SUELOS.-

El estudio de suelos es procedimiento indispensable a la hora de emplazar cualquier
estructura ya que se debe conocer las caracteristicas fisico — mecanicas del suelo de
fundacion para realizar un correcto disefio de la estructura a emplazarse. Para ello el estudio

de suelos estd conformado por dos etapas:

- En campo donde se debe realizar el ensayo del SPT. (Ensayo de Penetracion
Estandar)

- En gabinete donde se debe determinar la granulometria y limites para la
clasificacion del suelo. Las normativas mas comunmente utilizadas en el medio son
para la clasificacion: AASHTO (American Association of State Highway and
Transportation Officials) y S.U.C.S. (Unified Soil Clasification System, conocido

como Sistema unificado de clasificacion de suelos).

Y finalmente se combina los resultados de la clasificacion y SPT para caracterizar el suelo
de fundacion en cuanto a la resistencia portante del terreno se refiere. A continuacion se

hacen referencia los ensayos necesarios para el estudio de suelos con mayor detalle.
2.1.1. GRANULOMETRIA -

Es la determinacion de los porcentajes de grava, arena, limo y arcilla que se encuentra en
cierta masa de suelo. EI método mecanico se usa en caso de que los suelos sean granulares
lo que permite facilmente determinar los porcentajes de grava y arena mediante el uso de
un juego de tamices. Estos tamices con aberturas calibradas, varian desde 10.16 cm. que



equivale a 4’ hasta 0.074 mm.; equivalente al tamiz No 200 y significa que una pulgada
estd dividida en 200 partes iguales, los cuales pertenecen a la serie de tamices de U.S.
Bureau of Standard.

El analisis granulométrico consiste en pasar el suelo por una serie de tamices, previo
conocimiento del peso total de la muestra; la parte del suelo retenido por cada tamiz se
calcula en forma individual con relacién al peso total y seguidamente se determinan los
porcentajes que pasan por cada tamiz. En los comienzos de la investigacion de las
propiedades de los suelos se creyd que las propiedades mecanicas dependian directamente
de la distribucion de las particulas constituyentes segun sus tamarfios; por ello era
preocupacion especial de los ingenieros la busqueda de métodos adecuados para obtener tal
distribucion. Adn hoy, tal parece que todo técnico interesado en suelos debe pasar a modo
de etapa de iniciacion, por una época en que se siente obligado a creer que, con suficiente
experiencia, es posible deducir las propiedades mecanicas de los suelos a partir de su
distribucion granulométrica o descripcion por tamafios. Solamente en suelos gruesos, cuya
granulometria puede determinarse por mallas, la distribucién por tamafios puede revelar
algo de lo referente a las propiedades fisicas del material; en efecto, la experiencia indica
que los suelos gruesos bien graduados, o sea con amplia gama de tamafios, tienen
comportamiento ingenieril méas favorable, en lo que atafie a algunas propiedades
importantes, que los suelos de granulometria muy uniforme. En suelos finos en estado
inalterado, las propiedades mecanicas e hidraulicas dependen en tal grado de su
estructuracion e historia geoldgica, que el conocimiento de su granulometria, resulta

totalmente inutil.

2.1.2. CLASIFICACION DE SUELOS BASADOS EN CRITERIOS
GRANULOMETRICOS.-

Los limites de tamafio de las particulas que constituyen un suelo, ofrecen un criterio obvio
para una clasificacion descriptiva del mismo. Tal criterio fue usado en Mecanica de Suelos
desde un principio e incluso antes de la etapa moderna de esta ciencia. Originalmente, el
suelo se dividia en tres o cuatro fracciones debido a lo engorroso de los procedimientos
disponibles de separacion por tamafios. Posteriormente, con el advenimiento de la técnica

del cribado, fue posible efectuar el trazo de curvas granulométricas, contando con



agrupaciones de las particulas del suelo en mayor nimero de tamafios diferentes.
Actualmente se pueden ampliar notablemente las curvas en los tamarios finos, gracias a la
aplicacion de técnicas de analisis de suspensiones. Algunas clasificaciones granulométricas

de los suelos segln su tamafio, son las siguientes:

Tabla 1: Clasificacion Granulométrica Segun el Tamafio

Material Caracteristicas Tamafio mm.
Piedra Mayor de 70
Grava Gruesa 30a70

Media 5a30

Fina 2ab
Arena Gruesa la2

Media 0,2al

Fina 0,1a0,2
Polvo Grueso 0,05a0,1

Fino 0,02a0,05
Limo Grueso 0,006 a 0,02

Fino 0,002 a 0,006
Arcilla Gruesa 0,0006 a 0,002

Fina 0,0002 a 0,0006
Ultraarcilla - 0,00002 a 0,0002
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Tabla 2: Descripcion Aproximada de Particulas

Material Tamarno

Piedra Bolon 12 pulgadas

Cantos Rodados 6 a 12 pulgadas

Grava 2 mm. a 6 pulgadas
Arena 0,06 mm. a 2 mm.
Limo 0,002 mm. a 0,06
Arcilla Menores a 0,002 mm.

Debido a la gran variedad de tamafios, de granos se ha tratado de dividir en secciones toda
la escala de tamafios existiendo para esto varios tipos de proporciones y el mas aceptable es
la adoptada por A.S.T.M. (American Society of Testing and Materials). En esta escala las
gravas corresponden a las particulas mas gruesas que incluyen a los granos mayores al
tamiz No 4 (4.76 mm.), la arena estd comprendida entre el tamiz No 200 (0.074 mm.). Los
granos finos menores que el tamiz No 200 se subdividen en limos que son mayores a 0.002
mm. y menores a 0.002 mm. se encuentran las denominadas arcillas. Puede notarse que las
clasificaciones anteriores y otras existentes se contradicen en ocasiones, y a un intérvalo
que se nombra de una manera en una clasificacion, le corresponde otra palabra en otro
sistema. Pero sin duda, la objecion mas importante que puede hacerse a estos sistemas es el
uso que hacen de las palabras limo y arcilla para designar fracciones de suelo definidas
exclusivamente por tamafios. Estos términos se han usado en ingenieria como nombres para
designar tipos de suelo con propiedades fisicas definidas; la razon por la que estos nombres
se introdujeron para ciertas fracciones de tamarios fue la idea erronea de que tales tamafos
eran las causas de aquellas caracteristicas tipicas. Sin embargo, hoy se sabe que las
caracteristicas de una arcilla tipica se deben en forma muy preponderante a las propiedades

de su fraccion mas fina.
Tamarno patron de tamices.-
Todos los tamices de tipo U. S. pueden conseguirse en un diametro de 20 cm. la mayoria en
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30.5 cm. Los tamices son hechos de malla de alambre forjado con aberturas rectangulares
que varian en tamanos desde 101.6 mm. (4”) en la serie mas gruesa hasta el No 400 (0.038

mm.) en la serie correspondiente al suelo fino.

Tabla 3: Serie de Tamices A.S.T.M.

Tamiz 3” 2” 1% 1”7 Y47 ¥ g7 N°4 N°10 N°40 N°200

¢mm. 7500 50,00 37,50 25,00 19,00 1250 950 4,75 2,00 0,425 0,075

Representacion de la distribucion granulométrica.-

Siempre que se cuente con suficiente nimero de puntos, la representacion grafica de la
distribucion granulométrica debe estimarse preferible a la numérica en tablas. La gréfica
granulométrica suele dibujarse con porcentajes como ordenadas y tamarfios de las particulas
como abscisas. Las ordenadas se refieren al porcentaje, en peso, de las particulas menores
que el tamafio correspondiente. La representacion en escala semi-logaritmica (eje de
abscisas en escala logaritmica) resulta preferible a la simple representacion natural, pues en
la primera se dispone de mayor amplitud en los tamafios finos y muy finos, que en escala

natural resultan muy comprimidos, usando un médulo practico de escala.

La forma de la curva da inmediata idea de la distribucion granulométrica del suelo; un
suelo constituido por particulas de un solo tamafio, estara representado por una linea
vertical (pues el 100% de sus particulas, en peso, es de menor tamafio que cualquier mayor
que el que el suelo posea); una curva muy tendida indica gran variedad en tamarios (suelo
bien graduado). Como una medida simple de la uniformidad de un suelo, Allen Hazen
propuso el coeficiente de uniformidad.

D
C, = —60
D1
Donde:
Deo : Tamaiio tal, que el 60%, en peso, del suelo, sea igual 0 menor.

Dio : Llamado por Hazen didmetro efectivo; es el tamafio tal que sea igual o mayor que el

10%, en peso, del suelo.

En realidad es un coeficiente de no uniformidad, pues su valor numérico decrece cuando la
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uniformidad aumenta. Los suelos con Cu < 3 se considera muy uniforme; aun las arenas

naturales muy uniformes rara vez presentan C, < 2.

Como dato complementario, necesario para definir la uniformidad, se define el coeficiente

2
D3p
Deo-D1o

de curvatura del suelo con la expresion. C. =

Esta relacion tiene un valor entre 1 y 3 en suelos bien graduados, con amplio margen de

tamanos de particulas y cantidades apreciables de cada tamafio intermedio.
2.1.3 LIMITES DE ATTERBERG.-

Se define Limites de Atterberg o Limites de Consistencia como las diferentes fronteras
convencionales entre cualquier de los estados o fases que un suelo pueda estar, segin su
contenido de agua en orden decreciente; los estados de consistencia definidos por Atterberg
son: estado liquido, estado semiliquido, estado plastico, estado semisolido y estado sélido.
Llaméandose limites de plasticidad a las fronteras (limite liquido y limite plastico) que

definen el intérvalo plastico.

Existen suelos que al ser remoldeados, cambiando su contenido de agua si es necesario,
adoptan una consistencia caracteristica, que desde épocas antiguas se ha denominado
Plastica. Estos suelos han sido llamados arcillas, originalmente por los hombres dedicados
a la cerdmica; la palabra paso a la Mecanica de Suelos, en épocas recientes, con idéntico
significado. La plasticidad es, en este sentido, una propiedad tan evidente que ha servido
desde antafio para clasificar suelos en forma puramente descriptiva. En Mecanica de Suelos
puede definirse la plasticidad como la propiedad de un material por la cual es capaz de
soportar deformaciones rapidas, sin rebote elastico, sin variacion volumétrica apreciable y

sin desmoronarse ni agrietarse.

El ensayo se denomina “Limites de Atterberg” y es posible estudiar méas a fondo el suelo
designado, es decir con la informacion del anélisis granulométrico y los limites liquido y

plastico poder clasificar un suelo por cualquier sistema de clasificacion.

En Mecénica de Suelos el concepto de plasticidad se ha introducido a partir como queda
dicho, de ideas antiguas, resultando muy atil manejar en nuestros dias dicho concepto
simple de plasticidad, basado en ideas con un sentido fisico inmediato, pero al tratar de

definir en téerminos simples la plasticidad de un suelo, no resulta suficiente decir que un
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suelo plastico puede deformarse y remoldearse sin agrietamiento, pues una arena fina y

himeda tiene esas caracteristicas cuando la

deformacion se produce lentamente y, sin /

11 mim

embargo, no es plastica en un sentido mas amplio — & o
8
de la palabra; hay entre el comportamiento de la h\_g/,
2 mm

arcilla y el de la arena en cuestion una importante

diferencia: el volumen de la arcilla permanece Figura 1: Ensayo de Casagrande
constante durante la deformacion, mientras que el de la arena varia, ademas, la arena se

desmorona en deformacion rapida.

Segun su contenido de agua en orden decreciente, un suelo susceptible de ser plastico
puede estar en cualquiera de los siguientes estados de consistencia:

e Estado liquido, con las propiedades y apariencia de una suspension.
eEstado semiliquido, con las propiedades de un
fluido viscoso.
eEstado plastico, en que el suelo se comporta
plasticamente.

eEstado semisélido, en que el suelo tiene la
apariencia de un sélido, pero adn disminuye de Figura 2: Ensayo de limite
volumen al estar sujeto a secado.

e Estado sélido, en que el volumen del suelo no varia con el secado.

