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1.1. El problema.-

En los ultimos afios la ciudad de Tarija ha tenido un crecimiento acelerado de su
poblacion, al igual que el aumento de estudiantes, tanto jévenes como nifios se hizo
inevitable. Varios de los colegios se encuentran sobrepoblados por los estudiantes, asi
mismo la falta de unidades educativas en zonas alejadas de la ciudad es una causante
de esta sobre poblacion en los colegios.

Se ha identificado que en la zona del Barrio Santa Rosa, es necesaria la construccion
de una Unidad Educativa, debido a la cantidad de estudiantes que asisten a diario a
diversas unidades educativas lejanas a su zona.

Como consecuencia de los problemas ya mencionados anteriormente se establece el
analisis de pre inversién para la construccion de una Unidad Educativa en el Barrio
Santa Rosa , ya que seria una solucion adecuada y de mucha ayuda para zonas y

barrios cercanos a este.

111 Planteamiento.-

En el departamento de Tarija, en la provincia Cercado, en el barrio Santa Rosa, ha
sido una verdadera necesidad el contar con ambientes adecuados para la formacion
académica de nifios y jovenes que viven por el barrio y algunos barrios vecinos, por
falta de iniciativa de algunos vecinos gque viven dentro de esta zona y otros factores.
Se pretende resolver este problema porque existen numerosos nifios y jovenes, que
necesitan de un ambiente educativo que sea cercano a sus domicilios, siendo este un

factor que afecta el bienestar y seguridad de dichos nifios y jovenes.

Sin embargo, en los Gltimos afios la construccidn de ambientes educativos en la ciudad
de Tarija, solo han sido realizadas en algunos barrios que no precisamente se
encontraban en zonas alejadas de la ciudad, lo cual no beneficia a muchos estudiantes,

de acuerdo a las necesidades actuales de la poblacion afectada.



Una de las causas que originan esta necesidad es el incremento poblacional en la zona
generando una elevada demanda de una unidad educativa, que abarque los diferentes
niveles de educacion, desde inicial, primaria y secundaria, esto debido a la reciente

creacion de este barrio.

También es causante de este problema el empleo de tiempo y costo de transporte que
sufren los estudiantes del barrio Santa Rosa para llegar a los diferentes centros
educativos fuera de su barrio, los cuales deben asistir a sus clases diarias con estos
inconvenientes, llegando a perjudicarse en ocasiones con bloqueos y trafico estancado,

que cada vez son mas comunes en la ciudad de Tarija.

Una Gltima causa de esta problematica es el poco confort, para descansar al finalizar
las clases diarias, debido a la lejania del hogar de estas estudiantes, y la poca seguridad,
debido a la distancia de traslado de una zona a otra.

Esto ha presentado en ciertos estudiantes dificultades para acceder a un centro
educativo por la ubicacion de su domicilio, creando un gasto econémico extra en las
personas afectadas, asi mismo provoca, en la poblacion afectada, cierta inseguridad e
incomodidad al tener que trasladarse de una zona a otro cada dia para su formacion

académica.

Con la necesidad de ambientes para establecer una unidad educativa, y asi poder
estudiar mas comodamente y de forma segura, necesidad determinada por un
incremento en la poblacion de la zona, la inversién de tiempo en el transporte de una
zona a otra, los gastos econdmicos extras, a veces innecesarios, en transporte; ademas
de la falta de comodidad y seguridad para la poblacion afectada que desarrolla sus
actividades lejos del barrio Santa Rosa, se llegara a perjudicar el desempefio tanto de

nifios y jovenes.

Como consecuencia de la situacion generada por la ausencia de ambientes adecuados
para establecer una unidad educativa, y las exigencias de la poblacion afectada, de un
centro educativo en esta zona, se determinara la necesidad de definir nuevas

alternativas de transporte, a su zona de estudio e implementar la elaboracion de un



proyecto, de caracter publico, que permitira satisfacer estas necesidades en la

poblacion.

11.2. Formulacién.-

¢Como satisfacer la falta de ambientes educativos en los niveles inicial, primaria y
secundaria, considerando el incremento poblacional en la zona, la reduccion de tiempo
y costo de transporte, evitando gastos innecesarios y asi poder brindar comodidad y
seguridad a los afectados, en el barrio Santa Rosa, en la provincia Cercado, en el

departamento de Tarija, a partir de la gestion 2019?

1.1.3. Sistematizacion.-
¢Como han afrontado la falta de ambientes educativos en los niveles inicial, primaria
y secundaria, los nifios y jovenes que desarrollan sus actividades académicas diarias en

colegios, escuelas y kinders, alejados del barrio Santa Rosa, en los ultimos afios?

¢El incremento poblacional en el barrio, de qué manera afecta la falta de ambientes
educativos para brindar una formacion adecuada a nifios y jovenes del barrio Santa

Rosa, en la ciudad de Tarija?

¢El hecho de emplear mucho tiempo y pagar cierto costo en el transporte para llegar a
los distintos colegios, escuelas y kinders alejados del barrio Santa Rosa, como influye

en la falta de una unidad educativa en el barrio Santa Rosa?

¢Lafalta de comodidad y seguridad para los estudiantes que desarrollan sus actividades
académicas alejados del barrio Santa Rosa, de qué manera afecta la necesidad de

ambientes educativos para establecer una unidad educativa en el barrio?

Con la alternativa definida se realizé un analisis previo de los elementos estructurales
que se implementaran en el disefio estructural del edificio, donde se sistematizo

contemplando lo siguiente.

En funcidén a los planos arquitectonicos se plantea para el disefio estructural lo

siguiente:

» Estructura de entrepisos: Losas alivianadas de viguetas pretensadas.



Estructura de edificacion: Estructura Aporticada de H°A®.
Estructura de cimentacion: Cimentacion de zapatas aisladas

Estructura de las escaleras: Escaleras de H°A°.

YV V V V

Estructura de sustentacion de cubierta: Cerchas metalicas (perfiles

metalicos).

De ahora en adelante este disefio sera denominado como convencional.

1.2. Objetivos

121. Objetivo General.-

> Realizar el disefio estructural de la nueva infraestructura de la “UNIDAD
EDUCATIVA SANTA ROSA” de la ciudad de Tarija, de la provincia
Cercado, barrio Santa Rosa, seguin la normativa boliviana vigente del Hormigon
Armado CBH - 87 y las normas americanas AISC y AlSI con el método LRFD
para el disefio de la estructura metalica como sustentacién de la cubierta y

tinglados.

122. Objetivos Especificos

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

Realizar el estudio topografico del lugar de emplazamiento.

Realizar el calculo estructural del proyecto conforme a los parametros y criterios
de la norma boliviana CBH 87 en cuanto se refiere al H°A°.

Realizar el disefio estructural de la estructura metalica para la sustentacion de la
cubierta aplicando la norma AISC y AISI con el método LRFD.

Determinar el costo total de la obra, se realizara un analisis de precios unitarios de
los items considerados para el proyecto.

Realizar el disefio de planos estructurales a detalle.

Definir las especificaciones técnicas del proyecto.



e Realizar el cronograma de ejecucion del proyecto y de este, se estimara el tiempo
de ejecucion del proyecto.

o Verificar el célculo y disefio estructural mediante el empleo de un software, como
ser el programa CYPECAD, para comparar los resultados obtenidos con el calculo
y disefio manual realizado en base a la normativa vigente en nuestro pais.

e Realizar el disefio del tinglado metalico, realizando una comparacion técnico —
econdmica, entre dos tipos de disefio con aceros laminados y conformados, y
realizar su verificacion con el software computacional CYPE 3D, como aporte

académico del estudiante.
1.3. Justificacion.
13.1. Académica.-

Profundizar y aplicar de forma practica los conocimientos adquiridos en los afios de
formacion universitaria, acerca del disefio de estructuras. Lo anterior permitira
dimensionar las estructuras desarrollando el criterio apropiado y mejor conocimiento

del comportamiento de las mismas.
132. Técnica.-

Elaborar el disefio estructural considerando la normativa oficial vigente para el

respectivo disefio estructural.

133. Social-Institucional.-
Ofrecer una alternativa que mejore la comodidad tanto a nifios y jovenes estudiantes,
para que gocen de un ambiente educativo cercano a sus domicilios mejorando su

rendimiento al optimizar el tiempo invertido.
1.4. Alcance del proyecto.-

El proyecto contempla el “Disefio Estructural de la nueva Unidad Educativa Santa
Rosa”, realizando a su tiempo un analisis de suelos, y de este determinar la resistencia

admisible del terreno de fundacién y examinar su configuracién topogréfica.



En base a esto elaborar el planteamiento estructural y posterior verificacion de sus

elementos pertenecientes.

El proyecto esta enfocado al disefio estructural, como prioridad, por lo tanto no se hara
referencia a los servicios basicos (agua potable, alcantarillado y de la red eléctrica).

En consecuencia se elaboraran ejemplares plasmando el disefio estructural, el mismo
que tendra el siguiente conteniendo: Planos estructurales, especificaciones técnicas,

costo y tiempo estimado para la ejecucion fisica del proyecto.

1.5.  Localizacion.-

El proyecto esta localizado en el Municipio de Tarija, Primera Seccion de la Provincia
Cercado del Departamento de Tarija, en el Barrio Santa Rosa.

Tarija, la primera seccién de la provincia Cercado del Departamento de Tarija, limita
al norte con la provincia Méndez y O™ Connor, al este con la provincia O™ Connor, al
oeste con la provincia Méndez, y al sur con las provincias Avilés y Arce.

1.6.  Informacion socioecondémica relativa al proyecto.-

La poblacion de la provincia Avilés de acuerdo al censo del Instituto Nacional de
Estadisticas, es de 205.375 habitantes de los cuales 51,54 % son mujeres y 48.46 %.
Son hombres siendo toda la poblacién del municipio, como se indica en el cuadro

adjunto.
16.1. Poblacién, Superficie y Densidad:

POBLACION BENEFICIARIA

Provincia | Superficie Poblacion Densidad
Km2 % Habitantes | % Hab./Km2
CERCADO |2.074 551 ]205.375 70,61 12,81

Tabla 1.1 Poblacién beneficiaria

Fuente: INE



16.2. Servicios béasicos existentes.-

Los servicios béasicos son de vital importancia. Los servicios con que debe
contar la poblacion son el agua potable, energia eléctrica, y otros. Sin embargo,
no todas las comunidades son atendidas por el gobierno central y/o municipal,
debido a muchos factores tales como falta de recursos financieros, descuido de
las autoridades centrales, entre otros factores. En este apartado el area de
influencia del proyecto cuenta con los servicios anteriormente citados.

a). Servicios agua potable

En la actualidad Tarija, en el Barrio Santa Rosa, cuenta con un sistema de Agua

Potable, El agua potable es escasa en algunos meses del afio.

b). Servicio de alcantarillado

El Barrio Santa Rosa cuenta con servicio de alcantarillado sanitario en red, lo
que implica que la Unidad Educativa contaria con este servicio de
alcantarillado.

c). Servicios de electricidad

El Municipio de Tarija, “Barrio Santa Rosa” cuenta con energia eléctrica, con
una cobertura del 80% hacia las familias consumidoras, y por ende la nueva
Unidad Educativa contaria con este servicio basico.

También podemos recalcar que de estos 8 centros y puestos atienden a las 49
comunidades y la infraestructura y equipamiento en que se encuentran son muy
precarias por lo que no da basto para una si quiera regular atencion a todas la

comunidades.

d). Recoleccion y disposicion de residuos sélidos
La basura es recolectada en un 60 % por diferentes organizaciones que tiene el

municipio de Tarija, de la provincia Cercado, en el Barrio Santa Rosa.
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Para el logro del objetivo general del proyecto “Disefio Estructural de la nueva Unidad
Educativa Santa Rosa, Modulo 17, se debe tener conocimiento de las caracteristicas
fisico-mecénicas del suelo de fundacion, idealizar el comportamiento estructural,
definir el tipo de infraestructura y superestructura de sustentacion y realizar los disefios

correspondientes.
2.1. Levantamiento topografico.-

Los levantamientos topogréficos se realizan con el fin de determinar la configuracion

del terreno, de elementos naturales o instalaciones construidas por el hombre.

En un levantamiento topografico se toman los datos necesarios para la representacion

gréfica o elaboracion del mapa del area en estudio mediante curvas de nivel.

El levantamiento topogréfico se realiza con estacion total, eliminando los errores de
lectura, anotacion, transcripcion y célculo, esto debido a que la toma y registro de los

datos topogréaficos es de forma digital.

De similar manera y con mayor precision se puede realizar el levantamiento
topogréafico con el equipo GPS - RTK. Debido a que el mismo se enlaza con la red

geodésica de nuestra zona y brinda menor error en la toma de datos.
2.2. Estudio de suelos.-

El dato fundamental para calcular un sistema de fundacién es la tension admisible del

terreno O (MPa) y la determinacion de la profundidad de cimentacion.
Resumiendo los pasos de un estudio convencional:

1. Ensayos ‘in situ’ (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como
sondeos o0 pozos cuya profundidad y cantidad dependera de la superficie de la

obra y el peso de la misma.

2. Toma de muestras ‘in situ’ de cada pozo realizado.



3. Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

4. Andlisis de los resultados segun los ensayos realizados ‘in situ’ y de

laboratorio.
5. Elaboracion del informe final con resultados, graficos y tensiones calculadas.
2.2.1. Ensayo de Penetracion Normal (SPT).-

En esta practica se desarrollard el método cominmente utilizado en el proceso de
exploracién de obras verticales, el cual se denomina Ensayo de Penetracion Normal
(SPT), mediante el cual se obtiene el numero de golpes por pie de penetracion (N), con
lo cual se puede determinar la capacidad de carga admisible del suelo a distintas

profundidades.

El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se trasladan
al laboratorio para efectuarle los ensayes basicos de clasificacion, con lo cual se puede

definir la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.

Los penetrometros utilizados para el estudio del suelo de fundacién se hincan o se
hacen penetrar a presion en el suelo, midiendo la resistencia a la penetracion. La prueba
mas ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estandar” (o normal) que consiste
en la hinca del véastago, dejando caer una maza de 140 libras (622.935 N.) desde una
altura de 30 pulgadas (75cm.). La resistencia a la penetracién se expresa por el nimero
de golpes necesarios para hincar el vastago 1 pie (30cm.). Los resultados de pruebas
realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la penetracion depende de
diversos factores distintos de la compacidad relativa; la resistencia a la penetracion es

funcién de la presion de confinamiento del tipo de suelo.
e Presion admisible.-

Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcion de N; incluso
han dibujado los dbacos que dan directamente la presion admisible con un coeficiente
de seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios cohesivos, tras

numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N con la consistencia de
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las arcillas y con su resistencia a compresion simple medida en Laboratorio sobre

muestra inalterada.

La tabla precisa estas relaciones:

Relacion de Resistencia para las Arcillas

N° Consistencia de la | Resistencia a compresion simple
arcilla (kg/cm?)

2 Muy Blanda 0.25

2-4 Blanda 0.25-0.50

3-8 Media 050-1

8-15 Compacta 1-2

15-30 Muy Compacta 2—-4

30 Dura 4-8

Tabla 2.1 Relacién de Resistencia para las Arcillas

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

Relacion de Resistencia para las Arenas

N° Compacidad de la Arena
0-4 Muy Suelta

4-10 Suelta

10-30 Medianamente Compacta
30-50 Densa
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Mas de 50 Muy Densa

Tabla 2.2 Relacion de Resistencia para las Arenas teniendo la informacion del tipo de
suelo y el numero de golpes obtenidos del ensayo SPT se utiliza la Tabla 2.1 6 Tabla
2.2M), segln el tipo de suelo al que corresponda, se obtiene la capacidad portante del

suelo de fundacién.

*) Informacidn proporcionada por el Laboratorio de Suelos y Hormigones de la U.A.J.M.S. Facultad de
Ciencias y Tecnologia.
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Universidad Autonoma Juan Misael
Saracho
Facultad de Ciencias y Tecnologia
Programa de Ingenieria Civil
s Laboratoric de Suelos y Hormigones

S.P.T. METODO DE LA CUCHARA NORMAL
CAPACIDAD DE CARGAS ADMISIBLES

A.— DIFERENTES TIPOS DE SUELO

\

20 25 30 35 40 45 50 55

NOMERO DE GOLPES PARA QUE LA CUCHARA PENETRE 30cm CON UN PESO DE 55Kg Y ALTURA DE 75cm

Figura 2.1 Capacidad portante para diferentes tipos de suelos.



Universidad Autonoma Juan Misael S.P.T. METODO DE LA CUCHARA NORMAL

Saracho
Facultad de Ciencias y Tecnologia CAPACIDAD DE CARGAS ADMISIBLES

Programa de Ingenieria Civil 5
Laboratorio de Suelos y Hormigones B.— ARCILLAS Y MEZCLAS DE SUELO

/

8
g

RCILLA
£L 30% PARTICUY

9
]

15 20 25 30 35 " 40 45 50 55

NOMERO DE GOLPES PARA QUE LA CUCHARA PENETRE 30cm CON UN PESO DE 55Kg Y ALTURA DE 75cm

Figura 2.2 Capacidad portante para arcillas y mezclas de suelos.



14

2.3. Disefio arquitectdnico.-

El disefio arquitectdnico tiene como fin un objetivo, satisfacer las demandas por
espacios habitables, tanto en lo estético, como en lo tecnoldgico. Presenta soluciones
técnicas, constructivas, para los proyectos de arquitectura. Entre los elementos a tener
en cuenta para el disefio arquitectdnico, estan la creatividad, la organizacién, el entorno
fisico, la construccion. La responsabilidad de la Arquitectura es de un arquitecto

competente. El disefio arquitectonico influye en el planteo estructural.
2.4. Disefio estructural.-

El proyecto comprende un analisis técnico siguiendo la Norma Boliviana del Hormigon
Armado CBH-87® y la Aplicacién del Manual de la AISC®, y del manual de la AlISI,

estructura aporticada y estructura metélica, respectivamente.
2.5. Bases de calculo.-

El proceso general de calculo corresponde al método de los estados limites. Con el
objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto de las
acciones exteriores pueda ser superior al previsto, o0 que la respuesta de la estructura
resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en
los calculos mediante unos coeficientes de ponderacion, que multiplican los valores
caracteristicos de las acciones, y otros coeficientes de minoracién, que dividen los
valores caracteristicos de las propiedades resistentes de los materiales que constituyen
la estructura. En consecuencia, el proceso de calculo debe cumplir estrictamente lo

siguiente:
Sa <Ry
Donde:
Sq4: Valor de calculo de la solicitacion actuante.
Rq4: Valor de célculo de la resistencia de la estructura.

Para el analisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando

una de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando
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una de sus dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales

cuando ninguna de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.

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

bidimensionales las losas, muros y placas.

Los métodos matriciales permiten analizar estructuras en las que, por la complejidad
de su geometria, por el tipo de carga o por el comportamiento de los materiales, no
existen soluciones analiticas o son excesivamente complicadas de obtener. La
discretizacion estructural y los tipos de elementos que se utilicen deben ser adecuados

para reproducir correctamente el comportamiento estructural.
2.5.1. Estructura de sustentacion de la cubierta.-

El método adoptado para el disefio de la cubierta metalica es el método de Disefio por
Factores de Carga y Resistencia (LRFD), que se basa en los conceptos de estados
limite y pretende méas que obtener soluciones mas econdmicas el proporcionar una

confiabilidad uniforme para todas las estructuras de acero.
2.5.1.1.Analisis de cargas.-

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

tenciones al que esta sometido un elemento estructural.

Segun su naturaleza, las acciones pueden ser de dos tipos: Acciones estaticas, que son
las que no engendran aceleracion significativa sobre la estructura ni sobre ninguno de
sus elementos; y Acciones dindmicas, que engendran una aceleracion significativa

sobre la estructura.
2.5.1.2. Hipotesis de carga para la cubierta.-

Son las combinaciones de las acciones tales que, siendo compatible su actuacién
simultanea, produzcan los efectos mas adversos en relacion con cada uno de los

Estados Limite.



16

A estas hipdtesis de cargas se las afecta por factores de carga, los mismos que tienen
como proposito incrementar las cargas para tomar en cuenta las incertidumbres
implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas, muertas y accidentales

durante la vida util de la estructura.
Se recomienda las siguientes combinaciones de carga para la estructura metalica @:
a) U=1.4D
by U=12D+16L+05Lr6S46R)
c) U=12D+1.6(LroSoR)+(0.5L00.8W)
d U=12D+13W+05L+05(Lr6S6R)
e) U=1.2D+1.0E+0.5L+0.2S
f) U=0.9D+(1.3W 6 1.0E)
Donde:
U = Representa la carga ultima.
D = Representa las cargas muertas.
L = Representa las cargas vivas.
Lr = Representa las cargas vivas en techos.
S = Representa las cargas de nieve.
R = Representa las cargas por lluvia, granizo o hielo, sin incluir el encharcamiento.
W = Representa las cargas de viento.

E = Representa las cargas sismicas.
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2.5.1.3.Disefio de los elementos de la cercha.-

El disefio de los elementos de la cercha estaran fundamentados con el Manual de la
AISC®, aplicando el método “LRFD”, en los estados limites de resistencia y los
estados limites de servicio, para los cuales se realiza las verificaciones

correspondientes.
2.5.1.3.1. Disefio de elementos sometidos a traccion.-

El disefio de elementos sometidos a traccion implica encontrar un elemento con areas
totales y netas adecuadas. Si el elemento tiene una conexion atornillada la seleccion de
una seccion transversal adecuada requiere tomar en cuenta el area perdida debajo de

los agujeros.1®)
2.5.1.3.2. Disefio de elementos sometidos a compresion:
Son los elementos que soportan una carga de compresion axial.

Esta carga puede ser concéntrica, es decir, aplicada a lo largo del eje centroidal, o
excéntrica, cuando la carga es aplicada paralelamente al eje del elemento centroidal,

pero a cierta distancia del mismo.2®)
2.5.1.3.3. Disefo de los Elementos sometidos a Flexo — Traccién.-

Los elementos sometidos a Flexo — Traccion son elementos estructurales sometidos a
la accion simultanea de fuerzas normales de traccion y momentos flexionantes, que
pueden actuar alrededor de uno de los ejes centroidales y principales de sus secciones

transversales o tener componentes segun los dos ejes principales.

Su importancia es fundamental, ya que los elementos en compresién axial pura no

existen practicamente nunca en estructuras reales en las que, debido a, principalmente

@ Manual of Steel Construction. Load & Resistance Factor Design. PART 2: INTRODUCTION TO
LRFD

(3 Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 3y 4.

23 Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 5y 6.
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a la continuidad entre los diversos miembros que las componen, la traccion se

presenta acompafada por flexion.1®)
2.5.1.3.4. Diseno de miembros sometidos a Flexion Biaxial.-

De la mecénica de materiales sabemos que toda seccion transversal de viga tiene un
par de ejes principales y ortogonales, para los cuales el producto de inercia es nulo. Si
la flexidén ocurre respecto a cualquier otro eje que no sea principal se tendrd una

flexion asimétrica o flexién biaxial.2 ®
2.5.1.3.5. Disefio de Uniones.-

Se debe tener una mayor consideracion en las uniones, esto debido a que, las pruebas
de laboratorio en fallas estructurales han demostrado que las fallas se originan en las

conexiones y no en los miembros estructurales.
e Conexiones Soldadas.-

La soldadura es un proceso de conexion entre piezas de acero que se realiza mediante
metal fundido producido por la aplicacion de calor intenso, con frecuencia, el calor
para las soldaduras se obtiene al pasar un arco eléctrico entre las piezas a soldar y un
alambre o varilla de acero llamada electrodo.

También las soldaduras pueden clasificarse desde el punto de vista de transferencia

de carga como:

v Soldaduras de linea: Por ejemplo soldaduras de filete, en los que la
trasferencia de carga ocurre a lo largo de una linea o de varias lineas (a lo
largo del eje de la soldadura).

v Soldadura de superficie: Por ejemplo soldaduras de ranura, en estas la
transferencia de carga ocurre a través de un area.

Como se menciono antes, existen diferentes procesos de soldadura, aunque con mas
frecuencia se utiliza la soldadura de arco eléctrico, algunos procesos de soldadura de

elementos de acero estructural son los siguientes:

13 Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 11.2
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v" Proceso de soldadura de arco metalico protegido: Consiste en la utilizacién de
un electrodo metalico, provisto de una membrana de cubierta formada por una
mezcla arcillosa de aglutinantes de silicato y materiales en polvo, que al
fundirse de forma maés lenta que el nicleo metalico, permite dirigir y canalizar

la corriente del arco.

v" Proceso de soldadura de arco sumergido: Este proceso utiliza un electrodo de
alambre desnudo continuo y un material granular denominado fundente

distribuido sobre el canal a soldar.

v" Proceso de soldadura por resistencia: Es un proceso de calentamiento y presion,
en el que las partes a soldar se calientan a la temperatura de fusion por medio
de la resistencia eléctrica generada por el paso de una corriente muy elevada, y
la aplicacion de presién mecéanica al llegar a esta temperatura para llevar a cabo

la unién.
+ Soldadura tipo filete para elementos metélicos de estructura de techos.

Las soldaduras de filete son las més utilizadas en las conexiones de las armaduras
de techos (ver figura 2.3) por su economia, ya que requiere poca preparacion del
material de la placa y el nivel de habilidad del operador es menor con respecto a un
operador que desarrolla una soldadura de ranura, ademas es comun también en la

union entre elementos.

» Soldadura longitudinal y transversal.
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Distribucion de

esfuerzosen la a) Soldadura longitudinal
soldadura

A

Distribucion d
esfuerzosen |y  a)Soldadura transversal
rsal

soldadura

Fig. 2.3. Tipos y distribucion de esfuerzos en las soldaduras.

Con base al angulo que se forma entre el eje de la soldadura y la linea de la fuerza
aplicada, la soldadura de filete puede clasificarse como soldadura longitudinal o

paralela, transversal o inclinada u oblicua.

La soldadura longitudinal (Ver fig. 2.3a) tiene una carga en forma paralela a su eje,
los esfuerzos que produce la carga sobre la soldadura son de corte. En el caso de
soldadura de filete con piernas (w) iguales el cortante maximo ocurre a 45° a través

de la garganta.

La garganta de la soldadura transversal esta sujeta a esfuerzos de cortante y tension (o
compresion). Las pruebas han demostrado que la soldadura cargada transversalmente
es hasta un 50% mas fuerte que las cargadas longitudinalmente, una de las razones
por la que la soldadura transversal presenta mayor capacidad que la longitudinal es

que el esfuerzo esta mas uniformemente repartido en su longitud total (ver figura
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2.3b), en tanto que en los filetes longitudinales se reparte en forma dispareja debido a
deformaciones que varian a lo largo de la soldadura.

Entre las conexiones mas importantes que se dan en estructuras metalicas para techos,
se tienen las que se dan entre elementos primarios y apoyos, entre dos elementos
primarios, y entre elementos primarios con elementos secundarios. El tipo de
conexion que se utiliza para cada caso particular esta en funcion del disefio de los
elementos, por ejemplo para la unién entre elementos primarios (Vigas de alma
abierta en la cumbrera) generalmente se utilizan conexiones con soldadura; mientras
que en conexiones de elementos primarios con elementos de apoyo se utilizan
conexiones atornilladas. En marcos rigidos, los perfiles que se utilizan como viga de
techo y las columnas suelen conectarse rigidamente al emplear conexiones de esquina
que por lo general son: conexion de esquina rectangular, conexion de esquina

acartelada recta y conexion acartelada curva.

Las conexiones de esquina estan casi siempre soldadas, para reducir el nimero de elementos
deconexion, obsérvesequelasconexionesdeesquinaselocalizanenpuntosdemomentosy

cortantes maximos.

e Conexiones Atornilladas.-

Los dos tipos de tornillos que se emplean para las conexiones de miembros
estructurales son los tornillos ordinarios (A307) y los tornillos de alta resistencia (A325
y A490). Los tornillos de alta resistencia se fabrican a base de acero al carbono

tratado térmicamente y aceros aleados.3®

El espesor de las planchas a conectar determina en cada caso la longitud necesaria de
los pernos. De la longitud total de la rosca y la longitud de apriete depende si la rosca

se halla o no incluida en los planos de corte(,

3G) Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 12.2.
( DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS: Dra. Ing. Maria Graciela Fratelli.



Donde:

Figura 2.4 Longitud de los pernos.

dy,: Diametro nominal del perno
L: Longitud total del perno

c: Longitud del cuerpo

a: Longitud de apriete

b: Longitud de rosca

T: Agarre

e: Espesor de la arandela

22
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Longitudes de los pernos de alta Resistencia A 325y A 490

db a minimo b minimo

mm pulgadas mm pulgadas mm Pulgadas
13 1/2 18 11/16 25 1

16 5/8 22 7/8 32 1Y%
19 3/4 25 1 35 13/8
22 7/8 29 11/8 40 1%
25 1 32 11/4 45 1%
29 11/8 40 11/2 50 2

32 11/4 42 15/8 50 2

35 13/8 45 13/4 55 2Y
40 11/2 50 17/8 55 2Y

Verificacién al bloque de cortantes.-

Tabla 2.3 Longitud de los pernos.

El procedimiento se basa en la hipotesis de que una de las dos superficies de falla se

fractura y la otra fluye.1®)

La resistencia nominal en traccion es FyAp, por fractura y Fy A, por fluencia, donde

Anc Y Age SON las areas neta y total a lo largo de la superficie de traccion.

Tomando el esfuerzo cortante de fluencia y el esfuerzo ultimo como el 60% de los

valores para traccion, la resistencia nominal por fractura cortante es 0.6F A, Y la

13 Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 3
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resistencia por fluencia cortante es 0.6F,Ag,, donde A, y A,y son las areas neta y total

gV’
a lo largo de la superficie de contacto.

Plano de cortante
1

Plano de tension

(a} Angulo atornillado

Las partes sombreadas

pueden desgarrarse Plano de cortante

Plano de tension

Plano de tensién
Esta parte sombreada

puede desgarrarse

Plano de cortante

(b) Patin atornillado de la seccién W

— Plano de cortante

Y777,

Plano de tensién
ol —

Plano de cortante

(¢) Placas soldadas

Figura 2.5 Cortantes y tracciones combinadas
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2.5.1.3.6. Disefio de la placa de asiento para vigas.-

Si los extremos de las vigas se apoyan directamente sobre elementos de hormigon o
mamposteria, es necesario distribuir las reacciones de las vigas por medio de placas de

asiento o apoyo.

Se supone que la reaccion se distribuye uniforme a través de la placa sobre la

mamposteria y que la mamposteria reacciona contra la placa con una presion uniforme

igual a la reaccion factorizada R,, dividida entre el area A de la placa.?®)

23 Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 10.
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—
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Extremo de

los filetes \._.4 _________________

Extremo de
L_los filetes

—— e i B e
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Figura 2.6 Placa de asiento para vigas.
2.5.1.3.7. Disefio del pernos de anclaje.-

El disefio del perno de anclaje se lo hace considerando algunas precauciones
propuestas por los autores Shipp y Haninger, quienes sugieren, una tabla segun el tipo
de acero utilizado, las longitudes minimas a las que se deben embeber o anclar los

pernos, segun la siguiente tabla:

Longitud de embebido y anclaje de pernos

Tipo del material del | Longitud minima de | Distancia minimo al borde
perno incrustacion incrustado

A 307, A 36 12d 5d > 4 pulgadas

A 325, A 449 17d 7 d > 4 pulgadas

Tabla 2.4. Longitud de embebido y anclaje de pernos.

