ANTECEDENTES
1.1. EL PROBLEMA

En los dltimos afios la demanda de vivienda se ha incrementado, por el crecimiento de
comunidades vecinas y el aumento poblacional. De igual manera, la Unidad Educativa
Carachimayo como otras tantas unidades educativas, se ve en la necesidad de ampliar
sus instalaciones, el inconveniente en este caso, es que los blogues que cumplen
funciones de aula, fueron construidos sin considerar futuras ampliaciones y crecimiento

vertical.
1.1.1.Planteamiento del Problema

Para que se produzca un desarrollo éptimo en la formacién académica de los alumnos
de la Unidad Educativa Carachimayo, es necesario contar con ambientes amplios,

modernos y capaces de admitir el namero de alumnos requeridos por la Comunidad.

Las principales causas para que no exista la adecuada infraestructura para la educacion

en dicha comunidad son:

v"Infraestructura obsoleta.
v Crecimiento poblacional de las comunidades aledafias.

v" Mala distribucion de los ambientes.

De mantenerse la situacion actual, la comunidad tendra un bajo nivel académico y un

posible incremento en la desercion escolar.
1.1.2.Formulacién

¢Se lograré resolver el problema de hacinamiento que afecta a los estudiantes con la
realizacion del disefio estructural tanto de las aulas escolares como de los dormitorios

del internado para la Unidad Educativa Carachimayo Fase 11?
1.1.3.Sistematizacion

v ¢Qué efecto produce el crecimiento de comunidades vecinas y el aumento
poblacional, en la ampliacion de Unidades Educativas?



v
v

¢En qué condiciones se desarrolla el proceso ensefianza - aprendizaje?
¢Con la construccion de mas aulas y dormitorios se logrard satisfacer la
demanda requerida por la poblacion, y asi resolver el problema de

hacinamiento?

1.2. OBJETIVOS

1.2.1. Objetivo General

Realizar el andlisis y disefio estructural de la “Unidad Educativa Carachimayo” Fase II

(Construccion Internado y Bloque Aulas), siguiendo los lineamientos establecidos por
la Norma Boliviana CBH — 87.

1.2.2.Objetivos Especificos

v

v
v

Realizar el estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del
terreno.

Realizar el célculo de la estructura metalica para la cubierta, utilizando el
software Cype 3D y Ram Elements 13, aplicando la Norma AISI S100-2007 [
Estructuras conformadas en frio].

Efectuar el célculo estructural manual de acuerdo a la Norma Boliviana CBH-
87 y comprobar resultados con software computacional.

Aplicar la norma CBH-87 para el disefio de los elementos estructurales de
Hormigon Armado.

Como aporte académico, aplicar la norma ANSI 2007 y AISC 360-05 para
disefio de los elementos de la estructura metalica para la cubierta.

Estimar el costo de la obra.

Estimar un cronograma de plazos para la ejecucion del proyecto.

Elaborar los planos estructurales correspondientes.

1.3. JUSTIFICACION

Las razones por las que se plantea la propuesta de este Proyecto de Extension son las

siguientes:



1.3.1. Académica

El desarrollo del proyecto de EXTENSION, tiene como objetivo realizar el disefio
estructural de una Unidad Educativa, este proyecto de aplicacion nos permitird emplear
los conocimientos adquiridos en Disefio de Elementos Estructurales, conceptos
tedricos y constructivos; en términos generales, nos permitira mostrar los
conocimientos adquiridos durante nuestra estancia en la carrera. De esta manera la
culminacion de la etapa de preparacion académica para obtener el grado de

Licenciatura en Ingenieria Civil.
1.3.2.Técnica

El Proyecto de EXTENSION propuesto, busca mediante el uso de la normativa vigente
en el pais, la ayuda de software informatico orientado a la Ingenieria Civil y su
respectiva verificacion manual, obtener las solicitaciones de la infraestructura para

luego poder elaborar sus planos estructurales.

También, se realizardn estudios detallados de los materiales que intervienen en la
construccién proporcionandonos mayor informacion sobre sus caracteristicas, lo cual

nos permitira realizar un calculo mas preciso y exacto.
1.3.3.Social

El Proyecto de EXTENSION, es necesario para ofrecer a los estudiantes de la Unidad
Educativa Carachimayo una solucion al problema de hacinamiento en la institucion;
ayudando asi, a los habitantes de la Comunidad de Carachimayo y comunidades
aledafias. Al crear nuevas y mejores infraestructuras tanto al profesorado como los
estudiantes, estaran motivados a asistir a clases, disminuyendo de esta manera el

ausentismo escolar y el grado analfabetismo en general.
1.4. ALCANCE DEL PROYECTO

v" Estudio Topografico



El levantamiento de puntos fue hecho, mediante el uso de una estacion total para asi
poder elaborar las curvas de nivel del sitio de emplazamiento. Dicho estudio, fue

proporcionado por el Gobierno Auténomo de San Lorenzo.
v' Estudio de Suelos

Mediante la obtencion de muestras se obtuvo la clasificacion del suelo por el Sistema
Unificado de Clasificacion de Suelos [SUCS] vy la resistencia de suelo se determind

realizando el ensayo del SPT.
v Fundaciones

El tipo de fundacion que se plantea es una fundacion superficial con zapatas aisladas

de canto constante.
v Losas de Entrepisos

Losa Alivianada: compuesta por viguetas pretensadas y plastoformo como

complemento.
v Cubierta

Estructura Metélica: estara compuesta por diferentes perfiles que actualmente hay en

el mercado.
v' Porticos

Estaran compuestos por vigas y columnas de Hormigon Armado ya que es un material
con gran resistencia y tiene un bajo costo en relacion con otros materiales con los cuales

se puede construir un portico.

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

de la obra gruesa de la estructura.
1.4.1.Hipdtesis

¢Podremos obtener una estructura eficiente econémica y segura, aplicando la norma

CBH 87, en el calculo estructural y verificacion manual, acompafado de la utilizacion



de una herramienta de apoyo como es el programa Cypecad 2016, en el Disefio
Estructural de la Unidad Educativa Carachimayo?

1.4.2. Aporte Académico

El aporte académico consistira en un Analisis Comparativo Técnico y Econdmico
entre perfiles conformados en frio, y laminados en caliente que actualmente hay en el

mercado local, para el disefio de la estructura metalica del Bloque Aulas.
1.5. LOCALIZACION DEL PROYECTO

Se desarrollara el Proyecto de Extensién en la Unidad Educativa Carachimayo en la

Comunidad de Carachimayo Centro, Provincia Méndez, Tarija — Bolivia.

Figura N°1: Mapa del Departamento de Tarija
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llustracion del Mapa del Departamento de Tarija [Figura]. Recuperado de http://e.exam-
10.com/pars_docs/refs/17/16556/16556_html_m1822ba03.jpg



Figura N°2: Mapa de la Provincia Méndez
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lustracion del Mapa de la Provincia Méndez [Figura]. Recuperado de
https://www.educa.com.bo/sites/default/files/styles/contenidogral/public/tarija-provincia-mendez-
0116.jpg?itok=3FtTa4WH

Figura N°3: Ubicacion del Proyecto

Ubicacén del Proyecto:
N=7638022.43 S
E=321339.83 E
Z=1971m

llustracién de la Ubicacidn del Proyecto [Figura]. Recuperado de Google Earth



MARCO TEORICO
2.1. LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

La topografia es una ciencia aplicada que, a partir de principios, métodos y con la ayuda
de instrumentos permite representar graficamente las formas naturales y artificiales que
se encuentran sobre una parte de la superficie terrestre, como también determinar la

posicion relativa o absoluta de puntos sobre la Tierra.

Los procedimientos destinados a lograr la representacion grafica se denominan
“levantamiento topogréafico” y al producto se le conoce como plano, el cual contiene
la proyeccion de los puntos de terreno sobre un plano horizontal, ofreciendo una vision
en planta del sitio levantado. El levantamiento consiste en la toma o captura de los
datos que conduciran a la elaboracion de un plano.

Un plano o mapa topografico representa mediante simbolos adecuados, la
configuracién del terreno, llamado relieve, con inclusion de todos los detalles
correspondientes, como son obras civiles, montafias, corrientes de aguas etc. La
caracteristica esencial de un plano topografico es la representacion del relieve. (Jimenez

Cleves)
2.1.1.Curvas de Nivel

Se llama curva de nivel a una linea imaginaria cuyos puntos estan todos a la misma
altura sobre un plano de referencia, pudiendo considerarse como la interseccion de una

superficie de nivel con el terreno.



Figura N°4: Representacion de Curvas de Nivel
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llustracién de Curvas de Nivel [Figura]. Recuperado de
http://blogdoorientista.blogspot.com/2012/02/dican-0-16-teoria-do-relevo.html

La representacion del terreno, con todas sus formas, accidentes, tanto en su posicion en

un plano horizontal como en sus alturas, se logra simultdneamente mediante las curvas

de nivel. Estas curvas se utilizan para representar en planta y elevaciones al mismo

tiempo, la forma o configuracion del terreno, que también se llama relieve. (Jimenez

Cleves)

2.1.2.Consideraciones para Tener Presente en la Representacion del Relieve

1.
2.

Las curvas de nivel deben ser siempre multiplos de la equidistancia.

Para representar la altimetria en un plano, se recurre a las curvas de nivel.

Para los efectos de apreciar las variaciones de las pendientes del terreno, los
planos horizontales estdn separados a una misma altura entre ellos
(equidistancia).

Las curvas de nivel mas proximas entre si, representan terrenos de pendientes
mas fuertes, que las correspondientes curvas de nivel que estan mas separadas
en el plano.

Para que la representacion del terreno sea lo mas entendible, es indispensable
que las curvas de nivel sean acotadas, a fin de evitar falsas interpretaciones.

(Valencia Cuevas)



2.2. ESTUDIO DE SUELO

El estudio de mecénica de suelos si no es ejecutado correctamente, podria hacer
colapsar a un edificio o vivienda. En toda obra de arquitectura o ingenieria moderna,
ya sea viviendas o edificios, es necesaria e imprescindible la realizacion de un estudio
de suelos. El Estudio de Mecanica de Suelos, es un documento suscrito por un
especialista reconocido y acreditado en mecénica de suelos, a través del cual determina
la resistencia del terreno sobre el que se desplantan las edificaciones, mismo que sirve

de base para determinar el tipo de cimentacion a usar.

El estudio de suelos permite conocer las propiedades fisicas y mecanicas del suelo, y
su composicion estratigrafica, es decir las capas o estratos de diferentes caracteristicas

que lo componen en profundidad.
Prueba de Penetracion Estandar (S.P.T.)

El ensayo S.P.T. (Standard Penetration Test) consiste basicamente en contar el nimero
de golpes (N) que se necesitan para introducir dentro un estrato de suelo, un toma-
muestras (cuchara partida) de 30 cm. De largo, a diferentes profundidades
(generalmente con variacion de metro en metro). El toma-muestras es golpeado bajo
energia constante, con una maza en caida libre de 140 Ib. (33.5 Kg.) y una altura de
caida de 30 plg. (76,2 cm.).

Este ensayo se realiza en depositos de suelo arenoso y de arcilla blanda; no es
recomendable llevarlo a cabo en depdsitos de grava, roca o arcilla consolidada, debido
a los dafios que podria sufrir el equipo de perforacion al introducirlo dentro de dichos

estratos.

El resultado de la prueba de penetracion estandar (SPT) es el nimero de golpes N
(resistencia a la penetracion), necesarios para penetrar un dispositivo de muestreo en el
suelo o en la roca mediante el llamado Intervalo de Profundidad de penetracion 0,3 m
(1 ft).



Figura N°5: Esquema General del Ensayo de SPT
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llustracion del Ensayo de SPT [Figura]. Recuperado de
http://sismica.com.mx/procedimientos/sondeo-penetracion-estandar.php

2.3. DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectdnico es una disciplina que surge desde una representacion o imagen
mental imaginaria, que puede ser concreta o abstracta, ademas dentro de su transicion
y materializacion, proyecta la construccion de una estructura fisica con sentido
arquitectonico, generando ideas con gran atractivo estético. Estd literalmente

relacionado con los trazos, dibujos, delineados, esquemas y bocetos.

Sin un disefio previo, la construccion de una obra arquitectdnica pierde la eficacia que
debe tener en toda la amplitud de su valor con sentido estético, funcional, espacial y
estructural que la caracterizan. Entre los aspectos gque se toman en cuenta en el disefio
arquitectonico se mencionan: la creatividad, organizacion, entorno de la obra, la
funcionalidad de su construccion, su sistema constructivo, viabilidad economico-

financiera y muy importante, la expresion plastico-estética.

En la actualidad el disefio arquitectonico se concentra principalmente en las inquietudes
modernas como: la comodidad, el trabajo y el medio ambiente.
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Antes de comenzar a trabajar en un disefio arquitecténico, se toman en cuenta las

siguientes consideraciones:

v" Situacion del terreno en el que se construird la obra: sus dimensiones y
caracteristicas topogréficas.

v’ Su orientacion cardinal y la relacion de ésta con la funcionalidad de los espacios
sobre los que se disefiara la obra en cuestion.

v" Funcionamiento de las redes de servicio: energia eléctrica, agua, drenajes,
circulacion vehicular, etc.

v Luego del sondeo anterior, posteriormente se evallan otras necesidades a
considerar para realizar el disefio arquitecténico de la obra: construccion total
de la superficie, altura de cada piso, cantidad de plantas, relaciones entre cada
espacio, los usos, circulacion, expresion, etc.

v" El presupuesto disponible para la construccion, elemento que es determinante

para dar comienzo al disefio.
Metodologia empleada en un Disefio Arquitectonico.

Etapa de investigacion y analisis inicial (definicion de alcances, necesidades y
objetivos e interpretacion del proyecto), analisis del disefio, localizacion, analisis de
elementos similares, caracteristicas intrinsecas, caracteristicas extrinsecas, subsistema
natural, subsistema construido, aplicacion de las normativas correspondientes,
materiales a emplear, realizacién de un diagrama arquitecténico, definicion del
programa arquitectonico, hipétesis sobre el disefio, zonificacion, anteproyecto,

proyecto ejecutivo.

El disefio arquitectonico satisface las necesidades humanas en la consideracion de un
espacio habitable, tanto en lo tecnoldgico como estético. Proyecta soluciones
estimando aspectos como la funcionalidad, con el objetivo de buscar la eficiencia,

comodidad y armonia en la buena distribucion de cada espacio a construir.

Los planos arquitectonicos aprobados fueron realizados mediante la eleccion de

alternativas arquitectonicas de acuerdo a las caracteristicas propias de la comunidad y
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la provincia, por la UPRE [Unidad de Proyectos Especiales]. Estos planos fueron
proporcionados por la Secretaria de Obras Publicas del Gobierno Autonomo Municipal

de San Lorenzo.
2.4. IDEALIZACION ESTRUCTURAL

La idealizacion de una estructura es considerar que la misma se encuentra formada por

"partes™ ideales.

Asi, los nudos o nodos se consideran identificados con un punto (a los efectos del
calculo), cuando sabemos que cualquier nudo tiene un volumen (visualiza el encuentro
de una viga y una columna). De igual manera, consideramos a las vigas y columnas
como "barras" lineales, sin espesor, aunque les asignemos un peso y caracteristicas
geométricas (momento de inercia, altura, etc.). Las losas y cascaras pasan a ser laminas
de espesor infinitesimal, cuando en realidad tienen espesor. Los apoyos, son rigidos (o
con empotramiento total, que no existe en ningin caso) o moviles (que se da en los
apoyos de puentes, aunque siempre existe un coeficiente de roce inicial con un valor

que puede ser mas 0 menos apreciable).

Asimismo, a los materiales los consideramos ideales como: el acero es totalmente
elastico y el hormigon (en el caso del hormigdn armado) lo acompafia perfectamente

en sus deformaciones.

Todo esto se toma en cuenta, hacer los calculos de una manera mas sencilla, mas
simplificada. Asi resultados que se obtienen de estas simplificaciones o

"idealizaciones" estan muy cerca de la realidad con las debidas limitaciones.
Modelacion de Sistemas Estructuras

Por modelado definiremos al proceso mediante el cual se genera una idealizacion
matematica que pretende representar la conducta real de la estructura a ser construida.
Por ello este proceso conlleva a la toma de decisiones respecto a los siguientes aspectos:
La geometria de la estructura, las propiedades de los materiales que la constituyen, la
magnitud y ubicacidn de cargas permanentes y variables, los tipos de elementos que la

pueden representar con mayor fidelidad (1, 2 o 3 dimensiones), las conexiones internas
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entre estos elementos, los apoyos externos y la interaccion de la estructura con el medio
circundante (suelos, liquidos u otros materiales). Para el anlisis, 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 ser mayor que las otras. El proyectista debe elegir, en cada, caso,
el tipo de elemento mas adecuado para que el modelo estructural reproduzca
adecuadamente el comportamiento buscado de dicho elemento.

Para conseguir el mejor disefio estructural, tenemos que calcular las fuerzas actuantes,
momentos de flexion y torsidn que acttan sobre la estructura, por tanto, para realizar
el analisis estructural, se idealiza tanto la geometria de la estructura, como las acciones
y las condiciones de apoyo mediante un modelo matematico adecuado que debe,
reflejar aproximadamente las condiciones de rigidez de las secciones transversales de

los elementos, de sus uniones y de sus apoyos en el terreno (Gomez Martinez , 2011).

Figura N°6: Tipos de Modelacion de Estructuras en Programas

lustracion de Tipos de Modelacion de Estructuras en Programas [Figura]. Recuperado de
http://www.ptolomeo.unam.mx:8080/xmlui/bitstream/handle/132.248.52.100/474/A8.pdf?sequence=8

Para tener una idea de cuan importante es el modelado y garantizar con ello el buen
desempefio de la construccion, los requisitos que debe cumplir el modelo de andlisis se

enuncian en los siguientes puntos:
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v' Un modelado fiel de la estructura que incluya los componentes mas
significativos.

v" Un analisis confiable que suministre la respuesta dindmica ante el sismo de
disefio y los vientos de disefio.

v Un disefio y detallado cuidadoso que le permita a la estructura disipar energia,
en congruencia con los factores de ductilidad o de reduccion adoptados.

v Una construccion acorde con el proyecto estructural.
2.5. ESTRUCTURA METALICA

El método adoptado para el disefio de la cubierta metalica es el método de Disefio por
factores de carga y resistencia (LFRD), que se basa en los conceptos de estados limites
y pretende mas que obtener soluciones mas econdmicas, el proporcionar una

confiabilidad uniforme para todas las estructuras de acero.

Debido a que para el LFRD se emplea un coeficiente de seguridad o factor de carga
para las solicitaciones permanentes menores que para las demas acciones, éstas se
encuentran determinadas con mayor precision y ademas, las cargas que permanecen
actuando sobre la estructura durante largos periodos de tiempo varian menos en
magnitud que aquellas que se aplican durante periodos cortos. Igualmente, los
coeficientes de seguridad aplicados a la capacidad de resistencia de los materiales son

sensiblemente inferior al factor de carga.
2.5.1.Cubierta Metalica

Este tipo de cubierta es apropiado para cubiertas ligeras con escasa pendiente y para
las cubiertas de formas complicadas. Uno de los mayores inconvenientes es que apenas
protegen contra las fluctuaciones de la temperatura, por lo que hay que prever un buen
sistema de aislacion, asi como que se contara con importantes cantidades de agua de

condensacion.

Como materiales para las cubiertas metalicas se emplean chapas de cinc, de cobre, de
plomo, de aluminio, de acero galvanizado (que se proveen pre-pintadas, onduladas y

autoportantes).
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Las chapas de cinc tienen la caracteristica que pueden deformarse plasticamente solo a
temperaturas de 120°C a 140°C, sin embargo, pueden doblarse y plegarse en frio hasta
unos -8°C, a temperaturas inferiores son quebradizas y no se pueden trabajar. Expuestas
al aire, se recubren de una capa gris blanquecina de carbonato de cinc, insoluble en el
agua y que preserva al metal de nuevas oxidaciones, pero si la exposicion a los agentes
atmosféricos es muy prolongada modifica su estructura volviéndolas mas cristalinas y

fragiles reduciéndose su vida atil. (McCormac )
2.5.2.Combinaciones de Cargas

Con el método LRFD, se forman grupos posibles de cargas de servicio, y cada carga
de servicio se multiplica por un factor de carga, normalmente mayor de 1.0. La
magnitud del factor de carga refleja la incertidumbre de esa carga especifica. La
combinacion lineal resultante de las cargas de servicio en un grupo, cada uno
multiplicado por su respectivo factor de carga, se llama carga factorizada. Los mayores
valores determinados de esta manera se usan para calcular los momentos, los cortantes
y otras fuerzas en la estructura. Estos valores de control no deben ser mayores que las
resistencias nominales de los miembros multiplicados por sus factores @ o de
reduccién. Entonces, los factores de seguridad han sido incorporados en los factores de

carga, y podemos decir:

(Factor de reduccion @) (Resistencia nominal de un miembro) > fuerza factorizada

calculada en el miembro, Ry
®Ry = Ry

La Parte 2 del Manual de AISC proporciona los siguientes factores de carga para

edificios, que se basan en el ASCE 7 y que son los siguientes:

U=14D
U=12D+16L+05(L0oS0R)
U=12D+1.6(LoSoR)+(L*00.5W)
U=12D+1.0W+L*+05L0S0oR)
U=12D+1.0E+L*+0.2S

o ~ w0 DN
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6. U=0.9D + 1.0W
7. U=0.9D + 1.0E

*El factor de carga para L en las combinaciones (3.), (4.) y (5.) debe tomarse como 1.0
para pisos en los lugares de reuniones publicas, para cargas vivas que sobrepasen a 100
Ib/pie2 y para la carga viva de los garajes de estacionamiento. Se permite que el factor

de carga sea igual a 0.5 para otras cargas vivas.
Para estas combinaciones de cargas, se usan las siguientes abreviaturas:
U = carga factorizada o de disefio
D = carga muerta
L = carga viva debida a la ocupacion
Lr = carga viva del techo
S = carga de nieve

R = carga nominal debida a la precipitacion pluvial o el hielo iniciales,

independientemente de la contribucion por encharcamiento
W = carga de viento
E = carga de sismo

2.5.3.Disefio de Elementos Sometidos a Flexion

La seleccion de un perfil para usarse como miembro a tension es uno de los problemas
mas sencillos que se encuentran en el disefio de estructuras. Como no hay peligro de
que el miembro se pandee, el proyectista s6lo necesita determinar la carga que va a
sustentarse. Luego se calcula el area requerida para sustentar esa carga, y finalmente se
selecciona una seccién de acero que proporcione el area requerida. (McCormac )

2.5.3.1. Resistencia en Traccion

La resistencia de disefio en traccion, @; B,, o la resistencia admisible en traccion, P,/Q,
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de miembros traccionados debe ser el menor valor obtenido de acuerdo con los estados
limites de fluencia en traccion calculada en la seccion bruta y ruptura en traccion

calculada en la seccion neta. (Aguirre Ahumada )
(a) Para fluencia en traccion en la seccion bruta:
P, = F, 4,
@, = 0.90
(b) Para ruptura en traccion en la seccién neta:
P,=E,A,
@, = 0.75
Donde:
A, = érea neta efectiva, cm2 (mm2).
A, = area bruta del miembro, cm2 (mm2).
F, = tension de fluencia minima especificada, kgf/cm? (MPa).
E, = tension Gltima minima especificada, kgf/cm? (MPa).
2.5.4. Disefio de Elementos Sometidos a Compresion

Existen varios tipos de miembros que trabajan a compresion, de los cuales la columna
es el mas conocido. Entre los otros tipos se encuentran las cuerdas superiores de
armaduras y diversos miembros de arriostramiento. Ademas, muchos otros miembros
tienen compresion en alguna de sus partes. Estos incluyen los patines a compresion de
vigas laminadas y armadas y los miembros sujetos simultaneamente a cargas de flexion
y de compresién. Las columnas son miembros verticales rectos cuyas longitudes son
considerablemente mayores que su ancho. Los miembros verticales cortos sujetos a
cargas de compresion se denominan con frecuencia puntales o, simplemente, miembros
a compresion; sin embargo, en las paginas siguientes los terminos columna y miembro

a compresion se usan indistintamente. (McCormac )
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2.5.4.1. Disposiciones Generales

La resistencia de disefio en compresién, @. B, , o la resistencia admisible en

compresion, B,/Qc, deben ser determinadas de la siguiente manera.

La resistencia de compresion nominal, B,, es el menor valor obtenido de acuerdo con
los estados limites que aplican pandeo por flexion, pandeo torsional, y pandeo flexo-

torsional. (Aguirre Ahumada )
@. = 0.90
2.5.5.Disefio de Uniones Atornilladas

El montaje de estructuras de acero por medio de tornillos es un proceso que ademas de
ser muy rapido requiere mano de obra menos especializada que cuando se trabaja con

remaches o con soldadura.
2.5.5.1. Tipos de Tornillos

Los pernos sin tornear también se denominan tornillos ordinarios o comunes. La
ASTM designa a estos tornillos como tornillos A307 y se fabrican con aceros al
carbono con caracteristicas de esfuerzos y deformaciones muy parecidas a las del acero
A36. Estan disponibles en diametros que van de 1/2 a 1 1/2 plg en incrementos de 1/8
plg.

Los tornillos A307 se fabrican generalmente con cabezas y tuercas cuadradas para
reducir costos, pero las cabezas hexagonales se usan a veces porque tienen una
apariencia un poco mas atractiva, son mas faciles de manipular con las llaves mecanicas
y requieren menos espacio para girarlas. Como tienen relativamente grandes
tolerancias en el vastago y en las dimensiones de la cuerda, sus resistencias de disefio
son menores que las de los remaches o de los tornillos de alta resistencia. Se usan
principalmente en estructuras ligeras sujetas a cargas estaticas y en miembros
secundarios (tales como largueros, correas, riostras, plataformas, armaduras pequefias,

etcétera).
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Los tornillos de alta resistencia se hacen a base de acero al carbono mediano tratado
térmicamente y aceros aleados y tienen resistencias a la tension de dos 0 mas veces las
de los tornillos ordinarios. Existen dos tipos basicos, los tornillos A325 (hechos con
acero al carbono mediano tratado térmicamente) y los tornillos A490 de mayor
resistencia (también tratados térmicamente, pero hechos con acero aleado). Los
tornillos de alta resistencia se usan para todo tipo de estructuras, desde edificios
pequerios hasta rascacielos y puentes monumentales. Los tornillos de alta resistencia
se pueden apretar hasta alcanzar esfuerzos muy altos de tensién, de manera que las
partes conectadas quedan fuertemente afianzadas entre la tuerca del tornillo y su
cabeza, lo que permite que las cargas se transfieran principalmente por friccion.

(McCormac )

Figura N°7: Tornillo de Alta Resistencia

lustracion Tornillo de Alta Resistencia [Figura]. Recuperado de
http://www.torniper.com/productos/pernos/78-perno-estructural-astm-a325

2.6. DISENO ESTRUCTURAL DE LA EDIFICACION

La funcion primaria de la estructura es resistir las acciones a que ha de estar sometida,
debe entenderse en sentido amplio y no restringirse solamente a la resistencia mecanica
de las solicitaciones derivadas de las acciones actuantes. En particular la resistencia a
las acciones ambientales y la adecuada durabilidad durante el periodo de vida util

previsto en el proyecto de la estructura, son aspectos también esenciales.
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La complejidad y abundancia de los tipos de estructura, conduce a que también sean
complejas las condiciones de comportamiento que se les han de exigir. Podemos

destacar las siguientes:

a) Resistencia. En este aspecto, el progreso de los métodos de célculo, por un lado,
y los estudios probabilisticos sobre la seguridad, por otro, permiten hoy estudios

muy rigurosos.

by Estabilidad. Independientemente de los puros aspectos resistentes, el edificio
ha de ser estable, tanto frente a acciones de vuelco como a movimientos del

terreno.