Los anteriores estados son fases generales por las que pasa el suelo al irse secando y no
existen criterios estrictos para distinguir sus fronteras. El establecimiento de éstas ha de
hacerse en forma puramente convencional. Atterberg establecid las primeras convenciones

para ello, bajo el nombre general de limites de consistencia.
e Limite Liquido.-

La frontera convencional entre los estados semiliquido y plastico fue llamada por Atterberg
limite liquido, nombre que hoy se conserva. Atterberg lo definié en términos de una cierta
técnica de laboratorio que consistia en colocar el suelo remoldeado en una céapsula,
formando en él una ranura, segin se muestra en la figura 2, y en hacer cerrar la ranura

golpeando secamente la capsula contra una superficie dura, el suelo tenia el contenido de
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agua correspondiente al limite liquido, segin Atterberg, cuando los bordes inferiores de la

ranura se tocaban, sin mezclarse, al cabo de un cierto nimero de golpes.
e Limite Plastico.-

La frontera convencional ente los estados plastico y semisélido fue Ilamada por Atterberg
limite plastico y esta definido también en términos de una manipulacion de laboratorio.
Atterberg colaba un fragmento de suelo hasta convertirlo en un cilindro de espesor no
especificado; el agrietamiento y desmoronamiento del rollito, en un cierto momento,
indicaba que se habia alcanzado el limite plastico y el contenido de agua en tal momento
era la frontera deseada.

indice de Plasticidad.-

A las fronteras anteriores, que definen el intérvalo plastico del suelo se les ha llamado
limites de plasticidad. Atterberg consideraba que la plasticidad del suelo quedaba
determinada por el limite liquido y por la cantidad méxima de una cierta arena, que podia
ser agregada al suelo, estando éste con el contenido de agua correspondiente al limite
liquido, sin que perdiera por completo su plasticidad. Ademas encontré que la diferencia
entre los valores de los limites de plasticidad, llamada indice plastico, se relacionaba
facilmente con la cantidad de arena afiadida, siendo de mas facil determinacién, por lo que

sugirié su uso, en lugar de la arena, como segundo parametro para definir la plasticidad.
I,=LL—LP

Ademas de los limites de plasticidad (liquido y plastico) ya sefialados, Atterberg definid

otros limites de consistencia, que se mencionan a continuacion:

¢ El limite de adhesion, definido como el contenido de agua con el que la arcilla pierde sus
propiedades de adherencia con una hoja metélica, por ejemplo, una espatula. Es de
importancia en agricultura.

oEl limite de cohesidn, definido como el contenido de agua con el que los grumos de
arcilla ya no se adhieren entre si.

o El limite de contraccidn, frontera entre los estados de consistencia semisolido y solido,
definido con el contenido de agua con el que el suelo ya no disminuye su volumen al

seguirse secando.

15



La diferencia que existe entre el limite liquido y limite plastico es que, el limite plastico es
el contenido de humedad por debajo del cual se puede considerar el suelo como material no
plastico. Y limite liquido es el contenido de humedad por debajo del cual el suelo se

comporta como un material plastico.

Los limites liquidos y plasticos han sido ampliamente utilizados en las regiones del mundo,
principalmente con el objetivo de identificar y clasificar los suelos. El limite de contraccion
ha sido utilizado en varias areas geograficas donde el suelo sufre grandes cambios de
volumen entre el estado seco y su estado humedo. La localizacion relativa de los limites de
contraccion Ws, plastico Wp y liquido WI, se muestra sobre una escala de humedad en la

siguiente figura.

- po Rango Plastico del suelo ! El suelo se comporta
Suelo No Plastico i N definido por el IP N como fluido viscoso  ~,
LP LL Contenido de Humedad w%

Figura 3: Escala de Humedad
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CLASIFICACION DE SUELOS.-

Tabla 4: Clasificacién Unificada de Suelos
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Tabla 5: Clasificacion de Suelos por el Método AASHTO

Clasificacion Materiales granulares Material limo-arcilloso (Mas del 35%
1 (0]
general (35% 0 menos, pasa el tamiz N° 200) pasa el tamiz N°200)
GRUPOS A-1 A-3 A-2 A-4 A-5 A-6 A-7
SUBGRUPO A-l-a A-1-b A-2-4 A-25 A-26 A-2-7 A-7-5
A-T7-6

Porcentaje que pasa el
tamiz:

0
N° 10 50max - - - - - - - - -

0
N°40 30max. 5max.  51min. - - - - - - -

0
N°200 15max. 25max. max.. 35max. 35max. 35max. 35max. | 36min. 36min. 36min.
Caracteristicas del
material que pasa el
tamiz N° 40:

ST - - 40max. 41min. 40max. 41min. | 40max.  41min. 40max.  41lmin.
Limite Liquido
< - 6max. NP 10max. 10max. 1imin. 11min. | 10max. 10max. 11min. 11min.*
Indice de Plasticidad
Suelo de Fundacion Excelente a Excelente a Excelente a Bueno Regular a Malo

Bueno Bueno

* El indice de Plasticidad del Subgrupo A — 7 — 5, Es Igual o Menor A LI*30

El indice de Plasticidad del Subgrupo A — 7 — 6, Es Mayor A LI*30°
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El indice de grupo se calcula con la ecuacion.-

1G = (F — 35)[0,2 4+ 0,005(LL — 40)] + 0,01(F — 15)(IP — 10)
Donde:
IG = indice de grupo.
F = Porcentaje del suelo que pasa el tamiz N° 200, expresado como nimero entero.
LL = Limite Liquido [%]
IP = indice de Plasticidad [%]

El indice de grupo siempre se reporta aproximandolo al nimero entero méas cercano, a

menos que su valor calculado sea negativo, en cuyo caso se reporta como cero.
2.1.5 ENSAYO DE PENETRACION ESTANDAR SPT .-

Los penetrémetros utilizados para el estudio del suelo de fundacion se hincan o se hacen
penetrar a presion en el suelo, midiendo la resistencia a la penetracion. La prueba mas
ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estandar” (o normal) que consiste en la
hinca del vastago, dejando caer una maza de 140 libras (63.5 Kg.) desde una altura de 30
pulgadas (75cm.). La resistencia a la penetracion se expresa por el nimero de golpes

necesarios para hincar el vastago 1 pie (30cm.).

Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la resistencia
a la penetracion es funcion de la presion de confinamiento del tipo de suelo. En 1927
Linston Hart y Gordon A. Fletcher de la sociedad Raymonde Concrete Pile, construyeron
una cuchara hendida longitudinalmente, de dos pulgadas de diametro que mas tarde ha sido

conocida con el nombre de “Standard Penetration Test” (SPT).

Influencia del nivel freatico.- EI nimero de golpes N, necesarios para hincar 30 cm. La

cuchara normalizada puede variar en la arena fina segun la situacion del nivel freatico.

Si llamamos N’ al nimero de golpes registrados en un ensayo realizado por debajo del nivel
freatico, el valor equivalente N que debe considerarse en el calculo estd dado por la

expresion siguiente, debida a Terzaghi y Peck.
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1
N=15+§(N\—15)

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

inalterada.
La tabla precisa estas relaciones:

Tabla 6: Relacion de Resistencia

N Consistencia de la arcilla Resistencia a compresion simple
kg/cm?

2 Muy blanda 0,25

2-4 Blanda 0,25-0,50

3-8 Media 050-1

8-15 Compacta 1-2

15-30 Muy Compacta 2-4

30 Dura 4-8

Los mismos autores proponen para las arenas las relaciones que se indican:

Tabla 7: Relacion de Resistencia para Las Arenas

N Compacidad de la Arena

0-4 Muy suelta

4-10 Suelta

10-30 Medianamente compacta
30-50 Densa

Mas de 50 Muy densa
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2.2. IDEALIZACION DE LAS ESTRUCTURAS
2.2.1. SUSTENTACION DE CUBIERTA.-

Para la sustentacion de cubiertas se utilizan cerchas las cuales se articulan para darle a la

cubierta las caidas requeridas en el plano arquitecténico o estructural.

Tipos de Cerchas.- Es posible construir muchos tipos de armaduras de techado
completamente de madera o metélica, pero es dificil hacer articulaciones econémicas que
transmitan eficazmente los esfuerzos de traccién a todas las piezas en el caso de la madera,
excepto si se trata de los tipos mas sencillos para luces de poca longitud. Por otro lado en lo
que se refiere a las cerchas metélicas no se da este problema, las uniones soldadas permiten
un adecuado funcionamiento de la cercha rigidizado.

Los tipos comunes de cerchas empleadas en construccion de edificios son los siguientes:

PAEGN

Armadura Fan Armadura Post
Armadura Fink Simple Armadura Fink
Armadura Fluk Armadura Belga
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P -

Armadura de Tijera Armadura de tijera Simple
Armadura Howe Armadura Pratt

Figura 6: Tipos de Cerchas

Aunque hay muchas clases de estructuras, las mostradas aqui se adaptan al tipo de
estructura conectada por pasadores, que son conjuntos de barras y vigas unidas por
pasadores lisos que actian como articulaciones. Y en el caso de las cerchas metélicas las

soldaduras son uniones rigidas.

Componentes de una Cercha.- Los componentes tipicos de una cercha y la nomenclatura

utilizada, son mostrados a continuacion.

CUBIERTA DE CALAMINA
CUMBRERA DE CALAMINA

PARES
DIAGONALES
PUNTALES
_—— CORREAS
TIRANTE

ALTURA

LUz

Figura 7: Cercha Tipo HOWE
2.2.2. SUSTENTACION DE LA EDIFICACION.-

La estructura aporticada del presente proyecto se idealiza como una formacion de barras
unidas entre si por nudos rigidos, es decir compuesta por vigas y pilares de hormigén
armado, sometidas a cargas gravitacionales o de peso propio y sobrecargas vivas, ademas

de cargas de viento.
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Andlisis Estructural.- El analisis estructural consiste en la determinacion de los efectos

originados por las acciones sobre la totalidad o

parte de la estructura, con objeto de efectuar CUBIERTA

comprobaciones en los Estados Limite Ultimos.

El analisis estructural proporciona resultados a PLANTA ALTA

nivel global (reacciones, desplazamientos), a

nivel  seccional  (esfuerzos,  curvaturas,
NIVEL PLANTA BAJA
elongaciones), o a nivel local (tensiones,  EXTEROR .. .\ N~

deformaciones ue  serviran ara el FUNDACION
), d p S P\

dimensionamiento o para la comprobacion de . _
Figura 8: Estructura Idealizada

los diferentes Estados Limite.
Idealizacion de la estructura

Modelos estructurales.- Para la realizacion del analisis, se idealizaron tanto la geometria
de la estructura como las acciones y las condiciones de apoyo mediante un modelo fisico
adecuado. EI modelo elegido debera ser capaz siempre de reproducir el comportamiento

estructural dominante.

Para el analisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando una
de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando una de sus
dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales cuando ninguna

de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.

Se consideran elementos unidimensionales los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos

bidimensionales las losas, muros y placas.

Otra clasificacion de los modelos estructurales, quizds mas ajustada, puede hacerse
atendiendo al estado de tensiones normales. Asi, esquemas unidimensionales son aquéllos
en los que se tienen tensiones normales en una direccion, de forma preferente respecto de
las restantes, ortogonales a ella. Esquemas bidimensionales son aquéllos en los que se
tienen tensiones normales en dos direcciones ortogonales, de forma preferente respecto de
la tercera, ortogonal a ellas. Esquemas tridimensionales son aquellos en los que las
tensiones normales no son predominantes en ninguna de las tres direcciones ortogonales.
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Los métodos matriciales permiten analizar estructuras en las que, por la complejidad de su
geometria, por el tipo de carga o por el comportamiento de los materiales, no existen
soluciones analiticas o son excesivamente complicadas de obtener. La discretizacion
estructural y los tipos de elementos que se utilicen deben ser adecuados para reproducir

correctamente el comportamiento estructural.

METODO DE CALCULO

Principios basicos

Las condiciones que, en principio, debe satisfacer todo andlisis estructural son las de

equilibrio y las de compatibilidad de deformaciones teniendo en cuenta el comportamiento

tension-deformacion de los materiales.