En la que d es el didmetro nominal del perno estas son distancias conservadoras.
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2.5.2. Estructura aporticada.-

El disefio de la estructura aporticada estara fundamentada en base a la Normativa
Boliviana de Hormigén Armado CBH-87®.

2.5.2.1.Resistencia de calculo.-

Se considerara como resistencias de célculo, o de disefio del hormigdn (en compresion
f.q 0 entraccion f . 4), el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto,

dividido por un coeficiente de minoracion y..

fea = ka/yC
Donde:
f.: Resistencia caracteristica del hormigén a compresion.
Y.: Coeficiente de minoracion.

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

y compactacion.

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor f,4, dado por:

fyd = fyk/ys
Donde:
fyx: Limite elastico caracteristico del acero.
Ys: Coeficiente de minoracion.
2.5.2.2.Diagrama de calculo Tension — Deformacion

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

del médulo de deformacidn longitudinal:
e Diagrama Parabola-Rectangulo:

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

Figura 2.7 Diagrama parabola — rectangulo.

El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura
del hormigon a compresidn simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa
3,5 por mil (deformacién de rotura del hormigén, en flexion). La ordenada méxima de

este diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f_4.

e Diagrama Rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a

0.80 x, siendo x la profundidad del eje neutro y la anchura 0.85 f 4.
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Figura 2.8 Diagrama rectangular.

» Acero estructural.-

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

calculos, a un nivel de confianza del 95 %.

Diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene
la propiedad de que los valores de la tensién, correspondientes a deformaciones no
mayores del 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.

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

recta de Hooke de razon igual a: 1/0]s.

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

al valor 3,5 por mil. Los diagramas se presentan a continuacion.
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Figura 2.9 Diagramas de calculo tensién-deformacion del acero.
2.5.2.3. Mddulo de deformacion longitudinal
e Hormigon Armado.-

Para cargas instantdneas o rapidamente variables, el moddulo de deformacién
longitudinal inicial E, del hormigdn (pendiente de la tangente en el origen de la curva

real o — €)[1 a la edad de j dias, puede tomarse igual a:

E, = 6640 [Ty  ; en MPa.

Donde:

f.;: Resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad.

Como mddulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, E¢ (pendiente de la

secante), se adoptara:

Es =6000-./f  ; enMPa.
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Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de

0,5f;, en esta expresion debe entrarse con f; en MPa.

Como valor medio del modulo secante de la deformacion longitudinal del hormigén

E.m, Se adoptara el dado por la siguiente expresion:
Ecm = 9500 - (fg + 8)Y/3 en MPa.

Normalmente, f ;. esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de E,,
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma
expresion para deducir E., a partir de una resistencia fj (t,), correspondiente a una

edad t,, dada.

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los
dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos, en climas

Secos.

e Acero estructural.-
Como mddulo de deformacion longitudinal para el acero se tomara:
Es =210.000,00 MPa.
2.5.2.4.Disposicion de las armaduras.-

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

las armaduras transversales.

El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccidn directa, o bien

reforzar las zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion
originadas por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), para asegurar la
necesaria ligadura entre armaduras principales, de forma que se impida su pandeo y la

formacion de fisuras localizadas.
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En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones

meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o

menos parasitos. Su disposicion puede ser longitudinal o transversal.

» Distancia entre barras.-

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado

deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion vy

compactacién del hormigdn pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden

coqueras 0 espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigdn Armado recomienda los

valores que se indican a continuacion:

a)

b)

La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de
la armadura principal debe ser igual o mayor que el mayor de los tres valores

siguientes:
e Dos centimetros.
e El didmetro de la barra més gruesa.
e 1,25 veces el tamafio maximo del arido.

Si se disponen de dos 0 mas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa
deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre

columnas de barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno

En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras

de la armadura principal de @<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de

D<25mm.

El disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una practica
recomendable cuando haya gran densidad de armaduras para asegurar el buen paso

del hormigon y que todas las barras queden envueltas por él.

» Distancia a los paramentos.-

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a

la distancia libre entre su superficie y el paramento mas proximo de la pieza. El
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objeto del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosion como de la
accion del fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del hormigén del

recubrimiento, mas aun que su espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes

con las que recomendamos a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del
paramento mas proximo igual o mayor a un diametro y a los seis quintos del

tamafio maximo del arido.

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

mismo.

En la siguiente tabla se recomiendan los recubrimientos minimos para diferentes

casos:
Recubrimientos Minimos Geométricos
Para losas y paredes en el interior de los edificios 1,5¢cm
Para losas y paredes al aire libre 1,5¢cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5¢cm
Para vigas y pilares al aire libre 2,0cm
Para piezas en contacto con el suelo 3,0cm
Para un hormigén en un medio fuertemente agresivo 4,0 cm

Tabla 2.5 Recubrimientos Minimos Geométricos.



34

e Anclaje de las armaduras.-

Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la transmisién mutua de esfuerzos
entre el hormigon y el acero, de tal forma que se garantice que este es capaz de

movilizar toda su capacidad mecénica sin peligro para el hormigén.
El anclaje se lo consigue gracias al mecanismo de la adherencia.

Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigon este sometido a compresiones y, en todo caso, deben evitarse las zonas de
fuertes tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar la armadura de momento negativo,
sobre apoyos intermedios, al menos hasta una distancia de estos del orden del quinto
de la luz; y en apoyos extremos, a bajar las armaduras, dobladas a 90° por la cara mas

alejada del soporte.

La longitud de anclaje de una armadura, es funcion: de sus caracteristicas geométricas
de adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la posicién de la barra con respecto
a la direccion del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de la forma del

dispositivo de anclaje.

Existen muchas formas para calcular la longitud de anclaje, como ser: por prolongacion
recta, por gancho o patilla, por armaduras transversales soldadas, por dispositivos
especiales. Se usaran las férmulas para el céalculo de la longitud de anclaje por

prolongacion recta:

f f
t’blzm*(bzzzi(l;*(DZlScm £b11:1,4*m*®221L:*®215cm
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POSICION II

POS!CION |

.
b mg gt ma e

Figura 2.10 Longitud de anclaje, en centimetros.
Doénde:
fp1: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm,
fp1- Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion 11, en cm.
@: Diametro de la armadura de acero, cm.

f,

k- Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?.

e Empalmes de las armaduras.-

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

rodea al empalme, sea como minimo el de 2 veces el diametro de las barras.
Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.

e Empalmes por traslapo.-

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

desarrollan acciones tangentes que deben ser absorbidas por armadura transversal.



e Empalmes sin ganchos.-
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El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje corregido por un coeficiente «

que toma en cuenta, la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region,

ademaés depende de:

I, = ax lb,neta

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

e El largo del empalme, también depende de la distancia

(Y74

a” que es la distancia

entre ejes de las barras empalmadas, en la misma secciédn transversal.

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

el extremo hasta la parte externa de la pieza.

L o o g 2 o e
|

Pl ol A A S il il il |

Figura 2.11 Empalme por Traslapo

Valores del Coeficiente a

Distancia entre los

empalmes mas proximos.

Figura (2.10)

Porcentaje

de

barras

solapadas

trabajando a traccion, con relacion a la

seccion total de acero.

20

25

33

50

» 50

Barras solapadas trabajando
normalmente a compresion

en cualquier porcentaje

1,2

1,4

1,6

1,8

2,0

1,0
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a 1,0 1,1 |12 13 |14 1,0

Tabla 2.6 Valores del Coeficiente a.
2.5.2.5.Estados limites.-

Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de seguridad,
funcionalidad y durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio para el que

fue proyectada.
Los Estados Limites pueden clasificarse en:

a) Estados Limites Ultimos (ELU), que son aquellos que corresponden a la maxima
capacidad resistente de la estructura. Se relaciona con la seguridad de la estructura
y son independientes de la funcion que esta cumpla. Los mas importantes no
dependen del material que constituye la estructura y son los de:

e Equilibrio.- Definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o del

conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

e Agotamiento.- definidos por el agotamiento resistente o la deformacion

plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.
e Pandeo o inestabilidad.- de una parte o del conjunto de la estructura.

e Adherencia.- Caracterizado por la rotura de la adherencia entre las armaduras
y el hormigdn que las rodea.

e Anclaje.- Caracterizado por el sedimento de un anclaje.

e Fatiga.- Caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la
estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de cargas dindmicas.

b) Estado Limite de Servicio (ELS, también llamados Estado Limite de
Utilizacion), que corresponden a la maxima capacidad de servicio de la
estructura. Se relacionan con la funcionalidad, la estética y la durabilidad de la
estructura, y depende de la funcion que deba cumplir, los méas importantes son

los de:
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e Deformacion.- Caracterizado por alcanzarse una determinada deformacion
(flechas, giros) en un elemento de la estructura. Se estudia respecto a la

estructura o elemento estructural.

e Fisuracion.- Caracterizado por el hecho de que la abertura maxima de las
fisuras en una pieza alcance un determinado valor limite, funcién de las
condiciones ambientales en que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones
de uso que correspondan a la estructura en cuestion. Se estudia respecto a la

seccion.

e Vibraciones.- Caracterizado por la presencia de vibraciones de una
determinada amplitud o frecuencia en la estructura. Se estudia respecto a la

estructura o elemento estructural.

c) Estados limites de durabilidad (ELD), que corresponde a la duracion de la
estructura (vida util). Esta relacionada con necesidad de garantizar una duracion

minima (vida util) de la integridad de la estructura.
2.5.2.6.Acciones de carga sobre la estructura.-

Una accién es un conjunto de: fuerzas concentradas y repartidas, y deformaciones
impuestas, o impedidas parcial o totalmente, debidas a una misma causa y que
aplicadas a una estructura o elemento estructural, son capaces de producir en ella

estados tensidnales.

Las acciones que en general actian en los edificios son las que se definen a

continuacion:

a) Accion gravitatoria.
Es la producida por el peso de los elementos constructivos, de los objetos que puedan
actuar por razon de uso. En ciertos casos puede ir acompafriada de impactos o
vibraciones.

b) Accion del viento.
Es la producida por las presiones y succiones que el viento origina sobre las

superficies.



39

c) Accion térmica.
Es la producida por las deformaciones debidas a los cambios de temperatura.

d) Accidn reologica.
Es la producida por las deformaciones que experimentan los materiales en el transcurso
del tiempo por retraccion, fluencia bajo las cargas u otras causas.

e) Accion sismica.
Es la producida por las aceleraciones de las sacudidas sismicas.

f) Accion del terreno.
Es la producida por el empuje activo o el empuje pasivo del terreno sobre las partes del
edificio en contacto con él.

2.5.2.7.Hipotesis de carga para la estructura de hormigon Armado.-

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

procederd de la siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo.

Para cada fase de comprobacion y para cada estado limite de que se trate se
consideraran las hipotesis de carga que a continuacion se indican y se elegira la que, en

cada caso, resulte mas desfavorable.

En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya

actuacion simultanea sea compatible.®
Hipotesis I: Yig * G + Yiq * Q
HipotesisII: ~ 0.9(ygg * G + y£qQ) + 0.9 * ygq * W
Hipotesis III:  0.8(ygg * G + Y1qQeq) + Feq + Weq

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

caracter permanente.

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

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

(1 Véase: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 7.4.2.
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Qeq- Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

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

Weq: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accién sismica. En general,
se tomara Weq = 0.  En situacion topografica muy expuesta al viento se

adoptara: Weq = 0.25*W

F Valor caracteristico de la accion sismica.

eq:
2.5.2.8.Metrado de cargas sobre la estructura.-

El metrado de cargas es una técnica con la cual se estiman las cargas actuantes sobre
los distintos elementos estructurales que componen al edificio. Como regla general, al
metrar cargas debe pensarse en la manera como se apoya un elemento sobre otro, las
cargas existentes en un nivel se transmiten a través de la losa del techo hacia las vigas
(o muros) que la soportan, luego, estas vigas al estar apoyadas sobre las columnas, le
transfieren su carga; posteriormente, las columnas transmiten la carga hacia sus
elementos de apoyo que son las zapatas; finalmente, las cargas pasan a actuar sobre el

suelo de cimentacion.
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Figura 2.12 Transmision de las Cargas Verticales.
e Maximos Momentos Flectores en Vigas de Edificios.-

En un edificio las sobrecargas (SC) actdan en forma esporadica sobre sus ambientes
(Figura 2.13); es decir, un dia el ambiente puede estar sobrecargado y al otro dia
descargado. Esta continua variacion en la posicion de la sobrecarga origina los
méaximos esfuerzos en los diversos elementos estructurales, que deben ser

contemplados en el disefio.

Figura 2.13 Variacion en la Posicion de la SC.
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e Maximo Momento Flector Positivo.-

Para determinar el maximo momento flector positivo debe buscarse que los extremos
del tramo sobrecargado roten lo mayor posible, asimilando el tramo en anélisis al caso

de una viga simplemente apoyada.

Esta condicion se logra sobrecargando en forma alternada los tramos. Para la viga que
se muestra en la Fig. 2.14, los maximos momentos positivos en los tramos 1-2 y 3-4 se
logran sobrecargando en forma simultanea dichos tramos y descargando al tramo
central, ya que si se hubiese sobrecargado tambien al tramo central, la deformada se
aplastaria y las rotaciones de los nudos 2 y 3 decrecerian; cabe destacar que ante esa
hipdtesis de carga podria ocurrir inversiones de esfuerzos en la region central del tramo
2-3.

En cambio, el maximo momento positivo en el tramo central (2-3) se obtiene

sobrecargando s6lo ese tramo y descargando los pafios adyacentes.

sc2

IEERENRNERENEEEn

o ]

2 3
Maximo Momento positivoe, Tramo 1-2 y 3-4
sc3

Maximo Momento positivo, Tramo 2 - 3
sc2

LTI T
N N

Figura 2.14 Alternacion de cargas, para obtener el maximo momento positivo.
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Para el caso de los pérticos se sobrecarga con una disposicién en forma de ""damero';
aunque, para estos casos, puede emplearse el modelo simplificado de la Norma CBH-
87 (Fig. 2.15). Cabe mencionar que cualquiera fuese el caso, se necesita resolver tan
solo dos hipdtesis de carga para obtener los maximos momentos positivos en todas las

vigas del portico®,

G Q Q
IERNRRRNRNNRRRRRERNRRRRRRRNNEN [TT1T11 TTITTIT TTTITIT

T I TITTT I TITTT 0T TTTTTIT [TITTIT [TTTTIT

T I I TITTT IO TITTT T TTTIITT [TITTIT TTITTIT

INENRRRNRRNRRRRRERRRRRRRRRNEREN TTTTTIT TTTTTIT

INENRRRNRNNRRRRNRRNNRRRRRRNAREN] TTTTITT TTTTTIT

T T T T TTTITTT TTITTIT TTTTTTT

Figura 2.15 Hipotesis de carga para determinar las solicitaciones més desfavorables.

e Maximo Momento Flector Negativo.-

Si se desea obtener el mdximo momento flector negativo en un nudo, debe tratarse que
ese nudo rote la menor cantidad posible, mientras que el nudo opuesto tiene que rotar
lo mayor posible, tratando de asimilar el tramo sobrecargado al caso de una viga
empotrada en el extremo en estudio y articulada en el otro (Fig. 2.16). Esta condicién

permite ademas calcular la méxima fuerza cortante.

™ Véase: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 9.6.
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Figura 2.16 Maximo momento flector negativo.
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Para las vigas que constan de muchos tramos, puede analizarse sélo los nudos de

interés, adoptando modelos simplificados como los mostrados en la Fig. 2.17.

Hipétesis real para hallar el Maximo Momento flector negativo en el nudo 2
HHHHHHHHAHIHHHHHHH LTI

2 5
1
Modelo simplificado para hallar Mmax (-) en el nudo 2

HHHHJHHHEHHHHHHIJ Baja repercusion

2
1 3
Modelo simplificado para hallar Mmax () en simultaneo en el nudo 2y 5

L LT s
Ji) JiY Ji JiN

JA

S

2 3 4 5 6

Figura 2.17 Modelos simplificados para obtener el maximo momento negativo.
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Sin embargo, ha podido observarse que mientras no exista mucha variacion en la
magnitud de la sobrecarga, asi como en las longitudes de los tramos, es suficiente con
sobrecargar todos los tramos para calcular simultaneamente los maximos momentos

negativos en todos los nudos.
2.5.2.9.Disefio de los elementos de Hormigon Armado H°A°

Antes de abordar el célculo del agotamiento de secciones sometidas a flexion y axil, es
preciso plantear una serie de hipotesis de comportamiento. Tres de estas hipotesis son
validas para cualquier método de célculo de secciones: la planeidad de secciones, la

compatibilidad de deformaciones y el equilibrio.

En cambio, las ecuaciones constitutivas de los materiales, que constituye la cuarta

hipdtesis basica, varia segn el método que se utiliza.

El método general de resolucién de un problema de tensiones normales, sea de
dimensionamiento, sea de comprobacion, consiste en la resolucion de un sistema de

tres ecuaciones. Estas ecuaciones son:

a) Ecuacion de equilibrio de axiles.- La suma de las tensiones en una cara de la

rebanada estudiada debe ser igual que el esfuerzo axil en esa misma cara:

ZAC*GC}/ + Agy * 051 + Agy 05, =N

b) Ecuacion de equilibrio de momentos.- La suma de momentos de las tensiones
en una cara de la rebanada, deben ser iguales al momento flector en esa misma

cara:
ZAC * Ocy + Agq * 051 + Agy 05y =N e
c) Ecuacion de compatibilidad de deformaciones.- Relacién lineal entre las

deformaciones de las diferentes fibras de la seccion.

Para plantear las ecuaciones es preciso que este previamente definida la ecuacion
constitutiva del hormigon, es decir, hay que decidir que método se va a utilizar, si el

parabola — rectangulo (P-R) o el rectangular (R).
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2.5.2.9.1. Vigas.-

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion
transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexién. En el
presente proyecto se trata de secciones rectangulares de hormigon armado sometidas a
solicitaciones normales en el estado limite ultimo de agotamiento, por rotura o por
exceso de deformaciones pléasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras

traccionadas. El método seleccionado para su calculo es el diagrama rectangular.

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

la cuantiaw, en funcion del momento reducido W:
Md < As * fyd
= — . Ny =—
Donde:
b,y : Ancho de la seccién.

d : Canto util.

foq = Ck/yC : Resistencia de célculo del hormigon a compresion.

fyq = yk/YS : Resistencia de célculo del acero (traccién o compresion).
Mg : Momento flector de agotamiento o de célculo.
q: Momento flector reducido de célculo.

w = Cuantia mecanica (Véase Anexo A-1).6

® Verse: “Hormigén Armado” (142 edicién). Apartado 14.4 Tabla 14.3.
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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 p;,, es independiente del tipo de acero
utilizado y su valor es:

£=0,450 Wi = 0,252 w=0,310

e Proceso de célculo 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.

1)  Se comienza por determinar pq y se verifica que esta sea menor al limite pg <
Hlim-

2)  Con el valor de pq entrar en las tablas y determinar el valor de w.

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

_ @by rdxfy

A. =
S fyd

4)  Las recomendaciones del cadigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas
minimas (w.,in) 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:®
Ag
Wpmin = A_ As min — ®min * bw * h
C
Donde:
Ag: Area del acero (en traccion o en compresion).

A.: Area del hormig6n (area total, referida normalmente al canto (til).

@ Verse: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 8.1.7.3.
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Wpin. Cuantia geométrica minima (Véase Anexo A-1 del presente

proyecto).

5)  Setomaré la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se

calcula la separacion libre entre armaduras.*®

_ (b, -2*¢,, —N°Hierros*g,,,, —2*r)
N°Hierros—-1

b) Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresion.
1) Determinar la cuantia mecéanica para la armadura a traccion y

compresion

Md — Hdiim

wszz 1_81

W1 = Wiy + Ws2

Donde:
Wiy - Cuantia mecanica limite.
ws; . Cuantia mecénica para la armadura a traccion
ws, : Cuantia mecanica para la armadura a compresion

& = F/O1 : Relacion entre el recubrimiento y el canto util.

r : Recubrimiento geométrico.
2) Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion

wsl*bw*d*fcd wsZ*bw*d*fcd
s1 = s2 =
fya fya

Donde:
A, : Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
A,,: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.

3) Calcular la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.

™ Verse: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 12.5.2.
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4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.

e Célculo de la armadura transversal.-
El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura
transversal esté constituida por estribos, barras levantadas.
En virtud a todos los efectos favorables, el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante

sin armadura si:?®
Veu = Vy Veu=fyqg *bw = d fuqa = 0,50 * /feq (kg/cm?)
Donde:

V.. Cortante absorvido por el hormigon.

V4. Cortante de calculo del hormigén.

f,q: Resistencia convencional del hormigon a cortante.

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

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

Astmin * fyd
> 2xf
Sen « 20,02 xfeq * by

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

de la diferencia.
Vq > Vo Vi=Veu+ Vsu 2 Vsu=Vq— Veu
V,u, =0,30-f4-b,, -d
Donde:
V., : Cortante resistido por la armadura transversal.

V. : Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.

M Verse: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 8.2.
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V4 debe ser menor o igual que V,,, y mayor que V,,, caso contrario, se debe cambiar
las dimensiones de la seccién transversal.

Viu *S

ASt:O.9*d*fyd

Donde s es la separacion entre planos de cercos 6 estribos, debe cumplir la condicion:
Stmax < 0,75*d <300 mm
e Armadura de piel.-

En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran 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,
wzol(m
b(2d — h)

2.5.2.9.1. Columnas.-

Las columnas o pilares de hormigén armado forman piezas, generalmente verticales,

en las que la solicitacién normal es la predominante.

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

cimentacidn, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber compresiones en colaboracion con el hormigdn, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la

rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados.
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Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y

aumentar su ductilidad y resistencia.
e Coeficientes de pandeo (K).-

Los coeficientes de pandeo para piezas aisladas son los siguientes:

3 4
A '

Valor teérico de K 0,7 1,0 1,0 2,0 2,0

Rotacion impedida, traslacién impedida

Referencia de Ias'. Rotacién libre, traslacién impedida
condiciones de vinculo
de los extremos Rotacién impedida, traslacién libre

Rotacion libre, traslacion libre

Figura 2.18 Coeficientes de pandeo para piezas aisladas.

> Esbeltez geométrica y mecanica.-

Se llama esheltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion A, =
l,/h entre la longitud de pandeo 1, y la dimension h de la seccion en el plano de
pandeo, y la esbeltez mecanica a la relacion A =1,/i. entre la longitud de pandeoy

el radio de giro i, de la seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que i, = V(I / A),

@ Verse: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 8.3.1.2.
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siendo I y A respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion, ambas

referidas a la seccidn del hormigdn solo (seccién bruta).
Los valores limites para la esbeltez mecénica son los que mencionan a continuacion:

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

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

e Para eshelteces mecanicas 100 <A < 200 (geométricas 29 < A, < 58), debe

aplicarse el método general.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

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

e Flexion esviada.-

Se dice gue una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se
conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta 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 solicitacién que no esta en el plano de simetria.

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

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

para su tratam iento.

e Seccidn rectangular con armadura simétrica.-

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

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

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

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.
e Abacos adimensionales en roseta.-

Para realizar el calculo, cuando 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 obtenia para cada seccion 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 graficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y
Linse, ha dado lugar a la denominacion en roseta).® Si ademas se preparan en forma
adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, pux, (), son validos para
una seccidn rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del

hormigon?.

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion 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 ux, py, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.

e Compresion simple.-

® Verse: “Hormigén Armado” (14° edicion). Tomo N°2
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La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un

esfuerzo normal N que actla en el baricentro pléastico 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.
e 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:

h/20 6 b/20

ez{ 2 cm.

Doénde:
h: Canto total en la direccion considerada

e Excentricidad de primer orden.-

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

momento.

e Excentricidad ficticia.-

Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:

fyd> c+20-¢e,

=3+ lo” 10~*
Sfic = 3500) c+10-e, h

Donde:
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fyq: Resistencia de calculo del acero, en kg / cm?
c: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considerada, en cm.
l,: Longitud de pandeo de la pieza, igual al, = k.1, en cm.
e Excentricidad total o de calculo.-
La seccion debera ser dimensionada para una excentricidad total igual a:
er = €, t+ €ic
e 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, porticos 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.
e Calculo de la Armadura Longitudinal.-

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

las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido:

_ Ng-er
b2 1y
Axial reducido:
Nq4
\'

“hb fy
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De los abacos en rosetas se determina la cuantia mecanica w (Véase Anexo A-1) ©),

f
A;=w-b-h-=2
fyq

e Calculo de la Armadura transversal.-

Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos

sera:

{b o h (el de menor dimension)
- 15« ¢de la armadura longitudinal

El diametro del estribo sera:

1

2 * Pde la armadura longitudinal

ibo =
d)Estrlbo 6 mm

Para atender la necesidad del calculo

2.5.3. Fundaciones.-

El proyecto de la cimentacion de un edificio debe ir acompafiado por un estudio de
terreno, en el que se consideren el tipo de suelo, su granulometria, plasticidad, humedad
natural, consistencia compacidad, resistencia, deformabilidad, expancividad vy
agresividad; la situacion del nivel freatico; las posibles galerias y; las estructuras

colindantes, etc.

Entre las acciones que se debe considerar en el calculo de las cimentaciones estan, en
primer lugar, los esfuerzos (axil, momentos y cortantes) transmitidos por la estructura.
Ademas esta el peso propio de la cimentacion, el del suelo y rellenos situados sobre la

misma, el empuje de tierras y, si hay agua, el empuje hidrostatico (subpresion).

Es préactica habitual separar el célculo de la cimentacion del de la estructura

soportada.

® Verse: “Hormigén Armado” (14° edicion). Apartado 17.3-1.
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Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estdn empotrados
rigidamente en la cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones
opuestas a estas reacciones. Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado
por la cimentacion y el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus
pequefios desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos y
reacciones de la misma que en general son de apoyo empotrado (Fig. 2.19).

Las reacciones que resultan en estos apoyos se toman como cargas sobre la cimentacion

para el andlisis de esta y de su interaccion con el suelo.

DRLLLLLL P LRI
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—
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a) Distribucion de cargas. b) Modelo para el analisis de la cimentacion.

c) Modelos separados para analisis de estructura y cimentacion.

Figura 2.19 Analisis de la cimentacion.
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2.5.3.1.Zapatas aisladas.-

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

del hormigén es muy dificil.

Figura 2.20 Formas tipicas de zapatas aisladas.

Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.-
Las dimensiones a y b de la planta de la zapata se determinan en funcion de la tension

admisible para el terreno:

N+P
a+b = O0adm

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En

principio, para el peso propio se podra tomar un valor del orden del 10% de N.
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Por razones econdmicas se dimensionan de modo que no necesiten armadura de
cortante. Paraello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar

para el canto Util d valores inferiores al mayor de los siguientes:

ao*bo a*b ao+b0 4 x fvd
d; = + - k=—"—
4 2xk—1 4 Yt * Oadm
_2x(a—ap) g
27 4+k
2 x(b—Dby) D
3T ATk fva = 0.5 % y/feq (kg/cm?)

e Determinacion de las armaduras de traccion.-

En el caso de zapatas flexibles (aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple la
condicion v > 2 xh), la determinacion de la armadura en traccion debe hacerse
aplicando la teoria de flexién en ambas direcciones. Para ello puede usarse las tablas,
abacos y formulas simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los
paramentos del soporte de hormigoén, 0.15 = a, y 0.15 * by, respectivamente (Figura
2.21).

El momento de célculo en la seccidon 1-1 (Figura 2.21 a) en el caso mas general de

zapatas con carga excéntrica, es:

a—a, z [1 1

Mcdzb*( +0.15*a0) * E*Gld+§*(6maxld—01d)]

Las tensiones opyaxq ¥ 01q S€ Obtienen a partir de los esfuerzos mayorados del pilar,
sin tener en consideracion el peso propio de la zapata, usando el método tradicional

elastico.

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

a la carga del terreno o; = N/(a * b) (Figura 2.21 b), es:
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d = YfZZN (a _za° +0.15 = ao)2
La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b = d, puede determinarse
mediante las tablas o &bacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
mayores que 1.5 = v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy

comoda la formula simplificada:

Mcd

Thrd2xfy o=pnl1+p U=A*fyg=w*bxdxfy

1

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superioresa 0,01 (p < 0,01), por

consideraciones de adherencia.

7_0,-Nu,+2h...,

Figura 2.21 Armadura de traccion en una zapata aislada.
2.5.3.2.Zapatas de medianeria.-

La carga excéntrica puede serlo por dos motivos, porque existe ademas del axil un
momento que descentra la carga o porque la propia carga esté fisicamente desplazada
del centro de gravedad geométrico de la zapata. Esto ultimo ocurre en zapatas

excéntricas, siendo en la practica el caso mas frecuente el de la zapata de medianeria.
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En este caso al no ser uniforme la distribucion de presiones, la zapata tiende a girar,
produciendo acciones horizontales sobre la estructura y sobre el terreno.

qrmmsmemes

——
O =z

Figura 2.22 Zapata de medianeria.

Entre las distintas soluciones que existen para resolver el problema de la zapata de

medianeria, se estudia a continuacion la siguiente:
e Zapata de medianeria con viga de riostre.-

Si se une la zapata del soporte de fachada con la correspondiente al soporte inmediato
interior mediante una viga de gran rigidez, puede conseguirse una distribucion

uniforme para las presiones del terreno (Fig. 2.23).

Como la rigidez de esta cimentacion es muy grande respecto a las correspondientes a
los soportes, sus esfuerzos pueden calcularse suponiendo que esta apoyada en los

mMismos.

Si N; y N, son las cargas de servicio transmitidas por los soportes, y P; y P, los pesos
propios de la cimentacién, las resultantes de las reacciones del terreno, R'; y R, se

determinan mediante las ecuaciones de equilibrio de esfuerzos:

(Nl + Pl) + (NZ + Pz) = R’1 + RIZ R’1 = N1 * + Pl

l—e



62

Ny x1=(R'; —Py)(—e) R'; =N — Ny =

P
l—e+ 2

Para que el problema tenga solucién, es necesario que R’, > 0, pues, en caso contrario,

la viga centradora podria levantar el soporte interior.

Figura 2.23 Zapata de medianeria con viga centradora.

a) Dimensionamiento.- Para el canto de la zapata y las dimensiones de la viga
centradora deben tomarse valores elevados con objeto de dar rigidez al

conjunto.