¢ Cumplimiento de las condiciones de servicio. Durante la vida util de la
construccién, la estructura debe mantenerse en un nivel aceptable de

condiciones de servicio. Entre los estados limite de servicio, cabe destacar:

- Deformaciones verticales de forjados y vigas.

- Deformaciones laterales de la estructura.

- Fisuracion excesiva de las piezas, debida al alargamiento de las armaduras.

- Fisuracién o desintegracion del hormigon debidas a tensiones excesivas de

compresion.

d) Ductilidad. Se entiende por ductilidad de una estructura la capacidad de
soportar deformaciones después de alcanzada la deformacidn de agotamiento,

mientras adn resiste cargas.

e) Durabilidad. Una estructura de hormigdn debe ser proyectada, construida y
utilizada de forma que bajo las condiciones de uso y de exposicion ambiental
previsible, se mantenga en un nivel adecuado de seguridad, funcionalidad y
buen aspecto durante el tiempo explicito o implicito para su vida util. (Calavera
Ruiz)
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2.6.1. Acciones sobre la Estructura

La estructura ha de resistir acciones de muy variados tipos. Algunas son de caracter
permanente y otras de caracter variable. Entre ellas, las hay que actdan en direccién
vertical u horizontal y otras que pueden actuar en cualquier sentido. Una clasificacion

genérica es la siguiente:
Las acciones pueden clasificarse desde cuatro puntos de vista generales:

Por su naturaleza.

Por su variacion en el Tiempo.

Por su variacion en el Espacio.

Por su caracter Estatico y Dinamico. (Calavera Ruiz)
2.6.2.Hormigon

El hormigdn en masa presenta una buena resistencia a compresién, como les ocurre a
las piedras naturales, pero ofrece muy escasa resistencia a la traccién, por lo que resulta
inadecuado para piezas que vayan a trabajar a traccién, pero si refuerza el hormigoén en
masa disponiendo barras de acero en las zonas de traccion, el material resultante,
Ilamado hormig6n armado, esta en condiciones de resistir los distintos esfuerzos que

se presentan en las construcciones. (Jiménez Montoya )
2.6.2.1. Propiedades Mecéanicas

La resistencia a compresion del hormigon, se refiere a la amasada y se obtiene a partir
de los resultados de ensayos de rotura por compresion, en numero igual o superior a
dos (2), realizados sobre probetas normalizadas, fabricadas a partir de la amasada,

conservadas y ensayadas.

En aquellos casos en los que el hormigdn no vaya a estar sometido a solicitaciones en
los tres (3) primeros meses a partir de su puesta en obra, podra referirse la resistencia

a compresion a la edad de noventa dias.
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Para ciertas obras, el Pliego de Especificaciones Técnicas podra exigir que se controle,
mediante ensayos, la resistencia a traccion fct del hormigon.

Si no se dispone de resultados de ensayos, podra admitirse que la resistencia
caracteristica a traccion fek viene dada en funcion de la resistencia a compresion de
proyecto, fck, por la formula. (IBNORCA, 1987)

3
fetpe =021 ,/fckz
Donde:

f etk Y fox = estan expresados en MPa
2.6.2.2. Clasificacion de los hormigones, de acuerdo con su resistencia

Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion,

a los 28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:

Tabla N°1: Hormigones segun su Resistencia [MPa]

Tipos de Hormigones Segun su Resistencia

H12,5| H15 | H17,5| H20 | H25 | H30 | H35 | H40 | H45 | H50 | H55

Tabla de Hormigones seglin su Resistencia. Recuperado de Codigo Boliviano del Hormigén CBH-87

Donde: las cifras correspondientes a las resistencias de proyecto, fc, en MPa.
2.6.3. Diagrama de Calculo Tension — Deformacién

2.6.3.1. Diagrama Parébola-Rectangulo

Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo.

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

es:

O¢c — 850de * Ec (1_ 2508c)
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Donde:

gc =estd expresado en fraccion decimal

Figura N°8: Diagrama Parabola-Rectangulo del Hormigon

O¢

1

fcd.'

llustracion Diagrama Parabola-Rectangulo del Hormigon [Figura]. Recuperado de
Apuntes de Hormigon Armado de Borja Varona Moya

2.6.3.2. Diagrama Rectangular

Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0,80 x, siendo “x” la profundidad del

eje neutro y el ancho 0,85 fcq

Figura N°9: Plano de Deformacion y Diagrama del Bloque Rectangular

1(x) - foa

4 it

_Alx)-h

N, s1d

lHustracion Plano de Deformacion y Diagrama del Bloque Rectangular [Figura].
Recuperado de Apuntes de Hormigon Armado de Borja VVarona Moya

2.6.4.Método de Célculo de Estructuras de H® A°

2.6.4.1. Generalidades
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El proceso general de calculo prescrito en el Codigo Boliviano del Hormigon Armado
corresponde al método de los estados limites, dicho célculo trata de reducir un valor,
suficientemente bajo, la probabilidad, siempre existente, de que sean alcanzados una
serie de estados limites entendiendo como tales aquellos estados o situaciones de la
estructura, o de una parte de la misma, tales que, de alcanzarse ponen la estructura fuera

de servicio.

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

asegurado el comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.

Con objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto
de las acciones exteriores puedan ser superior al previsto, o que la respuesta de la
estructura resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se
introduce en los célculos mediante unos coeficientes de ponderacion que multiplican
los valores caracteristicos de las acciones y otros coeficientes de minoracion, que
dividen los valores caracteristicos de las propiedades resistentes de los materiales que
constituyen la estructura. (IBNORCA, 1987)

1) En consecuencia, el proceso de calculo del Codigo Boliviano del Hormigon
consiste en: Obtencion del efecto Sq, de las acciones exteriores, relativo al
estado limite en estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones
caracteristicas.

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

3) El criterio de la aceptacion, consiste en la comprobacion:

Re>=Sq4
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Donde:

Sq= Valor de célculo de la solicitacién actuante

Rq4= Valor de célculo de la resistencia de la estructura

2.6.4.2. Coeficientes de minoracidn de resistencias y mayoracion de cargas.

En los métodos de célculo desarrollados en esta norma, la seguridad se introduce a

través de coeficientes los cuales se muestran en los siguientes cuadros a continuacion:

Tabla N°2: Coeficientes de Minoracién

Material | Coeficiente basico | Nivel de control | Correccién
Reducido +0.05
Acero vs = 1.15 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido +0.20
Hormigon ve=15 Normal 0
Intenso -0.10

Tabla de Coeficientes de Minoracién. Recuperado de Cédigo Boliviano del Hormigon CBH-87.

Tabla N°3: Coeficientes de Mayoracion

Coeficientes | Nivel de control y dafios previsibles |  Correccion
basicos
Nivel de control en Reducido 0.2
la ejecucion
Normal 0
Ys = 16

intenso -0.1

Dafios previsiblesen |  Minimos -0.1
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caso de accidentes Normal 1

Intenso 0.2

Tabla de Coeficientes de Mayoracion. Recuperado de Codigo Boliviano del Hormigdn CBH-87.

Por lo tanto, los coeficientes de seguridad para el estado de limite tltimo son:

v" Coeficiente de minoracion del acero vs= 1,15
Coeficiente de minoracion del hormigén__yc = 1,50
Yfg = 1,60

Coeficiente de mayoracion de carga viva____yiq = 1,60

v
v’ Coeficiente de mayoracion de carga muerta
v

2.6.4.3. Hipotesis de Cargas

Cuando la reglamentacion especifica de las estructuras no indique otra cosa, se

aplicaran las hipotesis de cargas enunciadas a continuacion.

Para encontrar la hipétesis de carga méas desfavorable correspondiente a cada caso, se

procedera de la siguiente forma:

Para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de carga que a
continuacion se indican, y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable,
excepcion hecha de la Hipotesis I, que so6lo se utilizard en las comprobaciones
relativas a los estados limites Gltimos. En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta,

solamente, aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.
Hipdtesis Liyrg .G + v5g . Q
Hipotesis 11: 0.90 . (v .G + yr5.-Q) +0.90.y7, . W
Hipotesis 111: 0.80. (Vg .G + Vrg-Qeq) + Foq + Weq

En estas expresiones:

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

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

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

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

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

Weq= Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accién sismica. En general,

setomara: Weq=0
Feq= Valor caracteristico de la accion sismica.

Cuando existan diversas acciones “Q” de diversos origenes y de actuacién conjunta
compatible siendo pequefia la probabilidad de que algunas de ellas actien
simultdneamente con sus valores caracteristicos, se adoptard en las expresiones
anteriores, el valor caracteristico de “Q” para la carga variable cuyo efecto sea
predominante, y para aquellas cuya simultaneidad presente una probabilidad no
pequefia, y 0.8 del caracteristico para las restantes.

Cuando las cargas variables de uso sean capaces de originar efectos dinamicos, deberan

multiplicarse por un coeficiente de impacto.

Cuando, de acuerdo por el proceso constructivo previsto, puedan presentarse acciones
de importancia durante la construccién, se efectuara la comprobacion oportuna para la
hipdtesis de carga mas desfavorable que resulte de combinar tales acciones con las que
sean compatibles con ellas. En dicha comprobacidn, podra reducirse, en la proporcion
que el proyectista estime oportuno, el valor de los coeficientes de ponderacién para los

estados limites tltimos recomendandose no bajar de y; = 1.25. (IBNORCA, 1987)

2.6.4.4. Dominios de Deformacion

Para el calculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama

de deformaciones pasa por uno de los tres puntos A, B, o C definidos en la figura.
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Figura N°10: Diagrama de los Dominios de Deformacion

o -

.i_.._.._._.__

3

llustracion del Diagrama de los Dominios de Deformacion [Figura]. Recuperado de
http://www.carreteros.org/normativa/ehe/apartados/42.htm

Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la solicitacion,

conducen a admitir los siguientes dominios.

v Dominio 1: Traccidn simple o compuesta. Toda la seccion esta en traccion. Las
rectas de deformacion giran en torno al punto A, correspondiente a un
alargamiento del acero mas traccionado del 10 por mil.

v Dominio 2: Flexién simple o compuesta. El acero llega a una deformacién del
10 por mil y el hormigon no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las
rectas de deformacion giran en torno al punto A.

v' Dominio 3: Flexién simple o compuesta. La resistencia de la zona de
compresion todavia es aprovechada al maximo. Las rectas de deformacion giran
alrededor del punto B, correspondiente a la deformacién de rotura por flexion
del hormigén: £, = 3.5 por mil.

El alargamiento de la armadura més traccionada est4 comprendido entre el 10

por mil y el &,, siendo el alargamiento correspondiente al limite elastico del

acero.
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v' Dominio 4: Flexion simple o compuesta. Las rectas de deformacion giran
alrededor del punto B. El alargamiento de la armadura mas traccionada esta

comprendido entre ¢y “0”y el hormigén alcanza la deformacion maxima del

3.5 por mil.

v Dominio 42 Flexion compuesta. Todas las armaduras estdn comprimidas y
existe una pequefia zona del hormigon en traccion. Las rectas de deformacion,
giran alrededor del punto B.

v" Dominio 5: Compresiéon simple o compuesta. Ambos materiales trabajan a
compresion. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido

por la recta correspondiente a la deformacion de rotura del hormigon por

compresion ¢, =2 por mil. (IBNORCA, 1987)

2.7. LOSAS ALIVIANADAS

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension
es pequefia comparada con las otras dos dimensiones bésicas. Las cargas que actlan
sobre las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su

comportamiento es de flexion.

La separacion entre viguetas depende de las dimensiones del complemento aligerante
que se utilice, normalmente oscila entre 50 y 60 cm. Medida centro a centro de viguetas,
la altura del complemento aligerante depende del claro de la losa y existen desde 10 a
25 cm.
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Figura N°11: Componentes de la Losa Alivianada

-
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lustracion de los Componentes de la Losa Alivianada [Figura]. Recuperado de la Ficha Técnica de
Concretec

Estos elementos armados en una direccion resultan mas econdmicos hasta luces de
aproximadamente 7 m; para luces mayores serd mas econoémico el uso de losas

casetonadas, debido al hecho de poder usar peraltes mayores, sin recurrir a ladrillos.

Las viguetas pretensadas son elementos constructivos elaborados a base de hormigén
y acero de alta resistencia. Los complementos son aligerantes de relleno que se apoyan

directamente en las viguetas y sirven para reducir el peso de la losa.

El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas
de hormigén pretensado, carpeta de hormigén y complemento aligerante de
plastoformo.

2.8. VIGAS

Es un elemento constructivo lineal que trabaja principalmente a flexion. En las vigas

la longitud predomina sobre las otras dos dimensiones y suele ser horizontal.

El esfuerzo de flexién provoca tensiones de traccion y compresion, produciéndose las
maximas en el cordon inferior y en el corddn superior respectivamente, las cuales se
calculan relacionando el momento flector y el segundo momento de inercia. En las
zonas cercanas a los apoyos se producen esfuerzos cortantes o punzonamiento.
También pueden producirse tensiones por torsion, sobre todo en las vigas que forman

el perimetro exterior de un forjado.
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Figura N°12: Flexion de una Viga Simplemente Apoyada

lustracion de Flexion de una Viga Simplemente Apoyada [Figura].
http://www.wikiwand.com/es/Momento_flector

2.8.1.Calculo a flexién simple

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

la cuantia w, en funcion del momento reducido p:

_ Md < ] o = As*fyd
Ha dz*bw*fcd Hiim d*bw*fcd

Donde:
b,, : Ancho de la seccion.

d : Canto util.

fea = fc"/yc : Resistencia de calculo del hormigdn a compresion.

fya = fy"/ys : Resistencia de célculo del acero (traccién o compresion).

M, : Momento flector de agotamiento o de célculo.

Uaq: Momento flector reducido de calculo.
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w = Cuantia mecéanica (Véase Anexo A-1).1

Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes de las econdmicas, limitar la

contribucion del hormigon de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga

menos de 0,45 d y no mas.

De este modo el valor del momento reducido y;;,, es independiente del tipo de acero

utilizado y su valor es:

£ = 0,450 Wiim = 0,252 w = 0,310

2.8.1.1. Proceso de calculo de la armadura longitudinal a traccion:

Se presentan dos casos:

a)

Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a compresion, se

debera disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

Se comienza por determinar u, Yy se verifica que esta sea menor al limite p; <
Hiim-

Con el valor de u, entrar en las tablas y determinar el valor de w.

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

_w*bw*d*fcd

* fyd

Las recomendaciones del cddigo, ofrecen los valores de las cuantias
geométricas minimas (w,,;,,) que, en cualquier caso, deben disponerse en los
diferentes tipos de elementos estructurales, en funcion al acero utilizado, con el
objeto de cubrir los riesgos de fisuras por efecto de la retraccion y variaciones

de temperatura, la armadura de traccion debe tener un valor minimo de:?

A
Wmin = A_ Asmin = Wmin * by, x h
c

1 Véase las Tablas de: “Hormigén Armado” (142 edicidn). Apartado 14.4 Tabla 14.3.
2 Véase: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 8.1.7.3.
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Ag: Area del acero (en traccion o en compresion).
A Area del hormigén (érea total, referida normalmente al canto (til).
wmin. Cuantia geométrica minima (Véase Anexo A-1 del presente proyecto).

v Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y

se calcula la separacion libre entre armaduras.®

(b, —2* 4. —N°Hierros* ¢, . —2*r)
N°Hierros —1

S =

b) Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresion.

v Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion

Hg — Udlim

wSZZ 1_5[

Ws1 = Wijim + Wy

wyim - Cuantia mecénica limite.
ws; - Cuantia mecanica para la armadura a traccion
ws, . Cuantia mecanica para la armadura a compresion

§ = r/d : Relacion entre el recubrimiento y el canto (til.

r : Recubrimiento geométrico.

v Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

wsl*bw*d*fcd

1 CLSZ l:W d de
! f da
y

A =—¢~
y

Agq: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

Ag,: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.

v" Calcular la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.

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

3 Véase: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 12.5.2.
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2.8.1.2. Calculo de la armadura transversal

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

transversal esta constituida por estribos, barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables, el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante

sin armadura si:*

Veu 2 Vy Veu=foa * bw * d foa = 0,50 * \/foq (kg/cm?)
V...: Cortante absorvido por el hormigén.

V,;: Cortante de calculo del hormigén.

fva: Resistencia convencional del hormigon a cortante.

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

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

Ast min * fyd

Sen o > 0,02 * f.q * by,

Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza V., <V, es
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual,

de la diferencia.
Va > Veu Va=Veu +Vou = Vou =Vag =V
Vou =030 frq- by -d
Ve, : Cortante resistido por la armadura transversal.
7, - Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.

V4 debe ser menor o igual que V,, , y mayor que V,,, caso contrario, se debe cambiar

las dimensiones de la seccidn transversal.

4 Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.2.
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Vsu *s

Ag=—2""
£ 09%d * fyq

Donde s es la separacion entre planos de cercos 0 estribos, debe cumplir la condicion:
St max < 0,75 xd <300 mm
2.8.1.3. Armadura de piel

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

100 « A, ,;
—Sp‘elz 0,05
b(2d — h)

2.9. COLUMNAS

Las columnas se definen como elementos estructurales que sostienen principalmente
cargas a compresion. En general, las columnas también soportan momentos flectores
con respecto a uno o a los dos ejes de la seccion transversal y esta accion de flexion
puede producir fuerzas de tension sobre una parte de la seccidn transversal. Aun en
estos casos, se hace una referencia a las columnas como elementos a compresion puesto

que las fuerzas de compresion dominan su comportamiento.

El refuerzo principal en las columnas, es longitudinal, paralelo a la direccion de la

carga.
2.9.1.Longitud de Pandeo

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

se indica en la siguiente figura en funcion de la sustentacion de la pieza.

Figura N°13: Valores del Coeficiente K para Columnas Aisladas

(a) (b) (c) (d) (e) (0]
zz + 3 i *
/ | 4 !
La linea punteada ’ " ! “ :, '
indica la forma de |' i 1 : X !
la columna pandeada \ | i | 1 d
\ \ ’ 1 I 5
\ \ ' / 1
\ 1/
%4 x
Valor tedrico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 20
Valores de disefio
recomendados cuando 065 | 080 1.2 1.0 2.1 2.0
se tienen condiciones
cercanas a las ideales

Rotacion impedida y traslacion impedida

Condiciones en
los extremos

Rotacion libre y traslacion impedida

Rotacion impedida y traslacion libre

ol e &

Rotacion libre y traslacion libre

llustracion de Valores del Coeficiente K para Columnas Aisladas [Figura].
https://slideplayer.es/slide/11815547/release/woothee

La longitud de pandeo de una columna esté en funcion de las rigideces de las columnas

y vigas que concurren a esta.

La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos depende de la relacion de
rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de
los monogramas que se indica en la Figura N°14, siendo para ello preciso decidir
previamente si el poértico puede considerarse intraslacional o debe considerarse

traslacional. (Jiménez Montoya )
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Figura N°14: Nomograma para determinar la Longitud de Pandeo

A o ‘H lFA o LPB
OO\_\ @ - OO /-OO
500~ """ T~ —1.0== =73 500 T F 300 E Smg
10,0 4 4+ /g 100 500 ¥ ' ’ 50.0
5,0 r | 50 = N
= 1o /L2 30,0 50 30,0
3.0 7 ;| 3° 20,0 + 20 20,0
2,0 — 5 ’ — 2,0 /
i / i 10,0 1 ’ L 10,0
I 1 VA
1,0 ! | 1,0 . ! '
0.9 — / 0,9 7,0 | 1 7 | 7.0
0.8 -/ 0.8 6,0 / 6.0
0,7 / 07 50 [/ 5.0
49 + o7 = 40 - I 20 4,0
057 / 0.5 3,0 il 30
04 Al | 0,4 ,
_ / A &
03 (@, 0.3 2,0 ®, . 2,0
¢ L o8 / ,
0,2 , - 02 , 1
1 1,0 - / - 1,0
o1 | ¢ 1 0,1 /
/ /
/ /
’ T I
D—-——é--—--D,S-—“—— 0 o—-——(—@——-m——-—-—— 0
PORTICOS INTRASLACIONALES PORTICOS TRASLACIONALES

lustracion de Nomograma para determinar la Longitud de Pandeo [Figura]. Apuntes de Hormigon
Armado de Borja VVarona Moya

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

LONGITUD DE PANDEO: [, = k .l (k se obtiene entrando con ¥)

> (#) de todos los pilares que concurren en A

El

WA ==
D (T) de todos las vigas que concurren en A

; (igual para ¥5)

2.9.2.Esbeltez geométrica y mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion A, = 1,/h

entre la longitud de pandeo 1, y la dimension h de la seccién en el plano de pandeo, y
la esbeltez mecénica a la relacion A =1,/i. entre la longitud de pandeo y el radio de

giro i. de la seccién en el plano de pandeo. Recuérdese que i, = V(I / A) , siendo I y
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A respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a

la seccion del hormigdn solo (seccion bruta).
Los valores limites para la esbeltez mecanica son los que mencionan a continuacion:

v' Para esbelteces mecanicas 1 < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar
ninguna comprobacion a pandeo.

v' Para eshelteces mecanicas 35 < A < 100, puede aplicarse el método
aproximado.

v Para eshelteces mecanicas 100 < A < 200 (geométricas 29 < A, < 58), debe
aplicarse el método general.

v" No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

eshelteces mecanicas A > 200 (geométricas A, > 58).

2.9.3.Flexion esviada

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

siguientes:

» En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria,

como las seccionas en L de lados desiguales.

» En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estan
armadas asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas
secciones que, siendo simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a

una solicitacion que no esté en el plano de simetria.

» Enultimo caso es, sin duda el méas frecuente. En el que se encuentran la mayoria
de los pilares pues, aunque formen parte de porticos planos, la accion de viento
0 del sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se
desprecian, lo mismo que las que resultarian de una consideracién rigurosa del

pandeo y de las posibles inexactitudes de construccion, con las consiguientes
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excentricidades situadas fuera del plano principal de flexion. La razon de regir
el problema de la flexién esviada debe atribuirse a su complejidad y a la

ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos practicos para su tratamiento.
2.9.3.1. Seccion rectangular con armadura simétrica.

Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia practica,
que es el de la seccion rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de

armaduras conocidas, en la que, la Unica incognita es la armadura total.

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

procedimiento sencillo y practico, que se expone a continuacion.
2.9.3.2. Abacos adimensionales en roseta

Para realizar el célculo, de las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada, se
utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta. Del mismo modo
que alli, al variar la cuantia, se obtenga para cada seccién un conjunto de diagramas de
interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de interaccion (N, Mx,
My). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas que resultan al
cortarlas por planos N = cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos
gréficos, 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,
Ilevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, px, py), son validos para una seccion

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

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposiciéon de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se

trate, con los valores de px, Uy, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.

5 Véase: “Hormigén Armado” (14* edicion). Tomo N°2
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2.9.3.3. Compresion simple

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un

esfuerzo normal N que actla en el baricentro plastico de la seccion.

En la practica es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la
incertidumbre del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor
parte de las normas recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen
con una excentricidad minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente

los coeficientes de seguridad.
2.9.4.Excentricidad minima de calculo

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en
el baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva
(dependiendo la direccion en que se esta considerando el pandeo), igual al mayor de

los dos valores:

e >{h/ZO 6 b/20
- 2 cm.

Donde: h: Canto total en la direccion considerada
2.9.4.1. Excentricidad de primer orden

Se tomara como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de mayor

momento.

2.9.4.2. Excentricidad ficticia

Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:

fya c+20-¢,
=3 .
Cric ( T3500) ¢+ 10 e,

fya: Resistencia de célculo del acero, en kg / cm?

1>
1 —4
A 0
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c: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considera, en cm.
l,: Longitud de pandeo de la pieza, igual a l, = k.l, en cm.
2.9.4.3. Excentricidad total o de calculo
La seccion debera ser dimensionada para una excentricidad total igual a:
er =e,+ €fic
2.9.5. Método general de calculo

En el caso de piezas de seccidn variable, o de gran esbeltez o bien para estructuras
especialmente sensibles a los efectos de segundo orden (por ejemplo, pdrticos muy
altos o flexibles frente a las acciones horizontales), puede ser necesario recurrir al
método general de comprobacion, en el que, al plantear las condiciones de equilibrio y
compatibilidad de la estructura, se consideran los efectos de segundo orden provocados
por las deformaciones. Estas deformaciones son evaluadas tomando en cuenta la

fisuracion, la influencia de las armaduras sobre la rigidez de la pieza y la fluencia.

Como se comprende facilmente, su aplicacion requiere el uso de ordenadores y
programas especiales, siendo ademas un método de comprobacion y no de

dimensionamiento.
2.9.5.1. Célculo de la Armadura Longitudinal

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12 mm y se situaran en

las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido:

_ Ng-er
SRR
Axial reducido:
Ny
V=
h-b-feq
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De los &bacos en rosetas se determina la cuantia mecanica w.

2.10. FUNDACIONES

Aszw-b-h-fc—d

fyd

Las zapatas de fundacion son econdmicas y de una realizacion practica, es por este

motivo que son las mas utilizadas en nuestro medio en suelos con una capacidad de

carga razonable. Si el suelo es blando y las cargas de las columnas son elevadas, las

areas requeridas para las zapatas son tan grandes que se convierten en antieconémicas;

en este caso se adopta una solucion alternativa que puede ser vigas o losa de fundacion.

2.10.1.Distribucion de Presiones en el Terreno

Al cargar un elemento de cimentacion apoyado en el terreno, el efecto se transmite a

profundidades tanto mayores cuanto mayor sea la anchura b del elemento de

cimentacion. La zona de terreno que se ve afectada se conoce como bulbo de presiones

y se representa en la Figura N°15.

Figura N°15: Bulbo de Presiones bajo un Cimiento de ancho b

1,5b+2:b

lHustracion del Bulbo de Presiones bajo un Cimiento de ancho b [Figura]. Apuntes de Hormigén

Armado de Borja VVarona Moya
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Para las longitudes de vuelo habitualmente adoptadas en los cimientos aislados y
corridos, la practica universal es aceptar una distribucion simplificada de presiones. La
figura N°16 representa dos posibles modelos: presion uniforme o presion con variacion

lineal (que puede ser trapecial o triangular).

Figura N°16: Modelos de distribucién de presiones bajo el elemento de cimentacion

N N
. z 7 77
M M
v
Distribucion real de Distribucion de presiones Distribucion de presiones
presiones bajo la zapata simplificada: uniforme simplificada: trapecial

lHustracion de Modelos de distribucion de presiones bajo el elemento de cimentacion [Figura].
Apuntes de Hormigén Armado de Borja VVarona Moya

En estos casos, a los efectos del comportamiento estructural del cimiento, se clasifican

las cimentaciones de la siguiente manera:

v' Cimentaciones Rigidas: se trata de aquellas zapatas y encepados cuyo
maximo vuelo Vmax No es superior al doble del canto h del elemento (ver figura
N°17)

Figura N°17: Vuelo maximo y canto en zapatas y encepados

Vmax Vmax
' zapata | encepado
: / ) —
7 s s

: / i I :

zapata ataluzada

| =

Yl dliiidd
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llustracién de Vuelo méximo y canto en zapatas y encepados [Figura]. Apuntes de Hormigon
Armado de Borja VVarona Moya

v' Cimentaciones Flexibles: se trata de aquellos elementos de cimentacién que

no cumplen el criterio anterior.

Aunque la Normativa EHE-08 no se establece la obligacion de realizar las
comprobaciones a cortante y punzonamiento para los elementos de cimentacion
rigidos, algunos autores sugieren que estas comprobaciones también deben realizarse

siempre que el vuelo vmax Sea superior al canto h.
2.10.2.Criterios de Disefio
Los Estados Limite Ultimos de una estructura de cimentacion son los siguientes:

v’ pérdida de la capacidad portante del terreno, por hundimiento, deslizamiento o
vuelco

v’ pérdida de la estabilidad del terreno préximo a la cimentacion

v’ pérdida de la capacidad resistente de la cimentacion por fallo estructural

v’ fallos debidos al comportamiento reolégico de los materiales

Los Estados Limite de Servicio son, basicamente, los movimientos excesivos de la
cimentacion, incompatibles con los del resto de la estructura. Aunque no constituyan
un fallo de gravedad similar a un colapso ultimo, afectan a la funcionalidad de dicha

estructura (estética, confort, operacion de equipos, vibraciones, etc.).