Generalmente, las condiciones de compatibilidad o las relaciones tension-deformacion de
los materiales resultan dificiles de satisfacer estrictamente, por lo que pueden adoptarse
soluciones en que estas condiciones se cumplan parcialmente, siempre que sean

equilibradas y que se satisfagan a posteriori las condiciones de ductilidad apropiadas.
Analisis lineal

Es el que estd basado en la hipdtesis de comportamiento elastico-lineal de los materiales
constituyentes y en la consideracion del equilibrio en la estructura sin deformar. En este
caso se puede utilizar la seccion bruta de hormigon para el calculo de las solicitaciones.

Este método es el mas utilizado para el analisis de estructuras de hormigon. Esta
aproximacion implica que la respuesta estructural es lineal y que se aceptan la
reversibilidad de las deformaciones y la superposicion de los efectos originados por
diversas acciones. Dado que se utilizan, en general, las secciones brutas, este méetodo exige

conocer la geometria, pero no necesariamente el armado de la estructura.
Método matricial de Rigidez.-
Conceptos e hipotesis basicas:

e Comportamiento lineal.
e Movimientos pequefios comparados con las dimensiones de la estructura.

¢ Se desprecian los fendmenos que afectan y varian la rigidez.
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e Materiales homogéneos e isdtropos.
Relaciones fundamentales del calculo estructural.-

e Las ecuaciones de equilibrio:
YF=0 YM=0

Cumplir dentro de la estructura, en cualquier elemento, seccion, nudo, barra, conjunto y con
las cargas exteriores.

e Las ecuaciones de compatibilidad de movimientos:

o Compatibilidad entre los elementos de la estructura y con las condiciones de
contorno; en uniones rigidas tendremos los angulos y movimientos solidarios;
en uniones articuladas tan solo los movimientos seran solidarios.

e La ley de comportamiento elastico:

0 Relaciona las tensiones con las deformaciones (leyes de Hooke, ecuaciones de
Lamé)

Coeficientes de Rigidez y Flexibilidad:

P=KJ&5 [1]
— P 1 B
— §=—=—P=K'P |2
bja M * | K K []
0 M=K.6 [3]
P o=Y-1M=Kk1M [4]
K K

Sien [1] o [3] causamos el alargamiento o giro unitario, respectivamente:
6=1-P=K 0=1-M=K

Rigidez: Fuerza o par de fuerzas, que se genera ante un alargamiento o giro unitario.
Sien [2] o [4] aplicamos la fuerza 0 momento unitario, respectivamente:
P=1-6=K1 M=1-60=K"1

Flexibilidad: Alargamiento o giro producido por una fuerza o par.
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Caracteristicas de la matriz rigidez:

e Un elemento Kkij, representa, la fuerza que aparece en la coordenada i cuando se comunica
un movimiento unidad en la coordenada j, manteniendo nulos todos los demas.

oEl pilar j (k1j,k2j,...knj), se genera, analizando las fuerzas que van apareciendo en todas
las coordenadas (1,2,...n) al comunicar un movimiento unidad en la coordenada j,
manteniendo nulos todos los demas.

eLa filai (kil,ki2,...kin), se genera, analizando las fuerzas que aparecen en la coordenada i,
al comunicar un movimiento unidad, sucesivamente, a las n coordenadas, manteniendo en
cada caso nulos todos los demaés.

eLos elementos de la diagonal principal no pueden ser negativos pues representan las
fuerzas que aparecen en una coordenada al dar justamente movimiento unidad en ella
misma.

e La matriz de rigidez es simétrica debido al principio de reciprocidad (kij=kji).
Rigideces de Barras Elementales:
a) Barra de celosia, estructuras planas (Cerchas)

LeydeHoockeHAL=%—>Si:AL=1—>F=%=K

Generalizando para ambos nudos

Fl = Kll.ul_ + KlQ.U2

F2 = Kzl.U]__ + K22.U2

En forma matricial

AE - AE
[Eﬂ: z]i.E A.]ﬁ [Eﬂ

L L

[F] = [K].[8]
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b) Barra de estructura plana (extensible)

3 6
2 5
1 4
£ {
2
EA i EA
N1 L 0 0 = L 0 0 ul
6EI 12EI
. o lE & o 1L eH ‘,,2
L L L L
3 0 6EI  4EI o _G6El  2EI 03
L? L 2 L
....... — N I .
N4 EA 0 0 EA 0 0 u4
L L
i 12EI 6EI 12E1 6EI
L3 L2 L3 12
6 o 6Bl 2ELP . GEL  4EI 06
L2 L i 2 L
c) Elemento de emparrillado (Losas)
1 4
T
y 2 5
0
X [ a
zZ v
3 6
V1 12ET  OFI 0 i 12EI  GEL 0 ul
3 2 3 )
L r L L
M2 6EI 4EI 0 6EI 4EI 0 02
L’ L L2 L
Gl Gl
T3 0 0 i o 0 5 03
V4 12EI  GEI 0 12EI ~ GEI 0 ud
LT £ L
M5 6EI 4EI 0 6EI 4EI 0 os
L’ L L’ L
Gl Gl
T6 0 0 _LP 0 0 —LP e
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d) Elemento de portico tridimensional.
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12Ely
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2.2.3. CIMENTACIONES.-

Es el caso de zapatas y encepados que cimentan soportes aislados o lineales, aunque su
filosofia general puede ser aplicada a elementos combinados de cimentacion en el caso de

elementos de cimentacion continuos para varios soportes (losas de cimentacion).
También incluye las vigas de atado, pilotes y zapatas de hormigon en masa.
Clasificacion de las cimentaciones

Los encepados y zapatas de cimentacion pueden clasificarse en rigidos y flexibles.

RIGIDO V,; =2h
FLEXIBLE V5> 2h

Figura 9: Clasificacion de Cimentacion

El concepto de rigidez a que se refiere el articulado es relativo a la estructura y no

presupone comportamiento especifico alguno sobre la distribucion de tensiones del suelo.

i ]

Vo RIGIDO V<2 h Vet
—t FLEXIBLE V=2 h g

RIGIDO Vo, =2 h
FLEXIBLE V,,, > 2 h

5 r

Figura 10: Cimentaciones Aisladas
Cimentaciones rigidas
Dentro del grupo de cimentaciones rigidas se encuentran:
¢ Los encepados cuyo vuelo v en la direccion principal de mayor vuelo es menor que 2h.
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e Las zapatas cuyo vuelo v en la direccion principal de mayor vuelo es menor que 2h.
¢ Los pozos de cimentacion.

¢ Los elementos masivos de cimentacion: contrapesos, muros masivos de gravedad.

En las cimentaciones de tipo rigido, la distribucion de deformaciones es no lineal a nivel de

seccidn, y, por tanto, el método general de analisis mas adecuado es el de bielas y tirantes.

En este tipo de elementos, para el calculo de las tensiones en el suelo o de las reacciones en
los pilotes, se puede considerar, en general, que el elemento de cimentacién se comporta
como un solido rigido sometido a los esfuerzos transmitidos por el soporte y a las tensiones

resultantes del suelo o reacciones en los pilotes.

Figura 11: Esfuerzos en Cimentacion Rigida
Cimentaciones flexibles
Dentro del grupo de cimentaciones flexibles se encuentran:
- Los encepados cuyo vuelo v en la direccion principal de mayor vuelo es mayor que 2h.
- Las zapatas cuyo vuelo v en la direccion principal de mayor vuelo es mayor que 2h.
- Las losas de cimentacion.

En las cimentaciones de tipo flexible la distribucion de deformaciones a nivel de seccion

puede considerarse lineal, y es de aplicacion la teoria general de flexion.

En este tipo de cimentaciones, los esfuerzos de cimentacion y la respuesta del suelo de
fundacion dependen de la flexibilidad relativa de la cimentacion y el suelo; para su

evaluacién debera considerarse un modelo de interaccion suelo-cimiento adecuado.
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Figura 12: Esfuerzos en Cimentacién Flexible
2.3.DISENO ESTRUCTURAL..-

2.3.1. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE CUBIERTA
2.3.1.1. CUBIERTA DE ALBERGUE

El disenio de los elementos de madera se hizo para cargas de servicio o “Método de
Esfuerzos Admisibles” prescitos en el “Manual de Disefio Para Maderas Del Grupo

Andino”
La madera estructural se divide en tres grupos de acuerdo a su calidad:

-Madera del Tipo A.- Son maderas pesadas, duras, de un peso especifico entre 0.88 y 1.12
grs/cm?®, son de gran durabilidad y generalmente no necesitan de tratamientos. Se las usa en

pisos, escaleras.

-Madera del Tipo B.- Son maderas medianamente pesadas y duras, de un peso especifico
entre 0.72 y 0.88 grs/cm®, son maderas que no tienen gran durabilidad. Se las usa
generalmente en carpinteria (puertas, ventanas, marcos) pero con un previo tratamiento

preservador.

-Madera del Tipo C.- Son maderas livianas y blandas, de un peso especifico entre 0.42 y
0.72 grs/lcm®. Son maderas no durables. Se las usa previo tratamiento en carpinteria,

muebleria.
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En cuanto a las normas estructurales de disefio, se deben adoptar y demostrar que se
cumplen en todas las piezas de la estructura tomando como lineamientos generales citados

en el “Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino” lo siguiente:

Tabla 8: Mddulo de Elasticidad de la Madera

Moédulo de Elasticidad (Kg/cm?)

Grupo E min E prom
A 95000 130000
B 75000 100000
C 55000 90000

Tabla 9: Deflexiones Admisibles de la Madera

Deflexiones Admisibles C/Cielo Raso S/Cielo Raso
Cargas permanentes + sobrecargas L/300 L/250
Solamente sobrecargas L/350 L/350

Tabla 10: Tensiones Admisibles en la Madera

Grupo  Flexion Traccibn Compresion  Compresion Corte
Em Paralela Paralela perpendicular Fv
(Kg/cm?) Ft Fe Fc (Kg/cm?)
(Kglem®)  (Kglem?) (Kglom?)
A 210 145 145 40 15
B 150 105 110 28 12
C 100 75 80 15 8
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Clasificacion de columnas (Curva de Euler):

Figura 13: Curva de Euler

Para tener en cuenta los distintos modos de falla que se presentan en las columnas

dependiendo de su esbeltez, éstas han sido clasificadas en cortas, intermedias y largas.

La relacion de esbeltez L = 10 separa las columnas cortas de las intermedias. El limite entre

columnas intermedias y largas esta dado por la relacion de esbeltez A = Ck.

Ck es la relacion de esbeltez para la cual la columna, considerada como columna larga,

tiene una carga admisible igual a dos tercios de la carga de aplastamiento:

Ck =0,7025 E
o Fc

E = Mddulo de elasticidad promedio segun el tipo de madera [kg/cm?]
Fc = Esfuerzo maximo admisible en compresion paralela a las fibras [kg/cm?]

Tabla 11: Relacién de Esbeltez Limite entre Columnas Intermedias y Largas

Grupo Ck
Columnas Entramados
17,98 21,03
B 18,34 21,18
18,42 23,56
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2.3.1.2. CUBIERTA COMEDOR Y MINICOLISEO

El diseno de los elementos metalicas se hizo para cargas de servicio o “Método LRFD”
prescitos en la normativa “AISI”.

2.3.1.2.1. MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORMADO EN
FRIO:

2.3.1.2.2. Los miembros estructurales de acero conformado en frio son perfiles que se
fabrican plegando chapas metélicas, longitudes cortadas de bobinas o planchas, o
laminando bobinas o planchas laminadas en frio o laminadas en caliente; siendo ambas
operaciones realizadas a temperatura ambiente, es decir, sin agregar calor del modo que
seria necesario para un conformado en caliente.
Perfiles de lamina delgada mas comunes, disponibles en el mercado son: Canales U,
Correas G, Correas Z, Perfiles Q, Angulos L, Tubos Circulares O, Tubos rectangulares y

tubos cuadrados

L L L JL

Canal U Correa G Perfil Z Perfil Omega

@, [ ]

Angulo L Tubo Circular Tubo Rectangular  Tubo Cuadrad«

Figura 14: Distintos tipos de perfiles que se encuentran en el mercado

Los perfiles de lamina delgada varian de espesor entre 2 y 10 mm. aunque en la normativa

americana se admite espesores de hasta 25 mm.