Las dimensiones en planta de la zapata se determinan, en funcion de la presion

admisible para el terreno, mediante las ecuaciones:

! !
Ry R’
= Oadm

= O0adm

a; * by az * b,

Que seré necesario resolver por tanteos al no conocerse, en principio, el peso propio de

la zapata.
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Para el calculo estructural se prescinde del peso propio de la cimentacion, es decir, se

consideran como acciones del terreno los valores:

1d C R N l
o [ on — *
o 2 con R Nog — Nyq *

b) Calculo de la viga centradora.- Como ya ha sido indicado, puede admitirse
que la viga centradora est& apoyada en los soportes y que sobre ella actian dos
cargas uniformes de longitudes a; y a,, cuyas respuestas son, respectivamente
(Figura 2.23):

: R N N _°
= — *
y 2d 2d ¥ "4

Ry =N
1d ld*l_e

Las reacciones en los apoyos de esta viga son N4 Y Nog.

En el caso més frecuente en que el canto de la viga no supera a los de las zapatas, el
armado de la viga centradora se efectta con el M, 4 y el cortante V,4 correspondientes
al extremo interior de la zapata de medianeria; sus valores se han indicado en la parte
interior de la figura 2.21. La zona de estribos debe prolongarse medio canto en el

interior de la zapata.

c) Calculo de la zapata de medianeria.- Puede admitirse que la zapata esta
apoyada en la viga centradora, por lo que el célculo a flexion se hace como el caso

zapatas contindas.

La armadura principal, paralela a la medianeria, se determina como si se tratase de dos
voladizos sometidos a la carga o.; = R;4/a; * b;. Sobre la armadura principal se

dispondréa de una armadura de reparto (Figura 2.23).

d) Calculo de la zapata interior.- EI célculo de la zapata interior se efectla
como el de la zapata aislada. Dado que sobre la zapata interior la viga centradora
ejerce una accién vertical hacia arriba, que es favorable, se recomienda no tenerla en

cuenta.
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2.5.3.3.Escaleras.-

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que

se tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,
escaleras de caracol, helicoidales, etc.

En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.

Desembarco
Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Arranque

Figura 2.24 Partes constitutivas de una escalera.

Debido a su inclinacion y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las
cuales se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexidn, se puede
suponer que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se
halle, no con su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El

error cometido en esta suposicidén es minimo y no afecta el disefio.

Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en

proyeccion horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.
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La obtencidn de la armadura longitudinal es analoga al de vigas, por otra parte se debe
disponer de una armadura de distribucién minima colocada a lo largo del paso.

2.5.3.4.Losas alivianada con viguetas de hormigén pretensado.-

Las losas alivianadas son elementos estructurales unidireccionales. Las cargas que
acttan sobre las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su

comportamiento es de flexion.

El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas
de hormigdn pretensado, carpeta de hormigon y complemento aligerante de

plastoform.

La separacidon entre viguetas depende de las dimensiones del complemento aligerante
que se utilice, normalmente oscila entre 40 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.

La losa de compresion es el concreto colado en obra con el acero de refuerzo requerido,
el cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcidn estructural integrar

y dar continuidad al sistema.

Al realizarse el colado del concreto en la obra, se integra en forma monolitica la vigueta
con la capa de compresién (como si toda se colara al mismo tiempo).

La resistencia minima del concreto colado en obra serd de f. = 21 MPa, fabricado con
tamafio maximo de agregado de 19 mm (3/4”), y debe vibrarse para asegurar su

penetracion en las cufias.

Acero de refuerzo en losa de compresion: Se requiere colocar acero de refuerzo en la
capa de compresion para resistir los esfuerzos de flexion que se lleguen a presentar asi
como para evitar agrietamientos por cambios volumétricos debidos a variaciones de
temperatura, el acero de refuerzo calculado es el minimo requerido por contraccion y

temperatura.
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Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo
30 cm. Y cuya area A en cm?/m, cumplira la condicion:

50+h, 200

in > >
Amin = fsd — fsd

Donde:
Amin (cm?/m): Es la armadura de reparto (),
h: Espesor de la losa de compresion (cm).
fsd: Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (MPa).

2.5.4. Estrategia para la ejecucion del proyecto.-

Para una buena ejecucién del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una

evaluacion del proyecto. A manera de referencia se presentan las siguientes:

Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las

especificaciones técnicas.
e Determinar los precios unitarios para la elaboracion del proyecto.
e Determinar el presupuesto general del proyecto.
e Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucion del proyecto.
2.5.5. Especificaciones técnicas.-

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion de
obras, forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos
respectivos y en el contrato. Son muy importantes para definir la calidad de los
acabados.

Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:
e Definicién
e Materiales, herramientas y equipo.
e MEétodo constructivo.

e Disposiciones administrativas.
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e Medicion y forma de pago.
2.5.6. Precios unitarios.-

Este sistema es analitico por el cual el calculista en base a los pliegos de condiciones y
especificaciones técnicas y a los planos arquitectdnicos, estructurales constructivos se
calcula el precio unitario de cada uno de los items que forman parte de la obra como
asi mismo los correspondientes volumenes de obra, estableciendose en cantidades

matematicas parciales las que se engloban en un total.
Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:

a) Costos directos.- El costo directo del precio unitario de cada item debe incluir
todos los costos en que se incurre para realizar cada actividad, en general, este
costo directo esta conformado por tres componentes que dependen del tipo de
item o actividad que se esté presupuestando. (Excavacion, hormigdn armado para

vigas, replanteo, etc.).

» Materiales.- Es el costo de los materiales puestos en obra. ElI costo de los
materiales consiste en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en una
determinada actividad o item, esta cotizacion debe ser diferenciada por el tipo de
material y buscando al proveedor mas conveniente. El precio a considerar debe ser
el puesto en obra, por lo tanto, este proceso puede ser afectado por varios factores
tales como: costo de transporte, formas de pago, volimenes de compra, ofertas del

momento, etc.

Otro aspecto gue se debe tomar en cuenta en lo que se refiere a los materiales es el
rendimiento que tienen estos, es decir la cantidad de material que se necesita en

una determinada actividad o item.

» Mano de Obra.- La mano de obra es un recurso determinante en la preparacion
de los costos unitarios. Se compone de diferentes categorias de personal tales
como: capataces, albafiles, mano de obra especializada, peones y demas personal

que afecta directamente al costo de la obra.
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Los salarios de los recursos de mano de obra estan basados en el nimero de horas
por dia, y el nimero de dias por semana. La tasa salarial horaria incluye: salario
basico, beneficios sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos los

beneficios legales que la empresa otorgue al pais.

Maquinaria, equipo y herramientas.- es el costo de los equipos, maquinarias y

herramientas utilizadas en el item que se esté analizando.

Este monto esta reservado para la reposicion del desgaste de las herramientas y
equipos menores que son de propiedad de las empresas constructoras. Este insumo,
es calculado generalmente como un porcentaje de la mano de obra que varia entre
el 4%y el 15% dependiendo de la dificultad del trabajo.

Beneficios Sociales.- Las leyes sociales del pais determinan el pago de beneficios
sociales a todas las personas asalariadas que deben ser involucradas dentro del

costo de mano de obra.
Para el mismo se analizan los siguientes topicos:
e Aporte Patronal.
e Bonos y Primas.
¢ Incidencia de la Inactividad.
e Cargas Sociales:
- Incidencia de los Subsidios.
- Implementos de Trabajo, Seguridad Industrial e Higiene.
- Incidencia de la Antiguedad.
e Otros.

Costos indirectos.- Los costos indirectos son aquellos gastos que no son

facilmente cuantificables como para ser cobrados directamente al cliente.

Los costos indirectos incluyen:



69

» Gastos Generales e Imprevistos.- El porcentaje a tomar para gastos generales
depende de varios aspectos, siendo su evaluacion muy variable y dependiendo del

tipo de la obra, pliegos de especificaciones y las expectativas del proyectista.

» Utilidad.- Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica empresarial de
cada empresa, al mercado de la construccion, a la dificultad de ejecucion de la obra
y a su ubicacién geografica (urbana o rural).

» Impuestos.- En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor
Agregado (IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). El impuesto IVA grava
sobre toda compra de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos Gltimos
la construccidn, su costo es el del 14,94% sobre el costo total neto de la obra y

debe ser aplicado sobre los componentes de la estructura de costos.

El IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier actividad
lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccion del contrato de
obra

2.5.7. Computos métricos.-

Los computos meétricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y
volimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de

férmulas geométricas y trigonométricas.
2.5.8. Presupuesto.-

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

mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.5.9. Planeamiento y cronograma.-

Desde el punto de vista economico, las diferentes posibilidades constructivas y
tipologicas, pueden dar lugar a costes de ejecucion y plazos muy diferentes.
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Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben

ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse.

Las actividades estan interrelacionadas en una secuencia légica en el sentido que
algunas de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad
en un proyecto, usualmente se ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para

su terminacion.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un

plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacién a la formulacion de un

conjunto de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.

Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de
comenzar el proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo.

Aungue a veces es necesario reprogramar y replantear.

Existen diversos tipos de técnicas de programacion, unas son muy sencillas en su
elaboracion y faciles de interpretar, pero tienen ciertas limitaciones. Otras son bastantes

utiles pero complejas en su elaboracion.
Las técnicas mas cominmente usadas en la programacién de una obra son:
e Diagrama de Barras.
e Curvas de produccion acumulada.
e Método de la Ruta Critica (Critical Path Method, CPM).
e Red de precedencias.
e PERT (Program Evaluation Review Technique).
e Diagrama de Tiempo y espacio.

Para el presente proyecto se selecciond la técnica del Diagrama de GANTT o Diagrama

de Barras.
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e Diagrama de GANTT o Diagrama de Barras.-

En un desarrollo independiente de sistemas de administracion de proyectos, Henry L.
Gantt desarrollé6 un modo de representar graficamente las actividades a lo largo de una
escala de tiempo.

El grafico de Gantt cubre las distintas funciones de la programacion: asignacion de
recursos y determinacion de la secuencia y cronologia. A pesar de su sencillez
constituye uno de los métodos de programacién mas completos y, sin duda, el méas
usado.

El grafico se confecciona a dos escalas: en la horizontal se mide el tiempo (en horas,
dias, semanas, etc); en la vertical, se ordenan los elementos que intervienen en la
programacion: maquinas, hombres, tareas, 6rdenes de trabajo, etc. El grafico establece,
de tal forma, una relacion cronoldgica entre cada elemento productor o tarea. Las
subdivisiones horizontales del espacio en el grafico representan a la vez tres cosas:
transcurso de una unidad de tiempo, trabajo programado para ese intervalo y trabajo
realizado efectivamente en ese lapso. La inclusion simultdnea de estos dos ultimos
aspectos (generalmente se lo hace mediante segmentos trazados en distintos colores o
de diferente contextura o forma) implica comparar lo programado con lo realizado, es

decir controlar lo programado.

Es una representacion secuencial rectilinea de las actividades de una obra.

Actividades Unidad Cantidad 1.2 3 4 56 7 8

Replanteo  Gbl. 1 X

Excavacion m? 50 X X X X

Cimientos m?® 60 X X X X X
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Figura 2.25 Representacion secuencial lineal de las actividades de una obra

DIAGRAMA GANTT
ACTIVIDAD 1[2[3[4!5[6[7[3[9[10[11 12
Replanteo. [ ]

Excavacion. [
Zapatas.

Relleno y compactado.
Cimientos de H° C°
Columnas de H°A°

Figura 2.26 Diagrama de barras (Diagrama de Gantt)
El Gantt requiere de tres procesos para la construccion de su diagrama y estos son:
e Listado de actividades.
e Secuencia logica de actividades.
e Duracion de la actividad:
Duracion = Volumen / Rendimiento
Donde:
Volumen = Volumen de la Actividad.

Rendimiento = Rendimiento de mano de obra o equipo (cantidad de trabajo por

unidad de tiempo).
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CAPITULO 11l
INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Generalidades.-

Una vez obtenido los planos arquitecténicos y el informe correspondiente al estudio de
suelos en la zona de proyecto, se procedid al respectivo calculo estructural de la
infraestructura. Tomando en cuenta la capacidad portante del lugar de emplazamiento
de la infraestructura, asi mismo, se consideran los diferentes factores que intervienen

en el céalculo de este tipo de estructuras.
3.2. Analisis del levantamiento topogréfico.-

El levantamiento topografico fue realizado con estacion total y de este se obtienen las

curvas de nivel (Figura 3.1).

Figura 3.1 Curvas de nivel.
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El terreno cuenta con una superficie Gtil de 701,63 m?, topograficamente se considera

una superficie semiplano con un desnivel inferior al 2 %.

COORDENADAS DE LOS PUNTOS DEL POLIGONO
SANTA ROSA

PUNTO ESTE NORTE

SR1 323196.64 7619443.84

SR2 323205.42 7619442.62

SR3 323153.86 7619495.73

SR4 323268.34 7619499.69

SR5 323267.55 7619507.71

SR6 323218.54 7619556.66

Tabla 3.1 Coordenadas del poligono Santa Rosa

Asi mismo dentro del levantamiento topografico se pudo apreciar alguno desniveles

mayores a 1.0 m, dado que en algunas partes del terreno existen corte de tierra, razon

por la cual se deberé calcular el movimiento de tierra en dichas zonas. Aunque en su

mayor parte el terreno es plano.

Cabe recalcar que el movimiento de tierras se lo hara al nivel de la cota méas cercana a

la superficie sin desniveles grandes, es decir, en don la pendiente del corte sea menor

a2 %.

Dicho célculo del movimiento de tierra se lo vera en el Anexo 1.

3.3 Analisis del estudio de suelos.- Para la determinacién de la capacidad portante del
suelo, se realiz6 el ensayo de SPT (STANDARD PENETRATION TEST).
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Dicho ensayo se realiz6 en dos pozos, ubicadas en lugares estratégicos del terreno, con
profundidades de 3 metros y con dimensiones de 1.0 m x 1.0 m. (Figura 3.2).

Figura 3.2 Puntos en los que se realizé el estudio de suelo.

COORDENADAS DE LA UBICACION DE LOS POZOS DE ENSAYO

POZO ESTE NORTE
Ne1 323253.72 7619508.98
Ne 2 323199.74 7619489.44

Tabla 3.2 Coordenadas de la ubicacion de los pozos de ensayo.
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Los estudios estuvieron a cargo del postulante y de la empresa CEPAS (Consultora y
Constructora), dicho anélisis comprende granulometria, limites de Atterberg y desde
luego el ensayo de carga directa o SPT del lugar de emplazamiento (ANEXOS), dando
como resultado el siguiente tipo de suelo: Mezclas de grava, arena con poco material
fino.

Con una resistencia admisible de 0.2 MPa, estos resultados se obtienen de una
excavacion manual de una profundidad de 3 metros y una altura de penetracion de 30
cm. del cono diamantado de 2 de diametro.

A continuacion se presenta la estratificacion del suelo de fundacion del lugar de

emplazamiento:

Suelo orgéanico h1=0.40 m.

Mezclas de grava, arena

Con poco material fino h2=2.60 m

Figura 3.3: Estratificacion del suelo de fundacion.

Las planillas del estudio de suelos se encuentran detalladas en el Anexo A-2.
3.4 Andlisis arquitectdnico del proyecto.-

El disefio arquitectonico de la nueva Unidad Educativa Santa Rosa, fue elaborado por
el cuerpo técnico de la Honorable Alcaldia Municipal provincia Cercado, de la
Ciudad de Tarija. (Véase Anexos A-7).
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Figura 3.4. Vista superior del plano arquitectonico.

En la figura anterior se puede apreciar el bloque y las dos canchas a cargo del estudiante
para su disefio y calculo correspondiente, el cual se denomina como Modulo 1, de la

Unidad Educativa Santa Rosa.
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Figura 3.5 Vista plano arquitectdnico en planta, acotado y amoblado.
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Figura 3.6 Vista plano arquitectonico, fachada lateral y fachada frontal.
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Figura 3.7 Vista 3D del plano arquitecténico.
3.4.Planteamiento estructural.-

Se analizara tanto la estructura de sustentacion de la cubierta como la estructura

aporticada de H°A°. Asi mismo se plantea la estructura de cimentacion.

El analisis de la estructura metélica de los tinglados y las canchas se lo realizara en el

Capitulo IV, como parte del aporte académico del estudiante.

a) Estructura de sustentacion de la cubierta.-
Estard compuesta por cerchas metélicas que para las mismas se usaran perfiles
metalicos, haciéndose referencia del catdlogo FERROTODO®). El material usado
para la cubierta sera calamina galvanizada y policarbonato por lo que se usaran

correas separadas a una distancia de 1,26 m, considerando un traslape entre hojas de

® Verse: Catalogo de tubos y perfiles metalicos FERROTODO S.A.
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15 cm en el sentido longitudinal y 10 en el sentido transversal. Las cerchas tendran una
pendiente del 25%, una luz de 12.20 m y una altura de 1,6 m.

Todas las cerchas estaran apoyadas sobre las vigas, las mismas que acompafian la
ubicacion de las cerchas a lo largo de la colocacion de las mismas, razén por la cual la
distancia entre cerchas serd de 4.0 m

Con los datos antes mencionados se deberd hacer un pre-dimensionamiento de la
cercha y de este obtener la mejor alternativa de solucién, por lo tanto se plantea lo
siguiente:

» Plano en planta de la estructura de hormigén armado.-

La ubicacion de las cerchas metélicas se lo hard como se muestra en la figura 3.8, en
las que, las lineas segmentadas representan a las correas, mientras que la lineas
transversales a estas (lineas continuas y de mayor grosor de grafo) representan a las

cerchas metalicas.

Figura 3.8 Disposicion de las cerchas sobre la estructura de hormigén armado.

» Establecimiento del esquema de la cercha metalica.-
Se debera seleccionar el tipo de cercha, considerando la racionalidad de los elementos
estructurales, las acciones de carga, razones constructivas, econémicas, buscando de
este modo diferentes alternativas de solucion, que con ayuda del programa CYPE 3D,

esto se lo puede realizar con mayor facilidad.
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b) Estructura de sustentacion aporticada de H°A°
Estara formada por: Vigas, columnas, zapatas aisladas y zapatas arriostradas, losa
alivianada con viguetas pretensadas y escaleras.

Del estudio de suelos se tiene que la capacidad portante del suelo es de 0.2 MPa.

Para el célculo estructural se minorara esta resistencia en un 10% para ir a favor de la

seguridad y de este modo garantizar una mejor estabilidad de la estructura.
Por lo tanto la capacidad portante admisible del suelo a usar en el proyecto es:

Oadm — 0.2 MPa



3.6 DISENO DE CUBIERTA METALICA
DATOS GEMERALES:
PROPIEDADES DEL ACERO:

Module de elasticidad longitudinal:
Peso especifico:

Limite de fliencia:

NORMA AISC
ACERO LAMINALDO
E= 200000 Mpa
i)
T= 77,000 —
m
Fy= 248 000 Mpa

ESPECIFICACIONES DE LA CALAMINA GALVAMNIZADA:

Longitud total:
Ancho:
Peso:

Factores de carga:

45 m
0,9 m
0,068 Kpa

Se usaran las combinaciones consideradas por el metodo LRFD.

U=14D
U=12D+16L+ 05(lroSoR)
U=12D+ L6(lroSoR)+([05W)

U=12D+13W+05L+05(lroSoR)

U=12D+10E+(05L0025)
U=0,9D-{0,3Wo1,0E)

Donde:

U= Carga ultima

D = Cargas muertas

L = Cargas vivas

Lr = Cargas vivas en techos

DISTANCIAS INCLIMADAS (m)

X1 0,63
X2 1,76
X3 1,26
X4 1,76
X5 1,26
Wi 0,63
x6-d 0,63
X7 1,26
X8 1,26
X9 1,76
X10 1,26
X11 0,63

5= Cargas de nieve

R = Carga inicial de lluvia o hielo

W= \iento
E = Sismo

LOMNGITUD DE L& CALAMINA (m)

X1

4

X2

X3

X4

x5

Xe-i

xi-d

X7

X8

X9

X¥10

¥11

U N T N o O R O ) O R O Y
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CARGA DEBIDO A LA CERCHA
DESCRIPCION  |SECCION LOMNGITUD  [PESO TEQORICO |PESO TOTAL

(mm) (m) (KN/m) (KN)
Cuerda superior | TC35X35X2 12,62 0,020 0,256
Cuerda inferior TC35X35X2 122 0,020 0,248
Diagonales TC35X35X2 11,78 0,020 0,239
Parantes TC35X35X2 8 0,020 0,162

TOTAL = 0,905
AREA DE INFLUENCIA EN LA CERCHA
LONGITUD ENTRE CERCHAS: L= 4m
LONGITUD CUERDAS SUPERIORES: Les = 1262 m
AREA: A= 5048 m*
PESO PROPIO DE LA CERCHA:
W= 0,018 Kpa
PESO PROPIO DE LAS CORREAS:
PESO TECRICO: F= 0,054 KN/m
LONGITUD INCLINADA: L= 126 m
FESO PROFO: W= 0,043 KFPa
SOBRE CARGA DE DISENO:
Para persona de mantenimiento: Por granizo
1= 1,00 KPa L2= 1,80 KPa
Asumimos la mayor:
Lt= 1,80 KPa
CORRECCION DE CARGA DE GRAMIZO POR PENDIENTE
452 — g
Oeq=1Lt =
q )

Lt= 18 KPa
= 15  Grados
Qeq= 1.2 KFa
CARGA DEBIDO AL VIENTO:
Velocidad del vientao: W= 25 m/s
Pesion debida al viento: W= 0,38 KPa
Angulo de inclinacion: a= 15 Grados
Angulo de inclinacion: o= 0,2618 Radianes



Sobrecarga de viento debido a Sotavento:

84

Coecificiente eolico: C= 0.4
Presion basica de viento: W= 0,38 KPa
SOBRECARGA: P= -0,15328125 KPa
Descomposicion de la carga de sotavento:
Horizontal; Vertical:
o= 0,2618 Radianes a= 0,2618 Radianes
P= -0,15328125 KPa P= -0,15328125 KPa
= 0,04 KPz Py= -0,15 KPa
Sobrecarga de viento debido a Barlovento:
Coedficiente eolico: C= 01
Presion basica de viento: W= 0,38 KPa
SOBRECARGA: P= -0.04 KPa
Descomposicion de la carga de Barlovento:
Horizontal; Vertical:
= 0,26128 Radianes a= 0,26128 Radianes
P= -0,04 KPa P= -0,04 KPa
= -0,01 KPa Py= -0,04 KFPa
AMNALISIS DE CARGAS VERTICALES:
COMEINACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO:
Carga muerta |Sobrecarga |Carga de 'uienﬂ(hrga ritica
Combinacion de cargas a sotavento "o "Lt ' "y
KPa KPa KPa KPa
U=14D | 0,13 1.2 0,15 0,180
U=12D+ 05Lr 0,13 12 -0,15 0,755
U=12D0+ 16Lr+05W 0,13 12 -0,15 2,001
U=12D+13W+05Lr 0,13 12 0,15 0,562
U=12D 0,13 1.2 0,15 0,155
U=09D-03W 0,13 12 -0,15 0,160
SE AsUME Una carga critica de: U= 2,001 KPa
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COMBINACION DE CARGAS PARA BARLOVENTO:

Cargamuerta |Sobrecarga |Carga de vient{ Carga critica
Combinacion de cargas a barlovento "o "Lr" "W "

KPa KPa KPa KPa
U=14D 0,13 12 -0,04 0,180
U=12D+ 05Lr 0,13 12 -0,04 0,755
U=120D+ 1ELr+05W 013 12 -0,04 2,056
U=12D0+13W-+05Lr 013 12 -0,04 0,707
U=12D 013 12 -0,04 0,155
U=09D0-03W 0,13 12 -0,04 0,127
Se asume una carga critica de: U= 2,056 KPa

CARGA PUNTUAL VERTICAL EM LOS NUDOS POR SOTAVENTO:

NUDO " Area de influencia Carga puntual en el nudo
KPa m KM
1 2001 252 504
2 2,001 5,04 10,08
3 2,00 5,04 10.08
4 2001 5,04 10,08
5 2,001 5,04 10.08
B 2,00 252 5,04
CARGA PUNTUAL VERTICAL EM LOS NUDOS POR BARLOVENTO:
NUDO " Area de influencia Carga puntual en el nudo
KPa m* KM
&-d 2,056 252 518
7 2,056 5,04 10.36
8 2 056 5,04 10,36
9 2,056 5,04 10.36
10 2,056 5,04 10.36
11 2 056 252 5,18

CARGA VERTICA

L PUNTUAL TOTAL EN LOS NUDDS

MNUDO

Carga total

KN

5,04

10,08

10,08

10,08

10,08

10,22

10,38

10,38

10,36

10,36

b | =t
el = = A = U T R e R

5,18




CARGA DEBIDC AL CIELO FALSO:
Peso del cielo falso: W=
Separacion de cerchas: L=

0,284 Kpa
4m

CARGA VERTICAL PUNTUAL EM LOS NUDGS INFERIORES:

Mudo Carga cielo Falso | Distancias cuerdas inferiores  |Area de influencia Crga puntual
KPa m m’ KM
1 L2594 0,61 244 1,005
12 L2594 122 488 2,011
13 254 122 488 2,011
14 254 122 4,88 2,011
15 L2594 122 4,88 2,011
16 L2594 122 488 2,011
17 254 122 488 2,011
18 0,204 122 488 2,011
19 0,254 122 4,88 2,011
20 0,254 122 4,88 2,011
11 0,2 0,61 244 1,005
CARGA DEBIDO A LA CUMBRERA:
Largo Ancho Area Peso Carga puntual en nudo
"m" "m" m-  |KPa KN
4 04 16 0,068 0,152
ACCION DE CARGAS VERTICALES EN LA CERCHA
MNudo Carga critica Carga por delo falso Carga cumbren Carga total
KN KN KM KM
1 5,04 1,005 6,047
2 10,08 10,083
3 10,08 10,083
4 10,08 10,083
5 10,08 10,083
6 10,22 015232 10,375
7 10,36 10,363
8 10,36 10,363
9 10,36 10,363
10 10,36 10,363
11 518 1,0053238 6,187
12 2,0106576 2,011
13 20106576 2,011
14 2,0106576 2,011
15 20106576 2,011
16 2,0106576 2,011
17 2,0106576 2,011
18 2,0106576 2,011
19 20106576 2,011
20 20106576 2,011




AMALISIS DE CARGAS HORIZOMNTALES:

DEL ANALISIS DE CARGAS S0L0 SE USA:

U=13W

PARA SOTAVENTO:

Fu = 0,040 KPa
U= 0,052 KFa

CARGA HORIZOMNTAL PUNTUAL EM LOS NUDOS:

PARA BARLOVENTO:
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0,010 KPa
0,013 KPa

CARGA DEBIDO A SOTAVENTO

MNudao Carga critica Area de influencia Carga puntual
KPa m KM
1 0,052 2,520 0,130
2 0,052 5,040 0,260
3 0,052 5,040 0,260
4 0,052 5,040 0,260
5 0,052 5,040 0,260
B 0,052 2,520 0,130
CARGA DEBIDO A SOTAVENTO
MNudao Carga critica Area de influencia Carga puntual
KPa me KM
6-d 0,013 2,520 0,032
7 0,013 5,040 0,065
B 0,013 5,040 0,065
9 0,013 5,040 0,065
10 0,013 5,040 0,065
11 0,013 2,520 0,032
CARGA TOTAL PUNTUAL HORIZOMTAL EN LOS NUDCHS:
MNudao Carga a sotavento |Carga a barlovento Carga total
KN KM EN
1 0,130 0,130
2 0,260 0,260
3 0,260 0,260
4 0,260 0,260
5 260 0,200
L& 0,130 0,032 0,162
7 0,065 0,065
B 0,065 0,065
9 0,065 0,065
10 0,065 0,065
11 0032 0,032




Reacciones en los apoyos:

APOYOHIO1
Ry = 13,297 KN Rx = 19,562 KN
APOYO FlIO 2
Ry = 45,793 KN Rx = -25,8385 KN
APOYO FLIO 3
Ry = 48,023 KN Rx = 27,3545 KN
APOYO FLIO 4
Ry = 14,147 KN Rx = -21,6965 KN
Fuerzas de disefio:
Para traccion :

Ft= 27731 kKN
Para compresion:

Fc = 33,3865 KN

VERIFICACION DE ELEMENTO S0OLUCITADC A TRACCION

PROPIEDADES DEL MATERIAL:

Fy= 248 000 Mpa Esfuerzo de fluencia

Fu= 407, 7 Mpa Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural
E= 200000 Mpa Modulo de elasticidad

SE REALIZA LA VERIFICACION PARA LA BARRA MAS SOLICITADA A TRACCION

Pu= 27,731 KN Fuerza axial en tension
L= 1,55 m Longitud de la barra



PROFIEDADES DE LA SECCION EM ESTUDMO
SECCION:
PERFIL TUBULAR CUADRADO: TC35X 35X 2

Dimension vertical del perfil:
Dimension horizontal del perfil:

Espesor de las chapas verticales: eh=

Espesor de las chapas horizontales: g =

Area de secdon: A=

Inercia flexion en "X™: lxx =

Inercia flexion en "Y": =

Inercia a torsion: =

Modulo plastico en "X™ D=

Modulo plastico en ™Y": Dyy =

- T
iy
[}
>~
RADIO DE GIROD:
EM "X"™ EM Y™
r= d r= !
- JA - JA
r= 1,350 an r=
Area de seccion minima:
- Pﬂ- 1’:
Amin = & e Fy Amin =

35 mm
35 mm
2 mm

2 mm
264 am2
4581 cmd
4581 cm4
7,21 amd
3,27 an3
3,27 an3

05
1.24 cm?®

89
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Radio de giro minimo:
Rmin = 0,517 cm
. L
Rmin = —
300
Comparada con la seccion:
A= 264 mi = Amiin = 1242 m?
r= 1,350 om e Rmin = 0,517 cm
a) Comprobacion a la fluencia:
- 09
PR = F}? x A Pn= 65472 KN
¢*Pn 58,925 KN
t*Pn = Pu
58,025 KN z 27,731 KN VERDADERD
b) Comprobacion a la rotura:
U= 0,85 Ae=U*A
Ae= 2,243 om2
Pn = Fu=* Ade ) 0.75
Pn= 91,488 KN
t*Pn 2 Fu
68,616 KN z 27,731 KN VERDADERD
¢} Relacion de esheltez:
Ly 114832 = 300
— =300 4,83 £ VERDADERD
-

VERIFICACION DE ELEMENTO SOUCITADO A COMPRESION

PROPIEDADES DEL MATERIAL:

Fy= 248 Mpa Esfuerzo de fluencia

Fu= 4077 Mpa Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural
E= 200000 Mpa Modulo de elasticidad

SE REALIZA LA VERIFICACION PARA LA BARRA MAS SOLICITADA A COMPRESION

Pu= 33,386 KN Fuerza axial en compresion
L= 0585 m Longitud de la barra
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PROPIEDADES DE LA SECCION EN ESTUDIO
SECCHOMN:

PERFIL TUBULAR CUADRADO: TC35 X 35X 2

Dimension vertical del perfil: h= 35 rmim
Dimension horizontal del perfil: a= 35 mim
Espesor de las chapas verticales: eh= 2 mim
Espesor de las chapas horizontales: ea = 2 mm
Area de secdon: = 264 om2
Inercia flexion en "X™: [ = 4 81 cmd
Inercia flexion en "¥™: hyy = 4 81 omd
Inercia a torsion: = 7.21 omd
Modulo plastico en "X": Dy = 327 am3
Modulo plastico en ™Y": Iyy = 327 an3
35
- h)
a

RADIO DE GIRO:
EN "X": EMN "™

I I

r= |= r= |—

A A

r= 1,350 an r= 1,350 am

RAZOM DE ESBELTEZ:

= 1,000
KL r= 1,350 om
= — =
A ro 200 = 0,950 m

Amax = 200,000
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En la grafiica siguiente se puede evidendar que podemos definir si la columna es larga, corta o intermedia y de
esta manera adecuar el procedimiento de calculo del esfuerzo de pandeo por flexion:

| El limite entre pandeo plastico e inelastico para un acero Fy = 248 MPa es de : |

Ii|_=

Entonces:

Fy esfuerzo de panden por flexidn

134

70,381 < A= 134 VERDADERD

_~ Eewacion E3-2 del AISC

{pandco inclastico)

Punto de tangencia de las curvas

_ Ecuacidn E3-3 del AISC
" (pandeo elasticn)

-~

Figura 5.7

|

|

|

|

|

]

[ .
kS & de transiclon entre aCuaciones

r
{134 para £, =36 klb/plg?, 113 para F, = 50 kib/plg?, etc.)