Las comprobaciones a realizar en las estructuras de cimentacion pueden dividirse en

dos grupos bien diferenciados:

v' Comprobaciones de tipo geotécnico y de estabilidad: las combinaciones de
acciones para ELU se realizaran con los coeficientes parciales de seguridad de
acciones iguales a la unidad (acciones permanentes y variables desfavorables)
0 a cero (acciones variables favorables); por lo tanto, las acciones que tengan
efecto desfavorable no se mayoraran, y las acciones variables que no sean
dominantes se multiplicaran por su correspondiente coeficiente de

simultaneidad; en este tipo de comprobaciones se incluiré el peso del cimiento.
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v' Comprobaciones de resistencia estructural: estas comprobaciones deberan
realizarse siguiendo el texto de la Instruccion EHE-08 y con las combinaciones
de acciones establecidas en la misma, por lo que en el caso de los ELU las
acciones que tengan efecto desfavorable se mayoraran; en general, el peso del

cimiento no se considerara

Del primer grupo de comprobaciones, en este texto se tendran en cuenta las tres

siguientes:

v comprobacion frente al hundimiento, para la que se fija un coeficiente de
seguridad de 3; el valor de la tension admisible a,4,,que suelen proponer los
estudios geotécnicos ya incluye esta minoracion

v'comprobacidn frente al vuelco; los momentos estabilizadores se minoraran por
0,9 y los momentos desestabilizadores se mayoraran por 1,8; el coeficiente de
seguridad a vuelco serd, por lo tanto, igual a 2.

v' Comprobacion frente al deslizamiento, para la que se fija un coeficiente de

seguridad de 1,5.
2.11. ESTRATEGIAS PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO
2.11.1.Especificaciones Técnicas

Deben describir y desarrollar las caracteristicas de materiales que son aplicados a la
ejecucion de distintos items referidos a una misma tematica, por ejemplo, los

desarrollados para: hormigon, tubos de PVC, aridos, etc.
Especificaciones Técnicas por item
Deberan contener la siguiente informacion:

v Datos del item: Donde se consigna el nimero y codigo de Item, nombre de la

actividad y unidad de medida.

v’ Definicion: Es la descripcién particular de la actividad, donde se menciona la
funcion que cumple en la ejecucion de la obra y exponen las caracteristicas y otros

detalles importantes que el proyectista vea necesario expresar.
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v'Materiales Herramientas y Equipo: Es la descripcion del tipo y caracteristicas
técnicas de los materiales, herramientas y equipo que son necesarios en la ejecucion de

la actividad.

v Procedimiento para la ejecucion: Es la descripcion detallada del proceso de

ejecucion de la obra, desde el inicio hasta la conclusion de la actividad.

v'Medicion: Es la descripcion de la unidad de medida a ser utilizada en la

determinacién de una actividad.

v'Forma de Pago: Donde se determina la moneda y la forma de pago para la

cancelacion por la ejecucion de la actividad.
2.11.2.Computos Métricos
Para su desarrollo, debera contener la siguiente informacion:

v" Planilla de computos métricos

v Croquis referencial del item.
Planilla de computos métricos

Para el vaciado de los computos métricos, es necesario elaborar una planilla de

computos métricos, que contendran los siguientes conceptos:

Numero del item: Lugar donde se coloca el nimero asignado para cada actividad a
desarrollar.

Nombre del Item: Es la designacion del nombre de la actividad a ejecutar en el

proyecto.
Unidad: Es la unidad de medida en la que se mesura cada una de las actividades.

Computo: Es el conjunto de datos y célculos que arrojan el valor parcial del calculo

de dimensiones, areas y voliumenes, estd compuesto por:

N° de veces: Es el nimero de veces que tiene una actividad en el desarrollo de la

ejecucion de la actividad.

Largo: Es la longitud que tiene un item o actividad a desarrollar.
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Ancho: Es la segunda dimension que se requiere para obtener el area de un item o
actividad a desarrollar.

Alto: Es la tercera dimension que se requiere para obtener el volumen de un item o

actividad a desarrollar.
Cdmputo Parcial: Es el computo simple de la longitud, area o volumen de un item.

Computo Total: Es el producto del computo parcial por el nimero de veces que se

repite un item o actividad circunscrita en alguna ubicacion.
Total: Es la sumatoria del computo total y el valor final de la cantidad del item.
Croquis referencial del item

Es el gréfico referencial que ubica la actividad a realizarse (cuando corresponda), asi

como sus dimensiones.
2.11.3. Analisis de Precios Unitarios

Los datos y porcentajes, asi como el método de célculo, se encuentran definidos en el
Formulario de Analisis de Precios Unitarios (Formulario B-2) de acuerdo al

Documento Base de Contratacion para Contratacion de Obras.
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FORMULARIO B-2

ANALISIS DE PRECIO UNITARIO

DATOS GENERALES
Proyecto :
Actividad :
Cantidad :
Unidad :
Moneda :
1 MATERIALES
Descripcion Unidad Cantidad Precio Costo
Productivo Total
TOTAL MATERIALES 0.00
2 MANO DE OBRA
Descripcion Unidad Cantidad Precio Costo
Productivo Total
SUBTOTAL MANO DE OBRA 0.00
Cargas Sociales (% del Subtotal de Mano de obra) (55% al 71.18%) 55.00% 0.00
Impuestos IVA MO (% de Suma de Subtotal de MO + Cargas Sociales) 14.94% 0.00
TOTAL MANO DE OBRA 0.00
3 EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
Descripcion Unidad Cantidad Precio Costo
Productivo Total
* |Herramientas = % del Total de Mano de Obra 5.00% 0.00
TOTAL EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS\ 0.00
4 GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS
*  Gastos generales (% de 1+2+3) | 8.00%] 0.00
TOTAL GASTOS GENERALES YADMINISTRA'I'IVOS‘ 0.00
5 UTILIDAD
* Utilidad (% de 1+2+3+4) | 5.00%] 0.00
TOTAL UTILIDAD‘ 0.00
6 IMPUESTOS
*  Impuestos [T (% de 1+2+3+4+5) | 3.09%] 0.00
TOTAL IMPUESTOS 0.00
TOTAL PRECIO UNITARIO (1+2+3+4+5+6) 0.00
TOTAL PRECIO UNITARIO ADOPTADO (Con dos (2) decimales) 0.00

2.11.4. Presupuesto por items y General de Obra

Los datos y el método de calculo, se encuentran estandarizados en el Formulario de

Presupuesto General de Obra (Formulario B-1) definido en el Documento Base de

Contratacion para Contratacion de Obras.
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PRESUPUESTO POR ITEMS Y GENERAL DE LA OBRA

Precio Precio Precio Total
Ne Descripcion item Unidad | Cantidad | Unitario Ur.1itario el
(Numeral) | (Literal)
1
2
3
4
PRECIO TOTAL (Numeral)
PRECIO TOTAL (Literal)
Namero

Es la numeracion asignada de acuerdo al orden definido de cada una de las actividades

y sus correlativos.

Descripcion

Es la denominacidn que se da a cada una de las actividades.
Unidad

Es la medida en la que se mesura cada una de las actividades.
Cantidad

Es el resultado del célculo de sumatorias de distancias, areas o volumenes realizados

en los computos métricos.
Precio Unitario (Numeral)

Es el resultado del calculo del costo total de la actividad expresado en el Analisis de

Precios Unitarios, expresado de manera numerica.
Precio Unitario (Literal)

Es el resultado del célculo del costo total de la actividad expresado en el Analisis de

Precios Unitarios, expresado de manera literal.

Precio Total (Numeral)
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Es el producto de la multiplicacion de la cantidad por el precio unitario de cada una de
las actividades.

Precio Total (Numeral)

Es el resultado de la sumatoria de los precios totales de las actividades, expresado de

manera numérica.
Precio Total (Literal)

Es el resultado de la sumatoria de los precios totales de las actividades, expresado de

manera literal.

Los montos numerales y su correspondiente literal, deben coincidir plenamente. En
caso de existir alguna incongruencia, se tomara como valido el expresado de forma

literal.
2.11.5.Cronograma de Obra
Elaboracién del Cronograma de Obra

La forma de presentacién del cronograma de obra serd mediante diagramas Pert, Gantt,
u otros, de acuerdo al tipo y envergadura de la obra, aplicando diferentes herramientas

(software) que facilita su desarrollo y aplicacion.

Los datos y el método de elaboracion del Cronograma de Obras, se encuentra definido
en el Formulario de Cronograma de Ejecucién de la Obra (Formulario A-8) definido

en el Documento Base de Contratacion para Contratacion de Obras.
NO:
Se refiere al nimero de item asignado a cada una de las actividades.

Un item es cada una de las partes individuales que conforman el conjunto de

actividades que presenta el proyecto.

La numeracion dada a cada item debe coincidir con el orden definido en la Lista de
Actividades y sus correlativos (Especificaciones Técnicas, Andlisis de Precios
Unitarios y Presupuesto por items y General de Obra).
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Nombre de la Actividad

Es la denominacion que se ha dado a cada una de las actividades, definido previamente

en el Listado de Actividades.

Duracion

Es el tiempo total, en dias, que requerira la actividad para ejecutarse.
Diagrama de Barras

En el Diagrama propiamente dicho, se detalla la duracion de las actividades y su

relacion con otras en funcién a los dias calendario.

El Documento Base de Contratacion indica: “El proponente deberd presentar un
cronograma de barras Gantt o similar.” Por cuanto el proyectista esta en libertad de
utilizar otro método de elaboracién de cronograma en funcion a los requerimientos del

proyecto.
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INGENIERIA DE PROYECTO
3.1. ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

El plano del levantamiento topografico fue otorgado por el Gobierno Autonomo

Municipal de San Lorenzo, el terreno cuenta con una superficie Util de 6550.171 m?, el

Figura N°18: Curvas de Nivel del Sitio de Emplazamiento del Proyecto

llustracion de Curvas de Nivel del Sitio de Emplazamiento. Elaboracion propia.
desnivel mas critico en el sitio donde esta emplazado, en Bloque Aulas tiene una

pendiente maxima del 6.38% [1970.8 msnm — 1973.25 msnm para una longitud de 38.4
m].

Figura N°19: Perfil Longitudinal del Terreno (Bloque Aulas)
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lustracion de Perfil Longitudinal del terreno [Bloque Aulas]. Elaboracién propia.
Como el desnivel del terreno es grande (como se podra apreciar en el perfil
longitudinal), realizar movimientos de tierras implicaria un costo muy alto ya que se
deben realizar estructuras complementarias como ser muros de contencion.
Por lo que se optd como alternativa construir una estructura con un desnivel de 1.40 m,
esta sera ubicada en el lugar donde estan las juntas de dilatacion, las cuales se salvan

con una escalera de 2 escalones y otra escalera de 3 escalones de contrahuella de 20
cm.

Figura N°20: Emplazamiento de la Estructura Contemplando el Desnivel (Bloque
Aulas)
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lHustracion del Emplazamiento de la estructura contemplando el Desnivel [Bloque Aulas].
Elaboracion propia.

U

Y una vez planteada esa solucion, el movimiento de tierras[corte] que se debera realizar
se ve reducido de manera significativa.

El lugar en donde estd emplazado el Blogue Internado tiene un desnivel de 2.76%
(1977.00 msnm — 1977.85 msnm para una longitud de 30.8 m). Para poder salvar este
desnivel se recomienda realizar un movimiento de tierras para poder dejar el terreno lo
mas plano posible previo al inicio de la construccion del Bloque Internado. No se
realiz6 una verificacion del mismo con equipo topogréfico ya que en las visitas al lugar

se pudo observar que el terreno tiene los desniveles que se aprecian en el plano
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topogréfico, y que también seran apreciables en las fotografias tomadas. (Ver Anexo
1)

Figura N°21: Sitio y Emplazamiento del Proyecto

lustracion del Sitio y Emplazamiento del Proyecto. Elaboracion propia.
3.2. ESTUDIO DE SUELQOS

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realiz6 el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST).

Se realizaron tres pozos en lugares estratégicos para el ensayo de suelos.

Figura N°22: Ubicacion de los Pozos para el Estudio de Suelos
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lustracion de la Ubicacion de los Pozos para el Estudio de Suelos. Elaboracion propia.
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Los estudios estuvieron a cargo del postulante, en colaboracion con el equipo de
Laboratorio de Suelos de la U.A.J.M.S y la Consultora y Constructora CEPAS. Dicho
analisis comprende granulometria, limites de Atterberg y desde luego el ensayo de
carga directa 0 SPT del lugar de emplazamiento. (Ver Anexo 1)

Dando como resultado lo siguiente:

Tabla N°4: Resultado del Ensayo de Suelos del Pozo N°1

Pozo N° Profundidad | Tipo de Suelo | Resistencia Admisible [kg/cm?]

1 20m GM 2.70

Tabla de Resultado del Ensayo de Suelos del Pozo N°1. Elaboracion Propia.

Tabla N°5: Resultado del Ensayo de Suelos del Pozo N°2

Pozo N° Profundidad | Tipo de Suelo | Resistencia Admisible [kg/cm?]

1.0m SC 1.58
2

20m CL 2.87

2.60m Roca -

Tabla de Resultado del Ensayo de Suelos del Pozo N°2. Elaboracion Propia.

Figura N°23: Estratificacion del Suelo de Fundacién del Pozo N°2
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lustracion de la Estratificacion del Suelo de Fundacion del Pozo N°2. Elaboracion propia.

Tabla N°6: Resultado del Ensayo de Suelos del Pozo N°3

Pozo N° Profundidad | Tipo de Suelo | Resistencia Admisible [kg/cm?]

1.0m SC 1.31
3

20m CL 2.72

3.0m Roca -

Tabla de Resultado del Ensayo de Suelos del Pozo N°3. Elaboracién Propia

Figura N°24: Estratificacion del Suelo de Fundacién del Pozo N°3

lustracion de la Estratificacion del Suelo de Fundacién del Pozo N°3. Elaboracion propia.
Para el presente proyecto se tomara como medida de seguridad la resistencia del pozo
més desfavorable, como resultado del pozo N°1, siendo éste un suelo un GM
(Unificada), con una capacidad portante de 2.70 Kg/cm? para una profundidad de 2 m.
Con la Clasificacion de Suelos, y con la informacion obtenida del campo, se ha

elaborado un perfil estratigrafico.
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3.3. ANALISIS DEL DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectonico fue elaborado por la Secretaria de Obras Publicas del Gobierno
Auténomo Municipal de San Lorenzo en conjunto con la UPRE. [Ver anexo 6]
A continuacién, se presenta la arquitectura de la unidad educativa, la cual consta con
los siguientes ambientes:
Bloque Aulas:

v" Planta baja: Aula 1, aula 2, aula 3, aula 4, aula 5, aula 6, taller 1, sala de

maestros, secretaria, direccion, bafio de hombres y bafio de mujeres.
v Planta alta: Aula 7, aula 8, aula 9, aula 10, aula 11, aula 12, aula 13, aula 14,

aulals, taller 2, bafio de hombres y bafio de mujeres.

Bloque Internado:
v Planta baja: pabellén mujeres 1, pabellén mujeres 2, pabellon mujeres 3,
dormitorio tutor, lavanderia, duchas y bafios.
v Planta alta: pabellon hombres 1, pabell6n hombres 2, pabellon hombres 3,

dormitorio tutor, lavanderia, duchas y bafios.
3.4. PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL

Todos los elementos seran disefiados siguiendo estrictamente el Codigo Boliviano del
Hormigon Armado (CBH-87) y el manual LRFD para el disefio de la cubierta, debido

a que se trata de una estructura metélica.

Justificando cada eleccion, y buscando siempre la mejor opcidn técnica y econdémica

para el resultado final.
La descripcion del modelo estructural obedece a la siguiente clasificacion:
3.4.1.Estructura de Sustentacion

v" Fundaciones: Compuesta por zapatas aisladas, nivel de fundacién a 2m.
v" Columnas: Compuesta por secciones cuadradas y rectangulares.

v Vigas y sobrecimientos: Compuestas de secciones rectangulares, la mayor luz es
6.05 m.

v Entrepisos: Constituidos por losas alivianadas con viguetas pretensadas.
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3.4.2.Estructura de Cubierta

v' Cubierta: Constituida por cerchas con perfiles de seccion canal.

Figura N°25: Esquema Estructural del Blogue Aulas Vista Lateral

lustracion del Esquema Estructural del Blogue Aulas Vista Lateral. Elaboracién propia.

Figura N°26: Esquema Estructural del Blogue Aulas Vista Frontal

lustracion del Esquema Estructural del Blogue Aulas Vista Frontal. Elaboracién Propia.
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Figura N°27: Esquema Estructural del Bloque Aulas Vista Trasera

llustracién del Esquema Estructural del Blogue Aulas Vista Trasera. Elaboracién Propia.

Figura N°28: Esquema Estructural del Internado
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lustracion del Esquema Estructural del Internado. Elaboracion Propia.
3.5. ANALISIS, CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL

3.5.1.Disefio de la Estructura Metélica (Cubierta)
Como se puede apreciar en los planos arquitecténicos, la estructura de sustentacion de

cubierta se basa en cerchas metéalicas de perfiles de acero conformados en frio.
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Disefio Geométrico de la Estructura
Modelo de Cercha para el Bloque Aulas:
Longitud de la Cubierta L= 21.55 m
Pendiente S=15%
Ancho de la Cubierta  a=38.40m
Longitud Inclinada Lf=10.89 m
Angulo a = 8.45°
Separacidn entra Cerchas b =1.92m

Figura N°29: Modelo de Cercha Adoptada para el Bloque Aulas

=T | =,
~2.20m——2.20 m——2.15 m——2.15 m;'ﬁlZ.OS m——2.08 mf"fiz.w m——2,19 m——2.16 m——2.16 mi-%

lHustracion de la Cercha Adoptada para el Bloque Aulas. Elaboracién Propia.

Modelo de Cercha para el Bloque Internado:
Longitud de la Cubierta L=12.70 m
Pendiente S=15%

Ancho de la Cubierta  a=29.70 m
Longitud Inclinada Lf=6.42m
Angulo a = 8.45°

Separacion entra Cerchas b=1.95m
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Figura N°30: Modelo de Cercha Adoptada para el Bloque Internado

T 185m185m . = = A70m170m.
l1.33 rrL1.33 nll.48 mL1.48 m

llustracion de la Cercha Adoptada para el Bloque Internado. Elaboracion Propia.
NOTA: En la seccion de “Aporte académico” se desarrollara el calculo y disefio de

correas con acero conformados en frio.

Especificaciones de la calamina acanalada de perfil ondulado o trapezoidal de acero

zincado

v Longitud a requerimiento, forma de calamina ondulada.
v Ancho=0.9m
v" Peso = 0.10 kN/m?, de la tabla 3.5 - Cargas Superficiales [Ver Anexo 2]

v’ Espesor = 1mm
Sobrecargas de Disefio

Carga Viva de Mantenimiento = 1.0 kKN/m?, de la Tabla 4.1 —Sobrecargas de servicio,

L (Continuacion) [Ver Anexo 2]
Carga de Viento

La velocidad Méaxima de Disefio adoptada para el Departamento de Tarija fue
proporcionada por el SENAMHI, la cual fue de 130 km/hr [ 36.111 m/s] registrada el
25 de marzo de 2010.

Exposicion

La Unidad Educativa esta ubicada en un plano abierto, por lo tanto, corresponde usar

la exposicion C, segun el Articulo 5.5.1. (Ver Anexo 2)

Clasificacion del Edificio
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El edificio es una Unidad Educativa, lo que hace que se considere como una instalacion
esencial, por lo tanto, resulta apropiado usar la Categoria Ill. Segin Tabla 5.4-1 —

Categorias de Estructura (Ver Anexo 2)
Presion Dinamica
0:=0.613 K; Kzt Ka V2l (N/m2)
Siendo:
Kqa=0.85 para edificios, ver tabla N°5.3.4 (Ver Anexo 2)
I = 1.15 para edificios de Categoria Ill, ver tabla N°5.4-2 (Ver Anexo 2)
K;=10.94 de la tabla N°5.5.4-1 (Ver Anexo 2)
Kzt = 1 considerando una topografia homogénea, ver tabla N°5.6.2

g; = presion dindmica N/m?

N
q; = 0.613 % 24?2 % 0.94 x 1 % 0.85 = 1.15 = 73449 —
m

KN

Factor de efecto rafaga, G

El edificio se considera una estructura rigida. EI anexo B permite el uso de G=0.85.
Coeficiente de Presion Interna [Ver Anexo 2],

Presiones de viento de disefio, (GCyi)

Al tratarse de una Unidad Educativa tiene vidrios resistentes a impactos y las restantes
aberturas son tales que no lo califican como edificio parcialmente cerrado. Segun el
Articulo 5.7.

Se usard (GCpi) = +0.18 para edificios cerrados, de la Tabla 7.2.1-1 (Ver Anexo 2)
Presiones de viento de disefio para el SPRFV

Las presiones de viento de disefio se determinan usando la expresion:
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p=q GCp— i (GCypi)

siendo:
g = . para la pared a barlovento, 0.7345 KN/m?

gn para la pared a sotavento, paredes laterales y cubiertas.
G=0.85
Cp valores de los coeficientes de presion externa.
qi = qn para edificios cerrados, 0.7345 KN/m?
(GCpi) =+0.18

Los valores de los coeficientes de presion externa se obtienen de la tabla 7.2.1-2 (Ver
Anexo 2)

Coeficientes de presion externa Cp para paredes

v' El coeficiente de presion para la pared a barlovento es 0.8

v’ El coeficiente de presion para paredes laterales es — 0.7

v’ El coeficiente de presion para la pared a sotavento es funcion de la relacion
L/B:

Para L/B = 0,56 - Cp = - 0,5 (viento normal a la cara de 38.40 m)
Para L/B =1.78 - Cp = - 0,3 (viento normal a la cara de 21.6 m)

Coeficientes de presion externa Cp para la cubierta (Viento Normal a la

Cumbrera)

Estos coeficientes para el SPRFV se obtienen de la Tabla continuacién de la Tabla
7.2.1-3 (Ver Anexo 4]) Para viento normal a la cumbrera, h/L = 7.5/38.4 = 0,195.

Cubierta a barlovento = - 0.5
Cubierta a barlovento = 0.0
Cubierta a Sotavento = -0.5

Presiones para el SPRFV
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Pared a barlovento

p=0.7345 x 0.85 x 0.8 — 0.7345 x (+0.18) = 0.4995+ 0.1322 KN/m?

Pared a sotavento

p= 0.7345 X 0.85 x (-0.5) — 0.7345 x (+0.18) = -0.3122 + 0.1322 KN/m? (viento

normal a la cara de 38.40 m)

p= 0.7345 x 0.85 x (-0.3) — 0.7345 x (+0.18) = -0.1873 + 0.1322 KN/m? (viento

normal a la cara de 21.6 m)

Cubierta

p=0.7345 x 0.85 X (-0.5) — 0.7345 X (+0.18) = -0.3122 + 0.1322 KN/m?

p=0.7345 x 0.85 x (0.0) — 0.7345 X (+0.18) = + 0.1322 KN/m?

p=0.7345 x 0.85 x (-0.5) — 0.7345 X (+0.18) = -0.3122 + 0.1322 KN/m?

Las presiones netas para el SPRFV se incorporan a la siguiente tabla:

Tabla N°7: Presiones Netas para el SPRFV

Superficie q Cp Presion neta en KN/m?
(KN/m?) (+GCpi) | (-GCpi)
Pared a barlovento 0.7345 0.8 0.3673 0.6317
Pared a sotavento 0.7345 -0.5 -0.4444 -0.18
Paredes laterales 0.7345 -0.7 -0.3195 -0.0551
Cubiertas a 0.7345 -0.5 -0.4444 -0.18
barlovento 0.7345 0.0 -0.1322 0.1322
Cubierta a sotavento | 0.7345 -0.5 -0.4444 -0.18

Notas: G =0.85 ; GCpi = £0.18
(*) Dos casos de carga sobre la cubierta a barlovento y dos
presiones internas dan un total de cuatro casos de carga (ver las
Figuras N°23. y N°24)

Tabla de Presiones Netas para el SPRFV. Elaboracién Propia.
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Figura N°31: Presiones de Disefio Netas para el SPRFV para viento normal a la

cumbrera con coeficiente negativo de presion externa a barlovento en cubierta.

2
0444 / 01 /m?

—E ) ]
> + Presion Interna de +0.1322 >
= X

21.60 m =
2
201 / 9.1 1h2

= .,

1S - Presién Interna de -0.13322 oL
prd £
X prd
~ Y
D <
S 21.60m 0T

llustracion de las Cargas de Viento actuantes. Elaboracion Propia.
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Figura N°32: Presiones de Disefio Netas para el SPRFV para viento normal a la

cumbrera con coeficiente positivo de presidn externa a barlovento en cubierta.
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lustracion de las Cargas de Viento actuantes. Elaboracion Propia.

Carga por Granizo (S):

La carga por hielo que predomina en Tarija es el granizo, en el medio lamentablemente
no se cuenta con datos precisos para evaluar una carga por granizo aceptable, en el
SENAMHI existen registros sobre las mas grandes granizadas ocurridas; pero estos
datos estan enfocados al campo agrondémico y son evaluados de acuerdo al dafio

ocasionado a los cultivos y no asi al espesor o la carga que este proporciona.

Ante estas circunstancias y buscando no omitir esta importante carga accidental; pero
tampoco sobredimensionar la estructura, se adoptan los siguientes valores para esta

carga:
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45 — oc)
45

C.G.= pg*h= (
Donde: C.G. = Carga distribuida del granizo (kg/m?)
pe = Peso especifico del granizo (900 kg/m?)
a = Angulo de inclinacion de los elementos estructurales
h = Altura de granizo depositado en la cubierta (h =3 cm)

Para el caso mas desfavorable se tiene un angulo de a=7.907°:

45 — 7.907) kg

C.G.= 900 = 0.03 = ( a5 = 22.26 )

KN
C.G.=0.2226 —
m

3.5.2.Disefio de Junta de Dilatacion

En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacidn, funcion de
las condiciones climatolégicas del lugar en que estén ubicados, no seré superior a:

e enregiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25 m.
e enregiones himedas y de temperatura poco variable (variaciéon no mayor de 10
°C), 50 m.

Datos Generales:
a, =1.0%107°°C™?
AT = Thax — Thin

La diferencia maxima de temperatura en un mismo dia, registrada para el Departamento
de Tarija fue proporcionada por el SENAMHI, la cual fue de 30.8 °C para una
temperatura maxima y -1.5 °C para una temperatura minima registrada el 1 de junio
de 2016.

Trnax =30.8 °C Tpnin =-1.5°C

Calculo del espesor de la junta Método Empirico "segiin J. Calavera’:
Cierre maximo tedrico de las juntas C, es la siguiente
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Ce = a,xAT * L
C,= 1.0%1075°C~1 % (30.8°C — (—1.5°C)) * 19.05m
C; = 0.00615315m = 0.615cm
Ancho de juntas: Para tener en cuenta la tolerancia de construccion y las
caracteristicas de deformabilidad del material de sellado de la junta, se dispondra un

ancho de junta.

a= K;* C
K; =2 Para edificios sin calefaccion.
K; =17 Para edificios con calefaccion, pero sin aire acondicionado.
K, =14 Para edificios con calefaccion y aire acondicionado.

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

a= 2+ 0.857=1.23cm
Por cuestiones constructivas se tomara una junta de 3 cm constructivamente debido al

espesor de la madera de encofrado de ancho 1.
3.5.3. Tanque de Agua
e Dotacion de agua

Para el célculo de la dotacién del internado y bloque aulas, se realizd mediante la

utilizacién del Reglamento Nacional de Instalaciones Sanitarias Domiciliarias.
La tabla 1.3 recomienda para:

v Centros Educativos y/o colegios 50 L/alumno. Dia
v Hoteles y similares 100- 200 L/ cama. Dia

Se tomaron en cuenta estos dos criterios ya que, al ser bloques independientes, la
cantidad de alumnos y/o persona sera diferente para cada caso.