Los espesores de lamina inferiores a 2 mm. corresponden a perfiles no estructurales, siendo
recomendable la utilizacion de perfiles de al menos 3 mm. de espesor para limitar el efecto
de la corrosion. Aunque la norma recomienda esto los perfiles de 2 mm. pueden ser
utilizados si ningun inconveniente teniendo los cuidados y protecciones debidas para

prevenir la corrosion.

36



Es posible laminar perfiles con geometrias diferentes a las comerciales, mediante
dobladoras y cortadoras de planchas metalicas, pero su costo normalmente es mucho méas

alto que el de los perfiles comerciales, y el control de calidad es dudoso.
2.3.1.2.3. CONSIDERACIONES DE DISENO

Los perfiles de laminada delgada dobladas en frio, introducen factores especiales,
adicionales a los que suelen ser considerados en el disefio de estructuras de acero

tradicionales.

A diferencia de los perfiles laminados en caliente, los perfiles de lamina delgada pandean

localmente bajo cargas de compresion de baja intensidad.

Figura 15: Distintos tipos de perfiles que se encuentran en el mercado

El pandeo local se produce en pequefios sectores de las zonas planas de los perfiles de
lamina delgada de acero, teniendo el aspecto de abolladuras. La magnitud de las
deformaciones por pandeo local son practicamente nulas en los dobleces de los perfiles, y

crecen conforme se alejan de esos dobleces.

El pandeo local no es un pandeo colapsivo (normalmente no conduce a la falla inmediata de
la estructura) como otros tipos de de inestabilidad estructural, pero definitivamente si

reduce la capacidad resistente maxima de los miembros metalicos.

Inicialmente el pandeo local provoca deformaciones transversales en los sectores sensibles
del perfil, pero a la vez que esto ocurre se produce un incremento progresivo de la inercia

local, lo que conduce a una recuperacion parcial de su capacidad resistente. Las
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deformaciones por pandeo local crecen conforme se incrementa la magnitud de las cargas

de compresion que actden sobre el perfil.

ldmina delgada a traccion

SR

resistencia de postpandeo local

4+— lamina delgada a compresion

+— inicio del pandeo local

Figura 16 (Curva esfuerzo deformacion para elementos de lamina delgada)

Para tomar en consideracion este comportamiento poco usual, en el disefio en el disefio de
estructuras de lamina delgada se toma en cuenta la resistencia de post-pandeo local de las

laminas (resistencia posterior al pandeo local.)

En el disefio de miembros a compresion se introducen el factor de forma Q, que condensa
una reduccién de seccidn transversal y una disminucion de esfuerzos maximos admisibles,
al tomar en cuenta el pandeo local de los miembros. El factor de medida Q es una medida

de reduccion de capacidad de un perfil debido al efecto exclusivo de pandeo local.

Las propiedades geométricas de los miembros, utilizadas en el andlisis estructural, deben

basarse en secciones transversales reducidas debido al efecto de pandeo local.

Adicionalmente a causa del comportamiento inelastico del material a partir del inicio del
pandeo local las deformaciones reales de la estructura son siempre mayores que las

deformaciones que predice el anélisis elastico tradicional.

Otro aspecto importante de los perfiles de lamina delgada es que generalmente constituyen
secciones abiertas, lo que implica un comportamiento poco adecuado ante cargas
torsionales, redundando en la posibilidad de que se produzcan problemas de pandeo
torsional o pandeo torsio-flexionante de miembro, aun en el caso en que no existan

solicitaciones torsionales directas.
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Por otro lado, al igual que en el caso de los perfiles laminados en caliente, los miembros de
lamina delgada sometidos a esfuerzos de traccion pueden desarrollar su capacidad completa
sobre la seccidon neta (seccion geométrica menos seccion agujereada), alcanzando sin
problemas los maximos esfuerzos admisibles. Ademas de la reduccién de seccion
transversal por la presencia de los agujeros, en el disefio de estos miembros debera tomarse
en cuenta la reduccion de capacidad por posibles concentraciones de esfuerzos en las zonas

con orificios.
2.3.1.2.4. ESFUERZO ADMISIBLE BASICO:

Cuando la falla del miembro se produce por fluencia del acero, el esfuerzo sobre la seccion
neta de miembros traccionados o comprimidos, y la traccién y compresion en las fibras

extremas de miembros sometidos a flexion no debe exceder del siguiente valor:
F=0.60 Fy
Donde:

Fy: esfuerzo de fluencia del acero en Kgr/cm? (2400 Kgr/cm? para las laminas de acero

disponibles en el pais)
F: esfuerzo admisible béasico (1440 Kgr/cm? para Fy = 2400 Kgr/cm?)

En caso de que las solicitaciones de miembro incluyan, a mas de las cargas gravitacionales
(cargas permanentes y cargas vivas), el efecto de cualquier carga ocasional como el viento,
el sismo o la maxima granizada esperada, los esfuerzos permisibles pueden ser
incrementados en un 33.33% o, en su defecto, se puede reducir la magnitud de las cargas en
un 25% (1/1.3333 = 0.75).
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2.3.1.25. DEFINICIONES:

Elementos Planos: Los perfiles doblados en frio estdn compuestos por sectores planos que
reciben el nombre de elementos planos. Los elementos verticales planos se suelen
identificar como almas del perfil y los elementos horizontales planos se identifican como

alas. En angulos L los dos elementos se identifican como alas.

ome ml: Ly E_a.m

Figura 17: Elementos que componen un perfil
2.3.1.2.6. ELEMENTOS COMPRIMIDOS ATIESADOS

Son elementos planos sometidos a compresién (ala comprimida de un miembro sometido a
flexion; ala o alma de un miembro a compresion), en el cual ambos extremos, paralelos a la
direccidn de los esfuerzos, estan rigidizados transversalmente mediante un alma, un ala, un
atiesador intermedio, un atiesador extremo o un labio atiesador. Dentro de los perfiles mas
utilizados en nuestro medio, los elementos que caen en esta categoria son: las almas de
canales U, las alas y las almas de las correas G, las alas y las almas de tubos cuadrados y

rectangulares.

S S

AN AN
—

—’ ‘—
e |

Figura 18: Elementos Comprimidos Atiesados
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2.3.1.2.7. ELEMENTOS COMPRIMIDOS NO ATIESADOS

Son elementos planos sometidos a compresion, rigidizados con elementos perpendiculares

solamente en un extremo, y libres en el otro extremo.

N S S A S S S N A S S S N S S S S A S A A
AN AN

L - -

Figura 19: Elementos Comprimidos No Atiesados

2.3.1.2.8. RELACION ANCHO / ESPESOR DE UN ELEMENTO PLANO:

Es la razon entre el ancho plano y el espesor de un elemento o subelemento (w/t).

—+l+1 —+l+1
wl wh
wdl
I w3

le

Figura 20: Relaciones Ancho Espesor
2.3.1.2.9. ANCHO EFECTIVO DE DISENO:

El ancho geométrico w de un elemento plano atiesado es reducido, con propoésitos de
disefio, a un ancho b, pues no toda la seccion transversal es efectiva resistiendo cargas de

compresion debido al pandeo local. Esta nueva dimension recibe el nombre de ancho

efectivo de disefio.

bj2

b2

Figura 21: Ancho Efectivo de Disefio
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2.3.1.2.10. ANCHO EFECTIVO PARA ELEMENTOS CONFORMADOS EN
FRIO, RIGIDIZADO, SUJETOS A PANDEO LOCAL

Para disefar tales elementos, se calcula las propiedades de la seccion. De acuerdo a la

condicion que se cumpla

Si cumple que:

Entonces b = w de donde b es el ancho efectivo de la seccion.

Cuando:

w w
77 (?) lim

Entonces el ancho efectivo de la seccién se calculara con:

é=21221_ 464
G N

Excepcidn: los patines de secciones tubulares cerradas, cuadradas o rectangulares son

totalmente efectivos hasta un valor de:

(W) _ 1544
) lim — T~

t ﬁ
Entonces b = w de donde b es el ancho efectivo de la seccién.

Para patines:
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El ancho efectivo b se puede calcular con la férmula:

b 2122 422

G

Solo para verificar el ancho efectivo con el ancho real.

Cuando se requiera hallar el ancho efectivo b para hacer la verificacion por flexion este

ancho efectivo se debe calcular de la siguiente manera propuesta en la norma AISI:

Si se cumple que:

&) in="2

t \/7
Entonces b = w de donde b es el ancho efectivo de la seccién.

Para patines:

w w
T > (?) lim

El ancho efectivo b se puede calcular con la formula:

b 326 71.3

VL

Excepcion: Los patines de secciones tubulares cerradas, cuadradas o rectangulares son

totalmente efectivos hasta un valor de:

&) um=22

t \/7
Entonces b = w de donde b es el ancho efectivo de la seccidn.

Para patines:



El ancho efectivo b se puede calcular con la férmula:

b 326 64.9

ey

2.3.1.2.11. DISENO DE MIEMBROS COMPRIMIDOS

La resistencia a la compresion, de un miembro de lamina delgada, es la capacidad de carga

del miembro controlada por uno de los siguientes modos de falla:

e Aplastamiento
e Pandeo local
e Pandeo general de flexion

e Pandeo torsional

En la préactica, los miembros de lamina delgada de acero fallan por una combinacion de los

modos antes sefialados.
2.3.1.2.12. FALLA POR APLASTAMIENTO

Este tipo de falla se produce solamente en miembros cortos, con esbelteces A = kL/r <20, y
espesores considerables de la lamina. Toda la seccion de miembro alcanza a desarrollar el
esfuerzo de fluencia el momento del colapso, por lo que el esfuerzo de trabajo de la seccion
no debe superar el esfuerzo basico admisible.
f= P < 0.60 Fy
A
2.3.1.2.13. FALLA POR PANDEO LOCAL

El pandeo local puro se presenta solamente en miembros cortos con esbelteces A=kL/r < 20,
y pequefios espesores de ldmina. En miembros con esbelteces intermedias 20 < kL/r < 120
se produce pandeo local por debajo de la carga ultima, pero debido a la resistencia de post-
pandeo de las ldminas de acero, la falla estd controlada por una combinacion de pandeo
local con el pandeo de miembro. El pandeo local afecta primordialmente a la seccion

efectiva en elementos atiesados, y al esfuerzo admisible en elementos no atiesados.
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JF.s.

Imiax

Carga Reducida Carga Ultima Carga de Disefio
Figura 22: Distribucion de Cargas en los perfiles
Donde: F.S.: factor de seguridad
2.3.1.2.14. PROPIEDADES DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES:

Las propiedades de las secciones (&rea, inercia, modulo resistente, radio de giro, etc.),
utilizadas en el analisis y disefio estructural deben ser calculadas con base en la seccion

reducida por los criterios de disefio es decir con el ancho efectivo de disefio b.
Elementos conformados en frio, sin rigidizar no atiesados, sujetos a pandeo local
Para disefiar tales elementos, se calcula las propiedades de la seccion.

Para ello se calcula el esfuerzo reducido permisible a compresion (F¢) que se calcula como

veremos a continuacion.

Dependiendo de la relacion w/t tendremos:

Para = < % = F.=060Fy

Para % <% < % =  F.=Fy=» (0.767 - 3,15x10—4v—tv,/Fy)
1208 w 562961

Para — < - <25 = Fo=—"5
Ry Tt (%)



Para puntales de angulo con w/t entre 25y 60
562961
CT T N2
()
Para las demas secciones con w/t entre 25 y 60

w
F.=1393 — 19,7?

Elementos conformados en frio, rigidizados o atiesados, sujetos a pandeo local

Para esta clase de elementos se aplican las anteriores relaciones pero en vez de w se

utilizara el ancho efectivo b.
Relaciones Ancho / Espesor Limites:

Las maximas relaciones ancho / espesor admisibles, debido al efecto del pandeo local, en
elementos de ldmina delgada, sin considerar la presencia de atiesadores intermedios, son:
Elementos comprimidos atiesados con un extremo conectado a un labio

YA (Y 14 o) S USSR (w/t) <60

Elementos comprimidos atiesados con un extremo conectado a un atiesador

[ (1<) 5 10) ST URURURTRRI (w/t) <90
Elementos comprimidos atiesados por almas o alas en los dos extremos... (w/t) <200
Elementos n0 atiesados. .......c.ooviiiiiiiii i (w/t) <60
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2.3.1.2.15. Falla por Pandeo Torsional

Se produce en perfiles abiertos cuya rigidez a la torsidn es considerablemente menor que su

rigidez a la flexion.