Curva para columna segiin el AISC,

Entonces nos encontramos en pandeo inelastico ¥ usamos las Eouaciones E3-1 v E3-2 del AISC:

KL E
T*_-T 471 *J;—y

Fy
Fcr=(0,658F) * Fy

Pn=Fecr+4

K= 1,000

L= 0,950 m

r= 1.350 cm

E= 200000 Mpa

Fy= 248 Mpa

70,381 £ A= 134 VERDADERD

Fer= 191,129 Mpa




2
n-*E
Fe = ——
&y
r
Entonces:
Pn=
Verificamos :
Pn= 45412 KN

Fe

50458 KN

$¢*Pnz=Pu

2

VERDADERD

VERIFICACION DE LAS CORREAS EN FLEXION ASIMETRICA:

CARGAS ACTUANTES:

Peso de la calamina:
Peso de la correa "COSTANERA™
Sobrecarga de uso:
Sobre carga de viento:
Sotavento:
Barlovento:
Angulo de inclinacion de la cubierta:

Separacion entre cormeas.
Longitud de |as correas:

DESCOMPOSICION DE CARGAS:
CARGAS MUERTAS:

D= 0,111 Kpa
D= 0,029 Kpa

= 0,107 Kpa

398,495 Mpa

Pu= 33,386 KN

0,068 Kpa
0,043 Kpa
1,20 Kpa

-0.153 Kpa
-0,038 Kpa
15,000 Grados
0,262 Radianses
1,260 m

4000 m

CARGAS VIVAS:

Lr=
Lre=
Lr\r:

1,200 Kpa

0,311 Kpa
1,159 Kpa

93
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CARGA DE VIENTO:
SOTAVENTO: BARLOVENTO:
= -0,153 Kpa W= 0,038 Kpa
= -0,080 Kpa W = 0,010 Kpa
= -0,148 Kpa Wy = -0,037 Kpa
SE REALIZARA LA VERIFICACION PARA AMBOS CAS0S DE SOTAVENTO Y BARLOVENTO
VERIFICACION A SOTAVENTO:
COMEINACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO EM "X":
Carga muerta |Sobrecarga |Carga de vient|Carga critica
Combinacion de cargas a Sotavento en X" |"D" "L "W -
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0,029 0,311 0,040 0,040
U=12D+ 05Lr 0,029 0,311 0,040 0,190
U=12D+ 16Lr+05W 0,029 0,311 0,040 0,512
U=12D+13W+05Lr 0,029 0,311 0,040 0,138
U=12D 0,029 0,311 0,040 0,034
U=03D-03W 0,029 0,311 0,040 0,038
S @sUIMe una carga critica de:
Ux= 0,512 Kpa
COMBINACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO EM Y™
Carga muerta |Sobrecarga |Carga de vient|Carga critica
Combinacion de cargas a Sotavento en "Y' ["D" "Lr" "W pis
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0,107 1159 0,148 0,150
U=12D+ 05Lr 0,107 1159 0,148 0,708
U=12D+ 16Lr+05W 0,107 1153 0,148 1,909
U=12D+13W+D5Lr 0,107 1153 0,148 0,516
U=12D 0,107 1153 0,148 0,129
U=03D-03W 0,107 1,159 0,148 0,141
Se asume una carga critica de:
Uy = 1.909 Kpa




VERIFICACION A BARLOVENTO:
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COMBINACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO EN "X":

Carga muerta |Sobrecarga |Carga de vient|Carga critica
Combinacion de cargas a Sotavento en “X" "D “Lr" W "
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0,029 0,311 -0,010 0,040
U=12D+05Lr 0,029 0,311 -0,010 0,130
U=12D+ 16Lr+05W 0,029 0,311 -0,010 0,526
U=12D0+13W+05Lr 0,029 0,311 -0,010 0,177
U=12D 0,029 0,311 -0,010 0,034
U=03D-03W 0,029 0,311 -0,010 0,029
Se asume una carga critica de;
Ux= 0,526 Kpa
COMBINACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO EN "™
Carga muerta |Sobrecarga |Carga de vient|{Carga critica
Combinacion de cargas a Sotavento en "Y" "D "Lr" W "y
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0,107 1159 0,037 0,150
U=12D+ 05Lr 0,107 1,159 -0,037 0,708
U=12D+ 16Lr+05W 0,107 1,159 -0,037 1,965
U=12D0+13W+05Lr 0,107 1,159 -0,037 0,660
U=12D 0,107 1159 -0,037 0,129
U=03D-03W 0,107 1,159 0,037 0,108
Se asUme una carga critica de;
Ly = 1,965 Kpa
ASUMIMOS:
Ux= 0,526 Kpa BARLOVENTO
Uy= 1,965 Kpa BARLOVENTO
CARGA LINEAL SOBRE LA CORREA:
W = 0,663 KM/m
Wy = 2475 KN/m
MOMENTO ULTIMO:
Miux = 1327 KN.m Mux = 132,660 KM.cm
Muy = 1,238 KN.m Muy = 123,773 KN.cm




VERIFICANDO LA SECCION COSTANERA 120X 50X 15X 3

Canto exterior del alma: d= 120 mim
Canto del ala: b = 50 mm
Espesor del alma: if= 3 mm
Espesor del ala: tw= 3 mm
Canto rigidizador: a= 15 mm
Area de secdon: A= 7,01 cm2
Inercia a flexion "X": Ix= 153 78 omd
Inercia a flexion "Y": Iy= 22 55 amd
Inercia a torsion: It= 021 omd
Modulo plastico "X": = 259 an3
Modulo plastico "™ Iy = 7,61 cm3
50
— ﬁ
a
3
J
PROPIEDADES DEL MATERIAL:
Fy = 248 Mpa Esfuerzo de fluencia
Fu= 407 7 Mpa Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural
E= 200000 Mpa Module de elasticidad
MCOMENTO MORMINAL:
iy = 642,32 KN.cm = 09
Mny = 188,728 KM.cm di= 09

VERIFICANDO LA RESISTEMCIA:

(Mu.r . Muy -
¢*Mnx'¢*Mny -

0,958 £

96



Disefio de uniones soldadas:

Datos:

Carga actuante

Carga actuante V=
Clasificacion Soldadura Fenn =

Fluencia del acero =
Esfuerzo de corte del material =

Tamano de |a soldadura:
BE= B mm
Calculo del espesor efectivo de la garganta:

o= 0,7853 rad
5= 42472 mm

RESISTENCIA DE LA SOLDADURA DE DISERO EN 1.cm

E 0,75
Sd= 10 mm
q= 9,409 KN/om

LONGITUD INICIAL ADOPTADA

L= 0,04 m L=

RESISTENCIA ADNMISIBLE FINAL DE LA SOLDADURA

Vadm = 75,276 KN
Por lo tanto:

Vactuante
Vact= 33,386 KN

97

33,386 KN
452 9 Mpa
248 MPa
407.7 MPa

400 am

Vadm
Vadm = 75,276 KN
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3.6.2.1 Disefio de la placa de anclaje

Propiedades del material: Acero dulceA-36 designado por la (ASTM)

fcd = 16.67 MPa Resistencia de calculo del hormigdn a compresion

Fy = 248 MPa (Esfuerzo de fluencia del acero)

Para la verificacion de la reaccion vertical del elemento

P,y = 48,023 KN Reaccion vertical del elemento.

Propiedades de la seccién en estudio: TC 35 X 35 X 2

Largo =3.5cm

Alto=3.5cm

Espesor (T) = 0,2cm

A = 2.64 cm? (Area de la seccion)

Ix = 4.81 cm* (Inercia en el eje x)

ly = 4.81 cm* (Inercia en el gje y)

Calculo de la resistencia nominal por fluencia del alma en el soporte
R, = (25xk+N)=Fy *t,,

Donde:

k: Es la distancia entre el borde exterior del patin y la base del cordén de
soldadura=0.60cm

N: Longitud del apoyo en el soporte.

tw: Ancho del alma de la seccion=0.40 cm.

Fy: Esfuerzo de fluencia =248 MPa

R, = P,,: Resistencia nominal por fluencia = 48.023 KN

Reemplazando y despejando el valor de N en la ecuacion se tiene:
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Rn = Puv
N Puv 2.5k 18.023 2.5%0.60 = 10
Fy * ty 248 % 0.20 o

e Verificacion al aplastamiento del elemento:

El aplastamiento del alma es el pandeo del alma causado por la compresion transmitida

a través del patin.

Para una cara en o cerca del soporte (distancia no mayor que la mitad del peralte de la

viga desde el extremo), la resistencia nominal es:

N 1.5 F t
(25*68*th*[1+(4*——0.2)*(t—w) l* / YIS R,
d te tw

Para: g> 0.2

El factor de resistencia para este estado limite es @ = 0.75.

Despajando el valor de N se tiene que:

48.023 4
(0.75 * 68 x 0.202 * /%
N > :

= 1.5
(o)

+ 0.2

*

SN

N

N=4.90cm
De los dos valores obtenidos anteriormente se selecciona la mayor:
N =11.00cm
e Calculo de la dimensién B de la placa:
®*085*f. *xA; >Ry
®=0.6

f.- = 16.77 MPa = Resistencia caracteristica del H°
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A, =N=xB
Reemplazando en la ecuacion anterior se tiene que:

R, 48.023

B> =
T P*x085*f.xN 0.6*0.85*14%11.00

B =6.11cm

Finalmente por razones constructivas y teniendo una suposicion conservadora se

tomara las siguientes dimensiones de la placa de anclaje:
N=15cm
B =15cm
» Calculo del espesor de la placa:

Una vez que se han determinado la longitud y ancho de la placa, la presion de apoyo
promedio se trata como carga uniforme sobre la cara inferior de la placa, que se supone
soportada en su parte superior sobre un ancho central de 2k y longitud N. la placa se
considera entonces flexionada respecto a un eje paralelo al claro de la viga. La placa es
tratada asi como un voladizo de claro:

B — 2k
2

n=

La resistencia nominal por momento M,, es igual a la capacidad por momento plastico
M.
Como @ * M,, debe ser por lo menos igual a M,

0 M, =M,

2 * R, *n?
t=>
09*BxN=*F,

Donde:

t: Espesor de la placa.



102

R,: Carga ultima o total de calculo = 48.023 KN

B: Lado de la placa = 15 cm

N: Longitud del apoyo en el soporte = 15 cm

Fy: Esfuerzo de fluencia = 248 MPa

k: Coeficiente de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa = 0.60
n: Claro del voladizo de la placa

Reemplazado valores en la ecuacion se tiene:

B—2k 15-2%0.60
n= > = > = 6.90 cm

t"j 2 %R, * n? __j2*48023*6902

O.9>|<B>I<N>i<Fy 0.9 x 15 = 15 x 248

t=0.95cm

Constructivamente se usaran 2 placas, una empotrada en el hormigdén armado y la otra
se fijara en el perfil metalico de la cercha, para que de este modo la transmision de
esfuerzos sea lo mas 6ptimo posible. Por lo tanto se tomara un espesor de la placa de

3/87=0,95 cm cada una.
Se empleara una placa de anclaje con las siguientes dimensiones:
PL 15x15x0.95cm
e Disefio del pernos de anclaje
1. Determinar el area del perno de anclaje con la siguiente formula

A, = T
€ 0.75 %@, * F

4xA
Ag=xd? d= [
g 4 T
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Donde:
T, = P,y = 48.023 KN Es la fuerza aplicada al perno, fuerza axial sobre la placa.

F, =Es la fuerza que resiste el perno, dada segun el tipo de acero utilizado, para el caso
de aceros A36 Fu vale = 407.7 MPa

@, = 0,75 Factor de resistencia tomado para aceros A36.

Reemplazando en la ecuacion se tiene:

_ 48.023
8 0.75 0,75 % 407.7

4 % 2.09
d= /T = 1.63cm

Por lo tanto se empleara un diametro de:

A = 2.09 cm?

T 2
Ag=7%3/4 =0442in* = 2851 cm’

2. Determinar el area de la superficie requerida

A — #
PS4 & N
Donde:
T, = P,, = 48.023 KN Fuerza axial sobre la placa.
f.. = 16.67 MPa Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias.
@ = 0,75 Factor de resistencia tomado para aceros A36.

Reemplazando en la ecuacion se tiene:

48.023 KN

A= = 12.39 cm?
Pt 4 % 0.75  V16.67
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3. Determinar la longitud del perno de anclaje
L = M — 12.39
3.14 3.14
L= 198 cm

Haninger sugieren basados en la normativa una tabla segtn el tipo de acero utilizado
las longitudes minimas a las que se deben embeber o anclar los pernos segun la

siguiente tabla:

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

A307,A36 12d 5d>4in.

A325, Ad449 17d 7d>4in.

Li

Fig. 3.23 Longitudes de anclaje de pernos en el H°A°

Donde d es el diametro nominal del perno estas son distancias conservadoras segun

normativa.
d =3/, in=1.905 cm
12+d=12+3/,=9.0in=22.86 cm

5+d=5%3/, =3.75in < 4in No cumple
Finalmente se tiene que la longitud y didmetro del perno de anclaje es:
L=6"=15cm ;d = 3/4" = 1.905 cm
3.7 Estructura aporticada de hormigén armado H°A°

3.7.1 Cargas consideradas sobre la estructura®.- Todas las cargas o acciones
adoptadas para la estructura aporticada son las que se mencionan a

continuacion:

@ Verse: “Acciones en la Edificacion (NORMA MV 101-1962) .
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a)Acciones permanentes o cargas muertas (D).- Las cargas consideradas como

permanentes son las cargas debidas a su peso propio y se detallan a

continuacion.

Peso propio de los elementos estructurales:

Peso especifico del hormigon armado.

YHeAe = 25 KN/m3

Peso propio de las columnas

Nivel Seccion Peso
(cm) (KN/m)
Cimiento 30 X 40 3.00
Primera planta 30 X 40 3.00
Primer piso 30 X 40 3.00
Segundo piso 30 X 40 3.00

Tabla 3.20 Datos geométrico de las columnas del portico en estudio.

Peso propio de las Vigas

Nivel Seccion Peso
(cm) (KN/m)
Cimiento 20 X 40 2.00
Primera planta 30 X 50 3.75
Primer piso 30 X 50 3.75
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Segundo piso 20 X 35 1.75

Tabla 3.21 Datos geométrico de las vigas del portico en estudio.

e Losaalivianada.-

Las cargas consideradas para la losa unidireccional son las que a continuacion se

mencionan:

Carpeta de nivelacion L,
Baldosa ceramica Acero de distribucion

Carpeta de compresion

Plastoformo Cielo razo de yeso

Vigueta pretensada

Figura 3.24 Corte transversal del forjado de la viguetas.

La carga muerta calculada a continuacion corresponde a los acabados considerados

sobre la losa alivianada.
Peso de la baldosa ceramica:
e=1cm Espesor de la baldosa ceramica.
vy = 18 KN/m3 Peso especifico de la baldosa ceramica.
Peso baldosa ceramica =y * e
Peso baldosa ceramica = 18 * 0.01
Peso baldosa ceramica = 0.18 KPa

Peso de revestimiento por cm de espesor:
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- Revestimiento de yeso 0.12 KPa
— El' mortero de cemento y arena puede ser cuantificado como = 21 KN/m?,

Por lo tanto el peso de la carga en el forjado debido a la obra fina es
P = Pbaldosa + Pyeso + Pmortero
P=0.18 + 0.12 + (21*0.02)
Pentrepiso = 0.72 KPa

La carga muerta correspondiente al forjado de viguetas es calculada por el programa

CYPECAD, con las siguientes caracteristicas:
FORJADO DE VIGUETAS DE HORMIGON PRETENSADO
Canto de bovedilla: 15 cm
Espesor capa compresion: 5 cm
Inter eje: 100 cm
Bovedilla: De hormigon
Ancho del nervio: 12 cm
Volumen de hormigon: 0.088 m3/m2
Peso propio del forjado de viguetas pretensadas: 2.7 KPa

Muro de ladrillo.- Se considera las siguientes caracteristicas para el muro de ladrillo:

Caracteristicas geométricas: (12x18x24) de 6 huecos.
Peso: 333N/ pza

Espesor del muro: e=18cm

Junta Vertical: lcm

Junta horizontal: 2cm

Dosificacion: 1:6
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Numero de ladrillos:

H 100
Horizontalmente: N2 =

Lh+]Jv
Ne = 100 —4 l
"= opyq o dpa/m
Verticalmente: Ne = %
Lv+Jh
Ne = 100 = 7.1429 |
T 1242 " pza/m
.. lad
Rendimiento: NQF =4 % 7.1429

Nglnal—g = 28.57 pza / m?

Altura del muro de ladrillo: 3.40m

Ladrillos en un metro de muro = 97.1380 ladrillos para 1 metro cuadrado de muro
de 3.40 m de alto.

Considerando el peso del ladrillo = 37 N/pza

Con las anteriores especificaciones se determina la carga por metro lineal de muro,

dando como resultado lo siguiente:
Para un muro de 18 cm de espesor se tiene:

Qm = N°lad/m * peso lad/pza = 97.13 * 37 = 3359 KN/ml

b) Acciones variables.-

Se tomaran en consideracion los siguientes valores:

Uso del elemento Sobrecarga KPa

D. | Oficinas y comercios
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Locales privados 2.00

Oficinas publicas, tiendas 3.00

Galerias comerciales, escaleras y accesos | 4.00

Tabla 3.22 Sobrecargas de uso en edificaciones
a) Accion del viento.-
Velocidad del viento:
V =45,00 nudos
V=83,33 Km/hr

V = 23,15m/s

v2
P =—=0.335KPa

16
Sobrecarga de viento:
W=C=x*P
Superficie a remanso:
Lado Barlovento: C; = 0.8 Lado Sotavento: C,=-04
Por lo tanto la sobrecarga es:
Wharloventa = 0.27 KPa Wsotavento = —0.13 KPa

Hipétesis de cargas consideradas para la estructura aporticada.- Las hipotesis de

carga que se usaran para la estructura aporticada son las siguientes:
Hipotesis I: Yig * G+ Yiq * Q
Hipotesis II: 0.9(Veg * G+ YqQ) + 0.9 * ygq * W
Hipotesis III: 0.8(Yrg * G + YrqQeq) + Feq + Weq

e Analisis de la estructura aporticada.-
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El proceso de analisis para una estructura tridimensional puede hacerse bajo las mismas
consideraciones que para una estructura en dos dimensiones, sin embargo, las
consideraciones para tres dimensiones involucran alteraciones en los términos de las

matrices de rigidez y la matriz de transformacion.

En una barra en tres dimensiones, unida rigidamente, cada extremo tiene seis grados

de libertad; tres desplazamientos lineales y tres rotaciones.

Por lo que, se nota claramente que el planteamiento y resolucion de un gran nimero de
elementos estructurales, lo que representa un gran nimero de ecuaciones, resulta

engorroso por la dificultad y superabundancia de la estructura.

De lo anterior se hace necesario el uso de programas estructurales para determinar las

fuerzas y desplazamientos de toda la estructura en conjunto.

Sin embargo, a continuacion se presentan algunas consideraciones de como se
transmiten las cargas sobre los diferentes elementos estructurales, y con la finalidad de
poder representarlas graficamente, se seleccionara un pértico en el plano, de este modo,

se da lugar a futuras verificaciones de la estructura.

3.7.2 Verificacion de los elementos de la estructura aporticada.- Se realizara la

comprobacidn de los siguientes elementos estructurales:
e Verificacién de una viga.
e Verificacién de una columna
e Verificacion de una zapatas Aislada.
e Verificacion de la escalera.
e Verificacion de la losa alivianada.
3.7.2.1 Verificacion del disefio estructural de la viga.-

Para la comprobacion se eligié la viga N° 68, ubicada entre la columna P39 y la

bréchela N° B6, P23, por ser uno de los elementos més solicitados.
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Estos elementos estructurales se encuentran en el primer piso, del Pértico N° 19, como

se lo puede observar en la siguiente figura.

Figura 3.25 Vista en 3D del edificio

Por lo tanto para la verificacion de la viga se selecciona la viga N° 68 de la Primera
Planta, correspondiente a la columna P53 y la brochela B6, la misma que tiene los

siguientes datos generales:

a).- Comprobacion de la armadura longitudinal positiva, se tiene los siguientes

datos:
vs=1.15

ve = 1.50

ym = 1.60

fck = 25 MPa

fyk = 420 MPa
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Md =211.88 KN *m

Md = 21188.00 KN * cm

h=50cm

bw =30 cm

r=25cm

d=475cm

Donde:

Fck = Resistencia del hormigon a compresion.
Fyk = Limite el&stico caracteristico del acero.
Md = Momento mayorado de célculo.

h = Canto total de la seccion rectangular (d+r).
bw = Ancho

r = Recubrimiento mecénico.

d = Altura atil.

yc = Coeficiente de minoracion para el hormigon.
vs = Coeficiente de minoracion para el acero

vf = Coeficiente de mayoracion de las acciones.

; f | ... referencia de la ecuacion en la seccion 10,4-4° de Hormig6én Armado
“ V.| de Jiménez Montoya 15° edicidn editorial Gustavo Gili s.a.
f | ...referencia de la ecuacion en la seccion 10,4-5° de Hormigon Armado
f,=—"2 .y . o .
¥y, | de Jiménez Montoya 15° edicion editorial Gustavo Gili s.a.

fcd = 16.67 MPa

fyd = 365,22 MPa
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fcd= Resistencia de calculo del hormigon a compresion.
fyd=Resistencia de calculo de un acero.

e Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

Hd = b+ A2 g

_21188.00 % 100
"~ 30 %47.52 % 16.67

Ha

g = 0.1878 DOMINIO “3”
Entonces:
plim = 0.332 valor obtenido en funcidn al tipo de acero
Como:
ud < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para

flexion simple o compuesta.

Con:
ud = 0,1878 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0,2160

e Determinacioén de la armadura: (As)

f
As=w>|<bw>l<d>kc—d
yd
A. = 0.2160 * 30 * 47.5 16.67
= (. * * Dk —
s 365.22

Ag = 14.0491 cm?
e Determinacién de la armadura minima: (As) wmin = 0,0033

Ag min = Wnin * by, *xd



Como:

As > As min

Ag min = 0.0033 = 30 * 47.5

Ag min = 4.7025 cm?

Se escogera el area As = 14.0491 cm?
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Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 20 mm

con un area de Ag 416 = 3.14 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

AL
N2 de barras =
Sgd20
Nedeh _ 14.0491
2 de barras = 314

N2 de barras = 6 barras
A pzo=NTb+ A, oo
..'IJLS ¢|2|:| = 5 # 3.14 CI'I'I:



Donde:
18.84 cm? > 14.0491 cm?  Satisfactorio.

Por lo tanto se utilizara: 6 ¢ 20

e Determinacidn separacion de las barras dentro de la pieza.

Adoptando un didmetro para el estribo de 6 mm.

by, — (N2debarras—1)*@ — 2 *r
B N¢ de barras — 1

30— (6—-1)x2—-2x1
o 6—1

s =3.60cm

La cuantia de acero empleado para el elemento sera:
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[ Usar: 6 @ 20mm, con separaciones entre barras de 3.60 cm

b).- Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en la brochela B6.

Md = 388 KN*cm

e Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

My

= a2 « fg

B 388
"~ 30 %x47.52 % 16.67

Mg

tg = 0.0034
Entonces:
plim = 0.332 valor obtenido en funcidn al tipo de acero
Como:

ud < plim no se necesita armadura a compresion.
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Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para

flexion simple o compuesta.
Con:

ud =0.0034 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0.003385
e Determinacion de la armadura: (As)

f
AS=W>|<bW>«<d>l<C—dl

fya

16.67
365.22

Ag = 0.003385 * 30 x 47.5 *

A = 0.2201cm?
Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
Ag min = Wmin * by * d
Ag min = 0.0033 * 30 * 48
Ag min = 4.7025 cm?
Como:
As min > As
Se escogera el area As = 4.7025 cm?

Para determinar el numero de barras se consideraran los siguientes diametros: @ =
10mm y @ = 12mm con areas de: Aggp10 = 0,785cm? y Agpyp = 1,13 cm?,

entonces el nimero de barras a usar seran:
N2debarras=2¢ 10+ 3 ¢ 12
As g10 = 2% 0,785cm? = 1,57 cm?®

Asp1z = 3 * 1,13 cm? = 3,39 cm?®



Con un area total de calculo de:

A = Asl + As2
Ar=157+330
Ar= 496 cm?

Donde:
4,96 cm? > 4,7025 cm?  Satisfactorio.
Por lo tanto se utilizara: 2¢$ 10+ 3 ¢ 12
e Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.
Adoptando un diametro para el estribo de 6 mm.

b,y — (N2 de barras®10 — 1) * @ — (N2 de barras®12 — 1) — 2 *r
N2 de barras — 1

30— (2-1)*1—-B-1)*1.2—2%06
5= 5 —1

s =6.35cm
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[ Usar: 210mm+3®P12mm, con separaciones entre barras de 6.35 cm

c).- Comprobacién de la armadura longitudinal negativa en la columna P39.

Md=13756 KN*cm

e Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

Hd = d2 « g

_ 13756
"~ 30%47.52%16.67

Ha

g = 0.122
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Entonces:

plim = 0.332 valor obtenido en funcidn al tipo de acero
Como:

ud < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para

flexion simple o compuesta.
Con:
ud = 0.122 se obtiene una cuantia mecéanica de Ws = 0,133

e Determinacién de la armadura: (As)

f
AS=W>l<bw*d>»<C—d
yd
A.=0.133 %30 «47.5 16.67
= 0. * * LD X
s 365.22

Ag = 8.65 cm?
e Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
Asmin = Wnin * by * d
Ag min = 0.0033 * 30 * 47.5
Ag min = 4.7025 cm?

Como:

As > As min

Se escogera el area As = 8.65 cm?

Para determinar el numero de barras se consideraran los siguientes didmetros: @ =
10 mmy @ = 20 mm con areas de: Ag p19 = 0,785 cm? y Ag 416 = 3.14 cm?,

entonces el nimero de barras a usar seran:

Nedebarras=2¢ 10+ 4P 16



As p10 = 2% 0,785cm? = 1,57 cm®
As p16 = 4 *2.01 cm? = 8.04 cm?
Con un area total de calculo de:
At = Asl + As2
Ar=1.57+12.56
Ar= 9.61 cm?
Donde:
9.61 cm? > 8.65 cm?  Satisfactorio.
Por lo tanto se utilizara: 2¢$ 10+ 4 ¢ 16
e Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

Adoptando un diametro para el estribo de 8 mm.

b,y — (N2 de barras®10 — 1) * @ — (N2 de barras®16 — 1) * @ — 2 *r
N2 de barras — 1

30—-2-1)*16— (4—1)*1.6—2%0.8
S =
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6—1
s =4.20 cm
[ Usar: 210mm+4®16mm, con separaciones entre barras de 4.20 cm

)

e Calculo de la armadura transversal en el extremo de la viga 68 al lado

la columna P53.

Vd =286.96 KN fcd = 16.67 MPa

h =50 cm fyd = 365.22 MPa

bw =30 cm ve=15; ys=1.15;vi=16
r=2.5cm d=50 cm —2.5cm =47.5cm

El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:

de
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fvd = 0,5 * Vfcd
fvd = 0,5 * V16.67
fvd = 0.645 MPa
Veu=fya * bw *d
Vey =0.645 % 30 x 47.5
Veu 29191 KN
Vd < V., Nocumple

286.96 KN <91.91 KN (no cumple!!) Necesita armadura transversal

Como:
Vd > V., = 285.3 KN > 91.91 KN
Entonces:
Vou = 0,30 * fcd * bw * d
Vou = 0,30 x 16.67 MPa * 30 cm * 47.5 cm
Vou = 712.50 KN
Se tiene:
Veu < Vg < Vou

919.12 KN < 286.96 KN < 71250.1425 Kn

Por lo tanto:

Vg, = Vg — Vo = 286.96 KN — 91.91 KN = 195.05 KN

t =100 cm

Vou * t

Ay =—0
S£70,90 + d * fyd
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_ 195.05 KN * 100cm
St 70,90 * 47.5 cm * 365.22 MPa

Ag = 12.49 cm?

Calculo de la armadura minima

fea

fya

Agt min = 0,02 * bw * t

16.67 MPa
365.22 MPa

Agt min = 0,02 * 30 cm * 100 cm *
Agemin = 2.7381 cm?
Se asume el mayor:
At = 12.49 cm?/m
La armadura transversal para una pierna sera:
Atl = 6.245 cm?/m

El didmetro del estribo sera:

1
q)Estribo > Z * q)de la armadura longitudinal

6 mm
1
6mm>Z*20mm=5mm ok

Se asumira un ® 8§ mm

Se tiene un area A=0.503 cm?

AStl ierna
N°barras = ———-
arras A HBmm
6.245
N°barras = ——

0.503
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N°barras = 12.41 =~ 13 barras
Ag; = N°barras * Aggmm
A = 13 % 0.503
Ag = 6.5390 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:
e =100/13 = 7.6923 cm
Por lo tanto se utilizara:
6.5390 cm? > 6.245 cm? ok
Se utilizara: 13 ®8mm c¢/7.50 cm
» Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del calculo manual para la viga, son muy similares a los del

programa CYPECAD, el mismo que dio como resultado lo siguiente:

Representacion grafica de los resultados obtenidos para la viga:
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(Bs) (P53)

3312 L=135 4320 L=215
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s
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45x1e@8c/10
441

Figura 3.26 Disposicién de la armadura en la viga.