Bloque Aulas

De acuerdo al plano arquitecténico se dispondran de 14 aulas, donde estas estan

contemplaran 30 alumnos.
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litros

Cantidad requeriaa = SOW * 420 alumnos = 21000 litros

Bloque Internado

De acuerdo al plano arquitecténico se dispondran de 2 pabellones. Donde estas estan

contemplaran 25 camas por pabellén.

litros

Cantidad ida = 100 —————x 50 = 5000 lit
antidad requerida camardia 20 camas itros

e Dimensionamiento del Tanque elevado y enterrado

Para el célculo del volumen util de almacenamiento se aceptara al menos un volumen
igual al consumo diario distribuido 60% (3/5) en el tanque enterrado y 40% (2/5) en el
tanque elevado. (REGLAMENTO NACIONAL DE INSTALACIONES
SANITARIAS DOMICILIARIAS) (Tercera revision mayo 2011).

Una vez calculada la cantidad de agua requerida por cada bloque, se elegiran tanques

que se encuentren en el mercado.
Las capacidades escogidas fueron las siguientes:
Para el bloque aulas:
v' Tanque elevado: 21000 litros * 0.40 = 8400 litros
Se optara por 2 tanques de 5000 litros de capacidad
v' Tanque enterrado: 21000 litros * 0.60 = 12600 litros

Se optara por 3 tanques de 5000 litros de capacidad.
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Figura N°33: Capacidades de Tanques de Almacenamiento de Agua.

TANQUES DE AGUA

DE 300 A 25.000 LITROS

FABRICADOS POR:

PLAXBURG

TANK-BURG

ESPECIFICACIONES TECNICAS*

CAPACIDAD (L) 300 450 650 900 100(*)' 1200 150(‘)‘ 2000 2500 3000 3500 5000 10000 20000 25000

ALTURA (mm) 730 930 1210 1200 1220 1290 1250 1530 1935 1700 1880 2030 2610 3234 3829
DIAMETRO (mm) 850 850 930 1040 - 1200 - 1400 1400 1750 1750 2000 2320 2957 2957
ANCHO (mm) = | = | = | = |aew| = |y
LARGO (mm) = = || = | = 1200/ - 1600

* VOLUMENES Y DIMENSIONES NOMINALES (+2%) ** TANQUES HORIZONTALES TIPO CISTERNA

llustracién de Capacidades de Tanques de Almacenamiento de Agua [Figura]. Recuperado de
https://www.plaxburg.com/folletos-pdf/folletoTanques.pdf

Para el bloque internado:
v' Tanque elevado: 5000 litros * 0.40 = 2000 litros
Se optara por 1 tanque de 2000 litros de capacidad
v" Tangue enterrado: 5000 litros * 0.60 = 3000 litros
Se optara por 1 tanque de 3000 litros de capacidad

e Caélculo del peso de los tanques elevados de agua:
3

1
1000 It

P _ YAgua * VOlumenTanque
eSOTanque Aulas —

Volumenranque autas = 10000 It * =10m3

Area; s,
10 % * 10 m3 kKN
PesoTanque Aulas = 45%25 =8.89 W

3

1000 It

_ VAgua * VOlumenTanque
PeSOTanque Internado —

3

Volumenrangue mternadzo = 2000 It * 2m

Area; sq



10%* 2m3

PesoTanque Internado = m =4.35 kN

Los tanques de agua seran ubicados en una losa por encima de la cubierta disefiada para
resistir el peso de los tanques llenos de agua. Dichas losas tendran una dimension de
2.50 m * 4.5 m para el blogue aulas y 2.00 m * 2.30 m para el blogue internado, para
poder brindar facilidad de movimiento a una persona al momento de realizar

mantenimiento.

Figura N°34: Losa de Apoyo para el Tanque de Almacenamiento de Agua del Bloque

Aulas.

- | !

< WP InT,
LA "’/Ji'-i" P

1 iy VAYS,

llustracion de Losa de apoyo para el Tanque de almacenamiento de agua del bloque aulas.
[Figura]. Elaboracién propia
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Figura N°35: Losa de Apoyo para el Tanque de Almacenamiento de Agua del Bloque

Internado.

-
N

A

A
plas el
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llustracion de Losa de apoyo para el Tanque de Almacenamiento de Agua del Bloque Internado.
[Figura]. Elaboracion propia

3.5.4.Consideraciones para el Disefio Estructural
Materiales Empleados
Hormigon:

v' Resistencia a la Compresion: f,, = 25 N/mm?
v' Peso especifico del hormigén armado: ypyese = 25 KN/m3
v Mddulo de elasticidad: Ec = 30000 N/mm?

Acero Grado 50:

v’ Limite de fluencia: f,x = 500 N/mm?
v Mddulo de elasticidad longitudinal: Es = 2000000 N/mm?

v’ Peso especifico: ya = 78.5 KN/m3

Acero [ Estructura de Cubierta]:
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Maodulo de elasticidad longitudinal: E = 200000 N/mm?
Coeficiente de Poissén en periodo elastico: p = 0.3
Acero ASTM: A = 36 ksi= 25.30 KN/cm?

Limite de rotura minimo: f, = 250 N/mm?

ASENEE N NERN

Limite de fluencia minimo: fy = 400 N/mm?
3.5.5.Predimensionamiento
Vigas

Al predimensionar las vigas, se tiene que considerar la accion de diferentes cargas. Hay
criterios practicos que, de alguna manera, toman en cuenta la accién de combinada de

cargas verticales y de sismo, a continuacion, se muestra alguno de estos criterios.
h=L/12 @ L /10 [usado para este proyecto]

h =L/ 10 (criterio practico frente a sismos)

b=03h@05h

Losa Alivianada

Compuesta por viguetas pretensadas haciéndose referencia al catdlogo CONCRETEC.

Separadas con un inter eje de 50 cm.

El material utilizado ser4 con complemento de plastoformo dispuesta en toda la losa
para cubrir los vacios en medio de las viguetas con una capa de compresion de 5 cm
con hormigén y una armadura de refuerzo constructivo para controlar la fisuracion que

se la calculard mas adelante.
3.5.6.Cargas de Disefio:
Cargas Muertas
v Carpeta de Nivelacion e =5 cm
Mortero de cemento y arena = 21 KN/m® Segun la Tabla 3.2 (Ver Anexo 2)
Peso de la carpeta de nivelacion: 21 KN/m3*0.05 m = 1.05 KN/m?

v' Baldosa Ceramica: 18 KN/m?® Segun la Tabla 3.2 (Ver Anexo 2)
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Muro de Ladrillo Para Exteriores e = 18 cm:

Junta Vertical =1 cm.
Izrm Junta Horizontal = 2 cm.

100

o . ) ) _
N ¢d e ladrillos fila horizontal A1

v
/ = 4pzas/m
i

Sacm 100
N 2d e ladrillos fila vertical =

12+ 2
EEO . -
Tl ! 7.143pzas/m
toem | N°d e ladrillos por m?de muro
=4 x7.143

= 28.571pzas/m?
Total ladrillo = 28.571 =~ 29 pzas/m?
VVolumen de Mortero
Volumen unitario de ladrillo = 12x18x24 = 5184 cm®/pza
Volumen V1 = 5184 cm3/pza x 28.571 pzas/m? =148112.064 cm3/m?
Volumen V2 = 100x100x18 = 180000 cm3/m?
Volumen V = 180000 — 148112.064 = 31887.936 cm3/m? = 0.032 m3/m?
Total mortero = 0.032 m3/m?

Se sabe por la informacion del fabricante que 1 ladrillo pesa = 3.6 kg = 0.036
KN(unidad), el mortero de cemento y arena puede ser cuantificado como = 21 KN/m?,

por lo que el peso de muro por m? es:

3

Peso Muro Exterior = 29 224 0,036 =~ + 0.032 = « 21X = 1,716 %5
m pza m m m
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v" Muro de Ladrillo Para Interiores e = 12 cm

Junta Vertical = 1 cm.
:Eg.:m Junta Horizontal = 2 cm.
/ N 2d e ladrillos fila horizontal = 100

’ / S 24+1

= 4pzas/ml
=g P 100

%’ N ¢d e ladrillos fila vertical =
EEmLEED %/ —"7 = Spzas/ml
ood on N¢de ladrillos por m?*de muro = 4 X 5
|:||:||:|/ = 20pzas/m?
12m Total ladrillo = 20 pzas/m?

Volumen de Mortero

Volumen unitario de ladrillo = 12x18x24 = 5184 cm®/pza
Volumen V1 = 5184 cm?®/pza x 20 pzas/m? =103680 cm3/m?
Volumen V2 = 100x100x12 = 120000 cm3/m?

Volumen V = 120000 — 103680 = 16320 cm®/m? = 0.0163 m3/m?

Total mortero = 0.0163 m3/m?

Peso Muro Interior = 20

B2 0.036 = +0.032 mox2158 = 1,392 4
v" Revoque Interior de Yesoe =2 cm

Mortero De Yeso = 0.13 KN/m? Segun la Tabla 3.5 (Ver Anexo 2)
v" Revoque Exterior de Cemento e =2 cm

Mortero De Cemento y Arena = 0.21 KN/m? Segun la Tabla 3.5 (Ver Anexo 2)

v" Cielorraso

Cielorraso de plaquetas de yeso, montadas sobre armadura de Aluminio = 0.20 KN/m?
Segun la Tabla 3.5 (Ver Anexo 2)
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v" Vidrios

Planos, transparentes y gruesos [e = 4.2 mm] = 0.105 KN/m? Segun la Tabla 3.5 (\Ver

Anexo 2)

Tabla N°8: Carga Muerta Lineal Considerada

Tipo de Carga Altura [m] Carga Lineal [KN/m]
Muro Exterior + Revoque 3.15 7.55
Muro Interior + Revoque 3.15 6.03
Vidrios 1.0 0.105

Tabla de Carga Muerta Lineal Considerada. Elaboracion Propia.

Tabla N°9: Carga Muerta Superficial Considerada

Tipo de Carga Carga Superficial [KN/m?]
Carpeta de Nivelacion 1.05
Cielorraso 0.20
Baldosa Ceramica 0.50
Tabiqueria 0.10

Tabla de Carga Muerta Superficial Considerada. Elaboracién Propia.

Carga Viva

v Bafios = 3 KN/m? Segun la Tabla 4.1
v' Salas de Archivo =5 KN/m? Segun la Tabla 4.1

v Aulas = 3 KN/m? + 45 KN Segun la Tabla 4.1

v’ Corredores en Planta Baja =5 KN/m? Segun la Tabla 4.1
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v' Corredores en Pisos Superiores a Planta Baja =4 KN/m? + 45 KN  Segun
la Tabla 4.1

Talleres = 3.5 KN/m? Segun la Tabla 4.1

Laboratorios = 3 KN/m? Segun la Tabla 4.1

Escaleras = 4 KN/m? Segun la Tabla 4.1

Salas para Uso de Oficinas = 3 KN/m? Segun la Tabla 4.1 (Ver Anexo 2)

RN NERN

3.5.7.Disefio de los Elementos Estructurales de Sustentacion de la Edificacion
3.5.7.1. Disefio Estructural de la Viga
A continuacion, se realizar la verificacion de la viga mas solicitada. (Seccion Critica).

Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos
correspondientes a la peor combinacion que produce las mayores tensiones y/o
deformaciones (envolvente de disefio), las tablas que se utilizaron para el célculo se
presentan en el Anexo 5. Para su verificacion se selecciona el elemento mas solicitado,

el mismo comprende a la viga en el primer piso, entre las columnas P-8 y P-9.

Figura N°36: Envolvente del Momento Flector en E.L.U. para la Viga 5 entre los
Pilares P8 — P9 (Primera Planta)

.- -107.45

-100
-80
-60
-a0

-20

M.flector

181.38

llustracién de la Envolvente del Momento Flector en E.L.U para la viga 5. Elaboracion Propia.
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3.5.7.1.1.Disefio a Flexion

Datos geomeétricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecénicas de los materiales
(Viga 5):

- Base de la viga: bw =25 cm

- Altura de la viga: h=50cm

- Recubrimiento: d’=2.5cm

-Canto util: d=h-d>=475cm

- Momento flector positivo: Mmax = 181.38 KN~m (en el medio)

- Momento flector negativo lado P8: Mmax = -109.29 KN+~m (en la columna P8)
- Momento flector negativo lado P9: Mmax = -107.45 KN=m (en la columna P9)
- Resistencia de célculo del hormigén: feq = fo/1.5 = 25/1.5 = 16.667 N/mm?

- Resistencia de célculo del acero: fyg = fyi/1.15 = 500/1.15 = 434.783 N/mm?

Determinacién de la Armadura Positiva
My = 181.38 KN.m

e Momento reducido de calculo (u,):

Ha =« d? + fog

_ [181.38 * 1000] = 1000
Ha = 550 % 4752 x 16.667

= 0.1929

e Determinacion de la cuantia mecéanica:
El valor del momento reducido en el limite de tablas, cuyo valor es:
SiCA-50= fy =5000 [500 MPa] = wu;m =0.319 (tabla 2 Anexo 3)
Uy < Hawm = 0.1929<0319 OK!
Como puyz < Ug1m NO NEcesito armadura a compresion.

Se determina la cuantia mecénica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple

0 compuesta:
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Si ug =0.1929 - wy=0.223

e Armadura necesaria:

fcd

Ag =ws x by, xd *—
yd

7
= 1015.13 mm? = 10.151 cm?

e Armadura minima:

wg, .= 0.0028 (de tabla 3 Anexo 3), de acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de

elemento estructural (viga).
A min = Wgmin * by, *d = 0.0028 x 25 * 47.5 = 3.325 cm?
e Numero de barras y diametro:
Como Ag > A ..in, Se adopta el mayor, la armadura es de:

A, = 10.151 cm?

T
3p 16 mm = 3+ i 1.6% = 6.032 cm?

T
2¢ 20 mm :2*1*22 = 6.283 cm?

As =12.315 cm?
12.315 cm? > 10.151 cm?
Determinacion de la separacion de las barras dentro de la pieza.

b, —N®debarras «@ —2x*r _
N2 de barras — 1 B

S =

_ 25cm — 2x2cm — 3x1.6cm — 2 * 2.5cm

s = ) = 28cm

Se puede apreciar que la separacion es mayor a 2 cm y al mayor diametro [1.6 cm]

nominal de agregados, por lo tanto, es adecuada.

Para el momento positivo, se usara: 3@16mm + 2020mm
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Determinacion de la Armadura Negativa cerca de la Columna P8:

M, = 109.29 KN.m

e Momento reducido de célculo (ug):

K =], d%* fog
M, [109.29 * 1000] * 1000

_ = = 0.1163
Ha = v dZxf,y 250 * 4752 % 16.667

e Determinacion de la cuantia mecénica:
El valor del momento reducido en el limite de tablas, cuyo valor es:
SiCA-50= fy =5000 [500 MPa] = wu;m =0.319 (tabla 2 Anexo 3)
tg < Hawm = 0.1163<0,319 OK!
Como gy < Ug 1im NO Necesito armadura a compresion.

Se determina la cuantia mecénica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple

0 compuesta:
Si py=01163 > w, =0.1263

e Armadura necesaria:

Aszws*bw*d*fc—dz
fyd
16.667

434.783

=575 = 5.75 cm?

As = 0.1263 * 250 % 475 *

e Armadura minima:

w = 0.0028 (de tabla 3 Anexo 3), de acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de

elemento estructural (viga).
A min = Wgmin * by, * d = 0.0028 x 25 * 47.5 = 3.325 cm?
e Numero de barras y didmetro

Como Ag > Ag i, Se adopta el mayor, la armadura es de:

80



A, =5.75 cm?

T
3p16 mm = 3 * 2 * 1.62 = 6.032 cm?

T
20 10 mm = 2 * 7 102 = 1.571 cm?

As = 7.603 cm?
7.603 cm? >5.75 cm?
Determinacion de la separacién de las barras dentro de la pieza.

b, —N%de barras x@ — 2 *r
Nede barras — 1

S =

25cm — 2+« 1ecm — 3« 1.6cm — 2 * 2.5cm _

S = 1 = 3.3cm

Se puede apreciar que la separacion es mayor a 2 cm y al mayor diametro [1.6 cm]

nominal de agregados, por lo tanto, es adecuada.

Para el momento negativo cerca de P8, se usara: 3¢16mm + 2010mm

Determinacion de la Armadura Negativa cerca de la Columna P9:

My = 107.45 KN.m

e Momento reducido de calculo (u,):

Ha =, «d?+ fog
M, [107.45 * 1000] * 1000

- - = 0.1143
Ha = e d2xf, 250 % 4752  16.667

e Determinacion de la cuantia mecénica:
El valor del momento reducido en el limite de tablas, cuyo valor es:
Si CA-50= fu =5000[500 MPa] = u, =0.319 (tabla2 Anexo 3)
Uy < Hgwm = 0.1143<0,319 OK!

Como puy < Ugitm NO Necesito armadura a compresion.
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Se determina la cuantia mecénica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple

0 compuesta:
Si py=01143 > w,=0.1239

e Armadura necesaria:

AS=WS'bW'd'fC_d=
fyd
.667
A; = 0.1239 % 250 * 475 * = 564 = 5.64 cm?

434.783

e Armadura minima:

w = 0.0028 (de tabla 3 Anexo 3), de acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de

elemento estructural (viga).
A min = Wgmin * by, * d = 0.0028 x 25 * 47.5 = 3.325 cm?
e Numero de barras y didmetro
Como A > Ag ,uin, S€ adopta el mayor, la armadura es de:

A, = 5.64 cm?

T
3p 16 mm = 3= i 1.6% = 6.032 cm?

s
2 10 mm = 2« 7" 1.0%2 = 1.571 cm?

As = 7.603 cm?
7.603 cm? > 5.64cm?
Determinacion de la separacién de las barras dentro de la pieza.

b, —N%de barras x@ — 2 *r
Nede barras — 1

S =

25cm —2x1ecm — 3 % 1.6cm — 2 * 2.5cm
s = 1 = 33cm
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Se puede apreciar que la separacion es mayor a 2 cm y al mayor didmetro [1.6 cm]

nominal de agregados, por lo tanto, es adecuada.

Para el momento negativo cerca de P8, se usara: 3¢16mm + 2010mm

Figura N°37: Envolvente del Cortante en E.L.U. para la Viga 5 entre los Pilares P8 —
P9 (Primera Planta)
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lustracion de la envolvente del Cortante en E.L.U para la Viga 5. Elaboracion Propia.

Calculo de la Armadura Transversal cerca de la Columna P8

El cortante mayorado (cortante de céalculo) en P8 (lado derecho) seré:

Vd P8 — 150625 KN

e Laresistencia convencional del hormigdn a cortante es:
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N

mm?2

4
fw=05*fazéﬂﬁa%=amw

¢ Resistencia del hormigén al esfuerzo cortante:
Vou = foa* b+ d
V., = 0.6455 * 250 * 475 = 76653.125 N
e Cortante de agotamiento por compresion del alma:
Vou =030 % fog ¥b*d
Vou = 0.30 % 16.667 * 250 x 475 = 593761.88 N
e Caso 1:
Utilizar armadura minima:
Si: V; <V, - Necesita armadura transvesal
150625 < 76653.125 No Cumple !
e Caso 2:
Calcular la armadura transversal:
Veu <Va < Vou
76653.125 < 150625 < 593761.88 Cumple !!!
e Caso 3:
Es necesario aumentar las dimensiones de la seccion:
Va 2 Vou
150625 > 593761.88 No Cumple !
e Cortante resistida por el acero:

Como estamos en el caso 2 son vélidas las dimensiones de la viga, pero en las
proximidades de sus apoyos, hay que disponer de armadura transversal para el exceso

de esfuerzo cortante.
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Viy = V4 — Vi = 150625N — 76653.125N = 73971.875 N

e Armadura Transversal:

B Veu _ 73971.875
T 0,90xd*f,g  0.90 x 475 x 420

Ag = 0.412 mm?/mm

Donde: fyq = resistencia de célculo, de la armadura transversal, no mayor de 420 MPa.

Si se disponen estribos simples de diametro ¢8, la separacion t se obtiene de:

LA T

As =
t<244mm = 24cm

e Armadura Transversal minima:

Agmin = 0.02 % by, x t (Jea

fyd
Si se disponen estribos simples de diametro ¢8, la separacion t se obtiene de

t < 2 *Asmin *fyd
—0.02% by, * feq

T o2
g 2*(4*8)*420
=0.02 * 250 = 16.667

t<506.67mm =~ 50cm

Comprobando la separacion Maxima entre las dos ecuaciones anteriores segin Norma
CBH, se obtiene:

t<24cm

e Longitud, medida desde el borde del apoyo, en la cual debe disponerse este

estribado.
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Esta longitud “x”, es el resultado de: la abscisa del punto donde se produce el cortante
igual a la suma V,, + Vi, g5 ¢/30, Menos la mitad del ancho del apoyo y mas la altura
llhll.

Armadura transversal de montaje. Esta formada por estribos de dos ramas de hierro

comun de 8 mm. espaciados 30 cm [V, ¢g ¢/30]-

Vsu ¢8c/30 — Ag % 0,90 * d * fyd

T 2
n*(—*qﬁ )
4 t
Vsu¢>8c/30 = f* 0,90 xd *fyd
T o2
V. —M*090*475*420
Su¢8C/30_ 300 Y

Veu ¢8 c/30 = 60167.7825 N
Vew + Veu ps c/30 = 76653.125 N + 60167.7825 N
Vew + Vi g ¢/30 = 136820.9075 N

El esfuerzo V., + Vs ¢s ¢/30 S€ produce a una distancia de 0.91m obtenido de la Figura

Envolvente del Esfuerzo Cortante en ELU.

C
X = Vsu¢86/30 _§+h

0.30
x =091 —T+ 0.50

x=126m
e Numero de estribos:

Se asumird una separacion de t=21 cm para obtener un numero de estribos exacto.

o X
N®cstribos = ?
126 cm
NO . = =
estribos 21 cm

Para el Cortante cerca de P8, se usara: @8mm c/21cm
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Calculo de la Armadura Transversal cerca de la Columna P9
El cortante mayorado (cortante de calculo) en P9 (lado Izquierdo) sera:
V4 po = 173.75 KN

e Laresistencia convencional del hormigdn a cortante es:

N

mm?2

foa = 05 % [feq = 6.455 % = 0.6455
¢ Resistencia del hormigoén al esfuerzo cortante:
Veu = foa *b*d
V., = 0.6455 % 250 * 475 = 76653.125 N
e Cortante de agotamiento por compresion del alma:
Vo =030 % fog ¥ b *d
Vou = 0.30 % 16.667 * 250 x 475 = 593761.88 N
e Caso 1
Utilizar armadura minima:
Si: V; <V, — Necesita armadura transvesal
173750 < 76653.125 No Cumple !
e Caso 2:
Calcular la armadura transversal:
Veu <Va < Vou
76653.125 < 173750 < 593761.88 Cumple!!!
e Caso 3:
Es necesario aumentar las dimensiones de la seccion:
Va 2 Vou

173750 = 593761.88 No Cumple !!!



e Cortante resistida por el acero:

Como estamos en el caso 2 son validas las dimensiones de la viga, pero en las
proximidades de sus apoyos, hay que disponer de armadura transversal para el exceso

de esfuerzo cortante.
Veu = Vg — Vo = 173750N — 76653.125N = 97096.875 N

e Armadura Transversal:

Veu 97096.875

As = = = 0.54078 mm?
S T090xd*fyg 090475 420 mm”/mm

Donde: fyq = resistencia de célculo, de la armadura transversal, no mayor de 420 MPa.

Si se disponen estribos simples de diametro ¢8, la separacion t se obtiene de:

RT\gT% ) (%: ) > 0.540781;:1—7: L 2\ar ) (z-%)

As = = 70.54078

t <185mm =~ 18 cm

e Armadura Transversal minima:

Asmin = 0.02 x b, x t *]{C—d

yd

Si se disponen estribos simples de diametro ¢8, la separacion t se obtiene de

t < 2 *Asmin *fyd
~0.02% by, * foq

T o2
g 2*(4*8)*420
T 0.02 %250 x16.667

t<506.67mm =~ 50cm

Comprobando la separacion Méxima entre las dos ecuaciones anteriores segin Norma
CBH, se obtiene:

t<18cm
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¢ Longitud, medida desde el borde del apoyo, en la cual debe disponerse este

estribado.

Esta longitud “x”, es el resultado de: la abscisa del punto donde se produce el cortante
igual a la suma V,,, + Vi, g5 ¢/30, Menos la mitad del ancho del apoyo y mas la altura
llhll.

Armadura transversal de montaje. Esta formada por estribos de dos ramas de hierro

comun de 8 mm. espaciados 30 cm [V, ¢g ¢/30]-

Vsu $8c/30 — Ag x0,90 * d * fyd

14 2
n*(—*d) )
4 t
Vsu¢80/30 = f* 0,90 xd *fyd
T a2
%4 —M*090*475*4ZO
Su¢8C/30_ 300 )

VS'U. 4)8 C/30 - 60167. 7825 N
Viw + Vs g8 /30 = 76653.125 N + 60167.7825 N
Ve + Vsu g8 /20 = 136820.9075 N

El esfuerzo V., + Vs g5 ¢/30 S€ produce a una distancia de 0.93m obtenido de la Figura

Envolvente del Esfuerzo Cortante en ELU.

C
X = Vsu¢80/30 _E'l'h

0.30
x =093 — - + 0.50

x=1.28m
e Numero de estribos:

Se asumira una separacion de t=16 cm para obtener un numero de estribos exacto.

Para el Cortante cerca de P9, se usara: @8mm c/16cm
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X

o —_
N estribos — ?

. 128 cm
N°estribos = m =

Como aclaracion se decidieron usar estribos de @8mm por razones de espaciamiento,
ya que se realizo el célculo con un didmetro menor, pero se obtuvieron esparcimientos
muy préximos, los cuales no eran suficientes para colocar la vigueta pretensada de la

losa alivianada.
Calculo del Anclaje:
e Barras en posicion 1
La norma CBH-87 en su punto 12.1.3 dice:

La longitud practica de anclaje, en prolongacion recta b, puede calcularse, para las

barras corrugadas, mediante las siguientes formulas:

lb,=m*®22%*®215cm

Figura N°38: Anclaje en Barras Corrugadas en Posicion I.

, POSICION |
Anclaje por prolongacionrecta

D

Anclaje en patilla

s |

Longitud bhasica | | In-ngif‘ud neta |
|

lustracion de anclaje en barras corrugadas en posicion | [Figura]. Recuperado de
http://todoedificacion.blogspot.com/2012/03/anclaje-de-armaduras.html

Donde:
@= diametro de la barra, en cm [2 cm]
m= coeficiente numérico, con los valores indicados en la tabla 12.1.3 [15]

fyx= limite elastico garantizado del acero en MPa. [500 MPa]

*x2>15cm

l 15 * 22 > >00
= ES
bl =20
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lpy=60cm >50cm = 15cm

Pero la terminacién en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas,

permite reducir a longitud neta de anclaje a:
lneta = 0.70 %1, >210*@ > 15cm
lheta = 0.70x60cm > 10%2 > 15cm
lheta = 42cm =>20cm = 15¢cm
luetaposicion1 = 42 cm
e Barras en posicion 11
La norma CBH-87 en su punto 12.1.3 dice:

La longitud practica de anclaje, en prolongacion recta £b, puede calcularse, para las

barras corrugadas, mediante las siguientes férmulas:
_ 2 fyk
Iy =14xmx*0Q ZE*QZ 15cm
Figura N°39: Anclaje en Barras Corrugadas en Posicion I1.