Figura 23: Perfiles con menor rigidez a la torsion

Factor de Forma:

La influencia del pandeo local sobre el comportamiento de los miembros se traduce en el

factor de forma Q, que se calcula de la siguiente manera:
Miembros Compuestos Totalmente por Elementos Atiesados:

_ Agr

Q

ATOT
Donde :
Acr : area efectiva de disefo basada en anchos efectivos de los elementos.

Atot : area total basada en la geometria de los elementos.

Figura 24: Perfiles elementos atiesados
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2.3.1.2.16. ESFUERZOS ADMISIBLES EN MIEMBROS A COMPRESION:
Miembros no Sometidos a Pandeo Torsional o Pandeo Torsio-Flexionante:

En secciones doblemente simétricas, secciones cerradas y secciones arriostradas contra la

torsion.

Figura 25: Elementos simeétricos

El esfuerzo promedio de trabajo se calcula con la siguiente expresion:

\h
I
| o

Donde:

P :fuerza axial

A : area transversal total
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El esfuerzo promedio no debe exceder de los siguientes valores admisibles, segun el caso:

.k C
a) Sid<i

r =7

kL7
Q+Fy+(3)
Fapy = 0.522 % Q * Fy — | ———1~2

12533
oo 2n% x E
Cc = Fy
Cc : esbeltez critica por deformacién por pandeo
Fapwm :esfuerzo admisible
Q :factor de forma
. kL Cc
i g
by Si—=< 7o
F _ 10689 000
ADM = ﬂ)2
r
Si Q=1; el espesor t es superior a 2.4 mm; y % < Cc:
(5
A N AV
L=occoz|* Y
Fapm = 3
kL kL
5,73 (F)_ ()
3 8Cc 8(Cc)3
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2.3.1.2.17. ESFUERZOS DE CORTE EN ALMAS:

El mé&ximo esfuerzo cortante promedio en almas planas no debe exceder de los siguientes

valores, segun el caso:

a) Si ES1988\/7—V
t Fy

549.7,/kv *x Fy
Fv = 7 <040 Fy
t
b) Si %>1988\/E—;
1097 772
Fo=—"=—

Q

Donde:

kv = 5.34 para almas sin rigidizadores transversales

kv = 4.00 + % para almas con atiesadores transversales, si % <10
&)

kv = 5.34 + 4'—02 para almas con atiesadores transversales, si % >1.0

a

&)
Fv : esfuerzo cortante promedio maximo en el alma
a :distancia entre atiesadores transversales

h :altura del alma

Figura 26: Corte en almas
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Flexion en Almas:

a) Vigas con Alas Atiesadas:

+ + + 4+ v 3 ¥+ 3+ ¥ 3+ v v <

X

Figura 27: Viga sometida a carga distribuida con alas atiesadas

t

El mayor esfuerzo admisible de compresion en almas sometidas a flexion es:

h
Fbw = [1. 21— 0.0000405 (?) JFy(o. 60Fy)] <0.60 Fy

b) Vigas con Alas no Atiesadas:

htlllllllllllll

Figura 28: Viga sometida a carga distribuida con alas No atiesadas

El esfuerzo admisible de compresidn en las almas es:

h
Fbw = [1.26 — 0.0000608 (?) JFy(o. 60Fy)] < 0.60 Fy

2.3.1.2.18. FLEXION Y CORTE EN ALMAS:

En sitios donde existen esfuerzos de flexion y corte combinados, se debe satisfacer la

siguiente expresion:

bw1? 12
[—ibv‘: + I{,—v] <1.00
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Donde:

fbw : esfuerzo de compresion por flexion

fv :esfuerzo de corte promedio en el alma

Fbw : esfuerzo admisible de compresion por flexion
Fv :esfuerzo admisible de corte.

2.3.2.1. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE LA EDIFICACION

Todos los elementos de hormigén armado que forman parte de la estructura de sustentacion
en general seran resueltos y analizados en base a métodos matriciales de rigidez, debido a
que son métodos utilizados por el programa de célculo CYPECAD 2012 con los

parametros de disefio por defecto de la normativa CBH - 87 normativa boliviana .
2.3.2.1.1. DISENO A FLEXION DE ELEMENTOS DE HORMIGON ARMADO.-

Calculo de la armadura a flexion simple:

Md
e Ha = bod?fod
\Avs; Donde:
< © g = Momento reducido de célculo.
Asi Mg = Momento de disefio (envolvente).
B o 1 b, = Ancho de la viga.
- o d = Canto util.

f.q = Resistencia de céalculo a compresion del hormigon.
Caso 1: Md < Miim No requiere armadura en compresion

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite asi como indica la
condicion, la seccion no necesita armadura en el area de compresiones, solo se debera
disponer armadura que resista los esfuerzos de traccion producidos por los momentos

flectores envolventes de célculo en base a la siguiente ecuacion:
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f
As = w.b,,.d.-<2
fya

Donde:

w = Cuantia mecéanica (funcion del momento reducido de calculo pq interpolado en la tabla

universal de célculo para flexion simple o compuesta).

bw = Ancho del elemento que se analiza.

d = Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de gravedad de las barras de refuerzo.
fcd = Resistencia minorada de disefio del hormigon.

fyd = Resistencia minorada de disefio del acero.

Caso 2: Mg > Hiim Requiere armadura en compresion

Si el momento reducido de calculo es mayor al momento reducido limite asi como indica la
condicidn, la seccidn necesita armadura en el rea de compresiones, la armadura que resista
los esfuerzos de traccion producido por los momentos flectores de célculo se determina en

base a las siguientes ecuaciones:

— Ha7HMyim
Wsp = l—f

Ws1 = Wiim + W3 f ==
Donde:

wiim= Cuantia geométrica limite (tabla 18)

ug= Momento reducido de calculo

ws1= Cuantia mecéanica para la armadura a traccion

Ws,= Cuantia geométrica para la armadura a compresion

| = Relacién entre el recubrimiento y el canto util

r =Recubrimiento geométrico.

f f
As; = wgq. by, d.fc—d As, = Wg,.by,. d.fc—‘]1
yd yd

As;= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

As,= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.
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2.3.2.1.2. CUANTIA GEOMETRICA MINIMA -
ASpin = Wg min * AC

Ac = Area total de la seccion.

Ws min = Cuantia geométrica minima en flexion.

Tabla 12: Cuantias Geométricas Minimas

ELEMENTO POSICION AH 215 AH400 AH500 AH 600
Pilares 0.008 0.006  0.005  0.004
Losa 0.002 0.0018 0.0015 0.0014
Vigas 0.005 0.0033 0.0028 0.0023
Muros Armadura horizontal  0.0025  0.002 0.0016 0.0014
Armadura vertical 0.005 0.004 0.0032 0.0028

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
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Tabla 13: Tabla Universal para Flexion Simple o Compuesta

3 n w ¥ 102

fyd
0.0890 0.0300 0.0310 D
0.1042 0.0400 0.0415
0.1181 0.0500 0.0522 0
0.1312 0.0600 0.0630 M
0.1438 0.0700 0.0739
0.1561 0.0800 0.0849 I
0.1667 0.0886 0.0945 N
0.1685 0.0900 0.0961
0.1810 0.1000 0.1074 I
0.1937 0.1100 0.1189 o
0.2066 0.1200 0.1306
0.2197 0.1300 0.1425
0.2330 0.1400 0.1546
0.2466 0.1500 0.1669 2
0.2593 0.1592 0.1785 L
0.2608 0.1600 0.1795
0.2796 0.1700 0.1924
0.2987 0.1800 0.2055 D
0.3183 0.1900 0.2190 o
0.3382 0.2000 0.2327
0.3587 0.2100 0.2468 M
0.3797 0.2200 0.2613 |
0.4012 0.2300 0.2761
0.4233 0.2400 0.2913 N
0.4461 0.2500 0.3070
0.4500 0.2517 0.3097 '
0.4696 0.2600 0.3231 0
0.4938 0.2700 0.3398
0.5189 0.2800 0.3571
0.5450 0.2900 0.3750 3
0.5722 0.3000 0.3937
0.6005 0.3100 0.4132
0.6168 0.3155 0.4244 0.0929
0.6303 0.3200 0.4337 0.1006

D

0.6617 0.3300 0.4553 0.1212 o
0.6680 0.3319 0.4596 0.1258
0.6951 0.3400 0.4783 0.1483 M
0.7308 0.3500 0.5029 0.1857 |
0.7695 0.3600 0.5295 0.2404
0.7892 0.3648 0.5430 0.2765 N
0.8119 0.3700 0.5587 0.3282 |
0.8596 0.3800 0.5915 0.4929 o)
0.9152 0.3900 0.6297 0.9242 4
0.9844 0.4000 0.6774 5.8238

55

B 500 S

B 400 S



Tabla 14: Valores Limites

fy(kp/cm?) [ 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd(kp/cm?) | 1910 2090 3480 3650 4000 4350
£lim 0.793 0.779 3.48 0.668 0.648 0.628
ulim 0.366 0.362 0.679 0.332 0.326 0.319
W lim 0.546 0.536 0.467 0.46 0.446 0.432

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

2.3.2.1.3. CALCULO DE LA ARMADURA TRANSVERSAL .-

Vd = Cortante de disefio (Envolvente)

bw = Ancho del elemento que se analiza

d = Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de gravedad de las barras de refuerzo.
fcd = Resistencia minorada de disefio del hormigon.

fyd = Resistencia minorada de disefio del acero.

t =Longitud cualquiera de la pieza en la que se toma A, (barras inclinadas mas estribos).
Aaq = Area de barras inclinadas mas estribos.

S = Separacion entre ejes de los estribos.

Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante

fvd = 0,50 * \/fcd
Contribucion del hormigdn a la resistencia a esfuerzo cortante
Vcu = fvd * bw * d
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigon
Vou = 0,30 * fcd * bw * d
Si: Vd <Vcu

fecd
fyd

Asmin = 0,02 * bw * t *
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Si: Veu <Vd <Vou
Si no cumple esta condicion, entonces se debe cambiar la seccion.
Vsu=Vd —-Vcu
Armadura necesaria para resistir a cortante:

_ Vsu*S§
0,90 xd * fyd

As

2.3.2.1.4. DISENO DE PILARES DE HORMIGON ARMADO.-
Excentricidad Minima de calculo.-La excentricidad minima ficticia en la direccion
principal mas desfavorable, serd igual al mayor de los siguientes valores:

ea=%;2cm

Donde:
h = Canto en la direccién considerada

Disposiciones relativas a las armaduras.- Con objeto de facilitar la colocacién y
compactacién del hormigdn, la menor dimension de los pilares deben ser igual 0 mayor a

20 cm si se trata de secciones rectangulares y 25 cm si la seccion es circular.

Armaduras longitudinales.- Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor
de 12mm y se situaran en las proximidades de las caras de los pilares, debiendo disponerse

por lo menos de una barra en cada esquina de la seccion.

e La separacion maxima entre dos barras de la misma cara, no debe ser superior a 35 cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm. de sus contiguas, debe arriostrarse
mediante estribos, a manera de evitar el pandeo de la misma. Para que el hormigdn pueda
entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre dos barras de la misma cara
debe ser igual o mayor a 2 cm. que el mayor diametro y que 6/5 del tamafio maximo del
arido. No obstante, en las esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en
contacto.

e Los recubrimientos de las armaduras principales deben estar comprendidos entre 2 y 5

cm., no tienen que ser inferiores al didmetro de las barras ni al tamafio maximo del arido.
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Armadura Longitudinal.-

El uso de los &bacos adimensionles en roseta para flexion esviada, obtiene un conjunto
de superficies de interaccion (N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse
mediante curvas que resultan al cortar por los planos N = cte. En cada hoja pueden
agruparse u ocho de estos graficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de
Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacién en roseta). Si ademas se preparan en
forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, iy, Hy), son validos
para una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del
hormigon.