Las variaciones se deben al criterio de datos de la resistencia del hormigdn y del acero

considerados por el programa.
3.7.2.2 Verificacion del disefio estructural de la columna.-

Los datos serdn 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.

A continuacidn se muestra la verificacion del disefio de la columna P, teniéndose los

siguientes datos generales:

Esfuerzo normal de célculo Nd = 614.54 KN



Momento de célculo en direccion x Mdx =2.19 KN*m
Momento de célculo en direccion y Mdy = 12.29 KN*m
Resistencia caracteristica de H°A° fck = 25 MPa
Resistencia caracteristica de acero fyk = 420 MPa
Recubrimiento r=25cm

Reduccidn de la resistencia de los materiales:

f —ka—ZSMPa—1667MP
= T T15 ~ & a
f 420 MPa

fq=-2=""""=36522MP
yd Ve 1’15 365 a

Figura 3.27 Ubicacién del pilar mas solicitado en la estructura.
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Figura 3.28 Representacion gréafica de todos los elementos que concurren a C47.

Longitud b h 4 4
Elemento (cm) (cm) (cm) Ix (cm?) ly (cm?)
Columna
C47-1 (C1) 340 40 40 213333.33 | 213333.33
Columna
C47-2 (C2) 340 40 40 213333.33 | 213333.33
Columna
C47-3 (C3) 140 40 40 213333.33 | 213333.33
Viga 1 675 30 45 227812,5 101250
Viga 2 675 30 45 227812,5 101250
Viga 3 355 20 50 208333,33 | 33333,3333
Viga 4 500 20 50 208333,33 | 33333,3333
Viga 5 675 20 40 106666,67 |26666,6667
Viga 6 675 20 40 106666,67 |26666,6667
Viga7 355 20 40 106666,67 |26666,6667
Viga 8 500 20 40 106666,67 |26666,6667

Tabla 3.23 Caracteristicas geomeétricas de las secciones que concurren a la columna.



Determinacion del coeficiente de pandeo: Y,

VISTA FRONTAL

EJE X EJEY

Figura 3.29 Vista frontal de los elementos concurrentes en el pilar.

e

[
cx1 + cx2
_ lcl c2
l-pAX - I I
Lx1 | Luxz vy3 vy4
+ HL =
lvl lV2 1V3 1V4

213333.33 |, 213333.33

320 T 340

lIJAX:227812.50 227812.50 = 33333.33

33333.33
675 T 675 ' 355 500
Wax = 1.5018
ch1+lcx3
lcl 1c3
lIJBX = I I
Lyxs _|_va6+ vy7 + vy8
1V5 1v6 lV7 1v8
213333.33+213333.33
P = 340 140
BX 106666.67+ 106666.67+26666.67 26666.67
675 675 355 500
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IIJBX == 48397

ICy1 + Icy2

1 1 lc2
Yay = s
d IVyl + IVyz + lyx3 + |
lv1 lV2 1v3 lv4

213333.33 n 213333.33
_ 340 340
Way = 101250 " 101250 + 208333.33 + 208333.33
675 675 355 500

llJAy = 09627

Icy1 Icy3

R P ey

By IVy5 Ivy6 Lyx7 | Luxs
+ ==+ 4

1V5 1v6 lV7 lV8

213333.33 + 213333.33
_ 340 140
Wy = 26666.67 + 26666.67 + 26666.67 + 26666.67
675 675 355 500

Upy = 3.6288

Ingresando al monograma obtenemos el coeficiente pandeo.
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Figura 3.30 Monograma para calculo de columnas

Kx =175
Lax = Lcl * KX
Lax =3.40 * 1.75
Lax =5.95m
Ky = 1.59
Lay = Lcl * Ky

Lay = 3.40 * 1.59

Lay=541m



Determinacioén de la esbeltez mecanica de la columna:

A, = 41.06

A, =37.33

129

Como: Ax = 43.5446 y Ly = 46.2325 estan en el siguiente intervalo (36<A<100). Se

trata de una columna intermedia ya que la esbeltez es mayor a 35 y menor a 100; por

lo tanto; si se necesita realizar una verificacion de pandeo.

Excentricidad de primer orden:

_ Mgy
eOX - N
d

219%100
ox = 1454

eox = 0.35cm

Excentricidad accidental:

o a

C
e, =€, =——=2cm e, =— =
20

Por lo tanto: e, = 2.0 cm

_ de
Coy = Nd

_ 12,29 %100

Coy = T 614.54

eoy = 2.0 cm
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Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

Para pieza rectangular:

fya >c+20*e0 1p°

10 -4
1200 * o+ 10

Cficx = (0.85 + c+10%e, ©

fyd> b+20xep o

efX=<0.85+1200 *— % 107*

b+ 10%ey b

107*

(0 . 365.22) 40 + 20 % 0.35 5.952
=10. * * *
Cix 1200 /) 40 + 10+ 0.35 40

erx = 0.84 cm

*107%

fya > h+20*e0y*£

= (0.85
oty ( T1200) "h+ 10 v epy D

* 1074

(o 05 4 365.22) 40 +20%2 5412
=1{0. * *
Gty 1200 ) 20+ 10+2 40

er, = 0.86
Excentricidad final:

€xy)max = €oxy) T €a T E€fic
€(x)max = €ox T €a t €fic
€60 max = 0.35 + 2.00 + 0.84
€(x) max = 3-19 cm
€(y)max = oy T €a + €fic
€(yy max = 2 +2.00 + 0. 86

e(y) max — 4.86 cm
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Célculo de la capacidad mecénica del hormigon:
Uc = feq * Ac
U.=f,*bxh
U, = 16.67 x40 * 40
U. = 2667.2 KN

Determinacién de los valores reducidos:

_Ng_61454
VEU. 26672
Ng*er, 614.54%3.19
_ - =0.018
Mx =70 %h ~ 2667.2 + 40
Ng *e 614.54 % 4.86
= ——1 = = 0.028

U.*b  2667.2 %40

El mayor de los momentos sera W1, y el menor p2, para entrar a los abacos para

determinar la cuantia mecanica w:
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ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA

ACERO B 400 S
fyi = 400N/mm?
Ac=a-b
Alo! = 8A

P
Fob-t d:o0a 4=000b

- Mnd _ Mhd
Ac-a-feg " Acbefy

Ha

1)=_NL_. W = Atnt"'ra
Actfeq Agrfeg

si "l'ﬂa'ub: I'I'1=u'n- p‘z’]-lb
si o= g [TIEY IR IJ’ZZE"I'“

Figura 3.31 Abaco en roseta para flexion esviada.
Las cuantias obtenidas son las siguientes:
Parav=0.20 w=0.15
Parav=040 w=0.28
Interpolando entre estos valores resulta:
Parav =0.23 w=0.17
Calcular la capacidad mecanica de la armadura total.

U =w*U

total c

Uporal = 0.17 % 2667.2 = 453.424 KN
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Determinacion de la armadura total (As):

wsxbxhx*fy 017 %40 %40 x 16.67

A = = 12.41 cm2
s total fq 365.22 o
Determinacion de la armadura minima (Asmin):
0.1 * Ny
0-1*NdSAsmin*fydSAc*fcd As min = fq
y
0.1 614.54 ,
Asmin = 365—22 = 1.70 cm
As > As min

Se usara el diAmetro minimo recomendado por norma:

Se adopta un didmetro de ® = 16 mm que tiene un drea A=2.01 cm? por barra, seran 4

(Y3}

barras y ademas 2 barras en direccion “x” y dos barras en direccion “y” con didmetros

de ®=12 mm.
Las barras de ® = 16 mm ocupan un area de :

A ©20=4*2.01 =8.04 cm?
Y para las barras de @ = 12 mm sera un éarea de :

A®I12=4%*1.13=4.52 cm?

e 9

Se utilizara 4® 16mm, 2 ®12 mm en “x” y 2 ®12 mm en “y

Ast = AD®16 + AD12
Ast =8.04 + 4.52
Ast = 12.56 cm?

12.56 cm? > 12.41 cm?.
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Calculo de la armadura transversal de la columna.-

El didmetro del estribo sera:

1

— . .
q)Estribo > 4 ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6 mm

Segun la primera opcion: ¢ = 1/4 * 16 mm = 4 mm
Se asume ®= 6 mm.

Segun la segunda opcion: ¢ > 6 mm

La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:

S<

{ — boh (el de menor dimension)

- 15 ¢de la armadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opcion: S <25 cm

Se asume S = 20cm

Segun la segunda opcién: S < 15 * 1.6 cm = 24 cm

Por lo tanto la armadura del estribo sera:
® 6mm ¢/20 cm
Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del calculo manual para la columna, son similares a los del
programa CYPECAD, variando Unicamente la separacion de estribos, lo cual se debe
al criterio del calculista de acuerdo a las separaciones maximas obtenidas en el calculo,

el mismo que dio como resultado lo siguiente:
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Cl

Referencia E |F‘47f @ Cuadro de pilares Datos del pilar
Esquina Cara X Cara Y Estribos
O 04«04 kjow vh2 Jez ve2 Joz v|H|es v[i5]5|
O[04 o4 ko vz Je2 v.2 Jorz v (e [15]d
O 04 x[04 hloe v-2 |2 v+2 |en Hes ~[i5]8
O[04 x4 ko vil2 Je2 vi2 Joz v Hles v[i5])

Aranques:  4|@16 v+[2 @12 v.[2 Je2 v ]|

(O Planta (®) Planta Superior

Esfuerzos del Tramo 2 Pilares . »
NKN)| MxkNm)| MykNm) A
22 10.0
6148 29 10.0
554.2 42 6.8
554 4 48 6.8
553.8 49 8.1
553.2 05 54
552.5 09 101 v

61454 219 1229

Redimensionar

Figura 3.32 Representacion gréfica de los resultados obtenidos para la columna N° 47
3.7.2.3 Verificacién de la zapata aislada.-

Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados
rigidamente en la cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones
opuestas a estas reacciones. Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado
por la cimentacion y el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus
pequefios desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos y

reacciones de la misma que en general son de apoyo empotrado (Véase Figura 2.17).

Se realiza la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna C22, la misma

es una zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion.
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Figura 3.33 Representacion grafica de la zapara aislada.

Se tienen los siguientes datos:

N = 706.28 KN Carga Axial

Vx =199.77 KN Cortante en direccion X

Vy =217.93 KN Cortante en direccion Y

Mx = 1412.5 KN*cm Momento en direccion X

My = 115.62 KN*cm Momento en direccion Y

Fck = 25 MPa Resistencia caracteristica del Hormigon
Fyk = 420 MPa Resistencia caracteristica del acero
ao = 40 cm Dimension de la base de la columna en X
bo = 40 cm Dimension de la base de la columnaen Y
y=25KN/m® Peso especifico del HA°

d1 =5 cm Recubrimiento inferior de armadura
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Hiim = 0,332 Momento reducido minimo para acero AH 400
Ws min = 0,0018 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 400
omax = 0.2 MPa Capacidad portante del suelo de fundacion

Resistencias caracteristicas reducidas:

fed = X _ 25 _ 16,67 MP
“T15715 7 a
a=% 220 ses oo mp
=115 =115~ So>22Mpa

e Dimensionamiento en planta:

N+P
—_ =
a * b adm
- Calculo estimado de “P”:
B=0.10
Entonces:
N+ (14 B)
Oadm = T a+b

706.28 * (1 + 0.10)
Oadm = A

_706.28%(1+0.10)
B 0.2

A = 38845.4 cm?

a=b=+38845.4 =197.09 cm

Calculo de excentricidades:

Mx _ 14125
exX=—=

= =2.0cm
N 70628
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My _ 115.62
exX=—=

N 70628 0.16 cm

Calculo de la tension maxima:
Asumimos:
a=b=200cm

\Vemos si:

a

e< -
6

Se analizara como zapata con carga centrada, afectando la resistencia admisible por

un factor debido a la excentricidad de sus cargas.

e=

[N ]

Se analizara como zapata rectangular biexcéntrica.

Calculadas las excentricidades, vemos que:

a
e<g

2.0cm <¥= 33.33cm

0.16 cm < % =33.33¢cm

Se analiza como zapata con carga centrada afectada por un factor de correccion por

pequefia excentricidad.

P+N +6*M;§ 6*M;‘,<
0= a*xb >k_a*bz_az*b = Tadm
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Entonces Para definir las dimensiones de la zapata:
a=200cm b =200 cm
SE DEBE VERIFICAR:

_ N+P +6*M;‘; 6*M;<02MP
T 200%200 " axbZ - aZxb o d

o

Se debe hacer variar "a" y "b", hasta encontrar la alternativa mas conveniente siempre

que no se sobrepase la tension admisible cadm.
Entonces:

Determinacion tipo de zapata:

a— a1 _ 200-40

h>
- 4

=40 cm

Se asumira:
h=45cm

Donde:
a2 = Lado de la base mayor de la zapata
a1 = Lado de la base menor de la zapata (tronco superior).
h = Canto total de la zapata
Con un recubrimiento de 5 cm la altura de la zapataserah =45 +5 = h =50cm
Mas una posible capa de armadura superior, h =50 + 5 =55 cm

Entonces:

h=55cm



Para saber si es una zapata rigida o flexible se determina si:

V <2*h se trata de una zapata rigida
V >2*h se trata de una zapata flexible
V — dpz— adp — 200—-40 — 80_00 cm

2 2
2*h = 2*55 =110.00 cm
Se verifica que:
V <2*h
80.00 cm < 110.00 cm, se trata de una zapata rigida
Calculo del peso propio de la zapata:
Se tendra las siguientes dimensiones de la zapata:
H=55cm=0.55m
h1=40cm=0.40m
h2=15cm=0.15m
al=50cm =0.50 m
a2=200cm=2.00 m
Volumen de la zapata:

V1=a,* a, *h, =2.0*2.0 *0.40 = 1.60 m?

V2=12x ((ay xa) + (az xa,) + VayFa; s az v a; )
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V2 =22 % ((0.50 * 0.50) + (2.0 * 2.0) + v0.50 * 0.50 * 2.0 % 2.0 )

V2 =0.2625 m?

Vol =v1 +v2 =160 + 0.2625 = 1.8625 m?

P, = Vol * yyepo = 1.8625 * 25 = p,, = 46.56 KN
Como:
e=2=2-833<320
La distribucion de presiones en el terreno seréa triangular.

Calculo de los esfuerzos con los momentos y la normal corregida:

_N+P 6xMy 6%My
Omax = a*b —a*b2  a2xb

_706.28 + 46.56 N 6% 1412.5 N 6 *115.62
200 %200 200 * 2002~ 2002 % 200

= Opax = 0.196 MPa < 0,4, = 0.2 MPacumple
Verificacion al vuelco:

* = * — . .
M* 2 5 2 2 X satisractorio

Yx =

N” b 752.84 200

M2 141250 2

Yy =Yy = 53.30 > 1.5 satisfactorio

Verificacion al deslizamiento:
0 = 35° Angulo de rozamiento interno de suelos sin cohesion

¢ = Angulo de rozamiento de disefio
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PP = Peso Propio de la zapata
2

< N+ PP.tangp  752.84 « tan(23.3339)
Y="v = 199.77

= 1.62 > 1,5 satisfactorio

- N+ PP.tanp  752.84 » tan(23.3339)

Y=y, 217.93

= 1.51 > 1,5 satisfactorio

Célculo de esfuerzos en las esquinas de la zapata.-

Figura 3.34 Puntos criticos de la zapata para el calculo de esfuerzos maximos.

N+P 6+M; 6xM; 0.184 MP
= - = 0. a

Gl_a*b_a*bz azx*b
NP S M O My 189 mp
Gz_a*b+a*b2_a2*b_ ' @
N+P 6+M; 6%M;
03 = = 0.185 MPa

a*b a*b?  aZxb
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NHP oM O My G101 mp
G4_a*b+a*b2+a2*b_ ' @

Determinacién de la armadura a flexion:

Direccion X:

a—ap 200 — 40
l, = > +0.15*ao=T+0.15*40=>lb=86.00cm
Direccion Y:

b — b, 200 — 40
I, = > +0.15*b0=T+0.15*40 = 1, = 86.00 cm
Calculo de momentos:
04 - 0_2 _ Y, _

a a-—-l,
' 0-4, - 0-2 0191 - 0189 ’

Y =(a—1) * = (200 — 86.00) * = Y’ = 0.0011 MPa

200
6, =Y +o0,=0.0097 + 1.8945 = o, = 1.9042 MPa

04 - 03 0191 - 0185 "
= (200 — 86.00) * = Y" = 0.0034 MPa

v=0b-L) 200

6, = Y" + 05 = 0.0034 + 0.185 = o}, = 0.187 MPa

Calculo del momento en la direccion “a”:

M, =

R N CAE SR (2 )
+ *
2 2

0.189 x86%* (0.191—0.189) x86 2
M, = > + > * (§ * 86)
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= M, = 79.50 KN * cm/cm
Mga = 1.6 *b* M, = 1.6 x 200 * 79.50 = My, = 25440.64 KN * cm

Determinacién del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata

(Ma):

. Mg 25440.64 _
T bxd2sxfcd 200 %502 % 16.67

Ua Ug = 0.030

Determinacién de la cuantia mecanica de la armadura (wy).

Con pg = 0.030 tenemos por tablas que (wg = 0.0310)

ws*bxdxfcd 0.0310 200 * 50 * 16.67

A. =
s fyd 365.20

= A = 14.1469 cm?

Determinacién de la armadura minima:

Con fyk = 420 MPa = ®pin=0001s

Agmin = ®min * b *d = 0.0018 * 200 * 50 = Agin = 18.00 cm?

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura serd A, = 18.00 cm?
Determinacién del nimero de barras:

Con unabarra = 16 mm; Ay = 2.01cm?

pre =25 2189059550 — 101
= = = 0. e
€ Ay 2.01 arras

Determinacion del espaciamiento:
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_b—#fe*®_200—10*1.6—2*r

s = Ho 1 - 10-1 = 19.33 = s = 20cm

10016mm c/20

Calculo del momento de diseiio en la direccion “b”.

Gb*1§+(04—0b)*1a (2 1)
= X | — %k
b 2 2 3 @

0.189 x86* (0.191—0.189) x86 2
b= > + > * (§ * 86)

= M, = 70.43 KN * cm

Determinacién del momento reducido de calculo:

__ May 2250024
T bxd2sxfcd 200 %502 % 16.67

Ua Ug = 0.0270

Determinacién de la cuantia mecénica de la armadura (wy).
Con pgq = 0.0270 tenemos por tablas que (wg = 0.0310)

ws *bxdxfcd 0.0310 * 200 * 50 * 16.67

A =
s fyd 365.2

= A, = 14.1469 cm2

Determinacion de la armadura minima:

Con fyk = 420 MPa = ®Wpyin=0001s

Agmin = ®Wmin * b *d = 0.0018 * 200 * 50 = Ag,i, = 18.00 cm?

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura serd A; = 18.00 cm?

Determinacién del ndmero de barras:
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Conunabarra = 16mm ; Ay = 2.01cm?

e . arras

Determinacion del espaciamiento:

_b—#fe*@—Z*r_200—10*1.6—2*5

s = Hfo — 1 = 10-1 = 19.33 = s =20cm

10016mm c/20

Verificacién a la adherencia:

Vd 3 2
Tb_0.9*d*n*1t*(2)<de_k* 4/ fcd

k = 0.95 para zapatas Rigidas

Tbd = 0.95 % 3/16.672 = Tbd = 1.33 MPa

1412.5

=—— = 0.62 MPa
0.9%50%10*1*1.60

Tp
0.62 MPa < 1.33 MPa Satisfactorio.

Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del calculo manual para la zapata aislada son iguales a los del

programa CYPECAD, el que dio como resultado lo siguiente:

Zapata cuadrada troncopiramidal
Ancho: 200.00 cm

P22 |Ancho pedestal: 50.00 cm

Canto pedestal: 55.00 cm

Canto de borde: 30.00 cm

X:10016¢/20
Y:10816c¢/20




10©16c/20 L=208 10816c/20 L=208

Figura 3.35 Representacion gréafica de la armadura de la zapara aislada.

3.7.2.4 Disefio de la escalera de hormigén armado.-

Los datos generales de la escalera son los siguientes:

Ye = 1,50
foc = 25 MPa

f.q = 16.67 MPa

Ll = 2,750 m
L, = 2.20 m
Z = 3,600 m

Ys = 1,15
fyx = 420 MPa
fyq = 365.22 MPa

Longitud horizontal de la rampla.
Longitud del descanso.

Desnivel a salvar.
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a=200m Ancho de la rampa.

B=440m Ancho total del descanso.

t=0,20m Espesor de la losa, medida perpendicularmente.
r=0,030m Recubrimiento de la armadura.

h =0,250 m Huella.

ch=0,15m Contra huella.

N =24 NUmero de peldafios.

Figura 3.36 Vista en planta de la escalera.
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Dado que, las caracteristicas geométricas de la escalera de subida como la de bajada
son simétricas, solo bastaran con verificar una de ellas y la otra tomara la misma

disposicion de la armadura. Por lo tanto solo se verificara la losa de subida.

Debido a su inclinacién y poca luz éstas se pueden disefiar como losas macizas a las
cuales se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexion, se puede
suponer que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se
halle, no con su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El

error cometido en esta suposicidon es minimo y no afecta el disefio.
Cargas sobre la losa de la rampla:

Arampla = 2.00 2,75 = 5.50 m?

Qrampla = t* Yieae *a = 0,20 % 25« 2.00 = 10 KN/m

h = ch 0,25 % 0.15
*x g = —

— 3
5 5 *2.00 = 0,0375 m°.

Volescalon =

Pesopeldaﬁo = Vescalon * ngeld * YHeae = 0,0375 * 25 %12 = 11.25 KN

Pesopeldaﬁo 11.25
~ = *k =
qpeldano Arampla a 550

* 2.00 = 4.09 KN/m

Qacabados = 0.72 * 2.00 = 1.44 KN/m
Obarandillas = 0.3 KN/m
Carga Muerta total = qpeidasio + drampa T+ Qacabados T Gbarandillas
Carga Muerta total = 15.83 KN/m
Cargas sobre la losa de descanso:

Qdescanso = t * peso esp.H2 xa = 0,20 x 25 * 2.0 = 10 KN/m
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Jacabados = 0.72 * 2.00 = 1.44 KN/m
Carga Muerta total = qQgescanso + Qacabados = 11.44 KN/m

Sobrecarga.- La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se
obtiene de tabla de la Nb-87 la cual es de 400 kg/m?

Sobrecarga = qgc*a=4*2 = 8KN/m
Consideraciones para la disposicion de la armadura en la escalera.-

Los momentos de empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando

la placa va unida a una pieza de gran rigidez.

Cuando el empotramiento es elastico en piezas de rigidez reducida (es decir, cuando
las piezas que llegan al nudo tienen rigideces parejas y, por tanto, se tiene un nudo
rigido ni apoyado ni empotrado), no es en general necesario tomar la envolvente de
los esfuerzos correspondientes a los dos casos extremos de empotramiento y simple
apoyo (salvo si se quiere evitar a toda costa la fisuracion). Pueden tomarse, el
momento de empotramiento y el de vanos iguales en valor absoluto, e iguales a la
semisuma de los proporcionados por el célculo para el caso de empotramiento
perfecto, lo cual resulta especialmente adecuado si el armado se hace con mallas
electro soldadas. Si el empotramiento se realiza en una viga, se recomienda colocar
armaduras negativas para resistir los momentos perfectos en la situacion de servicio;
pero al calcular las armaduras de vanos, en la situaciébn de agotamiento, debe
suponerse que la viga es un apoyo simple, ya que al fisurarse, disminuira su rigidez

torsional de forma decisiva.

Y para el célculo de la armadura principal se calculard como en una viga.
Transversalmente se dispondra de una armadura de reparto, cuya cuantia no sera

inferior al 20% de la principal en los 3/5 centrales de la luz.
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Aplicando estas consideraciones, la escalera puede ser disefiada como se indica a
continuacion:
a) Paralaarmadura de vano.-

Supuesta como un apoyo simple y con las cargas ponderadas, se tiene que:

SCd=12.80 KN/m SCd=12.580 KN/m

te bbb bbb o bbb
CMd=25.32 KN/m  CMd=18.30 KN/m

TEEREEEEEEEEE RN

B

Figura 3.37 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura principal.

Que por razones de calculo podra considerarse como una losa plana:



SCd=12.80 KN/m SCd=12.80 KN/m

VY Y Y Y Yy Yy
CMd=25.32 KN/m  CMd=18.30 KN/m

:%74747474747474747%%47%47%474(

A B
AN AN
| _ T

Figura 3.38 Como una losa plana, apoyo simple.
Resolviendo se tiene qué:

Y M = 0 (+) ANTIHORARIO

2
(1280 + 252'32) * 2757 | (12.80 + 18.30) * 2.20 * (Zzﬂ +2,75)
Ra= 2,75 + 2.20
R, = 82.34 KN

Y F, = 0 (+) HACIA ARRIBA
R, = (12.80 4 25.32) = 2,75 + (12.80 + 18.30) * 2.20 — 81.85
R, = 90.93 KN

Para el momento méaximo:

Ra 90.93

= = = 2.385
X = CMpg + SCrq _ 25.32 + 12.80 m

(CMRd + SCRd) * X2
2

Mmax+ =Rp*x—

152
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(2532.94 + 1280) * 2.385%

Mpax ™ = 9093.57 * 2.3845 — >

Mpax = 108.43 KN * m

RA=90.53 KN

Mmoax=108.43 KN.m
2.75m

RA=90.93 KN
|

=

Figura 3.40 Diagrama de momentos de la escalera, real.
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b) Para la armadura negativa.- Supuesta como un apoyo empotrado y con las

cargas de servicio:

SCd=8.0 KN/m

NI A A A
CMd=15.83 KN/m
VNI A A A A

Figura 3.41 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura negativa.

$Cd=80 KN/m SCd=80 KN/n
EIEEEREEEY thtvvved

CMd=15.83 KN/m CMd=11.44 KN/m

TETRRRRY TR,

Figura 3.42 Como una losa plana, apoyo empotrado.

Resolviendo se tiene qué, por superposicion:

Para el célculo del momento flector se considerard una redistribucion de momentos,
bajo la consideracion del grado de empotramiento (&), que nos relaciona los
momentos positivos con los negativos, haciendo que este sea igual a la semisuma de
los proporcionados por el calculo para el caso de empotramiento perfecto, de este

modo se tiene qué:
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CetteT 1/24 +1/12 1

2 2 16
q=*a a’ a q*a3 a
Ra== |2z (2-9) Re =5t (2-7)
MAEqu6a2*<6_%*(8_3*%)> MBE:_?g*ai*( _3*E)

Operando y reemplazando en las ecuaciones, se tiene:
R, = 57.49 KN Rg = 50.80 KN

M, = 46.56 KN *m Mg = 43.28 KN * m

M=43.28 KN.m

RB=50.80 KN
M=46.56 KN.m

RA=57.49 KN

Figura 3.43 Diagrama de momentos de la escalera, real empotrada.
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M=46.596 KN.m M=43.28 KN.m

s D
VL Y _. 7
4 ///%7/;%/// e 1

RB=50.80 KN
RA=57.49 KN
Mmox=22.80 KN.m

Figura 3.44 Diagrama de momentos de la escalera, como losa plana empotrada.

Con todas las consideraciones antes mencionadas se procede a determinar la armadura

de la escalera.
Determinacién de la armadura longitudinal positiva.-
Datos iniciales:
My = 108.43 KN * m Momento de calculo, en agotamiento.

Md = 10843 KN.cm

Wpin = 0,0018 Cuantia minima para losas.
by, =a=2.00m Ancho de rampa.
t=0,20m Espesor de la losa.
r=0,030m Recubrimiento de armadura.
d=0,17m Canto util.

El momento reducido de céalculo sera:
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Mg *100
M T a2 by * fea

B 10843
172 %200 % 16.67

Ma

ng = 0.1126
Como:
Ha< Hiim
0.1126 < 0.332

El momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, por lo tanto la

pieza no necesita armadura de compresion.

Para determinar la armadura en traccion se entra con pgq = 0,1126 tabla universal de
calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0,1219, y la armadura

necesaria sera:

wg * by, * d * fq

f5a

Ag =

A 0.1219 * 200 * 17 * 16.67
s 365.22

A = 18.9139 cm?
Calculo de la armadura minima (Ag min):
Ag min = Wmin * by * d
Ag min = 0.0018 * 200 * 17

Ag min = 6.12 cm?
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Como: A > Ag i, entonces el area de calculo sera:
A, = 1839139 cm?

Para determinar el nUmero de barras se considerard un diametro de @ = 16 mm con un

area de Ag y10 = 2,01 cm?, entonces el nimero de barras seran:

As 189139

= =10b
Aeore 01 arras

N2 de barras =

Con un area total de:
Ag =10%2,01 = 20.10 cm?
Donde:
20.10 cm? > 18.9139 cm?  Satisfactorio.

Separacion entre barras:

o= bw—(2+r)—(Nb—1)*¢
B Nb-1

o= 200 — (2+3) — (10 — 1)*1.6
10-1

e=20cm
Por lo tanto se usaran: 10 ® 16 mm c/20
Calculo de la armadura longitudinal negativa.- Datos iniciales:
My, = 46.56 KN * m Momento caracteristico de disefio, en servicio.
Mk = 4656 KN.cm

Wpin = 0,0018 Cuantia minima para losas.
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by, =a=2.00m Ancho de rampa.

t=0,20m Espesor de losa perpendicularmente.
r=0,030m Recubrimiento de armadura.
d=0,17m Canto util.

El momento reducido de célculo sera:

My
p‘d_dz*bw* cd

B 4656
T 172 %200 % 16.67

Ha

iy = 0,0483

Como:

Hd< Mim
0.0483 < 0.332

El momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, por lo tanto la

pieza no necesita armadura de compresion.

Para determinar la armadura en traccion se entra con pgq = 0,0483 tabla universal de
calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0,0504, la armadura necesaria

es:

ws*bw*d* cd

fya

A =




160

= 0.0504 * 200 * 17 * 16.67 _
ST 365.22 B

A, = 7.8171 cm?
Célculo de la armadura minima (Ag min):
Ag min = Wpmin * by * d = 2,484 cm?
Ag min = 0.0018 * 200 * 17
Ag min = 6.12 cm?
Como: Ag > Ag i, entonces el area de célculo sera:
A, =7.8171 cm?

Para determinar el nUmero de barras se considerard un diametro de @ = 10 mm con un

areade Ag 410 = 0,785 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

As 78171

- 10b
Aspe 0785 - oras

N2 de barras =

Con un area total de:
Ag = 10 * 0.785 cm? = 7.85 cm?
Donde:
7.85cm? > 7.8171 cm?  Satisfactorio.

Separacion entre barras:

o= bw—(2+r)—(Nb—1)*¢
- Nb—1

o= 200- (2%3) — (10 — 1)*1
- 10-1
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e=20cm
Por lo tanto se utilizara: 10 10 mm c/20
» Calculo de la armadura de reparto.-

Esta cuantia no sera inferior al 20% de la armadura principal, por lo que se tiene lo

siguiente:
La armadura longitudinal principal positiva es:
Ag = 18.9139 cm?
Considerando el 20% se tiene:
Ag = 0,20 x As = 0,20 * 18.9139
A, = 3.7828 cm?