—Tongitud basica ] _ '
Anclaje por prolongacion recta Anclaje en patilla l

POSICION I

lustracion de anclaje en barras corrugadas en posicion 11 [Figura]. Recuperado de
http://todoedificacion.blogspot.com/2012/03/anclaje-de-armaduras.html

Donde:
@= didmetro de la barra, en cm [1.6 cm]
m= coeficiente numérico, con los valores indicados en la tabla 12.1.3 [15]

fyx= limite elastico garantizado del acero en MPa. [500 MPa]

*1.6 = 15cm

Iy =14%15%16%> >00
=14 % * 1.
bit T 14
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lyy =53.76 cm =2 57.14cm = 15 cm
En este caso se debe elegir el mayor valor l,;; = 57.14 cm

Pero la terminacién en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas,

permite reducir a longitud neta de anclaje a:
lheta = 0.70 % 1; 210 @ = 15cm
lheta = 0.70x57.14cm > 10%x1.6 > 15cm
lyeta = 40cm =26 cm > 15 cm
lhetaposiciontt = 40 cm

Por razones constructivas y a favor de la seguridad se dara una longitud de patilla de

15cm a todos los elementos.

Figura N°40: Disposicion de la Armadura en la Viga 5.

649

. 30161165 3916 L=165
i 2010 L=644 L&

T I

m, 2020 L=674 b 0
12— 3016 L=405
6x1eD8c/21 11x1e@8¢/30 8x1e@8c/16 |
30 126 335 128 30

lHustracion de la Disposicion de Armadura para la viga 5. Elaboracion propia
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Figura N°41: Dimensiones de la Armadura Transversal en la Viga

lustracion de las Dimensiones de Armadura Transversal para la viga 5.
Elaboracion propia.

Comparacion del Célculo Manual vs el Programa CYPECAD 2016

Tabla N°10: Tabla de Comparacion del Calculo Manual vs el Programa CYPECAD

del Elemento Viga.

Elemento Viga

Disefno

Manual

Diserio con el

Programa

Variacion Respecto al

Calculo Manual [%0]

Armadura
Longitudinal para el
Momento Flector [+]

10.151 cm?

10.67 cm?

5.11 %

Armadura
Longitudinal para el
Momento Flector [-]

P8

5.75 cm?

6.04 cm?

5.04%

Armadura
Longitudinal para el
Momento Flector [-]

P9

5.64 cm?

5.94 cm?

5.31%

Armadura
Transversal para el
Cortante P8

¢ 8mm c/21cm

¢ 8mm c/21cm

0.0%

Armadura
Transversal para el
Cortante P9

¢ 8mm c/16cm

¢ 8mm c/16cm

0.0%

Tabla de Comparacidon del Calculo Manual vs el Programa CYPECAD del elemento viga.
Elaboracion Propia.

93




3.5.7.1.2.Verificacion de la Flecha Méxima:
Segun el programa tenemos una flecha maxima de:
finax = 0.952 cm

_ Lyjga  605cm

fadm - 500 - 500 =121cm

fmax < faam = 0952cm < 1.21cm OK!'l
3.5.7.2. Disefio de la Losa Alivianada

Se optd por losa alivianada por la facilidad constructiva que ofrecen y por el reducido
peso propio de la misma, favoreciendo el disefio ya que se redujeron asi las

solicitaciones presentes en la estructura debidas al peso propio.
Disefio de la Carpeta de Compresién

Segun CBH-87 en el punto 9.9.10.4.3 dice, los forjados de semiviguetas o nervados,
tendrén una placa superior de hormigén cuyo espesor ho, cumplira en todo punto las

siguientes condiciones:

- con o sin piezas aligerantes: no sera inferior a 3 cm ni a “a/6”: siendo “a” la distancia

del punto considerado al centro de la pieza.

Datos:

a=19.5 cm mitad del ancho del complemento

h = 15 cm canto de la bovedilla
Solucion:

Altura de la carpeta de compresion:

Se asume una carpeta de compresién de 5 cm:

he> 2> 3
02z 23cm

5cm = 3.25cm =3 cm OK CUMPLE
Disefio de la Vigueta Pretensada

Datos:
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e Viguetas CONCRETEC

e Complemento aligerante de Plastoform

e Resistencia del hormigon pretensado f’c: 350 kg/cm?

e Resistencia del hormigon en fase intermedia 70% f’ci: 245 kg/cm?
e Tension Gltima del acero pretensado fy: 18000 kg/cm?

e Separacion entre viguetas 50cm.

e Capa de compresion 5¢cm.

e Alturatotal de losa alivianada 20cm.

e Propiedades de la vigueta en tiempo cero (t=0)

Figura N°42: Seccion de la Vigueta en t=0

250 mm — 20.0 mm
- 10.0 mm

56.9
— 15.0 mm

20.0 mm ——
12.5 mm : 25.0 mm

| | | |
| J | ] Z |
35.0 mm 40.0 mm 35.0 mm

lustracion de la Seccién de la Vigueta en t=0.
Elaboracion Propia.

Propiedades geométricas:

Area de la seccion transversal de la vigueta ~ A;=72.51cm?

Brazo mecanico superior C1=6.7501cm
Brazo mecéanico inferior C»=4.6899cm
Momento de inercia respecto al eje x 1x=901.9815cm*
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~ 3%x1.254+1%3.25+1%8.94
y= z = 3.188cm

eo = (11.44 — 6.7501) — 3.188 = 1.5019 cm
1) Esfuerzos admisibles

Esfuerzo a Traccién

. kg kg
fti = 0.80 * f i = 0.80 = [245 W =12.52 W

Esfuerzo a Compresion

, kg kg
fci = 0.60 *f ci = 0.60 * 245 W = 147@
2) Cargas t=0
. kg 1m? kg
Peso propio = qo = Ag *yy = 72.51 cm? = 2500 * 00 o = 18.1275—~

_qo*1? 181275 * 4.26

M, 8 3 =41.12kg +m
3) Esfuerzo de Pretensado
kg kg
fou = 18000 — fos = 0.74 % f, = 13320—
El area de acero de pretensado es:
7 * (0.4cm)? 5
Aps =n*Apy = 5*T= 0.63 cm

La fuerza de pretensado inicial en centro luz, asumiendo un 10% de perdidas

instantaneas es:

kg
*
cm?

By, = fps * Aps x 0.9 = 13320 0.63 cm? % 0.9 = 7552.44 kg

4) Verificacion de esfuerzos

Fibra traccionada:
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M,*cig Poxey*xcg B
+

—_ —— < f.
4112 * 6.7501 N 7552.44 * 1.5019 * 6.7501 7552.44 <1252 kg
901.9815 901.9815 7251 — 777 cm?
kg kg
—50.04 — < 12.52 — OK CUMPLE
cm? cm?
Fibra comprimida:
Mo*Czo_Po*eo*Czo_iszi
Iy Iy Ay
4112 % 4.6899 7552.44 x 1.5019 * 4.6899 7552.44 S 147 kg
901.9815 901.9815 72.51 — cm?
kg kg
—141.76 — > —147 — OK CUMPLE
cm? cm?
e Propiedades de la vigueta en tiempo infinito (t=0)
Tomando en cuenta la vigueta y la carpeta de hormigon.
Figura N°43: Seccion de la Vigueta en t=co
| 500.0 mm |
f——110.0 mm ———|
g £ . ' : T
e % . . \7 ¥ Y - : mm
S 4 - . g . ¥ . g 501

87.8 mm

22.2 mm

15.0 mm

25.0 mm

f——110.0 mm ———|

| [l | |
N PN
35.0 mm 40.0 mm 35.0 mm

lHustracion de la seccion de la vigueta en t=co.
Elaboracion Propia.
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Homogeneizando la seccion:

Para homogeneizar la seccion, se emplea la relacion entre los médulos de deformacion

longitudinal correspondiente a cada tipo de hormigén.

_ Es 15200 %250

n=_—2"= = 0.845
Ess 15200 * /350

by, =b*n =50cm *0.845 = 42.26 cm

Figura N°44: Seccion Homogeneizada de la Vigueta en t=co

422 6 mm

| 110.0 mm |
RS
. _ g _ »
A J
J : A
cy
87.8 mm

110.0 mm

1

I

1 1 1

o oom .
35.0mm 400 mm 350 mm

3
—5—

lustracion de la Seccién Homogeneizada de la Vigueta en t=co.

Elaboracion Propia.

Propiedades geométricas:

Area de la seccion transversal de la vigueta ~ Ac=480.79cm?

Brazo mecanico superior C1=6.4926cm
Brazo mecénico inferior C»=13.5074cm
Momento de inercia respecto al eje x Ix=11618.1565¢cm*
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~ 3%x1.254+1%3.25+1%8.94
y= z = 3.188cm

e = (20 — 6.4926) — 3.188 = 10.3194 cm
1) Esfuerzos admisibles

Esfuerzo a Traccién

[ kg kg
fts:1-6* fc:1'6* 350W:2993W

Esfuerzo a Compresion

) kg kg
fcs = 0.45 *f c = 0.45 % 350 W = 157506‘171_2

2) Cargas t=co

, - _ 2 kg im? kg
Peso propio = Qo = Aw * Yy = 480.79 cm* * 2500 s Tooam? = 120.1975 -

qoo * 12 _120.1975 * 4.26%

M, =
8 8

=272.66 kg *xm
Carga Muerta

kg kg
qp = 1'85W* 0.50m = 0.925z

_qpxI® 0.925%4.26

My 3 3 =2.098kg +m
Carga Viva
kg kg
q, = 3.5W *0.50m = 1.75;
qL*1? 175 % 4.262
M; = = =3.97kg*m

8 8

Momento Total
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My =M, + M, + M, =278.728kg *m

3) Esfuerzo de Pretensado

kg kg
fpu = 180006‘771_2 fps = 0.74 *fpu = 13320@

El area de acero de pretensado es:

m * (0.4cm)? X
Aps =n*Agy = S*fz 0.63 cm

La fuerza de pretensado final en centro luz, asumiendo un 20% de pérdidas diferidas
adicionales a las instantaneas es:

kg

Pr = fys * Aps * 0.9 = 13320 —

* 0.63 cm? * 0.8 = 6713.28 kg

4) Verificacion de esfuerzos
Fibra comprimida:

MT*Cloo Pf*eOO*Cloo Pf

— -2 >
Ioo + Ioo AOO — fCS
27872.8 x 6.4926 N 7552.44 « 10.3194 * 6.4926 6713.28 > _15750 kg
11618.1565 11618.1565 480.79 — T em?
kg kg
14.014 — > —157.50 — OK CUMPLE
cm? cm?
Fibra traccionada:
Mrp % C3e0  Pr¥ €0 *Co00 Py
— - <
Ioo Ioo Aoo - ftS
27872.8 « 13.5074 7552.44 x10.3194 * 13.5074 6713.28 <2993 kg
11618.1565 11618.1565 480.79 — 777 cm?
kg kg

—72.167 — < 29.993 — OK CUMPLE
cm cm
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Comprobacién de la Flecha:

Segun CBH-87 dice, en general en forjados ordinarios de edificacion con luces de hasta
6 m y para unas condiciones medias, no es preciso comprobar la flecha indicada en las
prescripciones si la relacion canto/luz no es inferior a la sefialada en la tabla
9.9.10.4.3b

1

24

H _ 0.20m 1

= 0.047 — =0.0416
24

=

~| =

L~ 426m

0.047 = 0.0416 OK CUMPLE

De todos modos, a manera de verificar lo anterior, se realizara la verificacion de

flechas:
e Determinacién de la contra flecha debido solamente a la fuerza de preesforzado.
La ecuacién que se empleara para determinar la contra flecha es:

A _S*M*va
maxT A8« E x|

Donde:

k
L,=426m E.=1284365.96 Wgz Ixc = 901.9815¢cm*

El valor de momento M corresponde al momento generado por los cables de

preesfuerzo:
M =P, xeq =7552.44 kg * 1.5019 cm = 11343 kg * cm

Entonces el valor de la contra flecha es:

5% 11343 * 4262

Amax= 487 584365.06 » 901.9815 _ O 830 ¢m
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e Determinacion de la flecha debido a las cargas que actlian sobre la vigueta.
La ecuacion que se empleara para determinar la flecha es:

A _5*W*LU4
maxT 480 x E |

Donde:

k
L,=426m E.=284365.96 cm_gz Ixc = 901.9815¢cm*

El valor de momento w corresponde a la carga total generada para el tiempo infinito

analizado anteriormente:

kg kg
w = 120.1975 + 0.925 + 1.75 = 122.8725—— = 1.228725 ——
m cm

Entonces el valor de la flecha es:

5 % 1.228725 * 426*

Amax= 1807, 784365.96  901.9815 _ 1 643 cm

e Por lo tanto la flecha final para la seccion sera:

Afinal: Afuerza de preesforzado — Acargas que actian sobre la vigueta

Afing= 0.836 — 1.643 = 0.807 [en sentido hacia abajo]

e Verificacién de la flecha

L,
AfinalS rgo
0.807 cm < 0.8875cm OK CUMPLE

También a manera de poder comprobar se obtuvo la flecha de deformacion del

programa, la cual fue la siguiente:

Aprograma= 0.68 cm
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Ly

AprogramaS m

0.68 cm < 0.8875 cm OK CUMPLE

Armadura de Reparto:

Segun la tabla 9.9.10.4.3 a de la norma CBH-87. Para: 4, = 5cm

s = 0.66 cm?/m
Refuerzo con las dimensiones minimas de malla:
Ag = % (0.6cm)? -5 = 1.41cm?
1.41cm? > 0.66cm?

p6Cc/25cm
Armadura transversal de reparto:
A > 50-h, S 200
fl fl
50-h,  50-5cm  0.575cm?
i #3&78Mpa Oo7eem/m
200 200
= 0.46cm?/m

fya  434.78MPa

As = 0.575 cm?/m
Refuerzo:

T
Ag = i (0.6cm)? -5 = 1.41cm?
1.41cm? > 0.575cm?

¢$6¢c/25cm
3.5.7.3. Disefio Estructural de la Columna

Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos pésimos
(mayorados), correspondientes a la peor combinacién que produce las mayores

tensiones y/o deformaciones, de la planta baja de la estructura.
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A continuacion, se muestra la verificacion del disefio de la columna P16, teniendo los

siguientes datos generales:

V 20x35

Datos de la columna P16. .

S |e30x30
— L
N, =99.2 KN :
v 20x35
- =

V 20x35

I, = 67500 cm* EL
"/;;!Q\ C 30x30

MX = 643 KNm <>T> V 20x35
// GQE-\
My = 2.6 K. T ]

V 25x50

~ h’a"-‘a\

a=30cm S I ﬁ

|
b — 30 cm V 25x50 I

| =3.15m
A =900 cm? } '

|

|

|

r=3cm

d=27cm

e Resistencia de calculo de los materiales

2 2
fck _ 25N/mm _ Syl _ 500N/mm? _ 434,783 -~

N
=—==—""" =16.667T— = =
fea 1,50 1,50 mm?2 fya 1,15 1,15 mm2

Figura N°45: Columna en Estudio P16

— " =

[
{
-
-

]
i
|
|

|
|

|

\
v
/i

a2y

7

lustracion de la Columna en estudio P16. Elaboracion Propia.
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Para la Viga de 20x35 se tiene:

I, = 71458.333 cm*

1, = 23333.333 cm*

Para la Viga de 25x50 se tiene:

I, = 260416.667 cm*

I, = 65104.167 cm*

Para la Columna de 30x30 se tiene:
I, = 67500 cm*

I, = 67500 cm*

e Longitud de pandeo.

chl chz
+
— Lcl LCZ
yxs | Ivyr | vy
+ +
LV3 LVl LVZ
Figura N°46: Vistaen el Eje X e Y de la Columna 16.

lpAX

Eje ”n Y ” Eje " x L1}

O ramajesose VP om0
V1 20x35 | V2 20x35 V3 25x55 |
L=4.30m | L=4.15m L=6.19m |
| |
| |
| |
| |

| H=3.15m | H=3.15m

c2 | c2 |
| |
| |
| |
Planta I Planta |

Baja I C 30x30 Baja | C 30x30
V4 20x35 —I_ V5 20x35 V6 25x55 —I
L=4.3Dmc3 I L=4.15m L=6.19m c3 |

lustracion de la Vista en el eje X e Y de la Columna 16. Elaboracién Propia.
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67500 cm* 4 67500 cm*
319 315

Yax = 360216.667 e | 23333333 cm*  23333.333 cm? -
619 430 415
Ley | Loy
l'bAY — LC1 LC2

Iyyz Iy I

+ x1 + Vx2
Lys * Ly; Ly,
67500 cm* 67500 cm*

Day = 319 't 315 _
AY 7 65104.167 cm* = 71458.333 cm*  71458.333 cm*

619 + 430 + 415
lpBX < <

- lyve  lvya  lyys
TRLALa
Lye = Lys  Lys
67500 cm* 4 67500 cm*
200 315

V5x = 360416.667 cm? 23333333 cm* 23333333 cm? -
619 430 415
=t
ll’BY = < <

vy6 | lyxa | lyxs
+Yxd
Lye * Lys = Lys
67500 cm* 4 67500 cm*
200 315

Ysy = §5104.167 cm® _ 71458333 cm*  71458.333 et

619 T 430 + 415
II)AX = 080, IIJBX =1.04
¢Ay = 096, ¢BY =1.24

0.80

0.96

1.04

1.24

Con estos valores se ingresa al Nomograma confeccionado por Jackson y Moreland

correspondiente a porticos intraslacionales obteniendo de este modo el factor de

longitud de pandeo "a" y con este valor la longitud de pandeo “lo”.
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Figura N°47: Nomograma para Determinar la Longitud de Pandeo

A [44 ‘.PB A
0 @ o0 N
500" "7 77 —10= == % 500 50,0
10,0 3 +E 100 10,0 3
50 ’ 5,0 50
3,0 T°° 7 | 8o 3,0 |
2,0 / 2,0 2,0
B / - ]
0 77 -1 087
1,0 . / - 1,0 1,0
0.9 "M 0.9 09
0.8 1/ 0.8 08
07 1 / 0.7 07
0,6 + 07 0.6 06 1
05 — / 0,5 05 ]
0.4 ] - 04 0.4
—] 4 —]
03 ®, 0,3 0.3
02— R B 0.2 02 -
/
o1 - 01 01 |
/
/ 7/
/ /
0_---63___ 05= == 0 0__--(5-__ 05= === 0
PORTICOS INTRASLACIONALES PORTICOS INTRASLACIONALES

llustracion de Nomograma para Determinar la Longitud de Pandeo [Figura]. Apuntes de Hormigén
Armado de Borja Varona Moya.

lox=0a,*1=0.77%315=2.4255m
l,y=a,*1=0.78%3.15=2.457m

e Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna:

Loy 2.4255m

=28.01
\f 0.000675m*
\] 0.09m?2
2.457 m
— 28.37

\f /0 000675m*

0.09m?2
Como A < 35, se trata de una columna corta. Por lo tanto, no es necesario efectuar
alguna comprobacion a pandeo.

e Excentricidades de calculo:

Excentricidad minima accidental:
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—30—15 =2
50— 20— Locm = Zcm

e, =
Adopto: e, =2cm=20mm
Excentricidad de Primer Orden:

Mg 643 KNm

g = 0.648 m = 648
Cox =N T 992 KN m mm

_ Mg, 2.6KNm

_ Dy _ = 0.026 m = 26.2
€y =N, T 99 2KN m mm

Excentricidad ficticia, equivalente a efectos de segundo orden

fra\ h+20%e, 1,°
=(3+ 2 410 =
Ca < 3500) h+10%e, h

4347.82\ 30+ 20 64.8 242.552
eq = (3 + ) *107* = 1.627cm

3500 / 30+ 10648 30

4347.82 30 + 20 * 2.62 245.72 _
) *x10™% = 1.252cm

Cricy ( T 3500 /*30+10+262 30
Excentricidad total
€rx = €ox T €qx = 648 mm + 16.27 mm = 664.27 mm

€y = €oy t gy = 26.2mm + 12.52 mm = 38.72 mm

e Diserio a flexién esviada:

Esfuerzo Reducido

N, 99200
b= L = 0.066
fea*b* 1 16,667 —— « 300mm * 300mm
mm
v =0.07
Momento reducido
Ng * ery 99200 N * 664.27 mm
Hx = 2 =
h*b**fea  300mm « (300mm)? * 16.667 m’:;z
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i, = 0.146 ~ 0.15

Ng*epy 99200 N * 38.72 mm
b h?xfrg

Hy =
300mm * (300mm)?

u, = 0.0085 ~ 0.01

El mayor de los momentos reducidos sera u4, Y €l menor u,, para entrar a los abacos,

y asi determinar la cuantia mecéanica.
uq =0.15
p, = 0.01
e Cuantia mecénica

Los abacos en roseta para flexion esviada, estdn expuestos en el libro de Jiménez
Montoya. De donde se elige el diagrama correspondiente en funcién de la disposicion

de armadura, recubrimientos relativos, tipo de acero y limite eléstico del mismo.

Tomando en cuenta las consideraciones anteriores y los datos que se tienen se ha

elegido el abaco en roseta correspondiente a uno formado por seis barras.

Figura N°48: Abaco en Roseta para Flexion Esviada de seis barras.

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA My
}f t ACERO B 400 S
040 930 020 0w e (] 020 030 Qw0 90 fyk = 400N/mm?
g N " Ac=asb
00 040 ? 27474 Asr = 6A
H ™ G000 dy=000-b
030 0,30
0,20 0,20
7 __ M o Moa
v
0,0 0,00
V= Ne w= Authe
i ) Actfed Acttes

lustracion Abaco en Roseta para Flexion Esviada de seis barras [Figura]. Recuperado de Hormigén
Armado de Pedro Jiménez Montoya.
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Se obtiene:

Parav = 0.0 w = 0.25

Parav = 0.2 w = 0.08

Luego, interpolando, para v = 0.07 resulta necesaria una cuantia w = 0.3105
e Célculo de la armadura longitudinal

Determinacion de la armadura total (As):

w*bx*hxf,; 03105*300=*300*16.667
AS total = = 434 78
fyd '

As totar = 1071.25 mm? = 10.7125 cm?

Determinacion de la armadura minima (As min):

* 30 cm * 30 cm = 4.5 cm?

Asmin = 7900 * P * " = To00

Asumimos como &rea necesaria el mayor valor.
Ay =10.7125 cm?

NUmero de fierros:
Si: @ =16mm = A, = 2.011 cm?

A 107125 cm?

= Y = S 0llom? = 5.327 =~ 6 Barras
P16 .

n

Por lo tanto, para esta columna se usara: 6@16mm

Nota: Se dispondran 4 barras de @16 en cada esquina de la columna + 2 barras 16
en lacara Y de la columna.
e Calculo de la armadura transversal de la columna:

El didmetro del estribo sera:

1

¢Estribo >{-> Z * ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm
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Segun la primera opcion: ¢ > % *20mm = 5mm
Segun la segunda opcién: ¢ > 6 mm
Se asume ¢ = 6 mm.

Para la armadura transversal, se empleara estribos cerrados a 2 piernas @ 6 mm

distanciados al menor entre:

a) 30cm
b) 0.85xd=0.85x27cm=22.95cm

c) 15X ¢ de la barra longitudinal mas delgada = 15 x 1.6 cm =24 cm

Por tanto, se los dispondra cada 20 cm por cuestiones constructivas.

Para esta columna se usaran estribos de: @6mm c/20cm

Figura N°49: Disposicion de la Armadura para la Columna P16

P 1 6 +3.15
\/
3
™
S T
B 2 Nk
iy a |
=
[N}
30
S
o{ . N 0.00
m —_—
24
6P1®16 =360 17PP®6 L=109 K

llustracién de la Disposicién de Armadura para la Columna P16. Elaboracién Propia.

111



Comparacion del Calculo Manual vs el Programa CYPECAD 2016

Ya que el programa no brinda la posibilidad de obtener la cuantia de acero de los
elementos columna, solo se pueden ver la cantidad de barras dispuestas, por lo tanto,
se comparara la cantidad de fierros dispuestos entre el calculo manual y el Programa
CYPECAD 2016.

Tabla N°11: Tabla de Comparacion del Céalculo Manual vs el Programa CYPECAD

del Elemento Columna.

Elemento Disefio Manual Disefio con el Variacién Respecto al
Columna Programa Calculo Manual [%]
Armadura

Longitudinal 6@16mm 6016mm 0%
Armadura

Transversal @6mm c/20cm @6mm c/20cm 0%

Tabla de Comparacién del Calculo Manual vs el Programa CYPECAD del elemento columna.
Elaboracion Propia

3.5.7.4. Disefio Estructural de la Zapata Aislada

Se realizara el analisis para la “zapata aislada correspondiente a la columna P24, dado
que es el elemento méas solicitado de la estructura, la cual presenta las siguientes

solicitaciones obtenidas mediante el programa CYPECAD.
N =472.16 KN

My =-0.733 KN.m  fcq = 16.66 N/mm?

My = -4.17 KN.m fya = 434.78 N/mm?
Qx=-0.6 KN Gadm = 0.27 N/mm?
Qy=-6.33 KN

a1 = 300 mm.

b1 =300 mm

Peso propio del elemento (Se asumira como 10% de “N”)
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P=0.10xN
3.5.7.4.1.Disefio Geométrico de la Zapata

CN+P
774

< Ogdm

Despejando el area se tiene:

A= 1.10 x 472.16 x 1000

027 = 1923614.82 mm?
a,=b, =VA
Entonces: a, = b, = 1336.94 mm = 1400 mm = 140 cm
a, =140 cm b, = 140cm

e El esfuerzo de tension uniforme en el suelo viene dado por:

_ N _ 472.16 * 1000 — 0.2409 N
T2 T (1400mm)2 mm?
00 < Oaam 02409 — < 027 —

e Canto atil minimo, para no tener necesidad de verificar a cortante y

punzonamiento se tiene:

’ kg kg N
fvd = 0.5 * w’fcd = 0.5 * 166.67@ = 6.45 W = 0.645 mmz

N

A fug BOSISTS
Cyrxot N
1 1.6 % 0.27 ——
mm
2(a, —a 2*%x(140cm —30cm
d, = (@2 =) _2%( ) _22.06cm

4+k 4 + 5972

a,*by a,*b, a;+b
d = _ =
2 ] 2 T2k—1 4

300300 1400 *1400 300+ 300
= = 298.99mm = 29.90cm

2= 2 t2aso972-1 4
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_2(by —by) 2%(140cm — 30 cm)

37 44k

4+ 5.972

=22.06cm

Por tanto, se asume una altura total “h=350 mm = 35 cm”, empleando un

recubrimiento geométrico de “r=5cm” y un diametro “@=1.2cm”

d=h—r—§=35cm—5€m—

1.2cm

=29.4cm

e Clasificacion de la zapata por la relacion de sus dimensiones

v =

a-—a,

140 cm —30cm

2

2

55cm

Dado que el vuelo “v=55cm” es menor que “2h = 70cm”, se trata una zapata rigida.

Figura N°50: Geometria de la Zapata en estudio P27

o — 140.cm

a, =30cm

30cm

by =

140 cm

b2=

35cm

ﬁl = 3OCT

a, =140 cm

llustracién de la Geometria de la Zapata en estudio P24. Elaboracion Propia.

3.5.7.4.2.Comprobacion de la respuesta del suelo

Llevando los valores caracteristicos de las acciones a la base de la zapata y teniendo en

cuenta el peso propio de la misma, comprobamos que las tensiones trasmitidas al

terreno son aceptables.
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Admitiendo la hipétesis de que la distribucion de las tensiones es plana, las tensiones

en los puntos extremos se calculan segun la conocida formula:

o =

N 6*xe, 6xe,
*(1J_r + )
a, * b, a, b,

Las tensiones trasmitidas al terreno se consideran aceptables si se cumple que:
Omax = 1.25 % Oadm
Omed = Oadm
Omin = 0

Figura N°51: Distribucion de Tensiones en el Terreno.

llustracion de la distribucion de tensiones en el terreno [Figura]. Recuperado de Ejercicios practicos
de hormigén armado — Introduccién a las normas EHE-91, Joaquin Villodre Roldan, pag. 99.