Figura 29: Abaco adimensional en roseta de Grasser

040 0.30 0.20 0,10 0 010 0.20 Q30 040 e 0,50

40,40

10,30

40,20

00 [ : i o : 10,30

dasliggad e 18 1

: e R TR 1E 3 i34 s 1]
.30 020 a0 4] 0,10 030 0,40

FUENTE: Hormigon Armado (Jiménez Montoya Edicion 14°)
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Mbt Acero de dureza natural b =7 ted
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Ti A A fyk =4078,87 CTn—pZ v Acfed w Aqfed
] Si: Uq > Up
a 4 —
: N Ma Ac a.b - . B
dg A A Atot:4‘-A Hi = UHg; U2 = HUp
lt 14 * Mad Si: Ug < Up
d d -
+ b LY Ha Acq.a.fcd =y o = [y

Armaduras Transversales.- La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras
longitudinales comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigoén a lo largo de
planos inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos
cortantes, porque los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la

mayoria de las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

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

planos de cercos o estribos debe ser: s < b,.

Siendo b, la menor dimensién del nucleo de hormigén, limitada por el borde exterior de la
armadura transversal. De todas formas es aconsejable no adoptar para s valores mayores de
30 cm. Por otra parte, a objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas,

la separacién s entre planos de cercos o estribos debe ser: s < 150@.

Siendo @ = EIl didmetro de la barra longitudinal mas delgada. En aquellas estructuras
ubicadas en zonas de riesgos sismicos 0 expuestos a la accion del viento y, en general,
cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la separacion s no debe ser superior a
12@. El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro que
corresponde a la barra longitudinal mas gruesa, y en ningin caso serd menor de 6mm.

Longitud de pandeo

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

L0 de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado equivalente al mismo
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a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de momento nulo del mismo.
La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en la tabla en funcion de la

sustentacion de la pieza.

Tabla 15: Longitud de pandeo Lo=K*L de las piezas Aisladas

Sustentacién de la pieza de longitud f. 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 - Soportes empotrados 0.70
-Otros casos 0.90

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

La longitud de pandeo de un pilar est& en funcidn de las rigideces de los pilares y vigas que

concurren a ésta.
Para poder determinar la longitud de pandeo, se utiliza la siguiente ecuacion:

Longitud de pandeo [, = k =1 (k se obtiene entrando con )

Figura 30: Porticos Traslacionales para obtener el valor de K

(o]

1000 2009 Py
50,0 1007 1000
30,0 50+ 20,0
20,0 4 anl | 20,0
10.0_

50 20+ - 100
0 I - 2.0
70 -

- - 70
6.0 T 6.0
20 2WA T V8 |50
4.0 2,0 - 4,0

[2%]
L]

1
T T
Gl
=)

) ? (pilares concurrentes)
14

20 4 4 20 Y = E1
1,5 1= | > T (vigas concurrentes)

1,0 ! | 1o Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

2.3.2.1.5. CIMENTACIONES.-

Parametros de célculo:

Ng = Carga normal transmitida a la cimentacion.

a'1 y b’y = Dimensiones del pilar

Ma = Momento de disefio de las zapatas en la direccion X-X
Mb = Momento de disefio de las zapatas en la direccion Y-Y
fe= Resistencia caracteristica del hormigon.

fyk= Resistencia caracteristica del acero.

vf = Coeficiente de mayoracion de las cargas

cadm = Capacidad admisible del suelo.

N* =Ny * 1.05 (Mayoracion de la carga axial de disefio)
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Verificacién al deslizamiento:
& = Angulo de rozamiento interno de suelos sin cohesion
¢ = Angulo de rozamiento de disefio

PP = Peso Propio de la zapata

?=3

N + PP.tan
L4 <

W

y = 1,5

Verificacion y punzonamiento:

v = Distancia entre la cara externa de la columna y la cara externa de la zapata.
vs = 1,6 Coeficiente de mayoracion de cargas.

Como: 1,5b > v la verificacion se debe realizar por punzonamiento:

vf.N (b+b'+d).(a—a'-

fod = 0,5../fcd T 00D < 2. fud. (b" +d).h
Verificacién de la armadura:
¥ N a—ay z
Mﬂﬁ!_ 5 v a ( > +0115*ﬂ-|})

Verificacion de la adherencia:

.N fa—4d
va=t < + O,15.a’>
a 2

vd .
= < — . 2
= 0o dnme s v = 069 Vfck
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2.3.3. CARACTERISTICAS DEL HORMIGON ARMADO.-

Para garantizar los resultados de célculo y disefio se aplicaran las recomendaciones de la

Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)
2.3.3.1. HORMIGON.-
Las propiedades méas importantes que deben considerarse son:

e Resistencia a la compresion
¢ Trabajabilidad del hormigon fresco

¢ Peso Especifico

2.3.3.1. 1. RESISTENCIA CARACTERISTICA DEL HORMIGON.-La resistencia
caracteristica de proyecto f es el valor que se adopta en el proyecto para la resistencia a
compresion como base de los célculos, asociado en este Cédigo a un nivel de confianza del

95 %; se denomina también, resistencia especificada.

2.3.3.1. 2. RESISTENCIA MINIMA DEL HORMIGON EN FUNCION DE LA DEL
ACERO

Tabla 16: Resistencia del Hormigdn en Funcion del Tipo de Acero

Tipo de e —— [ Valor mininio de 13 vesistencia de provects Tipe de
ACETO del hormigdn, a los 28 dias, f..en MPa hormigon
AHZ2I5L Estatica 12.5 ‘ HI125
Estatica 13 ‘ HI3
AH 400
Diniamica 20 ‘ H?20
Estatica 173 H H173
AH 500 = =
Dinimica || 20 || H20
‘ Estatica H 20 H H20
AH 600 = =
Dindmica 20 H H20

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)

Se considerara como resistencia de calculo del hormigdn (en compresion fcd o en traccién
fyd), al valor de la resistencia caracteristica de proyecto correspondiente, dividido por un

coeficiente de minoracion vye,.
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2.3.3.1. 3. MODULO DE DEFORMACION LONGITUDINAL DEL HORMIGON

Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el modulo de deformacion longitudinal
inicial Eodel hormigon (pendiente de la tangente en el origen de la curva real), a la edad de j

dias, puede tomarse igual a:
E, =6640,/f, : en MPa E, =21000,/f, : en kef | em’
Donde:

fj = resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad y debe expresarse

en kgf/cm? 0 en MPa, segln corresponda.
Retraccion.-

Es el fendmeno que produce una reduccién del volumen de la pieza de hormigon a lo largo
del tiempo, por la pérdida del agua entre las fibras externas y las fibras internas de dicha
pieza. En general, como valor de retraccién para elementos de hormigdn armado, y en

condiciones medias, puede admitirse 0.25 mm. por metro.

Para una evaluacion mas precisa del valor de la retraccion, habria que tenerse en cuenta las
diversas variables que influyen en el fendmeno, en especial: el grado de humedad del
ambiente, el espesor o menor dimension de la pieza, la composicion del hormigén, la
cuantia de armaduras y el tiempo transcurrido desde la ejecucion, que marca la duracién del
fendmeno. Por lo tanto, para la determinacion del valor de la retraccion se pueden seguir las

siguientes formulas empiricas:

g, =6 X&,%x [, e=a><2XA 62=0.?O><e+16 = &
M e+18 I+nxp
_Es _ As
"E =4

Donde:

& = Retraccion del hormigdn en masa.

&gt = Retraccion del hormigon armado.

€1 = Coeficiente que depende del medio ambiente donde se va ejecutar la obra

&, = Coeficiente que depende del espesor ficticio.
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B¢ = Coeficiente que depende de la evolucion de la retraccién con el pasar del tiempo
K = Perimetro de lo que esta expuesto al medio ambiente.

A = Area de la seccion transversal de la pieza.

A = Area de acero.

A = Area del hormigon en masa.

Tabla 17: Valor Medio de la Retraccion y Valor del Coeficiente A

Humedad relativa
Ambiente 81 a
aproximada
En el agua 100 por100 +10x 10~ 30
En atmésfera muy hiimeda 90 porl00 -13x10° 5
En ambiente medio 70 porl00 -32x 107 1.5
En atmosfera seca 40 porl00 -52x 107 1.0

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)
2.3.3.2. ACERO.-
2.3.3.2. 1. RESISTENCIA CARACTERISTICA DEL ACERO.-

La resistencia caracteristica del acero fyk, se define como el cuantil 5% del limite eléstico
en traccion (aparente fy, o convencional al 0.2% f0.2).

2.3.3.2. 2. MODULO DE DEFORMACION LONGITUDINAL

Para todas las armaduras tratadas en la Norma Boliviana del Hormigdn Armado (CBH-87),
como maddulo de deformacion longitudinal, se tomara:

Es = 210000 MPa
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2.3.3.2. 3. RESISTENCIA DE CALCULO DEL ACERO.-
Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyq dado por:

d = K
fyd =72

Donde:
fyk = resistencia caracteristica del acero

vs = coeficiente de minoracidn, definido en el tabla 26.

Diagramas de Calculo Tensidén-Deformacion

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

Hooke de razon 1/ ys.(Véase Figura 17)

o, o
’(’ "‘-.1
T~ —————— 'yx] —_L’,
Sl V4
yd 1 'Vd- T i
! ,r’
| / |
Eg | f" I
u_ooa.? | 02,0035 0,002 '}'r :
{ 1 Es " ’| Fi 1 [
i am e 0,002 0,91
| (4
: i
! i
i W
' !
—t—1tya s WL |
-
. = T

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)

Figura 32: Diagramas de Célculo Tension-Deformacién del Acero
Adherencia de las Armaduras

La adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigon y la
armadura a lo largo de toda la longitud de ésta, y también asegura el anclaje de la armadura
en los dispositivos de anclaje de sus extremos’. Si no existiese la adherencia, las barras
serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccién, ya que el acero se deslizaria sin
encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafaria al hormigon en sus

deformaciones, con lo que, al fisurarse este, sobrevendria bruscamente la rotura.
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Para garantizar la adherencia suficiente entre la armadura y el hormigon circundante, la
tension tangencial de adherencia p,, producida por el esfuerzo cortante de calculo Vd, en una
viga de canto util d, con armadura compuesta de n barras, cada una de perimetro u, tiene

que cumplirse la limitacion:

Vd

N 09xdxnxu

T, < Tpa

Donde:

Tpd = Resistencia de célculo para adherencia, definida en la Norma Boliviana del Hormigén
Armado y para zapatas.

2.3.3.2. 4. COLOCACION DE LAS ARMADURAS.-
2.3.3.2.4. 1. DISTANCIA ENTRE BARRAS DE ARMADURAS PRINCIPALES.-

La Norma Boliviana del Hormigén Armado recomienda que “La disposicién de armaduras
debe ser tal que permita un correcto hormigonado de la pieza, de manera que todas las
barras queden perfectamente envueltas por el hormigdn, teniendo en cuenta, en su caso, las

limitaciones que pueda imponer el empleo de vibradores internos”.
2.3.3.2.4. 2. DISTANCIA A LOS PARAMENTOS.-

El recubrimiento geométrico de una barra es la distancia libre entre su superficie y el
paramento mas préximo de la pieza. Su objetivo es el de proteger las armaduras, ya sea de

la corrosion, como de la posible accion del fuego.
Se recomienda a continuacién unas limitaciones de recubrimientos:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del paramento

mas proximo igual o mayor a su diametro o a los 6/5 del tamafio maximo del arido.

b) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras es de

cinco centimetros.

En la siguiente tabla. Se recomiendan los recubrimientos minimos para diferentes casos:
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Tabla 18: Recubrimientos Minimos

Para losas y paredes en el interior de los edificios 15cm
Para losas y paredes al aire libre 1.5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm

Para un hormigén en un medio fuertemente agresivo 4 cm

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado
2.3.3.2. 4. 3. ANCLAJE DE LAS ARMADURAS. .-

Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la transmisién de esfuerzos al
hormigdn, sin peligro para éste. La longitud de anclaje de una armadura, es funcion: de sus
caracteristicas geométricas de adherencia, de la resistencia del hormigén, y de la posicion
de la barra con respecto a la direccion del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de la
forma del dispositivo de anclaje. Existen muchas formas para calcular la longitud de
anclaje, como ser: por prolongacion recta, por gancho o patilla, por armaduras transversales
soldadas, por dispositivos especiales. Se usaran las formulas para el célculo de la longitud
de anclaje por prolongacion recta:

by =m.0? 225 9> 15cm ey, = 14m 2 2220 > 150em
Donde:

{p; = Longitud de anclaje minima necesaria para la transmision de esfuerzos al hormigon
en barras en posicion de traccion.