Para el célculo del nimero de barras por metro, se considerard un diametro de @ =

8 mm con un area de A 43 = 0,503 cm?, entonces el nimero de barras seréan:

A  3.7828

= =8pb
Ay g 0503 arras

Nede barras =

Con un érea total de:
A; =8%0,503 cm? = 4.0240 cm?
Donde:
4.0240 cm? > 3.7828 cm?  Satisfactorio.

Separacion entre barras:

o= bw—(2+r)—(Nb—1)*¢
- Nb-1
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o= 200 — (2+#3) — (8 — 1)x0.8
B 8-1

e=25cm

Por lo tanto se utilizara: 8 8 mm c/25

220

38c,/25

A

816c/20 é\/
#Bc /25 #8c/2

#100/20
\#7106,/20

Figura 3.45 Representacion gréfica de la disposicion de armaduras para la escalera.
3.7.25  Disefo de la losa alivianada.-

La verificacion se lo realizara en aquella losa correspondiente a las columnas: 14, 38,
52, 25y 21, (la marcada con rojo en la figura).
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Figura 3.46 Vista en planta de la disposicion de viguetas.

La losa alivianada o forjado unidireccional esta formada por:
e Viguetas pretensadas.

e Complemento aligerante de Plastoform.
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e Losa superior de hormigon.

Figura 3.47 Losa alivianada.

o Hormigén.-

La practica actual pide una resistencia de 35 MPa a 50 MPa para el concreto
preesforzado, mientras el valor correspondiente para el concreto reforzado es de 20

MPa a 25 MPa aproximadamente.
Adoptandose las siguientes resistencias caracteristicas:

f’ep = 40 MPa Hormigon pretensado.

fer = 25 MPa Hormigon armado.

° Acero.-

El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir preesfuerzo y suministrar la

fuerza de tension en el concreto preesforzado.
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La tension de rotura Ultima del acero pretensado (Segun la guia de productos:
CONCRETEC), es:

fpmaxk = 1800 MPa
Limite elastico caracteristico del acero:

fyr = 420 MPa
. Luz de calculo.-

La luz de célculo de cada tramo de forjado se medira, entre ejes de los elementos de

apoyo.
Las viguetas se dispondran enfrentadas entre si y apoyadas en un minimo de 5 cm.
L = 4,90 m Luz de calculo para las viguetas pretensadas.

Propiedades geométricas de los materiales:

e Dimensiones del plastoform.- 15x46x100 (Segin la guia de productos:
CONCRETEC).

Figura 3.48 Caracteristicas geométricas del Plastoform.
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Dimensiones de la vigueta pretensada.- (Segin la guia de productos:
CONCRETEC).

Armadura: Variable en funcion de: Cargas actuantes, espesor de la losa,

longitud de viguetas y complementos.
Altura: 12 cm
Ancho: 12 cm

Losa superior de hormigdén armado.- Elemento formado por hormigon vertido
en obra y armaduras, destinado a repartir las distintas cargas aplicadas sobre el

forjado.

El espesor minimo h, (Véase Figura 3.63) de la losa superior hormigonada en
obra, con pieza aligerante, no deberéd ser menor a 50 mm, ademéas cumplira la

siguiente condicion:

ho > a/6 = 2cm

18em . a=l6cm

Figura 3.49 Espesor minimo de la carpeta de hormigon.

hy > 16/6 = 2,667 cm
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Finalmente se toma una altura minima de: h, = 50 mm

. Calculo del ancho efectivo (b,).-

En ausencia de una determinacion mas precisa, se puede asumir que es igual al caso de
vigas en T que supone, para las comprobaciones a nivel de seccién, que las secciones
normales se distribuyen uniformemente en un cierto ancho reducido de las alas llamado

ancho efectivo b,.?

De forma aproximada puede suponerse que, en la cabeza de compresion, el ancho
efectivo del ala es igual al ancho del nervio mas un quinto de la distancia entre puntos

de momento nulo, sin sobrepasar la anchura real del ala, de este modo se tiene que:
1
be=b0+§*lOSb

b,: Ancho efectivo (cm).
b, = 4 cm Ancho del nervio de la vigueta pretensada.
[, = 4,90 m Luz entre puntos de momentos nulos.
b = 50 cm Separacion real entre viguetas.
b, =4+ 1/5 %490 = 102 cm

Como en ningun caso el ancho efectivo serd mayor que la separacion real entre

viguetas, entonces se tiene que:

b, = 50,00 cm

@9 Instruccion de Hormigén Estructural, EHE-1998: Notacion, Secretaria General Técnica del
Ministerio de Fomento, Madrid, 1998. Apartado 18.2.1.
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o Célculo de la relacion modular o coeficiente de equivalencia.-

Los esfuerzos elésticos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia de
rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los célculos
usando el concepto de la seccion transformada, mediante el cual el concreto colocado
in situ de menor calidad puede transformarse en una seccién equivalente méas pequefia
de concreto precolado de mas alta calidad. Si se desea transformar del hormigén

armado al hormigon pretensado:
E,
fo = * fcp - fe=nx fcp
Ecp

fe; E: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon armado respectivamente.

feps Ecp: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon pretensado

respectivamente.

n: Relacion modular de los concretos, donde el concreto colocado in situ de
menor calidad puede transformarse en una seccién equivalente mas pequefia de

concreto precolado de mas alta calidad.

E. 19000 */fue  |fox |25
Ecp 19000 . [fo, fop 40

o Célculo de las caracteristicas geométricas:



1,5¢cm 2¢m

4.5¢cm

2,5cm  1,5¢cm

Figura 3.50 Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada.

A. = 79,50 cm?
C; =7,104 cm
C, =489 cm

I, = 1115,456 cm*

Area de la seccion transversal de la vigueta.
Brazo mecanico superior.
Brazo mecanico inferior.

Momento de inercia con respecto del eje x.
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Figura 3.51 Caracteristicas geométricas de la carpeta de hormigén in situ.

A, = 312,50 cm? Area de la carpeta de hormigon.

C; = 10,456 cm Brazo mecanico superior.

C, =9,542 cm Brazo mecanico inferior.

L. = 1862,591 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

Figura 3.52 Caracteristicas geométricas de la seccién compuesta de la losa.

A, = 392,00 cm? Area de la seccion compuesta.

C; =5,820cm Brazo mecanico superior.

C, = 14,180 cm Brazo mecanico inferior.

I, = 11573,677 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

Aplicando el coeficiente modular se tienen las siguientes caracteristicas.-

Haciéndose que las secciones tomen la forma de una seccion en T:

I_b*h3 b_1*12
12 R




a) Paralavigueta pretensada:

Lic f.,=40 MPa = 1115,456 cm* Momento de inercia de la vigueta.

h = 12 cm Altura considerada para la vigueta.
n = 1/0,7906 = 1.2649 Coeficiente modular.
Ie vigueta f =25 MPa = Ixc ¥ 1 = 1410.9403 cm*

Operando en la ecuacion para secciones rectangulares se tiene que:

I 12
by vigueta f=25MPa = h3

1410.9403%12

by vigueta fcp=25MPa — — 1.3 9,7982 cm

btr vigueta fcp=40 MPa = btr vigueta f =25 MPa *1
ber vigueta fep=40 MPa — 9.7982 % 0.7906

btr vigueta fep=40 MPa = 7.7465 cm

b) Para la carpeta de hormigon colado in situ:

171

Lyc f =25 Mpa = 1862,591 cm* Momento de inercia con respecto del eje

X.

h=8cm Altura considerada para que la losa mantenga los 20 cm de

espesor.

n = 0,7906 Coeficiente modular.

le Heope =40 MPa = Ixc £ =25 MPa * 11
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Ie H2A?® f..=40 MPa = 1862.591 % 0.7906 cm4
Ie H2A® f ;=40 MPa == 14725644

Para una seccion rectangular se tiene que:

I+12
b carpeta fzp=40 MPa — 3

ber carpeta fop=40Mpa = 1472.5644 + 12/8% = 34.5132 cm

I*12
by carpeta f ;=25 MPa — h3

ber carpeta f =25 Mpa = 1862,591 % 12/83 = 43,655 cm

c) Finalmente la seccién homogeneizada queda de la siguiente manera:

Toda la seccion con una resistencia de f., = 25 MPa.

Fck = 25 MPa

Figura 3.53 Caracteristicas geomeétricas de la seccion homogeneizada.
A, = 466.76 cm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.

C; =6,52cm Brazo mecanico superior.
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C, = 13,48cm Brazo mecanico inferior.
I, = 12063.7074 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

Toda la seccion con una resistencia de f, = 40 MPa

Fck = 40 MPa

Figura 3.54 Caracteristicas geométricas de la seccion homogeneizada.

A, = 369.08 cm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.
C, = 6.51cm Brazo mecanico superior.

C, =13,48 cm Brazo mecanico inferior.

L. = 9545.032 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

o Acciones de cargas considerada sobre la losa alivianada.-

Resumen de cargas consideradas sobre la losa alivianada (del Apartado 3.7.1 del
presente proyecto):

=7.2 Mpa

PCarga por entrepiso

PPPeso propio de la losa 25 MPa

=40 MPa

SCSobrecarga viva
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Luz de célculo de las viguetas pretensadas: L = 4,90 m
Separacion entre viguetas: b = 0,50 m
Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:
Carga muerta: CM = (25 + 7.2)*0.5*100 = 161 KN/m
Sobrecarga viva: SC =40 * 0.5 * 100 = 200 KN/m
La carga caracteristica total sobre la vigueta es:
Qk =161+ 200 = 361 KN/m Cargas de servicio.
Qd =1.6*361=577.60 KN/m Cargas ponderadas.

¢ Verificacion de la vigueta pretensada.- Pretensar el hormigdn consiste en aplicar
una fuerza tal que se produzca en la misma unas tensiones contrarias a las que luego,
en servicio, produciran las cargas exteriores. De ahi la palabra pretensado, que

significa tension previa a la puesta de servicio.

La existencia de la fuerza de pretensado obliga a realizar en la pieza de hormigdn
pretensado algunas comprobaciones tensionales, fundamentalmente en dos
instantes: Uno, en el de aplicacién de la fuerza de pretensado. Otro en el estado de
servicio de las piezas. Esta es una diferencia importante respecto a las piezas de

hormigon armado.

Como resultado de ello, el predimensionamiento de la seccion debe tener en
cuenta tanto estas condiciones tensionales como las de cumplimiento de los

estados limites.

Limitacién de la fuerza de pretensado inicial.- De acuerdo a la EHE, la fuerza de
pretensado inicial, P,, ha de proporcionar en las armaduras activas una tension no

superior al menor de los limites siguientes:
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0,75 * fp max k 0,90 * fpk

fp max x = 1800 MPa Carga unitaria maxima de rotura 6 tension de rotura ultima del

acero de pretensado, obtenida de la Guia Técnica de CONCRETEC.

fpr = 420 MPa: Limite elastico caracteristico del acero.
0,75 * fy max k = 0,75 * 1800 = 1350 MPa
0,90 * fpr = 0,90 * f,,, = 378 MPa

Por la tanto se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de preesfuerzo,

cuando se aplique la fuerza del gato, de:
fps = 1350 MPa

Resistencia a compresion del hormigén a los 7 dias.- Resistencia a la compresion
especificada del hormigon en el momento de la carga inicial o en el momento de aplicar
la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad el hormigon tendréa una resistencia del
80% de la prevista a los 28 dias:

fl = 0,80 % 40 = 32 MPa

Calculo del momento maximo que debera resistir la losa alivianada.- Las viguetas

seran calculadas como elementos simplemente apoyados:

Qk =361 KN/m Cargas de servicio.

L=490m Luz de calculo para las viguetas pretensadas.
Resolviendo se tiene que:

R, = 8.84KN Ry = 8.84 KN

M, =1083.45 KN * cm
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» Inecuaciones basicas para el calculo de los esfuerzos elasticos a flexion en

vigas no agrietadas.-

Siempre que la viga permanezca sin agrietarse y que tanto el concreto como el acero
sean esforzados dentro del limite elastico, los esfuerzos en el concreto pueden hallarse
usando conocidas ecuaciones de la mecénica, basados en el comportamiento el&stico.
En la practica actual, estas condiciones se cumplen a menudo hasta el nivel de las

cargas de servicio.

Todos los efectos producidos en la estructura se deben analizar mediante el siguiente

grafico el cual muestra el comportamiento de la estructura a lo largo del tiempo.

Figura 3.55 Esfuerzos elasticos en una viga preesforzada sin agrietar.

El procedimiento adoptado para el disefio del elemento, es el basado en la aproximacion
de esfuerzos, tan cerca como sea posible, de los esfuerzos limites, bajo los estados de

caga que controlan el disefio.

Las tensiones en las fibras superior e inferior de la viga seran calculadas mediante las
siguientes inecuaciones de condicion, donde los esfuerzos de compresion son de signo

negativo:



177

MO*C10+(“*P0*30)*C10 ax* Py

fio=— Iy Iy A, < Jti
My xCyo (axPyxeg)*Cy axPy
20 = I, - I, - A, = fei
t=o0
flop = — My I*OOC1oo n (B * Py *IZoo) * Cloo _ ,81:1“:0 > f.r

oo = My I*OOCZOo _ (B * Py *Ioeooo) * Co0 _ 31::0 < fis
Donde:
M,: Momento debido a peso propio de la vigueta (estado inicial) (kg * cm).
My: Momento debido a la totalidad de las cargas (kg * cm).
C,: Brazo mecanico superior (cm).
C,: Brazo mecanico inferior (cm).
I Momento de inercia en la seccion con respecto al eje que pasa por el centro de

gravedad de la seccion cg, (cm*).

A Areade la seccion de concreto que resiste la transferencia de cortante (cm?).
P,: Fuerza de pretensado inicial (kg).
e.  Excentricidad méaxima de los cables de pretensado con respecto al cg (cm).
a:.  Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a corto plazo.

Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a largo plazo.
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fci:

fcf:

fir:

fc’i:
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Esfuerzo de tension permisible inmediatamente después de la trasferencia
(MPa).

Esfuerzo de compresion permisible inmediatamente después de la trasferencia.

Esfuerzo de compresion permisible bajo carga de servicio, después de todas las

pérdidas.

Esfuerzo de tension permisible bajo carga de servicio, después de todas las

pérdidas (MPa).

Resistencia a la compresion especificada del hormigon a utilizar en el disefio
(MPa).

Resistencia a la compresion especificada del hormigén en el momento de la carga

inicial o pretensada (MPa).

En general estas ecuaciones generan un poligono solucién de la fuerza de pretensado,

la misma que debera satisfacer las cuatro inecuaciones antes mencionadas.

Esfuerzos permisibles del hormigdn.- La normativa norteamericana ACI, muy

distinta a la europea en este tema en concreto, es del méximo interés al estar basado en

una intensa experimentacion y en una larga experiencia de uso. Las limitaciones

sugeridas son:

fri = 0,8 % /fc’i = 0,8 *v320 = 1.4 MPa

fei = —0,6 % f; = 0,6 * 320 = —19.2 MPa

fcf = —0,45 * f/ = —0,45 * 400 = —18.0 MPa

for = 1,6 % JfJ = 1,6 V400 = 3.2 MPa
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Consideraciones de las inecuaciones de condicién:

o Se define una seccion de la vigueta (Verse figura 3.64; segln guia de productos
CONCRETEC) y con el hormigon colado in situ la seccion compuesta (Verse

figura 3.66), para luego determinan sus caracteristicas geométricas.

o Se asume inicialmente la cantidad de armadura a usar, y de esta se comienza a

realizar un proceso iterativo hasta hallar la seccion optima y la fuerza de

pretensado.

Determinandose de este modo la siguiente seccion:

1,5cm  2¢m

Q.
4.,5cm

2,5cm 1,5cm

Figura 3.56 Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (F,) con respecto al cg.

_ YA xd ~0126+3+1,54+ 0,126 * (1,5 +5,5)
Yo =Ty A T 0,126 * 4

Vep = 2,875 cm

o El momento M, provocado por el peso propio de la vigueta:
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YHeae = 25 KN/m3
Ayigueta = 79,50 cm?
q = Vyepe * Avigueta = 1.99 KN /cm

=490 cm

2
M0=q*§=59.72KN*cm

o El momento para el cual se disefian las viguetas, una vez puesta en servicio es:
M, = 1083.45 KN * cm Incluye el peso propio del elemento (Figura 3.69).

1) Verificacion de las inecuaciones de condicion cuando solo acttan las tensiones

producidas por el peso propio y la fuerza de pretensado:

Propiedades geométricas de la vigueta pretensada (Figura 3.71):

A. = 79,50 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
C; =7,104cm Brazo mecanico superior.

C, = 4,896 cm Brazo mecanico inferior.

L., = 1115,456 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

a = 0,95 Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a corto
plazo.

f; = 40 MPa Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias.

eo = 4,896 — 2,875 = 2,021 cm Excentricidad desde el eje neutro de la
vigueta al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.
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Resistencia a la compresion especificada del hormigon en el momento de la carga
inicial o en el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad:

f4i = 0,80 %400 = 32 MPa
Realizando operacion y reemplazando en las inecuaciones se tiene que:

t=0

1 Iy * Ag M, * C1o>
Py = — 0,8 / L — 1
0 a*<A0*eo*Clo_Io)*< * fCl+ Io

Py < 25345.37 KN I

IA

Py

IA

1
a

Ih*A M, = C
*< 0 0 )*(0'6*fc‘li+ 0 20)

Py < 327.77 KN 11
Cumpliéndose que:
fio = fui 1.4 =14 Satisfactorio.

f20 = fei 19.20 < 19.20  Satisfactorio.

2) Verificacion de las inecuaciones en la situacion de servicio:

Propiedades geométricas de la seccién compuesta homogeneizada (Verse Figura 3.68):

A, = 369.08 cm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.

C; =6,52cm Brazo mecanico superior.

C, =13,48cm Brazo mecanico inferior.
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L., =9545,03228 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.
hs = 8,00 cm Altura de la carpeta de compresion.
B =085 Factor de pérdidas a largo plazo.
f; = 40 MPa Resistencia caracteristica de compresion a los 28 dias.

e = 13,48 — 2,875 = 10,605 cm Excentricidad desde el eje neutro de la

seccion compuesta al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

Reemplazando y realizando operacion en las inecuaciones de la etapa de tiempo

infinito, se tiene que:

t=o
P> ( loo * Aer ) (MT *Cio 45 ) I
* _ *
0= B*(Am*eoo*cloo_loo) I ’ fC
Py = —278.16 KN 1
P>( foo * Aer ) (MT*CZ"" 16 ) v
*k _— *k
0= B * (A * €0 * Coep + 1) I ’ fe

Py > 47.75 KN v

Cumpliéndose que:

fio = fef —18.00 > —18.00
fre0 = fif 3.20 < 3.20
3) Dando el siguiente conjunto solucion para la fuerza de pretensado:

Py; <1529.04 KN

Po;; < 92.33KN



POIII 2 _27816 KN

P,y = 47.75 KN

>

<

-278.16 KN

47.75 KN

92.33 KN

1529.04 KN

Figura 3.57 Conjunto solucidn de la fuerza de pretensado.

4) Verificacion de la fuerza de pretensado.-

Se verificara la fuerza de pretensado inicial:

fpu = 1800 MPa

I =fps *Aps

fos = 0,75 * f,,, = 0,75 % 1800 = 1350 MPa

Aps (¢4 mm) = 0,126 sz

Ngamm =4 Numero de cables a usar de ¢4 mm.

P, =1350+ 0,504 = 68.04 KN

Aps = Aps (4 mm) * Npamm = 0,504 cm?
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Por lo tanto se verifica que la fuerza de pretensado esta dentro del conjunto solucion:

Pojy < P, < Py

47.75 KN < 68.04 KN <92.33 KN Satisfactorio.
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5) Verificacion de la armadura.- Bajo el mismo analisis que se realiza para

secciones en T sometidas a flexion simple (Verse Figura 3,68).
) 020»85*flci*be*y_As*fps
1) Mg = 0,85 * f'ci * be ¥y * (d — 0,5 * y)

La segunda es una ecuacion de segundo grado en y, que permite obtener la profundidad

de la fibra neutra, tras lo cual la primera nos permite calcular la armadura.

M; = 1083.45 KN * cm

f'ei = 32 MPa

fou = 1800 MPa

fps = 0,75 * f,,, = 1350 MPa

d=20-2875=17,125cm

b, = 34.51cm

1083.45 = 0,85 * 25 * 33,83 x y x (17,125 - 0,5 * y)
y; = 0,6876 cm y, = 33.68cm
La profundidad del bloque de compresion es:
y = 0,6876 cm
Operando en la primera ecuacion se tiene que:
0 =0,85%*32%34.51%0,6876 — A, * 13500,00

A; = 0.401 cm?
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Por lo tanto se tiene que:

Ay > Ag 0,504 > 0,401 Satisfactorio.

ps

6) Célculo del momento flector udltimo.- Una expresién que da una buena
aproximacion en piezas pretensadas para la estimacion del momento flector

altimo es la siguiente:
M, = 0,90 xd * Ay, * fps
M,,: Momento flector ultimo de agotamiento de la pieza en flexion.

d = 17,125 cm Distancia de la fibra superior al centro de gravedad de la

armadura.

A, = 0,504 cm? Area de la armadura de pretensado.

p

fps = 1350 MPa Tension del acero de pretensado.
M, = 0,90 * 17,125 * 0,504 * 1350 = 1048.66 KN * cm
7) Célculo de las pérdidas de la fuerza de pretensado.-

Se las calcula con la finalidad de concluir con que las consideraciones hechas
anteriormente sobre las perdidas hayan sido las correctas. Se calculan las perdidas

instantaneas y diferidas.?

Dado que las viguetas pretensadas se rigen a un proceso constructivo
PRETENSADO, es decir, que su fabricacion es realizada en fabrica antes de colocar
en el lugar de la obra, razén por la cual no hace falta verificar las pérdidas de las
viguetas puesto que los valores empleados en el célculo son los habitualmente usados

en nuestro medio.

(1 J. Calavera “Proyecto y Calculo de Estructuras de Hormigén Armado”. Capitulo 29.
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3.7.3 Especificaciones tecnicas.- En las especificaciones técnicas se tiene una
referencia de como realizar cada item, el equipo y maquinaria a utilizar, el personal
necesario para la correcta realizacion del item y por ultimo la forma de pago. Véase
Anexo A-11.

3.7.4 Precios unitarios.- El analisis de precios unitarios fue realizado como se indicé
en el marco tedrico del presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se

encuentran detalladas en el Anexo A-9.

3.7.5 Presupuesto general de la obra.- Se obtuvo en funcién a los volumenes de
obra y precios unitarios correspondientes a cada item. Tomando como presupuesto
general la suma de las dos cantidades, llegando a un presupuesto total de la obra de Bs.
2 992.007,68 Detallado en el Anexo A-10.

3.7.6 Cronograma de ejecucion.-

Se realiz6 un cronograma de actividades que se recomienda seguir en la construccion
de la nueva UNIDAD EDUCATIVA “SANTA ROSA”. Segin el cronograma
mostrado en el Anexo A-8 se tiene planificada la construccion del mercado, en

aproximadamente 261 dias calendario.
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CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO

“COMPARACION TECNICA-ECONOMICA ENTRE DOS DISENOS DE
TINGLADO CON PERFILES LAMINADOS Y PERFILES
CONFORMADOS”

4.1.- Generalidades:
4.1.1.- Introduccion:

El presente capitulo de aplicacion se realiza con caracter de Aporte Académico,
implementado por el estudiante, el cual presenta el “Disefio y Calculo Estructural del
Tinglado U.E. Santa Rosa (Tarija)” con la finalidad de expandir los conocimientos

académicos adquiridos durante el periodo universitario.

Los tinglados (estructura) metalicos, estan conformados por elementos de secciones y
longitudes relativamente pequefias en magnitud, unidas todos estas, formando un
conjunto que se convierte en una gran estructura con una considerable cantidad nudos
y elementos. Segln la importancia del proyecto, las caracteristicas de disefio
cambian, obteniendo asi una estructura relativamente compleja, transformandose en
una estructura con resolucion tediosa empleando el método manual, por tal razén se
crearon programas computacionales de calculo para diversos tipos de estructuras y de
esa forma optimizar el tiempo de desarrollo del disefio en contrapartida a la forma
manual. Pero no solo basta con emplear o tener conocimiento del manejo del
programa; mas al contrario a este se le debe adicionar el saber tanto de la teoria como
de la practica, para que de esa manera se realice la correcta interpretacién de los
resultados obtenidos del paquete informatico.

El documento presenta la descripcion general de cada tipo de estructura que conforma
la estructura denominada armadura tipo, tinglado, los calculos realizados en este
trabajo de aplicacion seran realizados bajo la normativa correspondiente al disefio de

estructuras metalicas en nuestro medio.
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4.2. Armaduras de techo.

Una armadura es una estructura compuesta de elementos esbeltos unidos entre si en
sus puntos extremos. Los miembros que suelen utilizarse en la construccion son
barras metalicas. Las conexiones en los nodos se hacen por lo general atornilladas o
soldando sus extremos de los miembros a una placa de nudo, las armaduras planas se
localizan en un solo plano y con frecuencia se utilizan para soportar cargas de los

techos.

Las armaduras de techo suelen emplearse como parte de la estructura de algun edificio
industrial, en la cual las cargas del techo se transmiten a la armadura a través de los
nudos por una serie de largueros. La armadura de techo junto con sus columnas de
soporte se denomina marco. Normalmente, las armaduras de techo estan soportadas por
columnas de acero u hormigon armado o por muros de mamposteria para mantener el

marco rigido y por tanto capaz de resistir fuerzas horizontales de viento.
4.3. Cargas de disefio.
4.3.1. Cargas muertas.

Las cargas muertas consisten en los pesos de los diversos miembros estructurales y en
los pesos de cualquier objeto que este permanentemente unido a la estructura. En
algunos casos, una carga muerta estructural puede estimarse satisfactoriamente por
medio de férmulas basadas en los pesos y tamafios de estructuras similares, las cargas
muertas son relativamente faciles de calcular por lo que sus factores de mayoracion no

son altos, estas estan entre los 20% y 40%1 de seguridad.
4.3.2. Cargas vivas.

Las cargas vivas pueden variar en magnitud y localizacion, pueden ser causados por
los pesos de objetos colocados temporalmente sobre una estructura, pesos que se
utilizan en el mantenimiento e instalacion en el armado de la estructura, o por fuerzas

naturales.
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4.3.3. Cargas de viento.

Cuando las estructuras impiden el flujo normal del viento la energia cinética de este
se convierte en energia potencial de presion, lo que causa la carga del viento. El
efecto del viento sobre una estructura depende de la intensidad y velocidad, del
angulo de incidencia del viento de forma y rigidez de la estructura de la estructura de
la rugosidad de la superficie. En consecuencia cuanto mas alta es la estructura, mas
severa resulta la carga de viento. El analisis que se realiza esta en la zona barlovento y

sotavento.

BARLOVENTE DIRECCIEN
SOTAVENTL > DEL VIENTO

Ce

Figura 4.1: Presion y Succién en Armadura
4.3.4. Cargas de nieve.

Esta carga solamente debe ser tomada en cuenta en estructuras ubicadas
geogréficamente en zonas sujetas a este fendmeno natural. Su magnitud depende de la
intensidad de nieve que cae en la region, de la pendiente de la cubierta y del estado
higrométrico de la localidad, por tanto la cantidad de nieve que puede haber en un

techo en determinado instante es variable.
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4.4. Estructuras metalicas.

La supuesta perfeccion de este metal, tal vez el més versétil de todos los materiales
estructurales, la idea mas razonable es cuando se considera su gran resistencia, poco

peso, facilidad de fabricacion y otras propiedades convenientes.

Estas y otras ventajas del acero estructural serdn expuestas en los siguientes acépites.
4.5. Ventajas del acero como material estructural.

4.5.1. Alta resistencia.

La alta resistencia del acero por unidad de peso, implica que sera estructuras
relativamente livianas, lo cual es de gran importancia en la construccion de puentes,

edificios altos y estructuras cimentadas en suelos blandos
4.5.2 Uniformidad.

Las propiedades del acero no se alteran en gran magnitud con el transcurso del tiempo,

ni tampoco varian con la localizacion en los elementos estructurales.
4.5.3. Elasticidad.

El acero es el material que méas se acerca a un comportamiento linealmente elastico

(Ley de Hooke) hasta alcanzar esfuerzos considerables.
4.5.4. Durabilidad.

Si el mantenimiento de las estructuras de acero es adecuado duraran por bastante
tiempo, investigaciones realizadas en los aceros modernos, indican que bajo
condiciones bajas de intemperismo, no requiere ningun tipo de mantenimiento a base

de pintura.
4.5.5. Ductilidad.

El acero permite soportar grandes deformaciones sin fallar, alcanzando altos esfuerzos

en tensién, ayudando a que las fallas sean evidentes.
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4.5.6. Tenacidad.

El acero tiene la capacidad de absorber grandes cantidades de energia en deformacion

(eléstica e inelastica).
4.5.7. Otras propiedades.

a) Otras propiedades importantes del acero estructural son:

b) Facilidad de union con otros miembros: el acero en perfiles se puede conectar
facilmente a través de remaches, tornillos o soldadura con otros perfiles.

c) Posibilidad de prefabricarlos miembros.

d) EIl acero se encuentra disponible en perfiles para optimizar su uso en gran
cantidad de tamafos y formas.

e) Rapidez en el montaje

f) Gran capacidad para laminarse en una gran cantidad de tamafios y formas

g) El posible uso después de desmontar una estructura.

h) Posibilidad de venderlo como “chatarra” aunque no pueda utilizarse en su

forma existente.
El acero es un material reutilizable por excelencia.
4.6. Desventajas del acero como material estructural.
En general el acero tiene las siguientes desventajas:
4.6.1. Costo de mantenimiento.

El acero en una gran mayoria se encuentran expuesto a intemperie sufre corrosion por
lo que deben recubrirse siempre con esmaltes alquidalicos (primarios anticorrosivos)
exceptuando a los aceros especiales como el inoxidable. Por tal razén de conservacion

periddica conlleva una erogacion economica.
4.6.2. Costo de proteccion contra el fuego.

En el caso de incendios, el calor se propaga rapidamente por las estructuras haciendo

disminuir su resistencia hasta alcanzar temperaturas donde el acero se comporta
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plasticamente, debiendo protegerse con recubrimientos aislantes del calor y del fuego
(retardantes) como mortero, concreto, asbesto, etc.

El acero es un excelente conductor de calor, de manera que los elementos de acero sin
proteccion pueden transmitir suficiente calor de una seccion o compartimento
incendiado de un edificio a secciones adyacentes del mismo edificio. En consecuencia,
la estructura de acero debe protegerse para que estos cumplan los requisitos de

seguridad.
4.6.3. Susceptibilidad al pandeo.