1) Hallamos las excentricidades y con ellas las tensiones en cada punto.

KN
Pesopropio = Vheae * Az * by = 25 3 * 1.40m * 1.40m * 0.35m = 17.15 KN

Niear = N + Pesopropio = 472.16 KN + 17.15 KN = 489.31 KN

M, _ 0.733

X = Newar  489.31

= 0.001498m = 1.498 mm
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M, 417

- - = 0.00852m = 8.522
" Neew 48931 m i
489.31 % 1000 (1 671498 6+8 522) 026037
= E3 =
91 = 71400 » 1400 1400 1400 2
48931 % 1000 (1 671498 6+8 522)  0par13
92 = 1400 * 1400 1400 1400 /)~ 2
48931 %1000 (1 61498 6+8. 522> 023893
93 = 71400 * 1400 1400 1400 )~ 2
489.31 % 1000 6+1.498 6 +8.522
04 = * (1 - + ) =
1400 * 1400 1400 1400

Con tales tensiones el disefio de la zapata es admisible desde el punto de vista del

hundimiento debido a que:

Omax =

__ N _48931%1000 . N
Omed = b, 1400 = 1400 mm? =

N
Omin — 03 = 02893W =0

3.5.7.4.3.Disefio a Flexion
e Calculo de la armadura

Es posible emplear el método general de calculo para zapatas rigidas o flexibles:

* N — 2
Yr . (az a;

Mo=3 o . +0.15 % ay)

1.6 * 489.31 * 1000 (1400 — 300 e 300>2
= * . ’
a 2+ 1400 2

My, = 98987413 N * mm

e Momento reducido de calculo:
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Mgy 98987413 N * mm
= 0.04908

N

u= =
b,, * d? x fea 1400mm * (294mm)? * 16.667 a2

e La cuantia mecanica para este caso vale:

w=p*(1+ ) = 0.04908 * (1 + 0.04908) = 0.05149

e FEl area de acero calculada “As”

fea 16.667 -
A, = w * b, * d * — = 0.05149 * 1400mm * 294mm * —mzmv
fya 434783 —

Ag = 812.425mm?
e Laarmadura minima geométrica necesaria es:

Agmin = w * by, * d = 0.0015 * 1400mm * 294mm = 617.4 mm?

e Por tanto, se adopta como area de acero, la mayor entre la mecéanica calculada

y la minima geométrica, siendo:
A, = 812.425mm?
e Numero de fierros:
Si: P =12mm = A, = 113.097 mm?

A;  812.425 mm?

B Agr, 113.097 mm? = 7.183 = 8 Barras

n

e Espaciamiento entre barras:

a; —2r 140cm—2x5cm

$= n 8

=1625cm =16 cm

Por lo tanto, para esta zapata se usara: 8912mm c/16cm

Disefio en la otra direccion
e Calculo de la armadura

Es posible emplear el método general de calculo para zapatas rigidas o flexibles:
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«N (b,—b 2
Md—yf *(2 1+0.15>|<b1)

N 2 * b2 2
1.6 * 489.31 * 1000 (1400 — 300 T 300>2
= * . )
a 2 * 1400 2

M, = 98987413 N » mm

e Momento reducido de céalculo:

O My 98987413 N * mm
by A f

N = 0.04908

1400mm * (294mm)? * 16.667 ——
mm

e Lacuantia mecénica para este caso vale:

w=pux*(1+p) = 0.04908 * (1 + 0.04908) = 0.05149

e FEl area de acero calculada “As”

N
fod 16.667 prope
As = w * by, *d x— = 0.05149 * 1400mm * 294mm * — N
fya 434783 —

A, = 812.425mm?
e Laarmadura minima geométrica necesaria es:
Ag min = @ * by, * d = 0.0015 * 1400mm * 294mm = 617.4 mm?

e Por tanto, se adopta como area de acero, la mayor entre la mecénica calculada
y la minima geométrica, siendo:
A = 812.425mm?
e Numero de fierros:
Si: @ =12mm = A, = 113.097 mm?

A;  812.425 mm?

- Agr, 113.097 mm? =7.183 = 8 Barras

n

e Espaciamiento entre barras:
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a; —2r 140cm—2x5cm

$= n 8

=16.25cm =16 cm

Por lo tanto, para esta zapata se usara: 8912mm c/16cm

3.5.7.4.4.Comprobacion de la Adherencia:

Debemos comprobar que es suficiente la adherencia existente entre la armadura y el

hormigon que la rodea. Se considera que la adherencia es suficiente cuando T, < Tpq

Var

=— 2 <
b 0.9*d*n*u_rbd
Donde:

V41 = Esfuerzo cortante mayorado por unidad de longitud, en la seccion de referencia

S1, empleada para el calculo a flexion.

n= Numero de barras por unidad de longitud.
u= Perimetro de cada barra.

d= Canto util de la seccion.

T4=Tension tangencial de adherencia.
Tpq=Resistencia de calculo para la adherencia.

Va1 =L*0" xyf

a, —a, 1400 — 300
L= > +O.15*a1=#+0.15*300=595mm
o, +a, 0.26037 + 0.25716
2 2 mm?

N
V41 = 595mm x 0.258765 * 1.6 = 153.965 —
mm

mm?2

=8 0005714329779
"=T400 " "

u=n*x@=mnx*x12 =37.70mm
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Con todo ello la tension tangencial de adherencia que ha de ser absorbida es:

~ 153.965 570
= 0.9%294%0.0057143%37.70 ' mm?

La resistencia al calculo para la adherencia es:

3252

Tpa = 044+ |===3.286 —

No hay problemas de adherencia entre la armadura dispuesta y el hormigén circundante

ya que:
Tp < Tpd
N
2.70 5 < 3.286 5
mm mm
3.5.7.4.5 . Verificacion al Vuelco:
a
NReal * 72
Yva = M = 15
X
489310 = 14
2
- & _ >
Ve = 573321000 467.28 > 1,5 - Cumple
b
Ngear * 72 S 15
Yvb =——F— =2 )
M,,
489310 = 12—4

- & = >
Yvb 217 %1000 82.14> 1,5 - Cumple

3.5.7.4.6.Verificacion al Deslizamiento:

v" Verificacion en la direccion “x”
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(N +G) tan ¢y > 15
Q
489310N - tan (Z_ 350)
(N +G)tan ¢y _ 3
0 0.6 * 1000 N

351.78 > 1,5 - Cumple

v' Verificacion en la direccion “y”

N
(N + G) tan ¢4 > 15
Q
489310N - tan (3- 350)
(N + G)tan ¢y _ 3
0 6.33 « 1000 N

33.34 > 1,5 - Cumple

Figura N°52: Disposicion de la Armadura en la Zapata P24
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llustracion de la Disposicion de Armadura para la Zapata P24. Elaboracion Propia.
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Figura N°53: Disposicion del Armado en la Zapata P24 en 3D

lustracion de la Disposicion del Armado en la Zapata P24 en 3D. Recuperado de CYPECAD 2016.0
Comparacion del Célculo Manual vs el Programa CYPECAD 2016

Tabla N°12: Tabla de Comparacion del Calculo Manual vs el Programa CYPECAD

del Elemento Zapata.

Elemento Zapata Disefio Manual Disefio con el Variacion
Programa Respecto al
Calculo
Manual
Armadura a
flexion parael My | 8912mm c/16cm | 8912mm c/16cm 0%
Armadura a
flexion parael My | 8912mm c/16cm | 8012mm c/16¢cm 0%

Elaboracion Propia.

3.5.7.5. Disefo Estructural de la Escalera

Geometria

Ambito: 2.65 m

Cargas

Peso propio: 4.91 kN/m?

Tabla de Comparacién del Calculo Manual vs el Programa CYPECAD del elemento Zapata.
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Espesor: 0.175 m Peldafieado: 1.65 kKN/m?

Huella [P]: 0.30 m Barandillas: 1 kN/m
Contrahuella [CP]: 0.15 m Acabados: 1 kN/m?
N.° de escalones: 21 Sobrecarga de uso: 4 kN/m?

Figura N°54: Geometria de la Escalera

12[]‘ 269 1 40 . 269 12[]_

B d u e B}
e} n
N AB BA &

L ; |.|<.IJ _ -

— ﬁﬁ ";A E Geometria
- VD ] - Ambito (3) m
(a2}
™ Huella ) m
T Contrahuella it} m
g v ] Giro: () lzquierds (@) Derecha
D= —
d

llustracién de la Geometria de la Escalera. Elaboracion Propia.
e Dimensionamiento

Longitud del Tramo = 2.80m

In  330cm
t=£= T 13.2cm
In  330cm
t=%= >0 = 16.5cm
Para el calculo del espesor se toma el espesor constructivo t = 17.5cm.
P 30cm

cosO = = (0.89443

VP CP? \[(30cm)? + (15cm)?

Altura Inicial
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t 17.5cm

ho = 058 = 0poaas — 195656 cm
Altura Media
t cpP 15cm
P = ——+—- = 19.5656 + —— = 27.0656 cm

e Cargas que actuan en la escalera
Sobrecarga de disefio

Carga Viva: CV =SCx*a
N N
CV =4%103 — * 2.65m = 10600 —
m m

Peso propio del descanso

Peso Propio:

N N
P, = Hpy, x ype x a = 0.270656m * 25 * 103 i 2.65m = 17930.96;

3 N N
Qiosa = 25 * 10 ﬁ *(0.175m * 2.65m = 11593.75a
Carga del Acabado:

q = Pxa=1%x10>—*2.65m = 2650 —
acabados s * * m2 *
Carga de la baranda:

N
9barandas = 1000%

Carga Muerta en la Rampa:

CM = Pp + Gacabados T Abarandas

CM = 17930.96ﬁ + 2650E+ 1000E = 21580.96£
m m m m

Andlisis de Carga en la Rampa:
Q:=1.6+xCV+1.6xCM

N N
Q1 =1.6%10600—+ 1.6 * 21580.96 —
m m

N
= 51489.536—
Q1 m

Carga Muerta en el Descanso:

CM = Qi0sa + Gacabados + 9barandas
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N N N N
CM = 11593.75—+ 2650 —+ 1000 — = 15423.75—
m m m m

Andlisis de Carga en el Descanso:
Q;=1.6+xCV+1.6xCM

N N
Q, =1.610600—+ 1.6 * 15243.75—
m m

= 41350 N
Q: = m

Tramo o Seccion A-A

Se la analiza como viga simplemente apoyada para obtener el maximo momento

positivo.

Figura N°55: Cargas que Actlan sobre la Escalera y Diagrama de Momentos
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llustracién de las Cargas que Actlan sobre la Escalera y Diagrama de Momentos. Elaboracién
Propia.

3.5.7.5.1.Disefio Armadura Longitudinal
Armadura Longitudinal Positiva
e Datos geomeétricos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
- Base: bw =265 cm
-Espesor: t=17.5cm
- Recubrimiento: d’=3 cm
- Peralte: d=t-d’=14.5cm
- Resistencia de calculo del hormigon: e = fo/1.5 = 25/1.5 = 16.667 N/mm?
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- Resistencia de calculo del acero: fyg = fyi/1.15 = 500/1.15 = 434.783 N/mm?

Mg = 176429.991N *m

e Momento reducido de célculo (ug):
M by v d% s fog
_ [176429.991] 1000 _ o
Hd = 2650 « 1452 + 16.667

e Determinacion de la cuantia mecéanica:

El valor del momento reducido en el limite de tablas, cuyo valor es:

Si CA-50= fy =5000[500 MPa] = py;;, =0.319 (tabla 2 Anexo 3)
Uy < Ugum = 019<0,319 OK!

Como puyz < Ugiim NO NEcesito armadura a compresion.

Se determina la cuantia mecénica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple

0 compuesta:

Si ug=0.19 -» w,=0.219

e Armadura necesaria:

fea
fya

As =ws by, *d *

7 2 2
= 3225.84 mm? = 32.26 cm

e Armadura minima:
w = 0.0015 (de tabla 3 Anexo 3), de acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de

elemento estructural (Losa).
Ag min = Wgmin * by, *d = 0.0015 * 265 * 14.5 = 5.76 cm?

e NuUumero de barras y diametro:
Como Ag > A in, Se adopta el mayor, la armadura es de:

A = 32.26 cm?
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. A, 3226
N°parras = = = 28.523 = 29 barras

Asprz % * 1.22

s
29¢p 12 mm = 29« 7 x 1.22 = 32.80cm?

As =32.80 cm?
32.80 cm? > 32.26 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene: 265/29 ~10cm

Para el momento positivo, se usara: 29¢12mm c/10cm

Armadura Longitudinal Negativa

El Ing. Roberto Morales en el Libro “Disefio de Concreto Armado” recomienda para

el momento de disefio negativo tomar el siguiente criterio:

—Mgiseiio = 3 + Mgiseno = Apoyos monoliticos poco rigidos

—Mgiseiio = > + Moo = Apoyos monoliticos rigidos

Como la escalera estara apoyada en muros de ladrillo se aplicara el primer criterio.

My = 22222 = 58809.997N * m

e Momento reducido de calculo (u,):

Ha =, wdZ+ fg

[58809.997] * 1000

Hi = 5ee0 w1452 » 16,667 0003

e Determinacioén de la cuantia mecanica:
El valor del momento reducido en el limite de tablas, cuyo valor es:
SiCA-50= fy =5000 [500 MPa] = u;m =0.319 (tabla 2 Anexo 3)

tay < pawm = 0.063<0319 OK!
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Como g < Ug 1im NO Necesito armadura a compresion.

Se determina la cuantia mecénica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple

0 compuesta:
Si ug =0.063 - wy,=0.0739

e Armadura necesaria:

fcd

As =wgxby,, xd x——

fyd

As = 0.0739 * 2650 = 145 *

434.783

e Armadura minima:

7
= 1088.54 mm? = 10.88 cm?

w = 0.0015 (de tabla 3 Anexo 3), de acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de

elemento estructural (Losa).
A min = Wemin * by, *d = 0.0015 = 265 * 14.5 = 5.76 cm?
e NuUmero de barras y didmetro:
Como A > Ag uin, S€ adopta el mayor, la armadura es de:

A = 10.88 cm?

A 10.88
N°pyrras = —— = 7 = 13.85 = 14 barras
Asp10 7 *1.0?

T
14¢p 10 mm = 27 i 1.02 = 10.995 cm?

As =10.995 cm?
10.995 cm? > 10.88 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene: 265/27 ~10cm

Para el momento negativo, se usara: 14010mmc/20cm
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3.5.7.5.2.Disefio de la Armadura Transversal

Se dispondra solo de A; ,,,;, Ya que esta solo es requerida para control del agrietamiento

por temperatura.

w = 0.0015 (de tabla 3 Anexo 3), de acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de

elemento estructural (Losa).
A min = Wsmin * by, *d = 0.0015 % 100 * 14.5 = 2.175 cm?

e NUumero de barras y diametro:
A, 2175

= = 4.33 =~ 5 barras
Agys %* 0.82

(o] —
N barras —

s
5¢ 8 mm :>5*Z*O.82 = 2.51 cm?

As =2.51 cm?
2.51 cm? >2.175 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene: 100/5 ~20cm

Para la Armadura Transversal, se usara: @8mm c/20cm

Disefio de la Viga de Apoyo de la Escalera.

Analizando la escalera, al tratarse de un elemento que esta apoyado en sus extremos y
en el descanso, esto hace que se la considere como simplemente apoyada. Por lo que la
torsion que se pudiera llegar a producir en la viga es muy poca a diferencia de una

escalera autoportante o empotrada.

Ademas, como las cargas que se generan en la escalera estan cayendo en la parte central
de la viga no se estan produciendo momentos torsores. A manera de verificar lo dicho
anteriormente se adjuntara la envolvente del momento torsor al que se encuentra

sometido la viga.
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Figura N°56: Diagrama de Momento Torsor de la Viga.
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lustracion del Momento Torsor de la Viga. Elaboracién Propia.

Por lo tanto, la viga se la debe disefiar para resistir esfuerzos a flexion y a cortante.
Determinacion de la Armadura Positiva
My = 141.88 KN.m

e Momento reducido de calculo (u,):

b =], wd?+ fg

[141.88 * 1000] * 1000

Ha = e0 a7t = 16667 01009

e Determinacion de la cuantia mecénica:
El valor del momento reducido en el limite de tablas, cuyo valor es:
Si CA-50= fy =5000[500 MPa] = gy, = 0.319 (tabla 2 Anexo 3)
Ug < Uaim = 0.1519< 0,319 OK!
Como puy < Ugim NO NEcesito armadura a compresion.

Se determina la cuantia mecanica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple

0 compuesta:
Si ug3 =0.1519 - wy,=0.1693

e Armadura necesaria:
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fcd

As =wgxby,, xdx—

fyd

16.667
434.783

As = 0.1693 % 250 * 475 * = 770.68 mm? = 7.71 cm?

e Armadura minima:

w, = 0.0028 (de tabla 3 Anexo 3), de acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de

elemento estructural (viga).
A min = Wgmin * by, *d = 0.0028 = 25 * 47.5 = 3.325 cm?
e Numero de barras y diametro:
Como A > Ag uin, S€ adopta el mayor, la armadura es de:

A, =7.71 cm?
A
4p 16 mm = 4 « i 1.6% = 8.04 cm?

As = 8.04 cm?
8.04 cm? >7.71 cm?
Determinacion de la separacion de las barras dentro de la pieza.

b, — N®debarras *@ —2x*r _
Nede barras — 1 B

S =

25cm — 4x1.6cm — 2 * 2.5cm
s = =1 = 4.53cm

Se puede apreciar que la separacion es mayor a 2 cm y al mayor diametro [1.6 cm]

nominal de agregados, por lo tanto, es adecuada.

Para el momento positivo, se usara: 4¢16mm

Calculo de la Armadura Transversal de la Viga B41
El cortante mayorado (cortante de céalculo) en B41 sera:

V, = 120.7 KN
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e Laresistencia convencional del hormigdn a cortante es:

N
mm?2

k.
ﬁm=0%=ﬂfﬂH%a%=QM%

¢ Resistencia del hormigdn al esfuerzo cortante:
Vew = foa * b *d
V., = 0.6455 * 250 * 475 = 76653.125 N
e Cortante de agotamiento por compresion del alma:
Vou = 0,30 * foq x b * d
Vo = 0.30 % 16.667 * 250 x 475 = 593761.88 N
e Caso 1:
Utilizar armadura minima:
Si: V; <V, - Necesita armadura transvesal
120700 < 76653.125 No Cumple !
e Caso 2:
Calcular la armadura transversal:
Veu <Va < Vou
76653.125 < 120700 < 593761.88 Cumple !!!
e Caso 3:
Es necesario aumentar las dimensiones de la seccion:
Va 2 Vou
120700 = 593761.88 No Cumple !

e Cortante resistida por el acero:
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Como estamos en el caso 2 son vélidas las dimensiones de la viga, pero en las
proximidades de sus apoyos, hay que disponer de armadura transversal para el exceso

de esfuerzo cortante.
Vey = V4 — V., = 120700N — 76653.125N = 44046.875 N

e Armadura Transversal:

s Veu _ 44046.875
S 090%d*fyg 090 x 475 * 420

= 0.245 mm?/mm

Donde: fyq = resistencia de célculo, de la armadura transversal, no mayor de 420 MPa.

Si se disponen estribos simples de diametro ¢8, la separacion t se obtiene de:

L m
=L:¢t)zo.2452—7: :ts%

t<410mm = 41cm

e Armadura Transversal minima:

fua

yd

Asmin = 0.02 x b, * t *

Si se disponen estribos simples de diametro ¢8, la separacion t se obtiene de

t < 2 *Asmin *fyd
— 0.02% by, * foq

T o2
. 2*(4*8)*420
=10.02+250 * 16.667

t<506.67mm =~ 50cm

Comprobando la separacion Méxima entre las dos ecuaciones anteriores segin Norma

CBH, donde dice que la separacion maxima de estribos debe ser < 30cm se obtiene:

t=30cm
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Como el esfuerzo cortante méximo requiere estribos cada 30 cm, en este caso se

dispondra de la misma separacion para todo el largo de la viga.

Para el Cortante de la viga, se usara: @8mm c/30cm

Figura N°57: Disposicion de la Armadura en la Escalera

330 . 175

180

30

Viga

®10c/20
®8c/20

Muro de fabrica

lustracion de la Disposicion de Armadura para la Escalera. Elaboracion Propia.

Comparacion del Calculo Manual vs el Programa CYPECAD 2016

Tabla N°13: Tabla de Comparacion del Calculo Manual vs el Programa CYPECAD

del Elemento Escalera.

Elemento Disefio Manual Disefio con el Variacion Respecto al
Escalera [cm?] Programa Calculo Manual [%0]
Momento
Positivo 29012mm c 27012mm c -6.90 %
/10cm /10cm
Momento
Negativo 14010mm c 14010mm c 0%
/20cm /20cm
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Armadura
Transversal | @8mm c/20cm @8mm c/20cm

0%

Tabla de Comparacién del Calculo Manual vs el Programa CYPECAD del elemento Escalera.

Elaboracion Propia.

3.5.7.6. Disefio Estructural de la Rampa

Geometria Cargas
Ambito: 1.40 m Sobrecarga de uso: 4 kN/m?
Espesor: 0.20 m Acabados: 1 kN/m?2

Figura N°58: Geometria de la Rampa Vista Lateral

lustracion de la Geometria de la Rampa Vista Lateral. Elaboracion Propia.
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Figura N°59: Geometria de la Rampa Vista Frontal

llustracion de la Geometria de la Rampa Vista Frontal. Elaboracion Propia.

Figura N°60: Geometria de la Rampa Vista en Planta

i

RAMPA A%)ISENAR

DESCANSO

[ESH

e [+ ]
T=1

£

ANS/

llustracion de la Geometria de la Rampa Vista en Planta. Elaboracion Propia.
e Cargas que actuan en la rampa
Sobrecarga de disefio

Carga Viva: CV =5C*a
N N
CV =4 % 103—2* 1.0m = 4000 —
m m

Peso propio del descanso
Peso Propio:

3 N N
Qiosa = 25 * 10 —5*0.20m  1.0m = SOOOE
Carga del Acabado:

Qacabados = PS *a=1x 103W* LOm = 1000%

Carga de la baranda:

Qbarandas = 1000%
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Carga Muerta en la Rampa:

CM =P P + Qacabados + 9barandas
N N N N
CM =5000—+ 1000 — + 1000— = 7000 —
m m m m

Andlisis de Carga en la Rampa:
Q;=1.6xCV+1.6xCM

N N
Q1 =16%7000—+ 1.6 * 4000 —
m m

=17600 N
Q: = 17600 —

Tramo o Seccion A-A

Figura N°61: Cargas que acttan sobre la Viga y Diagrama de Momentos

| C 70 9 | C 70 1 |
\ J.7UTI | J. 7 UTIl \
4%652 N *m 47652 N+ m 47652 N %
@ S |')‘
A
(&) (
| 5.70m I 5:70m |

oun
N
(e}
3
I
on
1
(e}
3

llustracion de las Cargas que actdan sobre la Rampa y Diagrama de Momentos. Elaboracidn Propia.
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3.5.7.6.1.Disefio Armadura Longitudinal
Armadura Longitudinal para la Parte Inferior
e Datos geométricos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
- Base [ancho de la losa]: bw = 100 cm
-Espesor: t=20cm
- Recubrimiento: d’=2.5cm
- Peralte: d=t-d =17.5cm
- Resistencia de calculo del hormigén: feg = fo/1.5 = 25/1.5 = 16.667 N/mm?
- Resistencia de célculo del acero: fyg = fyx/1.15 = 500/1.15 = 434.783 N/mm?

My = 40206.375 N * m/m
e Momento reducido de calculo (u,):
Ha =« d%* fug
_ [40206.375] = 1000
"~ 1000 % 1752 * 16.667
e Determinacion de la cuantia mecéanica:

= 0.0788

Ug

El valor del momento reducido en el limite de tablas, cuyo valor es:

Si CA-50= fy =5000[500 MPa] = ;i =0.319 (tabla 2 Anexo 3)
Ug < Haim = 0.0788<0,319 OK!

Como g < Ug 1im NO Necesito armadura a compresion.

Se determina la cuantia mecanica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple

0 compuesta:

Si pg=0.0788 > w, = 0.0849

e Armadura necesaria:

AS:WS*bW*d*fC—d
fyd
A, = 0.0849 1000 * 175 + ~20%7 _ 560 55 mm? = 5.70 cm?
= 0. * * *—— = . =5,
s 434.783 mm cm
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e Armadura minima:
w = 0.0015 (de tabla 3 Anexo 3), de acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de

elemento estructural (Losa).
Ag min = Ws min * by * d = 0.0015 * 100 * 17.5 = 2.625 cm?

e NUumero de barras y diametro:
Como Ag > Ag i, Se adopta el mayor, la armadura es de:

A, = 5.70 cm?

A 5.70
N°parras = 2 == T = 7.26 = 8 barras
s¢10 7 x 1.02

T
8¢ 10 mm = 8« i 1.02 = 6.28cm?

As =6.28cm?
6.28 cm? > 5.70 cm?

e [Espaciamiento

__100cm _ 100cm
n 8

= cm

Para el momento positivo, se usara: @10mmc/ 12.5cm

Armadura Longitudinal para la Parte Superior
e Datos geométricos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
- Base [ancho de la losa]: bw = 100 cm
-Espesor: t=20cm
- Recubrimiento: d’=2.5cm
- Peralte: d=t-d =17.5cm
- Resistencia de calculo del hormigén: feg = fo/1.5 = 25/1.5 = 16.667 N/mm?
- Resistencia de célculo del acero: fyq = fyk/1.15 = 500/1.15 = 434.783 N/mm?

My = 47652 N *m/m

e Momento reducido de calculo (u,):
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Ha =« d%* fug
_ [47652] % 1000
Ha = 7000 1752 = 16.667
e Determinacion de la cuantia mecéanica:

= 0.0934

El valor del momento reducido en el limite de tablas, cuyo valor es:

Si CA-50= fu =5000[500 MPa] = um =0.319 (tabla 2 Anexo 3)
Uy < Hawm = 0.0934<0319 OK!

Como puy < Ugitm NO Necesito armadura a compresion.

Se determina la cuantia mecénica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple

0 compuesta:

Si ug=0.0934 - w,=0.0999

e Armadura necesaria:

As=ws*bw*d*fc—d

yd
A, =0.0999 x 1000 * 175 16.667 670.18 2 = 6.70 cm?
s 434.783 mm cm

e Armadura minima:
w = 0.0015 (de tabla 3 Anexo 3), de acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de

elemento estructural (Losa).
Ag min = Wsmin * by, *d = 0.0015 % 100 * 17.5 = 2.625 cm?

e NuUmero de barras y didmetro:
Como Ag > A .in, Se adopta el mayor, la armadura es de:

A, = 6.70 cm?

A 4.07
Nparras = —— = = 8.53 ~ 9 barras

Aspro %* 1.02

T
9¢ 10 mm = 9 = i 1.02 = 7.07cm?
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As =7.07 cm?
7.07 cm? > 6.70 cm?

e Espaciamiento

100cm _ 100 cm

=11.11cm

esp =

Para el momento negativo, se usara: @10mm c/10cm

3.5.7.6.2.Diseflio Armadura de la Armadura Transversal

Se dispondréa solo de A; i, Ya que esta solo es requerida para control del agrietamiento
por temperatura.

wg, .= 0.0015 (de tabla 3 Anexo 3), de acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de

elemento estructural (Losa).
A min = Wsmin * by * d = 0.0015 * 100 * 17.5 = 2.625 cm?

e NUumero de barras y diametro:

A 2.625
Nparras = —— = T = 5.22 = 6 barras
Aspg 7*08?

T
6 8mm = 6>|<Z>!<O.82 = 3.02 cm?
As =3.02 cm?
3.02 cm? > 2.625 cm?

e [Espaciamiento

100 cm _ 100 cm

= = 16.67
- G cm

esp =

Para la Armadura Transversal, se usara: @8mm c/15cm

Tabla N°14: Tabla de Comparacion del Calculo Manual vs el Programa CYPECAD

del Elemento Escalera.