€1 = Longitud de anclaje minima necesaria para la transmisién de esfuerzos al hormigon
en barras en posicion de traccion.

m = 14 Coeficiente que para Hormigon H 20 y Acero AH 400.
¢ = Diametro de la armadura de acero.

fyc = Resistencia de caracteristica del acero.
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py = Tension de adherencia ultima del hormigén.

Para aceros lisos: T = 0.90% £, (kef | em®); 7,, = 0.28x [ f., (MPa)
Para aceros corrugados: Ty = 0903/ 1" (kgf | cm?); Ty, = 0.40x3/ £, (MPa)
Donde:

f.q Resistencia de célculo del hormigon.

Para el célculo de la longitud de anclaje cuando la armadura real es mayor que la necesaria,

se utiliza la siguiente formula:
Cheta = 0,7. 0, = 100 = 15cm
En el caso de barras, usadas juntas, los valores del largo de anclaje, deben ser mayorados:

e Para 2 barras juntas, en un 20 %.

e Para 3 barras juntas o mas, en un 33%.
2.3.3.2. 4. 4, EMPALMES DE LAS ARMADURAS.-

Los empalmes son utilizados para transmitir los esfuerzos de una barra a la otra, por medio
de un anclaje. La Norma Boliviana del Hormigdn Armado recomienda que el deslizamiento
relativo de las armaduras empalmadas, no rebase 0,1 mm, y que, para asegurar la
transmision del esfuerzo de una barra a la otra, el espesor del hormigén que rodea al

empalme, sea como minimo el de 2 veces el diametro de las barras.
Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.
2.3.3.2. 4.5. EMPALMES POR TRASLAPO.-

Es el tipo de empalme mas coman, no es aconsejable utilizarlo en barras de diametro mayor
a 25 mm., ni tampoco en tirantes. Entre las barras que se empalman, se desarrollan acciones

tangentes que deben ser absorbidas por armadura transversal.
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2.3.3.2. 4. 6. EMPALMES SIN GANCHOS:
v =y x b,

El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje corregido por un coeficiente ¥ que

Ileva en cuenta, la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.

2.3.3.2.4. 7. EMPALMES CON GANCHOS:

20cm 20cm
tv=(yxlb—-15x@)=|15x ¢ lv=>rxIb—10x¢)=|10x¢
0.50x (b, 0.50x (b,
(Para aceros lisos) (Para aceros corrugados)

2.3.3.2. 4. 8. DETERMINACION DEL COEFICIENTE Y-
El coeficiente ¥ depende de los siguientes factores:

¢ Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

¢ El largo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia entre ejes
de las barras empalmadas, en la misma seccion transversal.

e También depende la distancia “b” que la distancia de la barra empalmada desde el

extremo hasta la parte externa de la pieza. (Ver Figura 33)

bl
=

="

Figura 33: empalme por Traslapo
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Tablal9: Valores del Coeficiente ¥

‘ Coeficiente ¥ ‘
Distancia Distancia
‘ Porcentaje maximo de barras empalmadas ‘
“a’i “h”
20% 25% 33% 50% >50%
a<10*@ b=<5*Q 1.2 1.4 1.6 1.8 2.0
a>10*Q H b>5+@ H 1.0 ‘ 1.1 H 1.2 H 1.3 H 1.4 ‘

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)

2.3.3.2.4.9. DOBLADO DE LAS ARMADURAS

Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado a
comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigén armado las
barras deben doblarse con radios més amplios de los utilizados en dicho ensayo, para no
provocar una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigén de la zona de codo. En
este sentido conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a desgarrar el

hormigon suelen ser méas peligrosas que las compresiones originadas directamente por el

codo.
Tabla 20: Radios de Curvatura para Ganchos y Estribos
Didmetrode CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 CA-60
la armadura
@<20mm 20 20 20 250 30
0=20mm 250 250 30 40 5

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya

a) En el caso de estribos con @<10mm los radios de curvatura internos podran ser

adoptados igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero

b) Para barras de acero liso fraccionadas de acero CA-25 y CA-32 con @ >6mm es

obligatorio colocar gancho en las extremidades del anclaje.
Radios de curvatura de la armadura principal son los que se muestran en la siguiente tabla:
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Tabla21: Radios de Curvatura de la Armadura Principal

Acero CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 CA-60

Radio minimo 5@ 6d 6d 750 9@

FUENTE: Hormigén Armado de Jiménez Montoya

En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la figuracion del

hormigon en la region que se aumenta el radio minimo de doblaje en funcion de las capas:
e 2 capas de hierro doblado aumentar 50%, 3 capas de hierro doblado aumentar 100%
2.3.3.2. 4. 10. COEFICIENTES DE SEGURIDAD.

Para la realizacion de célculos para los elementos de hormigon armado, se utilizaran
coeficientes de minoracion de resistencia de los materiales y coeficientes de mayoracion de

las cargas y acciones en general.
2.3.3.2.4.11. ESTADOS LIMITES ULTIMOS

Tabla 22: Coeficientes de Minoracion

Material Coeficiente bésico Nivel de control Correccion
Reducido +0.05

Acero Ve = 1.15 Normal 0
intenso -0.05
Reducido +0.20

Hormigén 7, =150 Normal 0
intenso -0.10

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)
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Tabla 23: Coeficientes de Mayoracion

Coeficientes basicos Nivel de control y dafios previsibles Correccion
yt=1,60 Nivel de control en la ejecucion Reducido +0.20
Normal 0

Intenso -0.10

Dafios previsibles en caso de accidentes Minimos -0.10

Normal 1

Intenso +0.20

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)

2.3.3.2. 4.12. HIPOTESIS DE CARGA MAS DESFAVORABLES

Las distintas comprobaciones a realizar, se deben efectuar para la hipotesis de carga mas
desfavorable, es decir, para aquella combinacién de acciones tales que, siendo compatible
su actuacion simultanea, produzcan los efectos mas adversos en relacion con cada uno de

los estados limites.

SE UTILIZARAN LAS SIGUIENTES HIPOTESIS DE CARGA:
Hipdtesis 1: y xG+y,xQ

Donde: Hipotesis I . 0.90( y . xG+ 1y, x 0 )+0.90x y, x W

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

de permanencia.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables de explotacion, de nieve, del suelo, mas las

acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismicas.
W = Valor caracteristico de la carga del viento.

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

ultimos son los siguientes:
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- Coeficiente de minoracion del ACET0.......vvviriiiiei e vs = 1,15
- Coeficiente de minoracion del hormigon..............ooovviiiiiiiiiiiiiiiiiennn, ve = 1,50

- Coeficiente de ponderacion de las acciones:

De efecto desfavorable. ... Yig = Yic = 1,60
De efecto favorable [ Permanente................c.coooiiiiiiiiiiii Yig = 0,90
Variable. ... Yic =0

Los valores de los coeficientes de minoracion para el acero y el hormigén y de ponderacion

para las acciones segun el nivel de control adoptado y los dafios previsibles.

2.3.4. CARGAS PARA ESTRUCTURAS DE HORMIGON ARMADO.-

Tabla 24: Cargas Permanentes

Peso especifico de materiales de Peso especifico aparente
construccion [kg/m?]

Piedras artificiales

Ladrillo cerdmico hueco 1000

Baldosa ceramica 1800

Yeso y escayola 1250
Hormigones

Armado 2500

En masa 2300

Peso de elementos constructivos Peso [kg/m’]

Revestimiento (por cm de grueso)
Enfoscado o revoco de cemento 20

Guarnecido de yeso 12

Fuente: NBE-AE-88 (Acciones en la Edificacion)

74



Tabla 25: Sobrecargas de Uso

Uso del elemento Sobrecarga [kg/m?]
A. Azoteas

Accesibles s6lo para conservacion 100
Accesibles solo privadamente 150

Accesibles al publico

B. Viviendas

Habitaciones de viviendas

Escaleras y accesos publicos
Balcones volados

C. Hoteles, hospitales, carceles, etc.
Zonas de dormitorio

Zonas publicas, escaleras, accesos.
Locales de reunién y espectaculo
Balcones volados

D. Oficinas y comercios

Locales privados

Oficinas publicas, tiendas

Galerias comerciales, escaleras y accesos
Locales de almacén

Balcones volados

E. Edificios docentes

Aulas, despachos y comedores
Escaleras y accesos

Balcones volados

F. Iglesias, edificios de reunién y espectaculos

Locales con asientos fijos
Locales sin asientos, tribunas, escaleras

Balcones volados

Segln su uso

200
300

Segln norma

200
300
500

Segln norma

200

300

400
Segun su uso

Segln norma

300
400

Segun norma

300
500

Segun norma

Fuente: NBE-AE-88 (Acciones en la Edificacion)
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2.3.5. CARGA DE VIENTO
DIRECCION DEL VIENTO

Se admite que el viento, en general, actia horizontalmente y en cualquier direccion. Se
considerara en cada caso la direccion o direcciones que produzcan las acciones mas
desfavorables. Las estructuras se estudiaran ordinariamente bajo la actuacion del viento en

direccion a sus ejes principales y en ambos sentidos.

PRESION DINAMICA DEL VIENTO

El viento de velocidad v (m/s) produce una presion dinamicaw (kg/m?):  w = E

SOBRECARGA DEL VIENTO SOBRE UN ELEMENTO SUPERFICIAL

El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccidn, tanto orientado a
barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria p [kg/m?] en la direcciéon de su
normal, positiva (presion) o negativa (succién), de valor dado por la expresion:

p=cw

Siendo w la presion dinamica del viento y c el coeficiente e6lico, positivo para presién, o
negativo para succién, que depende de la configuracion de la construccién, de la posicion

del elemento y el angulo o de incidencia del viento en la superficie.

Tabla 26: Coeficiente E6lico de Sobrecarga

Corriente
G
N~ )
Viento EJ\ ) Viento
1% 1
Remanso Remanso
Coeficiente edlico en:
Situacion
Angulo de incidencia Superficies planas Superficies curvas rugosas Superficies curvas muy lisas
del viento
b A A A barl A Ab A
(3] c2 c3 cq c3 ca

En remanso
90° —0° +0,8 —-0,4 +0,8 —-0,4 +0,8 -0.4

En corriente
90° +0.8 -04 +0,8 -0,4 +0,8 -04
80° +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +0,8 -04
70° +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +0.4 —0,4
60° +0,8 -04 +0,4 -0,4 0 -04
50° +0,6 -04 0 -0,4 —-04 -04
40° +0,4 -0,4 -04 —-0,4 -0,8 -0,4
30° +0,2 -04 -0,8 -0,4 -1,2 -0,4
20° 0 -04 -08 -0,4 -1,6 -2,0
10° —0,2 —-0,4 -08 -04 -2,0 -2,0
0° -04 -0.4 -04 -0,4 -2,0 -2,0
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3. INGENIERIA DEL PROYECTO

Estudios de suelos

Los estudios de suelos fueron realizados en la comunidad de Emboroz( en el area de
emplazamiento de la infraestructura se propusieron seis pozos para realizar el ensayo; pero
debido a que se encontraron piedras bolon en el lugar donde se excavaron los pozos sélo

fue posible realizar 2 ensayos.

Por razones técnicas de aplicacion y operabilidad del equipo se hizo el ensayo de un pozo

cuyo resultado se utilizara para el presente médulo compuesto por tres bloques.

Ensayo de Penetracion Normal SPT

De este ensayo realizado en campo obtuvimos un nimero de golpes corregido de 6.

Clasificacion de suelos:

Realizado los ensayos de granulometria y Limites de Atterberg se determind el tipo de

suelo A-1 - a (0) no plastico, y una humedad natural al momento del ensayo de 1,4%.

Capacidad portante del terreno

Una vez obtenidos el valor de nimero de golpes corregido y la clasificacion del suelo de los
abacos se determinar la capacidad portante con un valor de 2,16 kg/cm? Este valor se

utilizara como capacidad portante para los tres bloques.