Debido a su alta resistencia/peso el empleo de perfiles esbeltos sujetos a compresion,
los hace susceptibles al pandeo, por lo que en ocasiones no son econdmicas las
columnas de acero ya que debe utilizarse bastante material, solo para hacer mas rigidas

las columnas contra el posible pandeo.
4.7. Perfiles de acero

Los primeros perfiles estructurales hechos en los Estados Unidos en 1819, fueron
angulos laminados. Las vigas | de acero se laminaron por primera vez en ese pais en
1884, el acero estructural puede laminarse en forma econdémica en una gran variedad
de formas y tamafios sin cambios apreciables en sus propiedades fisicas,
generalmente los miembros estructurales mas convenientes son aquellos con grandes
momentos de inercia en relacion con sus areas. Los perfiles I, T y C tienen esta

propiedad.

Por lo general los perfiles de acero se designan por la forma de sus secciones
transversales. Sin embargo, es necesario hacer una distincién clara entre las vigas
estandar americanas (llamadas vigas S) y las vigas de patin ancho (llamadas vigas W),
ya que ambas tienen la forma de I. La superficie interna del patin de una seccion W es
paralela a la superficie externa o bien, casi paralela con una pendiente maxima de 1 a

20 en el interior, dependiendo del fabricante.

Las vigas S, que fueron los primeros perfiles de vigas laminadas en Estados Unidos,

tienen una pendiente de 1 a 6 en la superficie interior de sus patines. Debe notarse que
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los espesores constantes (o casi constantes) de los patines de las vigas W, a diferencia
de los patines ahusados de las vigas S, facilitan las conexiones. Las vigas de patin
ancho representan hoy en dia casi el 50% de todos los perfiles estructurales

laminados.

Los perfiles estructurales se identifican mediante un cierto sistema descrito en el
Manual AISC para aceros laminados y el manual AlSI para aceros conformados: para
emplearse en planos, especificaciones y disefios. Este sistema estd estandarizado de
modo que todos utilicen una sola nomenclatura, a continuacion se menciona algunos

ejemplos de identificacion son los siguientes:

» UnaW27 x 114 es una seccion W con 27 pulgadas aproximadamente de peralte
y peso de 114 Ib/pie.

» Una S12 x 35 es una seccion S con 12 pulgadas de peralte y peso de 35 Ib/pie.

» Una HP12 x 74 es una seccién usada como pilote de carga con 12 pulgadas
aproximadamente de peralte y peso de 74 Ib/pie.

» Una M8 x 6.5 es una seccion diversa con 8 pulgadas de peralte y peso de 6.5
Ib/pie. Forma parte de un grupo de miembros estructurales tipo H con doble
simetria que no puede clasificarse por sus dimensiones como seccion W, S o
bien HP, ya que la pendiente de sus patines interiores es diferente de 16 2/3 por
ciento.

» Una C10 x 30 es una canal con 10 pulgadas de peralte y peso de 30 Ib/pie.

» Una MC18 x 58 es una canal diversa con 18 pulgadas de peralte y peso de 58
Ib/pie que no se puede clasificar por sus dimensiones como C.

» Una HSS14 x 10 x 5/8 es una seccion estructural rectangular hueca de 14
pulgadas de peralte, 10 pulgadas de ancho, con un espesor de pared de 5/8
pulgadas. Pesa 93.10 Ib/pie. También se dispone de secciones HSS cuadradas
y redondas.

» Un L6 x 6 x 1/2 es un angulo de lados iguales, cada uno de 6 pulgadas de

longitud y 1/2 pulgadas de espesor.
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» Una WT18 x 151 es una te que se obtiene al cortar en dos una W36 x 302. Este

tipo de seccidn se conoce como te estructural.

Se debera consultar los manuales correspondientes y el método LRFD para obtener

informacidn sobre otros perfiles laminados.

I i ©

Angulo simple Angulo doble Canal ColumnaW Tubo o perfil Tubular
(a) (b) (c) (d) (e) tubular HSS cuadrado HSS

Celosia \ (f) (2)

E T IT

Tubular Seccién en caja Seccién b‘ccci(m encaja  Seccion en caja

rectangular HSS con cuatro dngulos  en caja (k) (1)
(h) ' ()

—_— [E=— ]

Secciébn encaja W con Seccion  Seccién W con Seccién Seccion
cubreplacas armada armada canales armada armada

(m) (n) (0) (p) (q) (r) (s)

Figura 4.2 Perfiles de acero segiin norma AISC 2005
4.8.- TIPOS DE ACERO
4.8.1.- ACERO LAMINADO EN CALIENTE

El acero que sale del alto horno de colada de la siderurgia es convertido en acero bruto
fundido en lingotes de gran peso y tamafio que posteriormente hay que laminar para
poder convertir el acero en los multiples tipos de perfiles comerciales que existen de

acuerdo al uso que vaya a darse del mismo.

El proceso de laminado consiste en calentar previamente los lingotes de acero fundido
a una temperatura que permita la deformacion del lingote por un proceso de

estiramiento y desbaste que se produce en una cadena de cilindros a presion llamado
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tren de laminacion. Estos cilindros van conformando el perfil deseado hasta conseguir
las medidas adecuadas. Las dimensiones del acero que se consigue no tienen
tolerancias muy ajustadas y por eso muchas veces a los productos laminados hay que

someterlos a fases de mecanizado para ajustar su tolerancia.

El tipo de perfil de las vigas de acero, y las cualidades que estas tengan, son
determinantes a la eleccidn para su aplicacion y uso en la ingenieria y arquitectura.
Entre sus propiedades estan su forma o perfil, su peso, particularidades y composicién

quimica del material con que fueron hechas, y su longitud.

Entre las secciones méas conocidas y mas comerciales, que se brinda segun el
reglamento que lo ampara, se encuentran los siguientes tipos de laminados, se enfatiza
que el area transversal del laminado de acero influye mucho en la resistencia que esta

sujeta por efecto de fuerzas.
4.8.2.- ACERO CONFORMADO EN FRIO.

El Acero conformado en frio (SFC) es el término comun para los productos
fabricados por laminacion o presionando indicadores finos de chapa en productos de

acero.

Los productos de acero conformados en frio son creados por el trabajo de chapa de

acero laminado y se presiona para deformar la hoja en un producto utilizable.

El trabajo en frio de productos de acero se utiliza en todos los dmbitos de la
fabricacion de bienes durables, como electrodomésticos y automoviles, pero el acero

de frio es mas frecuente para los materiales de construccion.

El uso de materiales de construccién de acero en frio se ha convertido cada vez mas
popular, desde su introduccién inicial, en las normas codificadas en el afio 1946. En la
industria de la construccion, los elementos estructurales y no estructurales son creados

a partir de indicadores de fina chapa de acero.
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48.3.- DIFERENCIAS ENTRE ACERO LAMINADO Y ACERO
CONFORMADO

a) ACERO LAMINADO EN CALIENTE

El laminado en caliente es un proceso de fresado que involucra laminar el acero a altas
temperaturas (normalmente a una temperatura superior a 927 °C), que es mayor a la

temperatura de recristalizacion.

Cuando el acero estd por encima de la temperatura de recristalizacion, puede ser
moldeado y formado con facilidad, y el acero puede ser fabricado en tamafios mas
grandes. El laminado en caliente es, por lo general, més barato que el laminado en frio
debido al hecho de que con frecuencia se fabrica sin ninguna demora en el proceso. En
consecuencia, no se necesita recalentar el acero (como si es necesario con el laminado
en frio). Cuando el acero se enfria, se encoge ligeramente, por eso el control del tamafio

y de la forma del producto acabado es menor en comparacién con el laminado en frio.
b) ACERO CONFORMADO EN FRIO

El acero laminado en frio es, en esencia, laminado en caliente con un mayor
procesamiento. Se procesa mas el acero en acerias de reduccién en frio, donde el
material es enfriado (a temperatura ambiente) y luego es recocido o laminado templado.
Este proceso producira acero con tolerancias dimensionales mas préximos y un rango
mas amplio de superficies de acabado. El término laminado en frio es utilizando
erroneamente en todos los productos, cuando en realidad el nombre del producto se

refiere al laminado de planchas y de productos en rollos.

Al referirse a las barras de acero, el término utilizado es “acabado en frio”, que a
menudo consiste en estirado en frio o cilindrado, rectificado y pulido. Este proceso

genera mas altos limites de elasticidad y tiene cuatro principales ventajas:

El estirado en frio incrementa la resistencia tensil y de elasticidad, que con frecuencia

elimina mayores tratamientos térmicos costosos.

e El cilindrado elimina las imperfecciones en la superficie.
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e El rectificado reduce el rango de tolerancia del tamafio original

e El pulido mejora el acabado de la superficie

Todos los productos en frio proporcionan un acabado superior en la superficie y
poseen mayor tolerancia, concentricidad y rectitud que los productos laminados en

caliente.

Por lo general, las barras de acabado en frio son mas dificiles de trabajar que las de

acabado en caliente debido al mayor contenido de carbono.

Sin embargo, esto no sucede con las planchas de laminado en frio y de laminado en
caliente. Con estos dos productos, la plancha de laminado en frio tiene menor cantidad
de carbono y a menudo es recocido. Esto lo vuelve més suave que las planchas de

laminado en caliente.
4.9.- NORMAS DE DISENO

NORMA AISC (aceros laminados) y NORMA AISI (aceros conformados), ademas del
método LRFD (Load and Resistance Factor Desing, Disefio por Factores de Cargay

Resistencia).
4.10.- Andlisis de elementos sometidos a distintos esfuerzos.
4.10.1. Andlisis de elementos en traccion.

Es comudn encontrar miembros sujetos a tension en armaduras de puentes y techos,
torres, sistemas de arriostramiento y en situaciones donde se usan como tirantes. La
seleccion de un perfil para usarse como miembro a traccion 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, s6lo necesita determinar la carga factorizada que el miembro
debe soportar, el disefio de esos tipos de elementos simplemente requieren de la

relacién entre esfuerzo actuante y area de seccion transversal del perfil elegido.
4.10.2. Anélisis de elementos en compresion.

Existen varios tipos de miembros que trabajan a compresion, de los cuales la columna

es el méas conocido. Entre los otros tipos se encuentran las cuerdas superiores de
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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 compresion. 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.

Estos son:

Pandeo flexionante, pandeo local y pandeo torsionante. Estos modos de pandeo
se definen brevemente como sigue:

El pandeo flexionante (llamado también pandeo de Euler) es el tipo primario de
pandeo analizado en este capitulo. Los miembros estan sometidos a flexion
cuando se vuelven inestables.

El pandeo local ocurre cuando alguna parte o partes de la seccion transversal
de una columna son tan delgadas que se pandean localmente en compresion
antes de que el pandeo de todo el elemento ocurra. La susceptibilidad de una
columna al pandeo local se mide por las relaciones ancho a espesor de las partes
de su seccion transversal.

El pandeo torsionante flexionante puede ocurrir en columnas que tienen ciertas
configuraciones en su seccion transversal. Esas columnas fallan por torsion o

por una combinacién de pandeo torsional y flexionante.

4.10.3. Andlisis de elementos en flexion.

Las cargas que actuan sobre una viga ocasionan gue estas se flexionen, con lo que su

eje se deforma en una curva denominada curva de deflexion, esta curvatura permite

que se analice tanto las fibras superiores como las fibras inferiores de la viga, para

que de esta forma determinar los esfuerzos actuantes en la viga tanto en compresion

como en traccién en cada una de las fibras.

Es importante verificar el valor delas deflexiones en la viga, debido a la carga
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actuante, esta no debera ser mayor a la luz/360.

4.11. Uniones en estructuras metélicas.

4.11.1. Uniones soldadas

La soldadura es un proceso en el que se unen partes metalicas mediante el

calentamiento de sus superficies hasta un estado plastico, permitiendo que las partes

fluyan y se unan con o sin la adicion de otro metal fundido.

4.11.1.1. Ventajas de la soldadura.

Actualmente es posible aprovechar las grandes ventajas que la soldadura ofrece, ya que

los temores de fatiga e inspeccion se han eliminado casi por completo. Algunas de las

muchas ventajas de la soldadura se presentan a continuacion:

Para la mayoria de los proyectistas, la primera ventaja es la economia, porque
el uso de la soldadura permite grandes ahorros en el peso del acero utilizado.
Las estructuras soldadas permiten eliminar un gran porcentaje de las placas de
union y de empalme, tan necesarias en las estructuras remachadas o
atornilladas, asi como la eliminacion de las cabezas de remaches o tornillos.
La soldadura tiene un area de aplicacion mucho mayor que los remaches o los
tornillos.

Las estructuras soldadas son més rigidas, porque los miembros por lo general
esta soldados directamente uno a otro. Frecuentemente, las conexiones con
remaches o tornillos se realizan a menudo mediante angulos de conexion o
placas que se deforman debido a la transferencia de carga, haciendo mas
flexible la estructura completa.

El proceso de fusionar las partes por unir, hace a las estructuras realmente
continuas. Esto se traduce en la construccion de una sola pieza, y puesto que las
juntas soldadas son tan fuertes 0 mas que el metal base, no debe haber
limitaciones a las uniones.

Resulta mas facil realizar cambios en el disefio y corregir errores durante el

montaje (y a menor costo).
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VI.  Otro detalle que a menudo es importante es lo silencioso que resulta soldar. La
importancia de este hecho cuando se trabaja cerca de hospitales o escuelas, o
cuando se realizan adiciones a edificios existentes.

VII.  Se usan menos piezas y, como resultado, se ahorra tiempo en detalle,

fabricacion y montaje de la obra.
4.11.2. Tipos de soldadura.
4.11.2.1. Soldadura de ranura.

Cuando la penetracion es completa y las soldaduras de ranura estan sujetas a traccion
o compresion axial, el esfuerzo en la soldadura se supone igual a la carga dividida entre

el area transversal neta de la soldadura.

Refuerzo

(c)V doble

Figura 4.3 Tipos de soldadura de ranura
4.11.2.2. Soldadura de filete.

Las pruebas han mostrado que las soldaduras de filete son mas resistentes a la traccion
y a la compresion que al corte, de manera que los esfuerzos determinantes en
soldaduras de filete que se estipulan en las especificaciones para soldadura, son
esfuerzos de corte. Cuando sea practico usar soldadura de filete, es conveniente arreglar
las conexiones de modo que estén sujetas Unicamente a esfuerzos de corte, y no a la

combinacion de corte y tension, o corte y compresion.
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Cuando las soldaduras de filete se prueban a la ruptura con cargas paralelas a los ejes

de la soldadura, parecen fallar por corte en &ngulos de aproximadamente 45° a través

de la garganta. Por consiguiente, su resistencia se supone igual al esfuerzo de corte de

disefio o permisible por el area tedrica de la garganta de la soldadura.

— Cara tedrica
0 esquematica
Garganta tedrica

_—— Cara de la soldadura [

\

~
/

/

—~

/

~
L

NN

Garganta teodrica
32X ¢
~
~
~

N

N

Cara de la soldadura

— Garganta teodrica

(b)

(c)

Figura 4.4 Tipos de Soldadura en Filete. a) Superficie convexa. b) Superficie

concava. ¢) Soldadura de filete de lados desiguales

4.11.3 Simbologias de las soldaduras.

Para la identificacion en planos del tipo de soldadura que debe utilizarse en cualquier

segmento, ademas de las caracteristicas de acabado y dimensiones de la misma, se

utiliza una simbologia estandarizada del manual del AISC-LRFD. En esta tabla se hace

referencia al Capitulo A2.4 de la AWS que es la entidad que desarrollo este sistema.

Espesor efectivo minimo de garganta para soldadura acanalada de penetracién parcial

soldaduras, entre las cuales estan las siguientes:

» Para partes con bordes de espesor menor que 6mm, no debe ser mayor que este

espesor

» Para partes con bordes de espesor 6mm o mayores, no debe ser mayor gque este

espesor menos 2mm
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> Las soldaduras de filete disefiadas de acuerdo con su resistencia, deben tener

una longitud efectiva minima de 4 veces su tamafio nominal.
4.12. Disefo estructural del tinglado de la cancha.
e Caracteristicas del proyecto.

Para el aporte académico realizado por el estudiante, se realizara una comparacion
técnica entre dos disefios de tinglado para la cancha mas grande, un disefio sera
realizado con perfiles de acero laminado, y el segundo disefio se lo realizara con
perfiles de acero conformado, de ambos se escogerd la mejor opcién evaluando los

parametros: técnicos y econémicos en ambos casos.

Figura 4.5 Vista en planta del tinglado metéalico
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4.12.1.- DISENO DE TINGLADO DE ACERO LAMINADO

DATOS GEMERALES:
NORMA AlSt
PROPIEDADES DEL ACERO:
Modulo de elasticidad longitudinal: E= 200000 Mpa
N
Peso especifico: T= 77,00 me
Limite de fliencia: Fy= 248,00 Mpa

ESPECIFICACIONES DE LA CALAMINA GALVANIZADA:

Longitud total: L= 45 m

Ancho: = 08 m

Peso: W= 0,068 Kpa
Factores de carga:

Se usaran las combinaciones consideradas por el metodo LRFD.

U=14D

U=12D+16L+ 05(ro5oR)
U=12D+ 1L6(lroSoR)+05W
U=120+13W+05L+05([lroSoR)
U=12D+10E+(05L00,25)
U=0,9D-({0,3Wol0E)

Donde:

U = Carga ultima 5 =Cargas de nieve

D = Cargas muertas R = Carga inicial de lluvia o hielo

L = Cargas vivas W= Viento

Lr = Cargas vivas en techos E = Sismo

CARGA DEBIDO A LA CERCHA

DESCRIPCION SECCION LomciTpeso TEor| P, TOTAL
{rmm) (m) (KM/m) | (KN)

Cuerda superior TC100 X 100X 3 23,82 005942 2,2438

Cuerda inferior TC 100X 100X 3 23,76| 00542 22382

Diagonales TCLOX 50X 2 2819 0,029 0,8381

Parantes TCS0X 50X 2 23,63 0,029 0,6853
TOTAL= | 60054




AREA DE INFLUENCIA EM LA CERCHA

LOMGITUD ENTRE CERCHAS: L= 42 m
LOMGITUD CUERDAS SUPERIORES: Les = 23,82 m
AREA: A= 100,044 m*
PESO PROPIO DE LA CERCHA:
W= 0,060 Kpa
PESO PROPIO DE LAS CORREAS:
PESO TEQRICD: = 0,054 KN/m
LOMGITUD INCLINADA: Li= 052 m
PESO PROPIC = 0,10 Kpa
TOTAL CARGA MUERTA

Wit = 0.23 Kpa
SOBRE CARGA DE DISENO:
Para persona de mantenimientao: Paor granizo
L1= 1,00 Kpa LZ= 150 Kpa
Asumimos la mayor:

lt= 18D Kpa

CORRECCION DE CARGA DE GRANIZO POR PENDIEMNTE

452 — g

Qeq =Lt * (/)
Lt= 1,80 Kpa
= 15 Grados
Qeq = 120 Kpa
CARGA DEBIDO AL WIENTO:
Velocidad del viento: V = 25 my's
Pesion debida al vien W = 0.38 Epa
Angulo de indinadon a = 15 Grados

Angulo de indinadon a = 02618 Radianes
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Sobrecarga de viento debido a Sotavento:

Coecificiente eolico: C= 0.4
Presion basica de viel W = 0,38 Kpa
SOBRECARGA: F= 0,153 Kpa

Descomposicion de la carga de sotavento:

Horizontal: Vertical:
o= 0.2618 Radianes a=

= -0,1533 Kpa =
P = 10,0397 Kpa =

Sobrecarga de viento debido a Barlovento:

Coecificiente eolico: C= 0,1
Presion basica de viet W= 0.38 Kpa
SOBRECARGA: P= -0.038 Epa

Descomposicion de la carga de Barlovento:

Horizontal: Vertical:
o= 0,2618 Radianes a

P= -0,0383 Kpa P=

Px= -0,0099 Kpa =

AMALISIS DE CARGAS VERTICALES:
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0,2618 Radianes
-0,1533 Epa
-0,1481 Epa

0,2618 Radianes
-0,0383 Epa
-0,0370 Epa

COMEBINACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO:
Carga Sobrecar |Carga de Carga
Combinacion de cargasa  |™JUer= |z e e
sotavento "o" "Lr" A -
Epa Epa Kpa Epa
U=14D 0,17 120 -0,15| 0,2406
U=170+ 05Lr 0,17 120 -0,15| 08062
U=170+ 16Lr+05W 017 120] -0,15| 20522
U=12D+13W+05Lr 017 120 -015| 06137
U=12D 017 120 -015| 02082
U=09D-03W 017 120 -015| 01991
Se asume una carga critica de: U= 20522 Kpa



COMBINACION DE CARGAS PARA BARLOVENTO:

Carga Sobrecar |Cargade  [Carga
Combinacion de cargas a mueria L: wiento critica
barlovento o o W ut
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0,17 120 -0,04] 0,2406
U=12D+ 05Lr 0,17| 120 -0,04] 08062
U=12D+ 16Lr+05W 017| 120 -0,04] 21077
U=12D+13W+05Lr 0,17 120 -0,04] 07581
U=12D 0,17 120 -0,04] 02062
U=0,D-03W 017 120 -0,04] 0,1658
Se asume una carga critica de: U= 2,1077 kpa

CARGA DEBIDO A LA CUMBRERA:
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Lﬂl’gﬂ Ancho Area Peso Carga puntual #n nudo
"m" o ["m" m*  |Kpa KM
4.2 0,4 168 0,068 0,1142
CARGA PUNTUAL VERTICAL TOTAL EN LOS NUDOS

HMUDO |DISTANCIA "|LONGITUD[AREA |Q"D" |Q "L a"w" |P"D" P"Lr"  [P"WT P TOTAL

"X" (m) “L" {m) m*|Kpa Kpa Kpa KN KN KN KN
1 0,26 42 1092 017 1,20, -015 0188 1,310 0162 2,241
2 0,52 4.2 2184 017 120, -015 0375 2621 0,323 4,482
3 0,52 4.2 2184 017 1,20, -015 0375 25621 -0,323| 4,482
4 0,52 4.2 2184 017 1,20, -015 0375 25621 -0,323| 4,482
5 0,52 42 2184 017 120, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
B 0,52 42 2184 017 1,20, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
7 0,52 4.2 2184 017 120, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
2 0,52 42 2184 017 1,20, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
9 0,52 42 2184 017 1,20, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
10 0,52 472 2184 017 120, -015 0375 2621 0,323 4,482
11 0,52 42 2184 017 1,20, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
2 0,52 42 2,184 017 1,20, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
13 0,52 4.2 2184 017 1,20, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
14 0,52 4.2 2184 017 1,20, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
15 0,52 42 2,184 017 1,20, -015 0,375 2621 -0,323| 4,482
16 0,52 4.2 2184 017 1,20, -015 0375 25621 -0,323| 4,482
17 0,52 4.2 2184 017 1,20, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
18 0,52 42 2184 017 120, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
19 0,52 4.2 2184 017 1,20, -015 0375 25621 -0,323| 4,482
20 0,52 4.2 2184 017 120, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
21 0,52 42 2184 017 1,20, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
2 0,52 42 2184 017 1,20, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
23 0,52 4,2 2184 017 120, -015 0375 2621 -0,323| 4,482
24 0,26 42 1092 017 1,20, -015 0188 1310 -0,162 4770

24 0,26 42 1092 017 1,20 -004 0188 1,310 o040
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5[ 052 42 2184 017] 120] -004] 0375] 2621] 0081] 4684
6] 052 42 2184 017] 120 -004] o0375] 2621 o0081] 4684
77 052 17 7184] 0017| 120 -0,08] 0375 2621| 0,081] 4684
28] 052 42 2184 017 120 -004] o0375] 2621] o0081] 4684
8] 052 47 2184 017 120 -004] ©0375] 2621] o0081] 4684
0| 052 42 2184 017] 120 -004] o0375] 2621 o0081] 4684
31 052 17 7184] 0017| 120 -0,08] 0375 2621| 0,081] 4684
2| 052 42 2184 017 120 -004] o0375] 2621] o0081] 4684
33| o052 47 2184 017 120 -004] ©0375] 2621] o0081] 4684
34| 052 42 2184 017] 120 -004] o0375] 2621 o0081] 4684
5[ 0,52 17 7184] 0017| 120 -0,08] 0375 2621| 0,081] 4684
38| 052 42 2184 017 120 -004] o0375] 2621] o0081] 4684
37 052 42 2184 017 120 -004] ©0375] 2621] o0081] 4684
38| 052 42 2184 017] 120 -004] o0375] 2621 o0081] 4684
38 0,52 17 7184] 0017| 120 -0,08] 0375 2621| 0,081] 4684
10| o052 42 2184 017 120 -004] o0375] 2621] o0081] 4684
11| 052 42 2184 017 120 -004] ©0375] 2621] o0081] 4684
2| 0352 42 2184 017] 120 -004] o0375] 2621 o0081] 4684
3[ 052 17 7184] 0017| 120 -0,08] 0375 2621| 0,081] 4684

0,52 42 2184 017 120 -004] o0375] 2621] o0081] 4684
15| 052 42 2184 017 120 -004] ©0375] 2621] o0081] 4684

0,52 42 2184 017] 120 -004] o0375] 2621 o0081] 4684
17[ 026 17 1092] 0417] 120 -0,04] 0,188 1310/ 0,040| 2,342

AMNALISIS DE CARGAS HORIZONTALES:

DEL AMNALISIS DE CARGAS S0L0 5E LISA:

U=13wW
PARA SOTAVENTC: PARA BARLOVEMTC:
Py = 0,040 Kpa Px = 0,010 Kpa
U= 0,052 Kpa U= 0,013 Kpa
CARGA HORIZONTAL TOTAL EN LOS NUDOS
NUDO [DISTANCIA "|LONGITUD|AREA |Q™W™ |P™W"
K" (m) “L" {m) m* Kpa KN
1 0,26 42 1092 0,04) 005632
2 0,52 42 2184 0,04) 011264
3 0,52 42 2184 0,04] 011264
4 0,52 42 2184 0,04) 011264
5 0,52 42 2,184 0,04) 011264
] 0,52 42 2,184 0,04) 011264
7 0,52 42 2184 0,04] 011264
g 0,52 42 2184 0,04) 011264
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a[ o052 472 2.184] 0,04] 011264
10 o052 47 2184 0,04| 011264
11| 0,52 17 7184| 0,04] 0,11264
2| o052 472 2184 0,04] 011264
13 o052 47 2184 0,04| 011264
14| o052 42 2184| o0,04] 011264
15| 0,52 17 7184| 0,04] 0,11264
16| 052 47 2184 0,04| 011264
17| 052 472 2184| 0,04] 011264
18] o052 42 2184| 0,04] 011264
18] 0,52 47 7184] 0,04 0,11264
20| 052 472 2184| 0,04] 011264
21| 052 42 2184| 0,04] 011264
2[ o352 472 2184 0,04| 011264
23] 0,52 472 2.184] 0,04 011264
24 026 472 1092 0,04

2a] 026 472 1002] oo1| 0704
25| 052 472 2,184 0,01| 002816
36| 0,52 47 2184] 0,01 0,02816
27 052 472 2184| 0,01| 002816
28] 052 472 2,184 0,01| 002816
0] 052 472 2,184 0,01| 002816
30[ 052 43 7 184] 0,01 0,02816
31| 052 472 2,184 0,01| 002816
2[ o052 472 2184 0,01| 002816
33| 052 47 2184 0,01| 002816
E TR 17 7184| 0,01| 0,02816
35| 052 472 2,184 0,01| 002816
35| 052 47 2184 0,01| 002816
37 052 472 2184| 0,01| 002816
38[ 0,52 17 7184| 0,01| 0,02816
zal 052 47 2184 0,01| 002816
10| 052 472 2184| 0,01| 002816
11| 052 42 2184| 0,01| 002816
2| o352 472 2,184 0,01| 002816
13| 052 473 2184 0,01| 002816
1| 052 42 2184| 0,01| 002816
45| 052 472 2.184| 0,01| 002816
48] 0,52 472 2.184] 0,01| 0,02816
17| 0726 42 1092 0,01] 0,01408

Reacciones en los apoyos:
APOYOFUO 1

Ry = 340,885 KN Rx = 45,12 KN



APOYO FUIO 2
Ry = 223,453 KN Rx = 43,643 KN
APOYO FIIO 3
Ry = 222,17 ¥N Rx = -43,205 KN
APOYO FIIO 4
Ry = 339,665 KN Rx = -45,558 KN

Fuerzas de diseno:

Para traccion :
Ft= 188,93 EN

Para compresion:
Fc= 233,85 KN

VERIFICACION DE ELEMENTO SOUCITADD A TRACCION

PROPIEDADES DEL MATERIAL:

Fy= 248 Mpa Esfuerzo de fluencia

Fu= 4077 Mpa Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural
= 200000 Mpa Modulo de elasticidad

SE REALIZA LA VERIFICACION PARA LA BARRA MAS S0LICITADA A TRACCION

Pu= 188931 KN Fuerza axial en tension
L= 055 m Longitud de la barra

PROPIEDADES DE LA SECCION EN ESTUDMO

SECCION: PERFIL TUBULAR CUADRADO "TC 100 X 100 ¥ 3¢

Dimension vertical del perfil: h= 100 rirm
Dimension horizortal del perfil: a= 100 mm
Espesor de las chapas verticales: eh= 3 mm
Espesor de las chapas horizontales: a3 = 3 mim
Area de seccion: A= 1151 cm2
Inercia flexion en "X": [xx = 179,38 cmd
Inercia flexion en "Y™: hyy = 179,38 cmd
Inercia a torsion: It= 276,85 cmd
Modulo plastico en "X™: Dy = 41,7 cm3

Modulo plastico en "Y™: Zyy = 417 cm3
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108

'_'l 1
E
RADIC DE GIRO:
EM X" EM "™
{1 r= 3,948 cm F r= 3,948 cm
r= — = —
~~| A \A
Area de seccion minimas:
B= 0,9

Amin= 84647 cm2

Radio de giro minimo:

Bmin= 00,1833 cm
. L
Rmin = —
300

Comparada con la seccion:

A= 11,51 cm2 = Amin= 24685 cm2
r= 3,948 cm z rmin = 0,183 cm
a) Comprobacion a la fluencia:
= 0.9
Pn = 285,45 KN

Pn=Fy+4 &*Pn 2569 KN

¢ Pn = Pu
256,9032 KN z 18893 KN VERDADERD



b) Comprobacion a la rotura:

U= 0,85 Ae=U"*A
Ae= 99,7835 cm2
b= 0,75
Pn = Fu * Ae Pn= 398,87 KN
¢*Pn z Pu
299,15497 KM z 188,93 KN VERDADERD

c) Relacion de esheltez:

E = 300 13,932 = 300 VERDADERD
ry

VERIFICACION DE ELEMENTO SOLICITADO A COMPRESION

PROPIEDADES DEL MATERIAL:

Fy= 248 Mpa Esfuerzo de fluencia

Fu= 4077 Mpa Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural
E= 200000 Mpa Modulo de elasticidad

SE REALIZA LA VERIFICACION PARA LA BARRA MAS SOLICITADA A COMPRESION

Pu= 233,85 KM Fuerza axial en tension
L= 055 m Lomgitud de la barra

PROPIEDADES DE LA SECCION EN ESTUDIO

SECCION:
PERFIL TUBULAR CUADRADO"TC 100 X 100 X 3

Dimension vertical del perfil: h= 100 mm
Dimension horizontal del perfil: a= 100 mm
Espesor de las chapas verticales: eh= 3 mm
Espesor de las chapas horizontales: 3= 3 mm
Area de seccion: = 1151 cm2
Inercia flexion en "X": [xx = 175 38 cm4
Inercia flexion en "Y™: yy = 179,38 cmd
Inercia a torsion: = 276,85 cm4
Modulo plastico en "X™ = 41,7 cm3

Modulo plastico en "Y™: Iyy = 417 cm3
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RADIO DE GIRO:

EM X"
I r=
RAZOM DE ESBELTEZ:

a:%c_:zun

0a

L) T
E
EM ™™
3,948 cm I
"= 12
kK= 1,000
r= 3,948 cm
L= 0,550 m
A= 13,932
Amax = 200,000

212

3,948 cm

En la grafiica siguiente se puede evidenciar que podemos definir s |a columna es larga, corta o
intermedia y de esta manera adecuar el procedimiento de calculo del esfuerzo de pandeo por

El limite entre pandeo plastico e inelastico para un acero Fy = 2530 kg/cm?2 es de -

134



213

~ Eemncidn E3-2 del AISC
[} |'h||||,‘||,:|| ||'||,'|.|\.'_i|.|||

Plflll;ll \.II LNEEnea -\.|||- lag PUYfs
-"..'-

- i Ecuacidn E3-3 del AISC

" {pandeo elistica)

5
-
=
B
-
=]
L]
=
B
=
-
)
B
4
i
LT

|

|

|

|

|

Il

== y
?'- ‘F"_' Ijl_' TFanSIciom €miTe eCuaciomEeEs

r
{134 PAra ||'.I 16 |._||'\|'|||:_|: 113 A ||'I 5 1] |n.||'\l'|'||:;..|,'|l, |

Figura 5.7

Carva para columna segan el AISC.