Elemento Disefio Manual Disefio con el Variacién Respecto al
Escalera [cm?] Programa Célculo Manual [%]
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Momento
Positivo ®10mmc/12.5cm | @10mm c/15cm 16.66 %
Momento
Negativo @10mmc/10cm | @10mm c/12.5cm 20%
Armadura
Transversal | @8mm c/15cm @8mm c/20cm 0%

Tabla de Comparacién del Calculo Manual vs el Programa CYPECAD del elemento Escalera.
Elaboracion Propia

3.6. ESTRATEGIAS PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO
3.6.1. Especificaciones Técnicas

El pliego de especificaciones técnicas realizado para cada item, comprende los
siguientes puntos:
v" Definicion.
Materiales.
Herramientas y equipo.
Procedimiento para la ejecucion.

Forma de medicién.

AN N NN

Forma de pago.
Las especificaciones técnicas detalladas por cada item se encuentran en el ANEXO 5.
3.6.2.Computos Métricos

Se obtuvieron los volimenes del proyecto tomando en cuenta todos los elementos

estructurales disefiados.
Las cantidades resultantes de los computos se muestran en el ANEXO 5.
3.6.3.Precios Unitarios

El anélisis de precios unitarios se realizé en el programa de PRESCOM, tomando en

cuenta los costos directos e indirectos.

Los Formularios B-2 se muestran en el ANEXO 5.
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3.6.4.Presupuesto General

El presupuesto total de la obra se realiz6 considerando una serie de gastos,
determinados a partir del analisis de precios unitarios para todas las actividades del
proyecto. Una vez definidas las cantidades y volimenes de obras se presenta en forma
de listado, el presupuesto de cada item considerando la unidad de cada actividad, precio

unitario y el precio total.
El presupuesto Total se muestra en ANEXO 5.
3.6.5.Cronograma de ejecucion del proyecto

El Cronograma de ejecucién del Proyecto ha sido representado por el Diagrama de

Gantt utilizando el programa de Project 2016.

El Diagrama de Gantt se muestra en el ANEXO 5.
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APORTE ACADEMICO
4.1. GENERALIDADES

Debido a las condiciones de disefio arquitectonico se realizo un disefio alternativo para
la cubierta metalica, que es el de realizar el calculo de una cercha metalica disefiada
con perfiles laminados en caliente y posteriormente realizar un analisis comparativo,

técnico y econdmico de ambas alternativas.

En el siguiente capitulo se detallara la metodologia a utilizar para realizar los calculos

y el disefio de la cercha.

Para garantizar los resultados de calculo y disefio, se aplicaron las recomendaciones de

la norma AISC, normativa que es guia fundamental para el disefio.
4.2. MARCO TEORICO

Cada dia mas, los responsables del disefio de edificios y de sus estructuras han de tener
en cuenta el factor econdémico y buscar soluciones que aligeren al maximo las

estructuras, pero cumpliendo, I6gicamente con las limitaciones normativas.

El acero laminado en caliente tipicamente requiere mucho menos procesamiento que
el acero laminado en frio, lo que lo hace mucho méas barato (en el proceso de
fabricacién). Debido a que al acero laminado en caliente se le permite enfriarse a
temperatura ambiente, es practicamente normalizado-quiere decir que esta libre de

estrés interno que puede surgir de los procesos de templar o endurecer mecanicamente.

El acero laminado en caliente es ideal porque las tolerancias dimensionales no son tan
importantes como la fuerza del material en general, y porque el acabado superficial no

s una preocupacion clave.

En una estructura completa de acero se puede encontrar una combinacion entre perfiles
conformados en caliente y perfiles conformados en frio. Es usual ver perfiles W
conformados en caliente usados como columnas Yy perfiles canal conformados en frio

usados como largueros en los techos de las edificaciones 0 como vigas en claros cortos.
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4.2.1.Ventajas de una Estructura Metélica

El empleo del acero en las estructuras industriales tiene una serie de ventajas sobre
otros materiales que hace que las estructuras metalicas monopolicen la construccion de
naves industriales. A continuacion, se enumeran algunas de sus propiedades mas

destacadas:

- Las estructuras metalicas al tomar grandes deformaciones “avisan” antes de
producirse el fallo definitivo.

- El material es homogeéneo Yy la posibilidad de fallos humanos es mucho mas
reducida que en estructuras construidas con otros materiales. Lo que permite
realizar disefios mas ajustados, y por tanto mas econémicos.

- Ocupan poco espacio. Los soportes molestan muy poco, para efectos de la
distribucion interior, por lo que se obtiene buena rentabilidad a toda la
superficie construida. Los cantos de las vigas son reducidos y los anchos aun
son menores. En general las estructuras metalicas pesan poco Yy tienen elevada
resistencia.

- Las estructuras metélicas no sufren fendmenos reologicos que, salvo
deformaciones térmicas, deban tenerse en cuenta. Conservan indefinidamente
sus propiedades excelentes.

- Estas estructuras admiten reformas, por lo que las necesidades y los usos
pueden variar, adaptandose con facilidad a las nuevas circunstancias. Su
refuerzo, en general, es sencillo.

- Las estructuras metalicas se construyen de forma rapida, ya que, al ser
elementos prefabricados, en parte, pueden montarse en taller. Asimismo, tienen
resistencia completa desde el instante de su colocacion en obra.

- Al demolerlas todavia conservan el valor residual del material, ya que éste es

recuperable.
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4.2.2.Disposiciones Estructurales
4.2.2.1. Placas de Anclaje

Las placas de anclaje son elementos estructurales que se emplean para unir los soportes
metalicos a la cimentacion y que tienen como objeto hacer que la transicion del acero
al hormigon se realice sin que se sobrepasen las tensiones admisibles en este material

en ningun punto.

El material que constituye el cimiento (casi siempre hormigon) es menos resistente que
el acero, por lo que la base debe ampliar la seccion del soporte de acero hasta conseguir
una superficie adecuada de contacto con el hormigdn, para que la transmisién de

esfuerzos de uno a otro material sea lo mas uniforme posible.

La placa de anclaje debe estar sujeta al cimiento mediante unos pernos de anclaje que
gueden embebidos en el hormigoén, y que al fraguar y endurecer éste, trabajen por

adherencia.
4.2.2.2. Vigas de Celosia

Las vigas de celosia son de gran utilidad en las construcciones metalicas, especialmente
en edificaciones industriales y para grandes luces. Para luces de cierta importancia el
peso de estas vigas es inferior al de las vigas de alma llena equivalentes. El coste de
una estructura es el resultado de tres sumandos: coste del material, de la fabricacion y
del montaje. Estos ultimos, varian notablemente segun las circunstancias. EI mejor
aprovechamiento, a efectos resistentes, de las vigas de celosia con relacion a las de
alma llena, se refleja en que mientras que en una viga de alma llena las tensiones
maximas de agotamiento se alcanzaran s6lo en dos puntos de su seccion, en una barra
triangulada puede conseguirse que toda la seccion, tanto los cordones como las
diagonales se agoten uniformemente, considerandose que las barras a compresion

deben dimensionarse teniendo en cuenta el pandeo.

Las vigas de celosia suelen estar constituidas por: cordon superior, cordon inferior,
elementos de relleno (montantes y diagonales) y medios de union (cartelas, soldadura,

tornilleria, etc.). Los cordones pueden ser paralelos o no. A aquellos cuyos cordones
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son paralelos, se les llama “vigas de celosia”, mientras que las que tienen dichos
cordones inclinados, se les denomina “cerchas”. En las cerchas el cordon superior sigue
lainclinacion de la cubierta. Suelen ser estructuras ligeras, con cartelas simples y barras

constituidas por angulares, o simples T.
4.2.2.3. Correas

Las correas son las vigas en que se apoya la chapa u otro tipo de techumbre, por lo que
tienen que soportar su peso, asi como el debido a posibles cargas de nieve y viento. Se
encuentran a su vez apoyadas sobre las cerchas o los porticos, normalmente en un plano
inclinado, lo que hace tender a flectar también en el sentido de la inclinacion. Siendo

variable su separacion, dependiendo del material de cubierta, etc.
4.2.2.4. Uniones Soldadas

Un acero se considera soldable segln un grado, un procedimiento determinado y para
una aplicacion especifica, cuando mediante la técnica apropiada se pueda conseguir la

continuidad metélica de la union y ésta cumpla con las exigencias requeridas.

El material de aportacion utilizable para la realizacion de soldaduras (electrodos)
deberé ser apropiado para el proceso de soldeo, teniendo en cuenta al material a soldar
y el procedimiento de soldeo; ademas deberd tener unas caracteristicas mecanicas, en
términos de limite elastico, resistencia a traccion, deformacion bajo carga méaxima, etc.
no inferiores a las correspondientes del material de base que constituyen los perfiles o

chapas que se pretende soldar.
4.3. ANALISIS DE CARGAS

Para hacer la comparacion de Perfiles laminados en caliente vs Perfiles conformados
en frio se optd por cambiar el modelo de cercha para los perfiles laminados, buscando
esta hacer que funcione de manera mas eficiente. Las cargas analizadas en Capitulo 11
son vélidas para esta estructura, por lo tanto, si se quieren ver mas detalles de este

analisis es recomendable ver dicho capitulo.
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4.4, DISENO GEOMETRICO DE LA ESTRUCTURA CON ACERO
CONFORMADO EN FRIO

Modelo de Cercha para el Blogue Aulas:
Longitud de la Cubierta L=21.55m
Pendiente S=15%
Ancho de la Cubierta ~ a=38.40m
Longitud Inclinada L+=10.89 m
Angulo a = 8.45°
Separacion entra Cerchas b =1.92m

Figura N°62: Modelo de Cercha Adoptada para el Bloque Aulas

~~2.20m——2.20 m——2.15 m——2.15 mﬁZ.UB m——2.08 mﬁZ.IQ m——2.19m——2.16 m——2.16 mi%

PERFIL COSTANERA DOBLE 80x40x15x2
/ rPERFIL COSTANERA 60x40x10x1.8

\ _~ PERFILCOSTANERA 60x40x10x1.8
AP “om 5 PERFIL COSTANERA DOBLE 50x25x10x2

My tam,

106
l12me "

L09m 4

109m
109m

109m

109m_.

A
2.20m: - 2.20m * 215m k—yunm—.—m&\m 2.08 m

219m

N
“PERFIL COSTANERA DOBLE 60x40x10x1.8

2.19m

216m—+ 2.16 m

lustracion de la Cercha Adoptada para el Blogue Aulas. Elaboracién Propia.
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Figura N°63: Disposicion de Cerchas Adoptadas para el Bloque Aulas

Disposicion de Cerchas Adoptadas para el Bloque Aulas. Elaboracién Propia.

Modelo de Cercha para el Blogue Internado:
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PERFIL COSTANERA 60x40x10x1.8

PERFIL COSTANERA 80x40x15x2
n PERFIL COSTANERA 60x40x10x1.8

_113m™ ~11Bm.
—+ —
_—122m | 122m_

-

L NS
ez N

F—1.76 m——+—1.76 m——+—1.26 m—+—1.26 m—+—1.40 m T 1.4 1.62 m + 1.62 m—

0m—t
’H PERFIL COSTANERA 80x40x15x2
~PERFIL COSTANERA 80x40x15x2

1L2m_,

0.95m

llustracién de la cercha adoptada. Elaboracion Propia.

Figura N°65: Disposicion de Cerchas Adoptadas para el Bloque Internado

Disposicion de Cerchas

para el Bloque Internado
Esc. 1:75

Disposicion de Cerchas Adoptadas para el Internado. Elaboracion Propia.
Los perfiles seleccionados para la cubierta metalica fueron escogidos mediante tanteos,

estos cumplen todas las disposiciones de la Norma AISI - 2007.
4.5. DISENO DE LA CERCHA CON ACERO CONFORMADO EN FRIO:
4.5.1.Disefio de Miembros sometidos a flexion:

Las correas que componen la estructura son de perfil C Costanera que al actuar como
vigas que unen a las cerchas metalicas y dan estabilidad son sometidas a esfuerzos de

flexién por lo que se debe verificar a flexion.
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Disefio de Correa

Para 10 tramos

Separacion de correas: 10.90/10=1.09 m

Para cada situacion de proyecto y estado limite los coeficientes a utilizar seran:
E.L.U. de rotura. Acero conformado: AISI - 2007 (LRFD)

Tabla N°15: Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para la correa.

Barra N28/N59

Perfil: CF-60x40x10x1.8

Material: Acero ( ASTM A 36 36 ksi )

Nudos Caracteristicas mecanicas

Longitud| ¢ wlim]L@ [ @], @

InicialFinal| (M) Are? L IY T g Yg
(cm?2) (cm4)|{(cm4)|(cm4)}|(mm)|(mm)

N28 |N59| 1.920 | 2.64 (15.65| 5.56 | 0.03 |-5.20| 0.00
Notas:

¥
(1) Inercia respecto al eje indicado
| (2) Momento de inercia a torsién uniforme
I=m (3) Coordenadas del centro de gravedad
| Pandeo Pandeo lateral
. Plano ZX Plano ZY Ala sup. Ala inf.
SreHE---x B 1.00 1.00 0.00 0.00
I L 1.920 1.920 0.000 0.000
—J Ch 1.000 1.000 - -
! Cp - 1.000

Notacidn:
B: Coeficiente de pandeo
L, Longitud de pandeo (m)
C,, Coeficiente de momentos

C,: Factor de modificacion para el momento critico

Tabla de las Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para la correa. Elaboracion Propia.
Para més informacion acerca de las caracteristicas geométricas del perfil elegido (Ver
ANEXO 4)

Perfil Costanera 60x40x10x1.8
xyij | Luz de Calculo de Correa =1.92 m

A 409 m. | Jyx Pendiente Cubierta p = 15 % [a=8.45]

1) Determinacion de los parametros de la seccion transversal necesarios para
determinar la resistencia de disefio a flexion.

e Moddulo resistente elastico de la seccion efectiva Sex.
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I, 15.65cm*
Sex =—=———""=522cm
y 3cm

3

e Momento de inercia de la parte comprimida de la seccion con respecto al eje
baricéntrico paralelo al alma, utilizando la seccion bruta.

I 5.56 cm*
I, = —T=2.78cm4

ye = 5~
2) Resistencia de Disefio a Flexion

a) Para viga lateralmente arriostrada en forma continua (articulo C.3.1.1)

Se determina la resistencia nominal sélo en base a la iniciacion de la fluencia
(Procedimiento 1) pues suponemos que la viga no va a estar lateralmente
arriostrada en forma continua, (formara parte de una cubierta con arriostramientos
discretos). Por ello, al estar sometida a pandeo lateral no podra considerarse la

reserva de capacidad flexional inelastica (Procedimiento I1).

De acuerdo a lo determinado en 1) la seccién es totalmente efectiva. Siendo la
seccion transversal simétrica con respecto al eje de flexién en ambas fibras

extremas (comprimida y traccionada) se alcanza Fy.
M, =S, .F,
M, =5.22x250x 1073 =1.305 KNm
b) Resistencia al pandeo lateral torsional (articulo C.3.1.2.1)

Se aplican las directivas del articulo indicado pues el perfil se utilizard con
arriostramientos discretos, flexando alrededor del eje fuerte y su ala traccionada no

estara unida al revestimiento.

e Determinacion del Momento Critico a pandeo lateral (M)
- Momento critico elastico a pandeo lateral (Me) segun el articulo C.3.1.2

(Seccion de simetria simple; flexion alrededor del eje de simetria).

C, = 125 Mmix (Ec. C.3.1.2.1-11)

2.5 Mingx+3 Mg+4 Mg+3 M¢

C, = 1.66
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o = m2E
ey (KyLy/Tx)Z
m2x200000

= = 112.77 MP
Pey = (1x192/1.45123)2 ¢

(K¢Le)?

1

_ m2x200000x48.3
O =— -
2.636x4.55

[79344x0.0297 +
(1%192)2

] = 90.541 MPa

Momento Critico Elastico

(Ec. C.3.1.2.1-9)

[G] + ZECw) (Ec. C.3.1.2.1-10)

M, = Cy1,A,/0cy0; (Ec. C.3.1.2.1-6)

M, = 1.66x45.514v112.77x90.541 = 1.9882 KNm

Como M. cumple con la condicion de la siguiente expresion 2.78 M, > M, >

0.56My , se debe calcular:

M.=2M, (1 - 1°My) (Ec. C.3.1.2.1-3)

36M,

M, =118 KNm

e Determinacion de la Resistencia de Disefio a pandeo lateral torsional

_ ScMc

M, = (Ec. C.3.1.2.1-1)

Sf
@, = 0.90

Sc = S¢= Sx por ser la seccion totalmente efectiva.
M; =090x1.179 = 1.061 KNm
Demanda de la Combinacion de Cargas: M,. = 0.78 KNm
Por lo tanto: 0.78 KNm < 1.061 KNm oK1
3) Resistencia Disefio a flexion y compresion combinados:

El elemento elegido debe verificar la siguiente expresion:

Py Myx
OcPn  DpMpxy  OpMnpy

+ W < 1.0 (Ec. C.5.2.2-3)
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La norma permite usar la anterior ecuacion porque se cumple la siguiente expresion:

Py

e <0.15

A continuacion, se calcularan diferentes expresiones para poder obtener Php:

e Fc lamenor de las tensiones de pandeo elastico flexional, torsional y torsional

flexional determinadas de acuerdo con las Secciones C4.1 a C4.3.

C4.1 Secciones no sometidas a pandeo torsional ni a pandeo torsional flexional

F, = o) (Ec. C.4.1-1)
2

Fox = -~ =317.23 MPa
(a25)
2

F,, = 22299990 _ 112.27 MPa

y (1*192)
1.448

C4.2 Secciones con simetria doble o simetria simple sometidas a pandeo torsional 0 a

pandeo flexional torsional

F, = % [(Oex + 6) — v/ (Oex + 01)2 — 4B0ox0:] (Ec. C4.1-1)

1
€ 7 2x0.987

\/(317.23 +90.54)2 — 4x0.987x317.23x90.54] =79.38 Mpa

[(317.23 +90.54) —

C4.3 Secciones no simétricas
La comprobacion de la Seccion C4.3 no procede.

e Fnse determina de la siguiente manera:

A= |7 (Ec. C.4.4)
A, = 20— 1.775 = como A, > 1.5
79.38
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0.877

F,= [7] E, (Ec. C.4.3)

0.877
F, = |-22| x250 = 69.62 MPa

e Resistencia Axial Nominal, Py, se debe calcular de la siguiente manera:

B, =A.F, =  para¢,. = 0.85 (Ec.C.4.1)
P, = 264.65x69.62 = 18.425 N = 18.43 KN

Volviendo a la Primera Expresion planteada:

Py My Muy < 1 0
OcPn  OpMpxy  OpMpy —

Donde: M, [Resistencia nominal a flexién alrededor del eje X] = 1.18 KNm
M,y[Resistencia nominal a flexion alrededor del eje Y] = 0.53 KNm
P,[Resistencia nominal a compresion] = 18.43 KNm

M, [Resistencia a flexién requerida respecto al eje X] = 0.78 KNm
M,y[Resistencia a flexién requerida respecto al eje Y] = 0.09 KNm

P,[Resistencia a compresion requerida] = 0.02 KN

0.02 0.78 0.09
<10
0.85x18.43 = 0.90x1.18 = 0.90x0.53

0924 <1.0 = 093 <1.0 oKl
Verificacion de la Flecha

La verificacion de las deformaciones en el elemento, se realizara usando la envolvente

que brinda el programa para obtener la flecha maxima.
Dando los siguientes resultados de deflexion:
f =5.603mm

La limitacién de la deflexion en este tipo de elemento segun la normativa se calcula de

la siguiente manera:
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L=192m

L
fmax = 300 0.64 cm = 6.4mm

Se verifica la siguiente condicion:

f < fmax

5.603 mm < 6.4 mm

OK CUMPLE

Figura N°66: Correa mas Solicitada y Disefiada

lustracion del Elemento Correa mas Solicitada. Elaboracién Propia.

4.5.2.Disefio del Cordon Inferior (elemento sometido a compresion)

Las comprobaciones de disefio se realizaron para el elemento compuesto entre los

nodos N39-N40.
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Tabla N°16: Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para el Cordon

Inferior.

Perfil: CF-60x40x10x1.8, Doble en cajon soldado (Corddn discontinuo)
Material: Acero ( ASTM A 36 36 ksi )

Mudos Caracteristicas mecanicas
Longitud | ; (1) (1) (2)
Inicial | Final (m) Arei L IY It
(cm2) (cm4) | (cm4) | (cm4)
N39 |N40| 2.190 | 5.29 |31.30|44.69| 0.06
Notas:

(1) Inercia respecto af eje indicado
(2) Momento de inercia a torsién uniforme

Pandeo Pandeo lateral
. Plano ZX Plano Z¥ | Ala sup. | Alainf.
N T 1.00 1.00 0.00 0.00
Ii L, 2.190 2.190 0.000 0.000
| C 1.000 1.000 - -
Cp - 1.000
Notacidn:

J: Coeficiente de pandec
L Longitud de pandeo (m)

C,,: Coeficiente de momerntos

C,’ Factor de modificacidn para el momento critico

Tabla de las Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para el Cordén Inferior.
Elaboracion Propia.

Para mas informacion acerca de las caracteristicas geométricas del perfil elegido (Ver
ANEXO 4)

1) Disefio a Compresion:

El elemento elegido debe verificar la siguiente expresion:
P, = AF, (Ec. C.4-1)

A continuacion, se calcularan diferentes expresiones para poder obtener Fn:

e F. la menor de las tensiones de pandeo elastico flexional, torsional y torsional

flexional determinadas de acuerdo con las Secciones C4.1 a C4.3.

C4.1 Secciones no sometidas a pandeo torsional ni a pandeo torsional flexional

(Ec. C.4.1-1)
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m2x200000

Fox = ——5"=243.23 MPa
(5a7)
2

F,, = 22299990 _ 348.04 MPa

)
C4.2 Secciones con simetria doble o simetria simple sometidas a pandeo torsional 0 a
pandeo flexional torsional

La comprobacion de la Seccidén C4.2 no procede.

C4.3 Secciones no simétricas

La comprobacidn de la Seccion C4.3 no procede.

e Fnse determina de la siguiente manera:

A= |+ (Ec. C.4.4)
(= | =1.014 = comoid.<1.5
243.23
2
F, = [0.658% ]Fy (Ec. C.4.2)

F, = [0.6581°1%|x250 = 162.57 MPa
Volviendo a la Primera Expresion planteada:
P, =A.F, = para ¢, = 0.85
P, =527.105x162.57 = 85691.46 N = 85.69 KN

e Resistencia de Disefio
Py = ¢ch, = P, = 0.85x85.69 = 72.84 KN
Demanda de la Combinacion de Cargas: Py, soticitacion = 50.71 KN
Por lo tanto: 50.71 KN < 72.84 KN oK
2) Resistencia Disefio a flexion y compresion combinados:

El elemento elegido debe verificar las siguientes expresiones:
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Py + CrnaxMusx + CmyMuy <1.0 (Ec. C.5.2.2-1)

DcPn DpMnpxay Qanyay

Pu g M g My 99 (Ec. C.5.2.2-2)

BcPno  BpMpx  BpMpy —

¢ Resistencia de Disefio alrededor del eje X
Mpy = Sex - Fy
M,,=11.19x250x 1073 = 2.798 KNm

e Resistencia de Disefio alrededor del eje Y
M,, =S, .F,
M,, = 10.466 x 250 x 1073 = 2.62 KNm

m2El

2E1
Pp, = ——_ =129.19 KN
BT (kyLy)
a,=1- % =0.72
1 _ P _
a, = e = 0.61

Volviendo a la Primeras Expresiones planteadas:

Py CrxMuyx + CmyMuy S 10
DcPn DpMnpxay Qanyay

P, M. M.
X 2E -~ < 1.0
@cPno OpMnx  DpMny

Donde:
M, [Resistencia nominal a flexion alrededor del eje X] = 2.798 KNm

M, [Resistencia nominal a flexién alrededor del eje Y] = 2.62 KNm

P,[Resistencia nominal a compresion] = 85.69 KNm

P, [Resistencia nominal a compresién] = 131.78 KNm
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M, [Resistencia a flexién requerida respecto al eje X] = 0.18 KNm
M, [Resistencia a flexion requerida respecto al eje Y] = 0.0011 KNm

P,[Resistencia a compresioén requerida] = 50.71 KN

50.71 0.85x0.18 0.85x0.0011

<1.0
0.85x85.69 0.90x2.798x0.72 0.90x2.62x0.61
0.781 < 1.0 = 078 < 1.0 oK!!
50.71 0.18 0.0011 <1.0

0.85x131.78 0.90x2.798 0.90x2.62 —

0.525<1.0 = 053<1.0 oK

Figura N°67: Elementos del Corddn Inferior mas Solicitado y Disefiado.

VA A4

lustracion de los Elementos del Cordén Inferior mas Solicitado y Disefiado. Elaboracion Propia.

4.5.3.Disefio del Cord6n Superior (elemento sometido a traccion)

Las comprobaciones de disefio se realizaron para el elemento compuesto entre los
nodos N33-N53.
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Tabla N°17: Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para el Cordon

Superior.

Perfil: CF-80x2.0, Doble en cajon soldado (Cordén continuo)
Material: Acero ( ASTM A 36 36 ksi )

Nudos Caracteristicas mecanicas
Longitud | ; (1) (1) (2)
Inicial |Final|  (m) | A3 | L™ 1 L ) e
(cm?)|(cm4) | (cm4) | (cm4)
N33 |N53| 1.092 | 7.03 |69.85|61.35|96.51
Notas:

(1) Inercia respecto al eje indicado
(2) Momento de inercia a torsién uniforme

Pandeo Pandeo lateral
Plano ZX Plano Z¥ | Ala sup. | Ala inf.
- —«| B 1.00 1.00 0.00 0.00
LK 1.092 1.092 0.000 0.000
C,| 1.000 1.000 - -
Cy - 1.000
Notacidn:

f: Coeficiente de pandeo
L, Longitud de pandeo (m)

C.: Coeficiente de momentos

C,: Factor de madificacidn para el momento critico

Tabla de las Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para el Cordon Superior.
Elaboracion Propia.

Para més informacion acerca de las caracteristicas geométricas del perfil elegido (Ver
ANEXO 4)

1) Resistencia de Disefio a Flexion

a) Paraviga lateralmente arriostrada en forma continua (articulo C.3.1.1)

M, =S, .F,

M, =17.51x250x 1073 = 4.38 KNm

M; =095x438=416 KNm

Demanda de la Combinacion de Cargas: M, = 2.38 KNm

161



Por lo tanto: 238KNm < 4.161 KNm oK1
2) Resistencia Disefio a flexion y compresion combinados:

El elemento elegido debe verificar las siguientes expresiones:

P CrxM CmyM
U maxux my™uy <1.0 (EC C522'1)
@cPn OpMpxQy (Z)anyay

Pu | Mux | Muy 40 (Ec. C.5.2.2-2)

OcPno  BpMnx  BpMny

¢ Resistencia de Disefo alrededor del eje X
My, = Sey . F,
M,, =17.51x250x 1073 = 4.38 KNm

¢ Resistencia de Disefo alrededor del eje Y
M,, =S, .F,
M,,, = 15.364x 250 x 1073 =3.84 KNm

m2El

PEx = m = 27938 KN
mw2El
Pry = oy = 245.16 KN
a,=1- :T" = 0.86
a,=1--% =084
Py

Volviendo a la Primeras Expresiones planteadas:

Py CrmaxMuyx CmyMuy <1.0
BcPn OpMnxay OpMnyay -

P M. M
~ o 2 < 1.0
®CPTIO Q)anx Qany

Siendo la seccion con el ala comprimida rigidizada el factor de resistencia es @, =
0,95
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Donde:

M, [Resistencia nominal a flexion alrededor del eje X] = 4.38 KNm
M,y [Resistencia nominal a flexion alrededor del eje Y] = 3.84 KNm
P,[Resistencia nominal a compresion] = 129.73 KNm

P, [Resistencia nominal a compresién] = 131.78 KNm

M, [Resistencia a flexién requerida respecto al eje X] = 2.38 KNm
M, [Resistencia a flexion requerida respecto al eje Y] = 0.03 KNm

P,[Resistencia a compresion requerida] = 39.27 KN

39.27 0.85x2.38 0.85x0.03 10

0.85x129.73 = 0.95x4.38x0.86  0.95x3.84x0.84 —

09297 < 1.0 = 093<1.0 oK1
39.27 2.38 003 _ 49

0.85x131.78 = 0.95x4.38  0.95x3.84

0931 <1.0 = 093<10 oK1

Figura N°68: Elemento del Cordon Superior Disefiado

A N W = L L

il 4

llustracién del Elemento del Cord6n Superior Disefiado. Elaboracién Propia.