Anadlisis de Blogues

El Mddulo Il del proyecto de Unidad Educativa Emborozu esta conformado por tres

bloques respectivos un albergue, un minicoliseo y un comedor.

Para realizar la ingenieria del proyecto de una forma méas enfocada analizaremos cada

bloque por separado.
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Blogue 1 Alberque

El albergue como se puede ver en los planos arquitectonicos es de dos plantas por ello se

escogio una estructura de sustentacion aporticada, como se muestra a continuacion:

Ya que este tipo de estructura resulta mas econdmica para edificaciones que tienen més de

una planta.

Cubierta de Albergue

Para la cubierta del albergue se opt6 por una estructura de cerchas de madera y cubierta de
tejas, porque las luces a cubrir no son muy grandes, ya que las luces no son muy grandes
resulta técnica y econdmicamente factibles el uso de cerchas de madera siendo un material
de fécil adquisicion en la zona de emplazamiento del proyecto.

Se distribuyo las cerchas de la siguiente manera:
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De esta distribucion se dieron 7 tipos de cerchas diferentes que se disefiaron con su
respectivo andlisis estructural utilizando en el software Sap 2000 version 14, una vez
obtenidas las fuerzas internas en cada barra, se disefio los elementos de las cerchas usando
el Manual del Pacto Andino porque las especies de maderas a los cuales hace referencia

esta norma son méas acordes a nuestro medio.
La pendiente de la cubierta se asumio en 30 % segun recomienda los proveedores de tejas,

Primero analizamos las correas las cuales tendran una seccion de 2”x4” (ver anexos detalle
de disefio de estructuras de madera); los elementos internos con secciones de 2”x3” hasta
2”x4” de seccion (ver detallamiento de planos de cerchas de diversos tipos); para las
uniones se opto por pernos con placas las cuales son mas seguras su y su funcionamiento es

verificable (ver anexos de planos detallamiento de pernos y placas utilizados).

Estructura de sustentacion

Como se indico anteriormente se decidio disefiar una estructura aporticada la cual se realizo
el disefio utilizando el sofware CypeCad 2012, y el disefio de los elementos que la
componen se utilizo el codigo ACI 318-05, para la verificacion de los elementos de H°A®
se analiz6 también usando el software Sap 2000 versién 14, a fin de tener una perspectiva

de si se encuentran bien o mal disefiados los elementos por el primer sofware utilizado.
Losas

Para las mismas se propone losas alivianadas con viguetas pretensadas y complemento de
plastoform por lo econémico, y facil ejecucion en obra que resulta en comparacion a las

losas macizas.
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Anadlisis de cargas en la estructura

Aplicacion de Cargas.- Para el disefio de losas macizas se asumié una carga de uso de 200
kg/m? caracterizado en ambientes de viviendas ,50 kg/m? que tendr4 el acabado de piso de
ceramica esmaltada y el peso del cielo falso de revoque de yeso de 20 kg/ m?.

Debido a que existen muros no apoyados sobre vigas sino sobre losas calcularemos el peso

de los mismos y la distribucion de éstas entre las losas que se encuentran dichos muros.

PESO DE MURO DE LADRILLO 6 HUECOS. e=12cm (INTERIOR)

:

18 cm

ladrillos en 1 ml Horizontal =

100cm 3 7@
25cm+2cm = ml

Junta Vertical = I cm.
*  Junta Horizontal = 2 cm.

Mortero Dosificacicn 1: 6 Numero de

Ndmero de ladrillos en 1 mli

Vertical = 2200 _ 4 76 P2
20cm +1cm ml

Ndmero de ladrillos en 1 m2 de
muro =

37%476=17.762 2 ~ 182
m m

Volumen de ladrillo en 1 m? de muro = 18*12*24*20 = 103680 cm*/m?.

Vol. de mortero en 1m? de muro = 100*100*12 - 103680 = 16320 cm*/m?= 0.0163 m*/m”.
Del libro de Jiménez Montoya (7™ edicion) tabla 2.5 pag.668.

Peso de revestimiento por cm de espesor

- Enfoscado o revoco de cemento 20 kg/m?.
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Se sabe por catalogo que 1 ladrillo pesa = 3.7 kg (por unidad), el mortero de cemento y

arena puede ser cuantificado como = 2100 kg/m®, por lo que el peso de muro por m? es:

3
18P_Zf‘*3_7 Kg +20 l;g *1cm*2+2100k—(‘ZO.016C’>m—2=140-83k—g2
m Pza ~ mZcm m m m

Y para hallar el peso por metro lineal solo multiplicamos por la elevacion del muro

Como la altura del muro es de 2,85 m. obtenemos:

carga lineal de muro =140.83*2.8 = 401.36k—n?

Como se puede apreciar en la figura las losas 5, 7, 18 y 19 tienen muros divisorios.

Resultados obtenidos

Tras el andlisis que ejecutd el programa CypeCad 2012 se obtuvo:

Vigas de 20x30 que verificaron las solicitaciones antes detalladas (ver detalle de célculo en

anexos estructuras de H°A° disefio de vigas y detallamiento de armaduras en planos de

albergue).

Columnas de 25x25 que verificaron las solicitaciones (ver detalle de calculo en anexos

estructuras de H°A° disefio de columnas y detallamiento de armaduras en planos de

albergue).

Zapatas de 75x75, 80x80, 85x85, 90x90 que verificaron las solicitaciones (ver detalle de

calculo en anexos estructuras de H°A® disefio de columnas y detallamiento de armaduras en

planos de albergue).
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Blogue 2 Minicoliseo

G 1gm

Graderias de H2Co

AN

P I VO I [T W T o L G T S o] o 0 ]|

El minicoliseo como se puede ver en el esquema anterior de parte de estructura (ver planos
arquitectonicos para mas detalle) la misma es bastante elevada por ello se escogio también
una estructura aporticada y una cubierta metélica por las luces a cubrir son bastante

grandes.

Cubierta de Minicoliseo

La estructura de cubierta se optd por una cubierta metalica en arco con calamina causa de la
gran luz que se debe cubrir (ver planos arquitectonicos) la estructura tendra la siguiente

forma:
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Para cubrir una luz de 24 m y una separacion entre arcos de 4 y 4,5 en los extremos (ver
detalle de ubicacion y distancias de arco a arco en anexos plano estructural metalico), se
hizo el analisis de la estructura utilizando el sofware Ram Advanced version 10 y para su
verificacion se usé el programa Sap 2000 version del cual se obtuvo las fuerzas internas y
se procedi6 al disefio de algunos elementos de manera manual (ver detalle de célculo en

anexos disefio y verificacion de elementos metélicos).

Tras el célculo y la verificacion se decidié por usar perfiles costanera soldados a fin de que

cumpla con las solicitaciones méaximas que se produjeron en el anélisis:

Los perfiles que se usaran son costaneras de 100x50x2, 150x50x2 y 200x50x2 soldado con
otro igual de forma cajon (ver anexos detalle de plano estructural metalico minicoliseo).
Las uniones se haran con soldadura con arco por ser mas econémicas que las uniones

empernadas.

Resultados obtenidos

Tras el andlisis que ejecutd el programa CypeCad 2012 se obtuvo:

Vigas de 20x30 que verificaron las solicitaciones antes detalladas (ver detalle de célculo en
anexos estructuras de H°A° disefio de vigas y detallamiento de armaduras en planos de
minicoliseo)
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Columnas de 20x20 y 97x20 que verificaron las solicitaciones (ver detalle de armaduras en

planos de minicoliseo).

Zapatas de 70x70, 100x150 que verificaron las solicitaciones (ver detalle de armaduras en

fundaciones planos de minicoliseo).

Bloque 3 Comedor

El comedor es una estructura de una sola planta por ello se decidié colocar una cimentacion

corrida en la parte de cocina y bafios (ver anexos planos arquitectonicos).

Cubierta de Comedor

El comedor tiene una particularidad con los planos arquitectonicos se opto por una parte de
cubierta metalica por la existencia de luz a cubrir relativamente grande de 15 m y para la
parte de la cocina y bafios por una cubricién de losa alivianada como se muestra a

continuacion:

Detalle de la Disposiciéh de Cubiertas

0,08 10 AE m

44m

Lasa Alvianada
Loza Alivanada

3Ara

<= -
< | pondisnts|Pendients |

Fendlents | 9€ 25% de 23% |pandients
a8 47% de 47%

1Am

Cublerty ds Calaming

TAm TEm
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Como se ve la cubierta metalica sera a doble caida con las pendientes indicadas y se usara

también perfiles metalicos laminados en frio por las ventajas que ofrecen.

La separacion entre cerchas serd de 4 m. y se cubrird una luz de 15 m., los perfiles

utilizados seran:

Costaneras de 100x50x2 y 150x50x2 soldado con otro igual de forma cajon (ver anexos
detalle de plano estructural metalico comedor). Las uniones se haran con soldadura con

arco por ser mas econémicas que las uniones empernadas.

Resultados obtenidos

Tras el andlisis que ejecutd el programa CypeCad 2012 se obtuvo:

Vigas de 20x20 que verificaron las solicitaciones antes detalladas (ver detalle de célculo en
anexos estructuras de H°A° disefio de vigas y detallamiento de armaduras en planos de

comedor).

Columnas de 20x20 y 70x20 que verificaron las solicitaciones (ver detalle de armaduras en

planos de minicoliseo).

Zapatas de 150x200 que verificaron las solicitaciones (ver detalle de armaduras en

fundaciones planos de comedor).
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CONCLUSIONES

e La capacidad portante del suelo es bastante buena por lo que permite el

dimensionamiento de fundaciones no demasiado costosas.

e La topografia del terreno no demasiado accidentada por lo cual no hay un movimiento de

tierras significativo.
¢ Se idealizo la estructura de sustentacion de cada blogue lo mas aproximado a la realidad.

e Los perfiles laminados en frio son una gran alternativa como material de construccion

para cubiertas de gran luz por su economia y peso.

e Acerca de la carga de viento; no resulto tan importante a la hora del disefio ya que en la

zona no hay registro de grandes corrientes de viento.

eSe aplicd las normativas CBH-87, AISI y pacto Andino de acuerdo a cada caso

requerido, con las consideraciones debidas.

e Se realiz6 con éxito el disefio de planos estructurales de los respectivos bloques de

acuerdo a las escalas correspondientes.
« Se determino el costo del proyecto con los siguientes costos en délares por m? por bloque :
o Bloque Albergue 250,30 $us/m?.
o Bloque Minicoliseo 210,90 $us/m?.
o Bloque Comedor 267,90 $us/m>.
e Se determind el cronograma de ejecucion de la obra por blogue:
o Bloque Albergue 238 dias.
o Bloque Minicoliseo 244 dias.
o Bloque Comedor 174 dias.

e Se cumplié con el objetivo general del proyecto de realizar el disefio estructural del

Nucleo Educativo Emborozi Médulo IlI.



RECOMENDACIONES

e Se recomienda realizar un nuevo estudio de suelos a la hora de emplazamiento del
proyecto, para constatar los resultados de ensayos de suelos obtenidos para la elaboracion
del presente proyecto.

¢ Se recomienda realizar otro estudio topogréfico a la hora de emplazamiento del proyecto
de a fin de constatar la informacion obtenida del Municipio de Padcaya.

¢ Se recomienda respetar los planos constructivos para la ejecucion de la obra.

e Se recomienda u estricto control de los materiales para la ejecucion del proyecto,
cemento, arena grava, gravilla y agua; con la finalidad de que los elementos estructurales de
H° A° adquieran la resistencia requerida.

e En cuanto a los elementos de H° A° una vez vaciados en obra se recomienda un curado lo

mas frecuente posible para que los mismos no pierdan su resistencia caracteristica.

e Los aceros deberdn ser bastante controlados en cuanto almacenado por el peligro de la

oxidacion, ya que la regién es bastante hiumeda.

e De igual manera se debe tener un cuidado especial con las bolsas de cemento por la

humedad ambiente de la region para evitar que las mismas fragiien antes de tiempo.

¢ Se debe hacer un riguroso control en las estructuras metalicas, en las uniones soldadas

par que las mismas tengan una buena resistencia.
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