4.5.4.Disefio de Uniones Empernadas y Placa de Apoyo

La placa de base es de acero A36, el esfuerzo de disefio en el area de apoyo de la viga

de Hormigdén Armado es mucho menor que la correspondiente a la base de acero de
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una viga, cuando las barras metalicas se apoyan en la columna o viga es necesario que
la carga puntual se distribuya en el area suficiente para evitar que se sobre esfuerce el
hormigon, la carga se transmite a través de la placa de acero que esta ligada a la viga

con 4 pernos. Se calculara para la mayor reaccion.

Pu=Ry =7.12 KN
Fc= 25 N/mm?
b. = 0.65
Ao PU(soticitado)
6 085 * f'c
_ 7.12+1000
0.65 * 0.85 * 25
A =515.48 mm? = 5.15cm?
- Area adoptada
N=20cm B=10cm

- Espesor de la placa
Fy= 250 N/mm? n=m=3cm

Figura N°69: Forma de la Placa y Distribucion de los Pernos.

o|  oml

N

llustracion de Forma de la Placa y Distribucién de los Pernos. Elaboracién Propia.

Debido a que la placa sera cuadrada, por lo tanto,n=m =3 cm

. 2Pu
= *
m 09«Fy+«B=x*N
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a0 2 % 7.12 * 1000 0
= * = 1.
0.9 = 250 * 100 = 200 mm

El espesor de la placa de apoyo sera de 3 mm.
Pernos de anclaje

Los pernos de anclaje se deben disefiar de tal manera que resistan las cargas de la

estructura que llegan a las vigas.
- Area adoptada
®=0.75

Ag = PU(solicitado)/4
g 0%0.85%fu

_ 7.12%1000/4

=———"'" =698 mm?
0.75%0.85%400

2

2
6.98=% = d =2.98 mm

Se optard por 4 pernos de alta resistencia A 325 de didmetro 1/2” igual a 12 mm

establecido como minimo por norma.
- Longitud del perno

Las precauciones propuestas por los autores Res Shipp y Haninger sugieren basados en
la normativa una tabla. Segun el tipo de acero utilizado las mininas distancias a las que

se deben embeber o anclar los pernos segin la siguiente tabla.

Tabla N°18: Distancia Minima de Anclaje

Bolt Type Minimun Embedded length Minimun Embedded

Meterial Edge Distance
A307. A36 12d 5d >4 in
A325. A449 17d 7d>4in
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Tabla de la Distancia Minima de Anclaje. Recuperado de Disefio de Estructuras de Acero LRFD Mc

Cormac.

Segun el tipo de acero utilizado las minimas distancias a las que se deben anclar son:
Largo libre del perno = Lbf

Lbf = 8*d

Largo embebido efectivo = Lbe

Lbe = 12*d

Largo efectivo = Lb

Lb= Lbf + Lbe

Figura N°70: Detalle de la Union Empernada.

PERNO DE
ANCLAJE @ 12 mm 0.20 mperfil doble Costanera
}—J:' 60x4A0x10x1.8
PLANCHA Iﬂln Ularlnxzu
METALICA ] gira
3mm
. [7 0.25m

lHustracion del Detalle de la Union Empernada. Elaboracion Propia.
Por lo tanto:

Lbf = 8*d = 8*12mm = 96mm
Lbe =12 * 12mm = 144mm
Lb = Lbf + Lbe = 96mm +144mm = 240 mm = 24 cm

La longitud que se optara para el perno sera de 25 cm.
- Disefo por aplastamiento de la placa

Py, =240* @*xdpxt=* oy
Donde:

P, = Fuerza maxima axial por aplastamiento
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t = espesor de la placa

dp = Didmetro del perno

oy = Esfuerzo a la tension del acero o material de la plancha [A36]

¢ = Factor de reduccion al aplastamiento para agujeros estandar [0.75]
Py =2.40%0.75% 12 * 3 400 = 25920 N

7.12 % 1000

25920 N > >

25920 N > 3560 N 0.K.Cumple!

4.6. DISENO GEOMETRICO DE LA ESTRUCTURA CON ACERO LAMINADA
EN CALIENTE

Modelo de Cercha para el Bloque Aulas:
Longitud de la Cubierta L=21.55m
Pendiente S=15%
Ancho de la Cubierta  a=38.40m
Longitud Inclinada L+=10.89 m
Angulo a = 8.45°
Separacion entra Cerchas b =3.84 m

Figura N°71: Modelo de Cercha Adoptada para el Bloque Aulas laminada en caliente

ﬁ_i-)i_i E— ~ ‘
418 m

lustracion de la Cercha Adoptada laminada en caliente. Elaboracion Propia.
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Figura N°72: Disposicion de Cerchas Adoptadas para el Bloque Aulas

Disposicion de Cerchas Adoptadas para el Blogue Aulas. Elaboracién Propia.

Los perfiles seleccionados para la cubierta metalica fueron escogidos mediante tanteos,

estos cumplen todas las disposiciones de la norma ANSI/AISC 360-05.

~

4.7. DISENO DE LA CERCHA CON ACERO LAMINADA EN CALIENTE:

4.7.1.Disefio de Miembros sometidos a flexion:

Disefio de Correa

Para 8 tramos

=1.36m

10.90/8

Separacion de correas:

te los coeficientes a utilizar seran:

imi

Ve

Para cada situacion de proyecto y estado |

E.L.U. de rotura. Acero laminado: ANSI/AISC 360-05.

Las caracteristicas geométricas de estos se presentan a continuacion:
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Tabla N°19: Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para la Correa.

Perfil: UPN 80
Material: Acero (A36)

Nudos Caracteristicas mecanicas

Longitud| 1 W [to]1@ [ @], @
Tnicial|Final] (m) Arei L Iy Ty X3~ | Vg

(cm?2) (ecm4) |(ecm4)|(cm4)|(mm)|(mm)

¥ N10 |N34| 3.750 (11.00(106.00|/19.40( 2.20 |-8.00| 0.00
Notas:

! (1) Inercia respecto al efe indicado
1 (2) pomento de inercia a torsidn uniforme

i (2) coordenadas del centro de gravedad

' Pandeo Pandeo lateral

'_'—H}_'_'X Plano ZX Plano ZY Ala sup. Ala inf.

! B 0.65 1.00 0.00 0.00
. — Le 2.438 3.750 0.000 0.000

! Cy - 1.000

Notacién:
B Coeficiente de pandeo
L Lengitud de pandeo (m)

C,: Factor de modificacion para el momento critico

Tabla de las Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para la Correa. Elaboracion Propia.

Para mas informacidn acerca de las caracteristicas geométricas del perfil elegido (Ver
ANEXO 4)

1) Disefio a Flexion en el Eje X:
Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:
M, = ¢pM,
A continuacion, se calcularan diferentes expresiones para poder obtener Mp:

La resistencia nominal de flexion, My, debe ser el menor valor obtenido de acuerdo con

los estados limites de fluencia (momento plastico) y pandeo lateral-torsional.

e Fluencia
M, =M, =F,Z,x1073 (Ec. F2-1)
M, =M, = 250x31.968x1073 = 7.992 KNm

e Pandeo Lateral — Torsional

a) Cuando Ly < Ly,el estado limite de pandeo lateral-torsional no aplica
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E
L, = 1.76r, \/F:y (Ec. F2-5)

L, = 1.76x14 /% =696.92mm =0.7m

L,=375m
3.75m<0.7m  No Cumple!!!

b) Cuando L, <L, < L,,, el estado limite de pandeo lateral-torsional no aplica

2 2
L, = 1.957, o.fpy jS’; + \/ (S’;) +6.76 (222) (Ec. F2-6)

Tis = I _ 1566 mm

=@\/£=1.20
2 | Cw

L.=552m
0.7m<3.75m<5.52m OK..Cumple!!!
M, =C, [Mp — (M, — 0.7E,S,) (i”‘i”)] <M, (Ec. F2-2)
r—Lp

M, = 7.93 KNm
Volviendo a la Primera Expresion planteada:
M, = ¢, M, = para ¢p, = 0.90
M, =09x793 =7.14 KNm
Demanda de la Combinacion de Cargas: M, soticitacion = 3-81 KNm
Por lo tanto: 3.8l KNm < 7.14 KNm oK1
2) Resistencia Disefio a flexion y compresion Axial combinadas:

El elemento elegido debe verificar las siguientes expresiones:
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PropMey My <900 (Ec.H1-1b)

2P; My Mcy
¢ Resistencia de Disefio alrededor del eje X
M, =7.14KNm
¢ Resistencia de Disefio alrededor del eje Y
M., =2.64 KNm
e Resistencia de Disefio a Compresion Axial segun Capitulo E
P.=56.64 KN

Volviendo a la Primera Expresion planteada:

P. M M.
L 4+ =4+ 2 <1.0
2P My Mcy

Donde:

M., [Resistencia de disefio a flexion en el eje fuerte] = 7.14 KNm
M., [Resistencia de disefio a flexion en el eje débil | = 2.64 KNm
P.[Resistencia de diseilo a compresion] = 56.64 KN

M, [Resistencia a flexion requerida en el eje fuerte] = 3.81 KNm
M, [Resistencia a flexion requerida en el eje débil] = 0.54 KNm
P.[Resistencia a compresion requerida] = 0.27 KN

0.27 3.81 0.54
——+—+—<1.0
2x56.64 7.14 2.64

0741 <1.0 = 0.741<1.0 oK1
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Figura N°73: Correa més Solicitada y Disefiada

lHustracion del Elemento Correa més Solicitada. Elaboracién Propia.

4.7.2.Disefio del Cordon Inferior (elemento sometido a compresion)

Las comprobaciones de disefio se realizaron para el elemento compuesto entre los
nodos N125-N126.

Tabla N°20: Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para el Cordon
Inferior.

Perfil: L64x64x4.8, Doble en T unién soldada (Cordén discontinuo)
Material: Acero (A36)

Nudos Caracteristicas mecanicas
Longitud ¢ MW@, @], @
Area | I IY I, Xg Yg

Iniciall Final | (m) 2
(cm2) (cm4)|(cm4)|(cm4)|(mm)| (mm)
N125|N126| 4.150 |11.64(45.40|81.46| 0.88 | 0.00 |-14.15
Notas:
(1) Inercia respecto al eje indicade
. (2) Momento de inercia a torsién uniforme
. (3) coordenadas del centro de gravedad

Pandeo Pandeo lateral
S i —x Plano ZX Plano ZY Ala sup. Ala inf.

, B 0.65 0.65 0.00 0.00
L 2.698 2.698 0.000 0.000
Cy - 1.000

MNotacidn:
B: Coeficiente de pandeo
L, Longitud de pandeo (m)

C,: Factor de madificacidn para ef momento critico
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Tabla de las Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para el Corddn Inferior.
Elaboracion Propia.

Para mas informacidn acerca de las caracteristicas geométricas del perfil elegido (Ver
ANEXO 4)

1) Disefio a Compresion en el eje mayor:
Para el disefio a compresion se debe satisfacer el siguiente criterio:
P.= ¢.B,
A continuacion, se calcularan diferentes expresiones para poder obtener Ph:

La resistencia nominal compresion, P, debe ser el menor valor obtenido de acuerdo
con los estados limites que aplican pandeo por flexion, pandeo torsional, y pandeo

flexo-torsional.
e Pandeo por Flexion
P, =F,4, (Ec. E3-1)

m2E

F,=Z% (Ec. E3-4)

(5
F, = 104.01 MPa

La tension de pandeo por flexion, se determina como:

b) Cuando >4 71\/E
r F

y

F,. = 0.877F, (Ec. 3-2)

E — 0.65x4150 = 137.74

r 19.6

4.71 /M — 133.22
250

Por lo tanto:

137.74 = 133.22 OK..

F,. = 0.877 x 104.01 = 91.217 MPa
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P, = FoAg
P, =91.217x1164 = 106.18 KN
Volviendo a la Primera Expresion planteada:
P. = ¢.P, = para ¢, = 0.90
P. = 0.9x106.18 = 95.55 KN
Demanda de la Combinacion de Cargas: Py, soticitacion = 76-78 KN
Por lo tanto: 76.78 KN < 95.55 KN oK1
2) Resistencia Disefio a flexion y compresion Axial combinadas:

El elemento elegido debe verificar las siguientes expresiones:

PropMe By 2900 (Ec.H1-1b)
2P¢  Mcx Mgy

e Resistencia de Disefio alrededor del eje X
M, =2.16 KNm

e Resistencia de Disefio alrededor del eje Y
M., =4.59 KNm

¢ Resistencia de Disefio a Compresion Axial segun Capitulo E
P.=95.33 KNm

Volviendo a la Primera Expresion planteada:

M
&+§<M+ﬂ>sl_o
Pc 9\Mcgx Mcy

Donde:
M_.[Resistencia de disefio flexion en el eje fuerte ]| = 2.16 KNm
M.y [Resistencia de disefio flexion en el eje débil | = 4.59 KNm

P.[Resistencia de diseilo a compresion] = 95.33 KN
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M, [Resistencia a flexion requerida en el eje fuerte] = 0.33 KNm
M, [Resistencia a flexién requerida en el eje débil] = 0.0 KNm

P.[Resistencia a compresion requerida]l = 76.78 KN

76.78 8033 = 0
95.33 S(E + E) =10
094<1.0 = 094<1.0 oK1

Figura N°74: Elemento del Corddn Inferior Disefiado

; \.,I P — e e .
\/L l/\/\‘/l/ \\

[1T]

= f\l\‘/ll/ N

|

llustracién del Elemento del Cordén Inferior Disefiado. Elaboracién Propia.

4.7.3.Disefio del Cord6n Superior (elemento sometido a traccion)

Las comprobaciones de disefio se realizaron para el elemento compuesto entre los
nodos N22-N124.

Para més informacion acerca de las caracteristicas geométricas del perfil elegido (Ver
ANEXO 4)
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Tabla N°21: Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para el Corddn
Superior.

Perfil: IPN 120
Material: Acero (A36)

Nudos ) Caracteristicas mecanicas
y Longitud = L0 | Lo | L2
l:l'l"l]l rea X ¥ t

Inicial| Final (em2)| (em4) |(ema)| (cma)
MN22 |N124| 2.22 |14.20|328.00|21.50| 2.71

MNotas:
U Inercia respecto al eje indicado
2l Momento de inercia & torsion uniforme

Pandeo Pandeo lateral
X Plano ZX Plano ZY | Ala sup. | Ala inf.
B 1.58 0.65 0.00 0.00
L 1.356 0.559 0.000 0.000
' Co - 1.000

Notacidn:
B Coeficiente de pandeso
Ly Longitud de pandeo (m)
Cy: Factor de modificacidon para el momento critico

Tabla de las Caracteristicas Geométricas del Perfil seleccionado para el cordén Superior.
Elaboracion Propia.

1) Disefio a Flexion en el Eje X:
Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:
M, = ¢pM,
A continuacion, se calcularan diferentes expresiones para poder obtener Mp:

La resistencia nominal de flexion, My, debe ser el menor valor obtenido de acuerdo con

los estados limites de fluencia (momento plastico) y pandeo lateral-torsional.

e Fluencia
M, =M, =F,Z,x107° (Ec. F2-1)
M,=M,= 250x66.23x1073 = 16.44 KNm

e Pandeo Lateral — Torsional

a) Cuando L, < Ly,el estado limite de pandeo lateral-torsional no aplica
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E
Lp = 1.76ry\/F:y

L, = 1.76x13.312 | ==

250

=662.68mm =0.663m

L,=222m
222m<0.663m No Cumple!!!

b) Cuando L, <Lj < L,

L, = 1.957 0.7Epy \/Si}clo 1+ \/(Siiclo)z + 6.76 (O-Z_Fy>2

= o 15.72 mm

T =

X

=@\/£=1.00
2 | Cw

L.=310m
2.22m<0.663m<3.10m NO Cumple!!!

¢) Cuando L, <L,

2.22m < 3.10m OK..Cumple!!!

M, = F, Sy < M, (Ec. F2-3)

Fop = Eﬁif J 1+ 0.078;—20 (ij)2 (Ec. F2-4)
Tts

F., = 302.86 MPa
M, =302.86 x 57040 < M,

M, =1728KNm<M,  NO Cumple!!!

Ya que el valor de M,, es menor se debe tomar dicho valor.

Volviendo a la Primera Expresion planteada:

(Ec. F2-5)

(Ec. F2-6)
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M, = ¢pp,M, = para ¢p, = 0.90
M, = 0.9x16.44 = 14.8 KNm
Demanda de la Combinacion de Cargas: My, colicitacion = 10.67 KNm
Por lo tanto: 8.84 KNm < 14.8 KNm oK1
2) Resistencia Disefio a flexion y compresion Axial combinadas:

El elemento elegido debe verificar las siguientes expresiones:

i(1.5 —05 i) + (M—)2 <1.0

cy cy bMcx
e Resistencia de Disefo alrededor del eje X
M, = 13.28 KNm
e Resistencia de Disefio a compresién segun Capitulo E

P., =182.37 KN

Volviendo a la Primera Expresion planteada:

i(1.5 —05 PP—) + (M—)2 <1.0

cy cy pMcx

Donde:
M, [Resistencia de disefio a flexion | = 13.28 KNm
P.y[Resistencia de disefio a compresién axial | = 182.37 KN
M,[Resistencia a flexion requerida en el eje fuerte] = 8.84 KNm

P.[Resistencia a compresion axial requerida] = 78.19 KN

22 (15-05 ) + (22 )2 <1.0

182.37 182.37 1.2%13.28

0.859<1.0 = 086 <1.0 oK

(Ec.H1-1b)
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Figura N°75: Elemento del Cord6n Superior Disefiado

lHustracion del Elemento del Corddn Superior Disefiado. Elaboracién propia.

Las comprobaciones de los elementos a flexién y compresion estan adjuntas en el

Anexo 4.

4.8. ANALISIS COMPARATIVO

4.8.1.Econdmicamente

Para poder realizar un andlisis coherente desde el punto de vista econémico se hizo una

investigacion de mercado, de los perfiles que se encuentran a la venta para que estos

puedan ser usados en el disefio.

Tabla N°22: Cantidades en [m] de Perfiles necesarios para la Estructura Metélica

Laminada en Caliente:

Tipo de Longitud Precio Unitario Costo Total
Perfil Total
IPN 120 261.435m 1.238,88 Bs Barrasde 12 m 26990.55
Bs
Angular 2 517.2m 201.14 Bs Barras de 6 m 17338.27
1/27x2 Bs
1/2”x3/8
Angular 552.432 m 192.10 Bs Barras de 6 m 17687.03
27x27x3/16 Bs
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956,79 Bs Barras de 12 m 53733.73

UPN 80 673.925 m
Bs

Costo Total [Incluyendo un 10% | 127324.54
de perdidas] Bs

Tabla de Cantidades en [m] de Perfiles necesarios para la Estructura Metalica Laminada en
Caliente. Elaboracion Propia.

Tabla N°23: Cantidades en [m] de Perfiles necesarios para la Estructura Metélica

Conformada en Frio:

Tipo de Longitud Precio Unitario para Barras de | Costo Total
Perfil Total 6m

CF-60x1.8 1948.438 m 97.23 Bs 31574.438
Bs

CF-80x2.0 958.6 m 137.04 Bs 21894.424
Bs

CF-50x2.0 862.104 m 88.40 Bs 12701.67
Bs

Costo Total [Incluyendo un 10% | 72787.6 Bs
de perdidas]

Tabla de Cantidades en [m] de Perfiles necesarios para la Estructura Metalica Conformada en Frio.
Elaboracion Propia.

Tabla N°24: Comparativa de costos entre Estructura Metélica Conformado en Frio y

Estructura Metalica Laminado en Caliente:

Tipo de Estructura Costo Total Diferencia en %
Estructura Metalica 71454.27 Bs

Conformado en Frio 42 8%
Estructura Metalica 127324.54 Bs

Laminado en Caliente

Tabla Comparativa de costos entre Estructura Metélica Conformada en Frio y Estructura Metalica
Laminada en Caliente. Elaboracion Propia.
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Podemos decir que, desde el punto de vista econémico, ya una vez realizado el disefio,
es que la estructura Metélica Conformada en Frio es 42.8% de menor costo respecto
a la Estructura Metalica Laminada en Caliente. Para realizar esta comparacion solo se

tuvieron en cuenta los materiales de la Estructura Metélica.

Donde realizar 1 m? en estructura Metélica Conformada en Frio tiene un costo de
86.15Bs mientras que una estructura Metélica Laminada en Caliente tiene un costo de
153.51Bs.

4.8.2. Técnicamente

Desde el punto de vista Técnico la estructura metéalica Laminada en Caliente es méas
pesada con respecto a la estructura Metélica Conformada en Frio siendo esta un
49.14% mas liviana, pese a que la cantidad de cerchas son mucho menores y las correas
estan mas distantes una de otra. Teniendo en cuenta lo mencionado anteriormente para
el disefio, en nuestro caso de una unidad educativa, se busca tener una estructura liviana

y esbelta para montarla en la estructura de H® A°, lo cual nos permite reducir esfuerzos.

Tabla N°25: Comparativa de Pesos entre Estructura Metalica Conformada en Frio y

Estructura Metalica Laminada en Caliente:

Tipo de Estructura Peso Total Diferencia en %

Estructura Metalica 8137.52 kg

Conformada en Frio 49.14%

Estructura Metélica 16000.65 kg
Laminada en Caliente

Tabla Comparativa de Pesos entre Estructura Metalica Conformada en Frio y Estructura Metalica
Laminada en Caliente. Elaboracion Propia.

La estructura Metéalica Laminada en Caliente sufre mayores deformaciones con
respecto a la estructura Metalica Conformada en Frio, pero siempre dentro de lo
admisible debido a que la separacion entre cerchas es mucho mas grande que en la

estructura Metalica Conformada en Frio.
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Las reacciones producidas por la estructura Metalica Laminada en Caliente son méas
grandes en comparacion con la estructura Metalica Conformada en Frio.

En general, los perfiles laminados en caliente tienen las siguientes ventajas y

desventajas:
Desventajas:

v" Elacabado de los Perfiles Laminados no es bueno ya que tiene cierta rugosidad.
v Requieren personal especializado para su montaje y en algunos casos el uso de
maquinaria debido a su peso.

v' Econémicamente mas caros en el manejo y transporte.
Ventajas:

v" Son méas econdmicos para cargas pesadas y luces grandes.

v’ Estéticamente son mas agradables ya que estan distantes una de otra.

Mano de Obra
Realizar una estructura Metalica Laminada en Caliente tiene menor costo que llevar a

cabo una estructura Metalica Conformada en Frio, ya que las cantidades de material
requerido por m? es mucho menor y generalmente este tipo de estructuras requiere un
personal especializado, al momento de ejecutar el armado de la estructura y el de las
uniones soldadas. Mientras que una estructura Metalica Conformada en Frio tiene
facilidad de uso en la construccion prefabricada y el tipo de union (generalmente
empernada) no requiere de un personal de tanta experiencia en comparacién con lo

mencionado anteriormente.
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CONCLUSIONES:

Podemos decir que se logré cumplir con el Objetivo General del Proyecto que fue
realizar el disefio estructural de la Unidad Educativa Carachimayo (Construccién
Bloque Aulas e Internado) siguiendo los lineamientos de la Normativa vigente en el
Pais (CBH- 87).

Respondiendo a la hipotesis planteada en la cual se pretendia lograr una estructura
eficiente, economica y segura. Se concluye que se obtuvo una estructura segura ya que
la Norma CBH 87 proporciona elementos robustos y mas armados. Con respecto a si
la estructura es eficiente y econdmica, se puede decir que en comparacion a normas
actuales ésta ha quedado en el tiempo ya que como resultado se obtienen estructuras

pesadas lo cual conlleva a tener un mayor costo.

También se realizaron diferentes actividades las cuales nos ayudaron a cumplir este

objetivo como ser:

v" Larealizacién de varios pozos para el estudio de suelos, el cual nos dio como

resistencia admisible:

O aim = 0.27m1:;2 = 2.70 kg/cm?
Ademas de tener un dato confiable para la realizacion de fundaciones, se pudo
conocer queé tipo de suelo se tiene en el sitio de emplazamiento, el cual es arcilla,
donde se estan realizando las fundaciones sabiendo que hay roca por debajo de
este tipo de suelo.

v' Dadas las caracteristicas del terreno, y capacidad portante del suelo
medianamente alta, es que se determina, para las fundaciones realizar Zapatas
Aisladas de canto constante.

v' El disefio Arquitectonico contemplaba una estructura metalica como cubierta,
para poder realizar el disefio estructural de las cerchas y correas que la
componen, se aplico la Norma ANSI 2007 para perfiles conformados en frio.
De esta manera, el modelado se pudo hacer de manera satisfactoria en el

programa Cype 3D, y a modo de validar los resultados también se model¢ la
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estructura en el programa Ram Elements 13. Mediante iteraciones se logré
conseguir elementos de acero econémicamente viables y comerciales, ya que
previamente se realizo una investigacion en el mercado local.

Ademas, se escogid esta estructura como aporte académico, el cual consistia en
comparar acero conformado en frio vs acero laminado en caliente en toda la
estructura del Blogue Aulas. Como se pudo apreciar en el Capitulo IV la
estructura conformada en frio es de menor costo frente a la estructura laminada
en caliente. Técnicamente la estructura laminada en caliente es mas pesada que
la estructura conformada en frio y segun lo que recomiendan algunos autores la
estructura laminada en caliente es recomendada para grandes luces. El disefio
de los perfiles Laminados en Caliente se realizo utilizando la Norma AISC 360-
05.

Las estructuras de hormigdn armado se las disefiaron y verificaron de manera
satisfactoria mediante el uso de la Norma (CBH- 87). Después de realizar las
verificaciones manuales se observa que los resultados del programa Cypecad
2016 son confiables, no teniendo variaciones mayores al 6.90%. Con excepcion
de laarmadura longitudinal de la rampa donde se obtuvo una diferencia maxima
de 20%, debido a la idealizacion que se realiz6 para el célculo.

El tipo de losa escogida para los entrepisos fue Losas Alivianadas, ya que las
luces entre columnas son ideales para este tipo de Forjado desde el punto de
vista econdmico.

El tiempo de ejecucion de la obra es de 260 dias calendarios con un costo
estimado del proyecto segun el presupuesto que contempla obra gruesa y es de
3,642,400.96 Bs. teniendo un costo aproximado por metro cuadrado de
2,756.78 Bs. /m?, este presupuesto no contempla supervision ni equipamiento

de la infraestructura.
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RECOMENDACIONES:

v Para un modelado, analisis e introduccion de cargas correcto al Programa se
recomienda tomarse el tiempo necesario para poder obtener una estructura
Optima tanto técnicamente como constructivamente.

v’ Parapoder llegar a obtener la resistencia de Hormigon solicitada usar agregados
de buena calidad y un buen control.

v Para las maximas solicitaciones obtenidas realizar una verificacion en otro
programa de calculo diferente, para contrastar resultados en casos de
diferencias.

v' Para la ejecucion de la estructura metalica se recomienda buscar personal con

experiencia en campo, y asi evitar gastos innecesarios.
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