Entonces nos encontramos en pandeo inelastico v usamos las Ecuadiones E3-1 v E3-2 del AlISC:

Si

Pn=Fcr=A
K= 1,000
KL = L= 0,550 m
— =471l | — r= 3,948 cm
r NFY gl 200000 Mpa
Fy= 248 Mpa
A= 13932 = A= 134 VERDADERD

For= 245,48 Mpa

o = n*+E Fe= | 10170 Mpa
T Ey
r

Entonces:

Pn= 2825493 KN
Verificamos :

®*Pn = Pu b= 0.9

Pn 254,29433 KN z Pu= 233,85 KN VERDADEROD
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WERIFICACION DE LAS CORREAS EM FLEXION ASIMETRICA:

CARGAS ACTUANTES:

Peso de la calamina:

Peso de la correa COSTANERA

Sobrecarga de uso:

Sobre carga de viento:
Sotavento:
Barlovento:

Angulo de indinacdion de la cuble o =

Separacion entre Comeas:
Longitud de las cormeas:

DESCOMPOSICION DE CARGAS:

CARGAS MUERTAS:
D= 0,232 Kpa
Dx= 0,060 Kpa
Dy= 0,224 Kpa
CARGAS VIVAS:

Lr = 1,20 Kpa
Lrx = 0,311 Kpa
Lry = 1,159 Kpa

0,068 Kpa
0,10 Kpa
1,20 Kpa

40,153 Kpa
-0,038 Kpa
15 Grados
00,2618 Radianes
0,55 m
47 m

CARGA DE VIEMTO:

SOTAVENTO: BARLOVENTO:

W= -0,153 Kpa = 0,038 Kpa
W= -0,040 Kpa = 0,010 Kpa
Wy= -0,15 Kpa Wiy = 0,037 Kpa

SE REALIZARA LA VERIFICACION PARA AMBOS CASOS DE SOTAVENTO Y BARLOVENTC:



VERIFICACION A SOTAVEMNTO:

COMBINACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO EN “X":

Carga Sobrecar |Carga de Cargs
Combinacion de cargasa  [™U=t2  [g= = T
Sotavento en "N" "D" "Lrt MW "y
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0,060 0311 -0040| 0,084
U=120+ 05Lr 0,060 0,311 -0,040] 0,227
U=12D+ 16Lr+0,5W 0,060 0311 -o0040| 0,549
U=12D+13W+05Lr 0,060 0311 -o040] 0,176
U=12D ooso| 0311 -0040 0,072
U=08D-0,3W 0,060| 0,311 -0,040| 0,066
S& asume una carga critica de:
Ux= 0,549 Kpa

COMBINACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO EN "¥™:

Carga Sobrecar |Carga de Carga
Combinacion de cargas a muerts  |ga wisnta critica
Sotavento en "Y" "D "Lr A "y
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0,224] 1,158| -0,148| 0,314
U=12D+ 05Lr 0,224 1158 -0,148| 0,848
U=12D+ 16Lr+0,5W 0,224] 1,159| -0,148] 2,049
U=12D+13W+05Lr 0,224] 1,159| -0,148] 0,656
U=12D 0,224 1,159 -0,148] 0,269
U=0,9D-03W 0,224] 1,159| -0,148] 0,248
S& asume una carga critica de:
Uy = 2,049 Kpa

VERIFICACION A BARLOVENTO:

COMBINACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO EN “X":

Cargs Sobrecar |Carga de Cargs
Combinacion de cargas a muerts  |ga wizmto critica
Sotavento en "N" "D "Lr A "y
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0,060 0,311] -0,010] 0,083
U=12D0+ 05Lr o060 0311 -o010] 0,227
U=12D+ 16Lr+05W 0,060 0,311 -o0,010] 0,564
U=12D+13W=05Lr 0,060 0,311 -o,010] 0,214
U=12D 0,060 0311] -0,010] 0,072
U=09D-03W 0,060 0311 -0,010] 0,057
S& asume una carga critica de:
Ux= 0,564 Kpa
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COMBINACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO EM ™Y™:

Carga Sobrecar |Cargade  [Corgas
Combinacion de cargasa  |muerta  |ga wiznito critica
h‘tm"m E“ "?_" n DII IILrII Ilwll IIU!I
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0224 1159 -0037] 0,314
U=12D+ 05Lr 0,224] 1158 -0,037] 0,848
U=120+ 1LG6Lr+05W 0.274] 1158 -0,037] 2,105
U=12D+13W+05Lr 0224 1153 -0,037] 0,800
U=120 0224 1159 -0,037] 0,268
U=02D0-03W 0224 1159 -0037] 0213
S€ AsUME Una carga critica de:
Ly = 2,105 Kpa
ASUMIMOS:
Ux = 0,564 Epa BARLOWVENTO
Ly = 2105 Kpa BARLOVENTO
CARGA LINEAL SOBRE LA CORREA:
Wux = 0,310 KM/m
Wuy = 1,158 KN/m
MOPMENTO ULTINO:
M = 0,684 KN.m Mux= = 68,398 KN.cm
My = 0,638 KN.m Muy= 63,816 KM.cm

VERIFICANDO LA SECCION "COSTAMERA 100 X 50 X 15 X 3

Canto exterior del alma: d=
Canto del ala:
Espesor del alma: =

Espesor del ala: =

Canto rigidizador: a=
Area de seccion: A=
Inercia a flexion "X™: [x=

Imercia a flexion "¥";
Inercia a torsion: =
Modulo plastico "X": Iy =
Modulo plastico ™™

100 mim
50 mm

3 mm

3 mim

15 mim
6,41 cm2
100,23 cmd
21,18 cmd
0,19 crmd
174 cm3
54 cm3

100

L]
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PROPIEDADES DEL MATERIAL:

Fy = 248 Mpa Esfuerzo de fluendcia

Fu= 4077 Mpa Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural
E= 210000 Mpa Modulo de elasticidad

MOMENTO MOMINAL:

Minix = 431,52 KM.cm $= 0.9

Miny = 133,92 KM.cm G = 0.9

VERIFICARDO LA RESISTENCIA:

Mux = Muy

(. . <1

b+*Mnx d=Mny

0, 705587 = 1 VERDADERD
Disefio de uniones soldadas:
Datos:
Carga actuante
Carga actuante V= 233 85 KN
Clasificacion Soldadura FExx = 452 9 Mpa
Fluendia del acero Fy= 253 MPa
Esfuerzo de corte del material For = 407, 7 MPa

Tamario de la soldadura:
eg = 10 rmam
Calculo del espesor efectivo de la garganta:

o= 0,7853 rad
L= 70704 mm

RESISTENCIA DE LA SOLDADURA DE DISERIO EN 2 cm
$-= 0,75

5d= 20 mm
q= 31,36488 KN/cm
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LOMGITUD IMICIAL ADOPTADA

L=

RESISTEMCIA ADMISIBELE FIMAL DE LA SOLDADURA

= 313.64885 KN

Vadm

Por lo tanto:

= 313,649 KN

Vadm
Vadm

-
=

Vactuante

233,85 KN

Vact =

2X0S X6
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4.12.2- DISENO DE TINGLADO DE ACERO CONFORMADO

DATOS GEMERALES:
NORMA AISI
PROPIEDADES DEL ACERD:
Modulo de elastiddad longitudinal: E= 203000 Mpa
) KN
Peso especifico: T= 7700 p—
Limite de fliencia: Fy = 248 00 Mpa

ESPECIFICACIOMNES DE LA CALAMINA GALVANIZADA:

Longitud total: L= 45 m
Ancho: A= 0.5 m
Pesa: W= 0,068 Kpa

Factores de carga:
Se usaran las combinaciones consideradas por el metodo LRFD.

U=14D

U=12D+16L+ 05(roSoR)
U=1,2D+ 1,6(LroSoR)+(0,5Lo0,8W)
U=12D+13W=+05L+05(lroSoR)
U=12D+10E+({05Lo025)
U=0,9D-(0,3Wo 10E)

Donde:

L = Carga ultima 5= Cargas de nieve

O = Cargas muertas R = Carga inicial de lluvia o hielo
L = Cargas vivas W =Viento

Lr = Cargas vivas en techos E = Sismo

CARGA DEBIDO A LA CERCHA

DESCRIPCION SECCION LONGITU| PESO TE|P. TOTAL
(mim) (m}) (KMN/m) |(KMN)

Cuerda superior 2 COS5T 100%30n1 53 23,82 0,1049| 249872

Cuerda infericr 2 COS5T 100wI0n2 %3 23,76 01049 249242

Ciagonales TCCSOXKSOX 2 289 0,029 08381

Parantes TCCSOXSOX 2 23,63 0,029 068527

TOTAL =| 6,51451




AREA DE INFLUENCIA EM LA CERCHA

LOMNGITUD ENTRE CERCHAS: L= 42 m
LOMNGITUD CUERDAS SUPERICRES: = 23,82 m
AREA: A= 100,04 m*

PESO PROPIO DE LA CERCHA:

W= 0,065 Kpa

PESD PROPIO DE LAS CORREAS:

PESO TECRICD: P= 0,054 KN/m
LOMNGITUD INCLINADA: i= 052 m
PESO PROPIC: W= 0,10 Kpa
TOTAL CARGA MUERTA

Wt= 0,24 Kpa
SOBRE CARGA DE DISENO:
Para persona de mantenimiento: Por granizo
L1= 1,00 Kpa 2= 180 Kpa
Asumimos la mayor:

lt= 1.80 Kpa

CORRECCION DE CARGA DE GRAMIZO POR PENDIENTE

452 —

Qeq =Lt * (F)
Lt= 1,80 Kpa
= 15 Grados
Oeq = 1,20 Kpa
CARGA DEBIDO AL WIENTC:
Velocidad del vient 'V = 25 m/s
Pesion debida al vie'W = 0,38 Kpa
Angulo de indinacica = 15 Grados

Angulo de indinacica = 00,2618 Radianes

220



221

Sobrecarga de viento debido a Sotavento:

Coecificiente eolico C = -0.4
Presion basica de wi'W = 0,38 Kpa
SOBRECARGA: F= 40,1533 Kpa

Descomposicion de la carga de sotavento:

Horizontal: Vertical:

o= 0. 2618 Radianes o= 0, 2618 Radianes
P= -0,1533 Kpa = -0,1533 Kpa

Px = -0,0397 Kpa = -0.1481 Kpa

Sobrecarga de viento debido a Barlovento:

Coecificiente eolico C= -01
Presion basica de wiW = 0.38 Kpa
SOBRECARGA: P= -0,0383 Kpa

Descomposicion de la carga de Barlovento:

Horizontal: Vertical:

o= 02618 Radianes o= 0, 2618 Radianes
P= -0,0383 Kpa = -0,0383 kpa

Px = -0,0099 Kpa = -0,0370 Kpa

AMNALSIS DE CARGAS VERTICALES:

COMBIMNACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO:

Carga Carga de |Carga
Combinacion de cargasa  |mwerta SORrECIE |iente |critica
cotavento "D" "Lr" W "uU
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0,17 1,20 -0,15| 0,2406
U=12D+ 05Lr 0,17 1,20 -0,15| 0,80862
U=12D+ 16Lr+08W 0,17 1,20( -0,15| 20078
U=12D0+13W=05Lr 0,17 1,20 0,15 0,6137
U=12D 0,17 1,20 -0,15| 0,2082
U=09D-03W 0,17 1,20 -0,15| 0,1991
S& ASUMEe una carga critica de: = 20078 Kpa




COMBINACION DE CARGAS PARA BARLOVENTO:
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Carga Carga de |Carga
Combinacion de Cargas a muerta Sobrecarga viento critica
barlovento D" o W
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=140 0,17 120 -0,04 02906
U=12D+05Lr 0,17 120( -0,04( 08062
U=12D+16Lr+08W 0,17 1,20 -0,04 20966
U=120+13W=+05Lr 0,17 1,200 0,04 07581
U=12D 0,17 120 004 0.2062
U=090-03W 0,17 120( -0,04 01658
S asume una carga critica de: U= 20966 Kpa
CARGA DEBIDO A LA CUMBRERA:
Lﬂl'gﬂ Ancho Area Peso Carga puntual en rudo
"m" ["m" m*  |Kpa KM
42 04 1,68 0,068 0,1142
CARGA PUNTUAL VERTICAL TOTAL EM LOS NUDOS
HUDO| DISTANCIA 1LONGITUD{ AREA a"p" a e o ja"w" |pD"  |P"L [P"W" P TOTAL
“X" (m) "L" (m) m* |Kpa Kpa Kpa KN KN KN KN
1 0,26 i2 1,052 0,17 1,20 015 04188 1310 -0,162 2,192
2 0,52 i2 2184 0,17 1,20 015 0375 2821 -0323 4 385
3 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0,375 2621 -0323 4 385
4 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0,375 2621 -0323 4 385
5 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0,375 2621 -0323 4 385
6 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0375 2821 -0323 4 385
7 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0375 2621 -0323 4 385
8 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0375 2621 -0323 4 385
9 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0375 2621 -0323 4 385
10 0,52 42 2,184 0,17 1,20 015 0,375 2621 -0323 4 385
n 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0375 2621 -0323 4 385
12 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0375 2621 -0323 4 385
13 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0375 2621 -0323 4 385
14 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0375 2621 -0323 4 385
15 0,52 42 2184 0,17 1,20 0,15 0375 2621 -0323 4,385
16 0,52 42 2184 0,17 1,20 0,15 0375 26821 -0323 4,385
17 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0375 2621 -0323 4 385
18 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0375 2621 -0323 4 385
19 0,52 42 2184 0,17 1,20 0,15 0375 26821 -0323 4 385
20 0,52 42 2184 0,17 1,20 0,15 0375 2621 -0323 4,385
21 0,52 42 2184 0,17 1,20 0,15 0375 2621 -0323 4,385
22 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0375 2621 -0323 4 385
23 0,52 42 2184 0,17 1,20 015 0,375 26821 -0323 4 385
24 0,26 472 1,092 0,17 1,20 40,15 0188| 1310| -0,162 4707
24 0,26 42 1,092 0,17 1,20 0,04 0188 1,310 0,040




223

25 0,52 432 2184 0,17] 1,20 0,04] 0375 2821 0081 4,708
26 0,52 42 2184 0,17] 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
27 0,52 42 2184 0,17] 1,20 0,04| 0,375 2621 0,081 4,708
28 0,52 42 2,184 0,17 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
29 0,52 42 2,184 0,17] 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
30 0,52 42 2,184 0,17] 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
3 0,52 432 2184 0,17] 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
32 0,52 42 2184 0,17 1,20 0,04] 0,375 2821 0,081 4,708
33 0,52 42 2,184 0,17 1,20 0,04) 0,375 2821 0,081 4,708
34 0,52 42 2184 0,17] 1,20 0,04) 0,375 2621 0,081 4,708
35 0,52 42 2184 0,17] 1,20 0,04) 0,375 2621 0,081 4,708
36 0,52 42 2184 0,17 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
37 0,52 42 2184 0,17 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
38 0,52 42 2184 0,17] 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
39 0,52 42 2184 0,17] 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
40 0,52 42 2184 0,17] 1,20 0,04] 0375 2821 0081 4,708
qn 0,52 42 2184 0,17] 1,20 0,04] 0375 2821 0081 4,708
42 0,52 42 2184 0,17] 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
43 0,52 42 2184 0,17] 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
44 0,52 42 2,184 0,17] 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
45 0,52 42 2,184 0,17] 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
46 0,52 42 2184 0,17] 1,20 0,04] 0,375 2621 0,081 4,708
47 0,26 42 1,092 0,17] 1,20 0,04| 0,188] 1310 0,040 2,354
AMALISIS DE CARGAS HORIZONTALES:
DEL ANALISIS DE CARGAS SOLO SE USA:
U=13W
PARA SOTAVENTC: PARA BARLOVENTO:
P = 0,040 Kpa Px= 0,010 Kpa
U= 0,052 Kpa U= 0,013 Kpa
CARGA HORIZONTAL TOTAL EN LOS NUDOS
NUDO | MSTAMCIA |LONGITUD| AREA i |
X" [m) "L" (m) m* |Kpa KM
1 0,26 432 1,0@2 0,04| 0,0563
2 0,52 42 2,184 0,04] 0,1126
3 0,52 42 2,184 0,04] 0,1126
4 0,52 42 2,184 0,04] 0,1126
5 0,52 42 2184 0,04] 0,1126
6 0,52 42 2184 0,04] 0,1126
7 0,52 42 2,184 0,04] 0,1126
8 0,52 42 2,184 0,04] 0,1126
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o] 0,52 42 2,184 0,04] 0,1125
10] 0,52 42 2,184 0,04| 0,1125
11| 0,52 4,2 2,184 0,04 0,1125
12| o052 4,2 2,184 0,04| 0,1125
13| o052 4,2 2,184 0,04| 0,1125
14| 0,52 42 2,184 0,04| 0,1125
15[ 0,52 4,2 2,184 0,04 0,1125
18] 0,52 42 2,184 0,04| 0,1125
17| o052 4,2 2,184 0,04| 0,1125
18] 0,52 42 2,184 0,04| 0,1125
19 0,52 42 2,184 0,04 0,1125
20 0,52 42 2,184 0,04| 0,1125
21| o052 4,2 2,184 0,04| 0,1125
22| 0,52 42 2,184 0,04| 0,1125
23] 0,52 47 7,184 0,04 0,1125
24| 0,26 472 1,092 0,04

24| 0,26 4,2 1,092 0,01 0,070
25| 052 4,2 2,184 0,01| 0,0282
25| 0,52 47 7,184 0,01| 0,0282
27| 052 42 2,184 0,01| 0,0282
28] 0,52 42 2,184 0,01| 0,0282
29| 0,52 4,2 2,184 0,01| 0,0282
0] 0,52 47 7,184 0,01| 0,0282
31| o052 4,2 2,184 0,01| 0,028z
32| 0,52 42 2,184 0,01| 0,0282
33| o052 4,2 2,184 0,01| 0,0282
4 0,52 4,2 2,184 0,01| 0,0282
35| o052 4,2 2,184 0,01| 0,0282
35| 0,52 42 2,184 0,01| 0,0282
37| 0,52 4,2 2,184 0,01| 0,0282
38[ 0,52 4,2 2,184 0,01| 0,0282
30| o052 4,2 2,184 0,01| 0,0282
40| o052 4,2 2,184 0,01| 0,0282
11| o052 42 2,184 0,01| 0,0282
42| 052 4,2 2,184 0,01| 0,0282
43| o052 42 2,184 0,01| 0,0282
44| 052 4,2 2,184 0,01| 0,0282
45| 0,52 42 2,184 0,01| 0,0282
45 0,52 42 2,184 0,01| 0,0282
47| 0,26 42 1,092 0,01| 0,0141

Reacciones en los apoyos:
APOYO FIO 1

Ry = 351,322 KN R = 44,864 KN



APOYO FUO 2
Ry = -230,306 KN R = 46,042 KN
APOYO FUO 3
Ry = -229,585 KN Roc = -45,27 KN
APOYO FUO 4
Ry = 350,063 KN R = -45,63 KN

Fuerzas de diseno:
Para traccion :
Para compresion:
Fc= 237 17 KN

VERIFICACION DE ELEMENTO SOLICITADD A TRACCION

PROPIEDADES DEL MATERIAL:

Fy = 248 Mpa Esfuerzo de fluencia

Fu= 407,77 Mpa Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural
E= 203000 Mpa Modulo de elasticidad

SE REALIZA LA VERIFICACION PARA LA BARRA MAS SOLICITADA A TRACCION

Pu= 189 KM Fuerza axial en tension
L= 055 m Longitud de la barra

PROPIEDADES DE LA SECCIOMN EM ESTUDMO

SECCION: PERFIL COSTAMERA "2 COST 100 X 50 X 15 X 3"

Canto exterior del alma: d= 100 rmim
Canto del ala: b = 50 mim
Espesor del alma: = 3 mm
Espesor del ala: o= 3 mim
Canto rigidizador: a= 15 rmim
Area de seccion: A= 12 82 cm2
Inercia a flexion "X™: s = 200,47 cmnd
Inercia a flexion "¥": by = 179,41 cmd

Inercia a torsion: = 0,38 cmd
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Se debe satisfacer:
Pu= 189 KN
ve= 2t Pn= G*Fy"A
Fn Pn= 286,14 KN
. 03
Entonces:
Pn= 286,142 KN > Pu= 189 KN

VERIFICACION DE ELEMENTO SOLICITADO A COMPRESION

PROPIEDADES DEL MATERIAL:

Fy= 248 Mpa Esfuerzo de fluencia

Fu= 4077 Mpa Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural
E= 203000 Mpa Modulo de elasticidad

SE REALIZA LA VERIFICACION PARA LA BARRA MAS SOLICITADA A COMPRESION

Pu= 237,17 KN
L= 0,55 m

Fuerza axizl en tension
Longitud de la barra

PROPIEDADES DE LA SECCION EN ESTUDIO

SECCION:
PERFIL COSTAMERA "2 COST 100 X 50 X 15 X 3"

Canto exterior del alma: d= 100 mm
Canto del ala: bw = 50 mm
Espesor del alma: tf= 3 mm
Espesor del ala: tw= 3 mm

Canto rigidizador: a= 15 mm
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Area de seccion:
Inercia a flexion "x™:
Inercia a flexion "Y":
Inercia a torsion:
Se debe satisfacer:
Pn
F
fo= |5
\
AC = 0,154091

Nt=

A= 12,82 cm2
= 200,47 cmd
= 179,41 cmd
= 0,38 cmd

14

1

Pu
Pn

Ae* Fn

Fn = (0,6585%) * Fy

Fn= 2455476  Mpa

Por lo tanto:

Pn

314792 KN

1%

203000 Mpa

13,85 Direccion "Y" del perfil

104448 Mpa

Pu 237,17 KN
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VERIFICACION DE LAS CORREAS EN FLEXION ASIMETRICA:

CARGAS ACTUANTES:

Peso de la calamina:

Peso de la correa COSTAMERA W=

Sobrecarga de uso:

Sobre carga de viento:
Sotavento:
Barlovento:

Angulo de indinacion de lacub a =

Separacion entre Cormeas:

Longitud de las comeas:

DESCOMPOSICION DE CARGAS:
CARGAS MUERTAS:

D= 0,237 kKpa

Dx= 0,061 Kpa

Dy= 0,229 Kpa
CARGAS VIVAS:

Lr= 120 Kpa

L= 0,311 Kpa

Lry= 1,158 Kpa

0,068 Kpa
0,10 Kpa
1,20 Kpa

-0,153 Kpa
-0.038 Kpa
15 Grados
0.2618 Radianes
0,55 m
42 m

CARGA DE VIENTO:
SOTAVENTO:
W= -0,153 Kpa

Wx = -0.040 Kpa
Wy = 0,15 Kpa

BARLOVENTO:

W= -0,03832
W= -0.010
Wy = -0,037

SE REALIZARA LA VERIFICACION PARA AMBOS CASCS DE SOTAVENTO Y BARLOVENTO:
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VERIFICACION A S0TAVENTO:

COMEBINACION DE CARGAS PARA SOTAVEMTO EN "X":

Carga Carga de |Carga
Combinacion de cargasa  [muena SOBrECRTER vients |criticn
&]‘tﬂ”‘emﬂ En "x- IIDII IILr.II II'|.FHII 'IU T
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D o061 0,311 -00a0] 0,088
U=12D+ 05Lr 0,061 0,311 -0,040 0.229
U=12D+ 16Lr+08W o061 0,311 -00a0] 0,539
U=12D+13W-+05Lr 0,061 0,311 -0,040 0177
U=12D 0,061 0,311 -0,040 0,074
U=05D-03W 0,061 0,311 -0.040| 0,067
S€ asume una carga critica de:
Ux = 0,539 Kpa
COMBIMNACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO EM "Y":
Combinacion de cargas a Tl;fm f::!mp ':J:n E.r;.“
Sotavento en "Y Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0,27 1,159 -0,148] 0,320
U=12D+ 05Lr 0,220 1,159 -0,148| 0,854
U=12D+ 16Lr+08W 0,27 1,159 -0,148] 2011
U=12D+13W-+05Lr 0,22 1,159( -0,148 0.662
U=12D 0,27 1,159 -0,148] 0,275
U=0920-03W 0,22 1,159 -0,148 0,250
S€ asume una carga critica de:
Lhy = 2,011 Kpa
VERIFICACION A BARLOVENTO:
COMEIMACION DE CARGAS PARA SOTAVEMNTO EM "X":
Carga Corga de (Corga
Combinacion de cargas a  [muerta SOBIECaER | iento | critica
mmmn En "I- IID" IILrII II'|.F"|II 'IU ]
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D o061 0,311 -0010] 0,088
U=12D+ 05Lr 0,061 0,311 -0,010 0,229
U=12D+ 16Lr+08W 0,061 0,311 -0,010 0.563
U=12D+13W=05Lr 0,061 0,311 -0,010] 0,216
U=12D 0,061 0,311 -0,010 0,074
U=05D-03W 0,061 0,311 -0010] 0,058
SE @sUMme una carga critica de:
Ux = 0.5626 Kpa
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COMBINACION DE CARGAS PARA SOTAVENTO EN "Y":

Carga T Carga de [Carga
Combinacion de cargasa  |musrta B |viento _|eritica
sm tu E" "Tl IIDII III-rII IWII IIUII
Kpa Kpa Kpa Kpa
U=14D 0,220]  1,159] -0,037] 0320
U=12D+ 05Lr 0229] 1159 -0,037 0,854
U=120+ L6Lr+08W 0,225 1,159 -0,037| 2,100
U=12D+13W=+05Lr 0,229 1159 -0,037] 0.806
U=12D 0,229 1159 -0,037] 0.275
U=02D-03W 0,229 1159 -0,037] 0217
S& asuUme una carga critica de:
Ly = 2,100 Kpa
ASUMIMOS:
L = 0.563 kpa BARLOVENTO
Uy = 2100 kpa BARLOVENTO
CARGA LINEAL SOBRE LA CORREA:
Wux = 0,309 KN/m
Wuy = 1,155 KN/m
MOMENTO ULTINIO:
M = 0,682 KM.m Wl = 68,229 KN.cm
My = 0,637 KN.m Mury = 63,658 KN.cm

VERIFICANDO LA SECCION "COSTAMERA 100 X 50 X 15 X 3

Canto exterior del alma:
Canto del ala:
Espesor del alma:
Espesor del ala:
Canto rigidizador:
Area de seccion:
Inercia a flexion "X™:
Inercia a flexion "Y":
Imercia a torsion:
Modulo plastico "X":
Modulo plastico ™™:

100 mim
50 mim

3 mim

3 mim

15 mm
6,41 cm2
100,23 cmd
21,18 cmd
0,19 cmd
174 cm3
54 cm3

100

- { 0}
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PROPIEDADES DEL MATERIAL:

Fy= 248 Mpa Esfuerzo de fluencia

Fu= 4077 Mpa Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural
E= 210000 Mpa Modulo de elasticidad

MOMENTO NOMNIMAL:

Mnx = 43152 KN.om ¢ 0,9
Mny = 133,92 KN.om &= 0,9

VERIFICANDO LA RESISTEMCIA:

Mux = Muy
b=Mnx ' d=Mny

( )1

0,703842 = 1 sapruds

Diserio de uniones soldadas:

Datos:

Carga actuante

Carga actuanie = 23717 N
Clasificacion Soldadura Fexx = 452 9 Mpa
Fluendia del acero = 253 MPa
Esfuerzo de corte del material = 4077 MPa
Tamanio de la soldadura:

eE = 10 mm

Calculo del espesor efectivo de la garganta:

o= 0, 7853 rad
G= 70704 mm

RESISTENCIA DE LA SOLDADURA DE DISERO EN 2 em
b= 0,75

Sd= 20 mmi
g= 31,36488 KNfcm
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Vadm
Vadm= 31365 N

=

Vactuante

237,17 N

LOMGITUD INICIAL ADOPTADA

RESISTEMNCIA ADMISIBLE FINAL DE LA SOLDADURA
Vadm = 31364885 M

Por lo tanto:

Vact =

£ XGlIX
0G X 001
1303

2% 06 X 05 e K05 X085

11 E JAL




4.13.- Comparacion técnica
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4,13.1.- COMPARACION TECNICA DE LOS DOS TIPOS DE TINGLADO "APORTE ACADEMICO™
COMPARACION DEL TINGLADO "1™ SOBRE EL TINGLADO "2"

COMPARACION DE ESFUERZOS Y FLECHAS EN LAS BARRAS EN LOS ELEMENTOS MAS SOLICITADOS
BARRA TINGLADO 1 TINGLADO 2 COMPARACION DE ESFUERZOS(COMPARACION DE FLECHAS
ESFUERIO| FLECHA |(ESFUERZO | FLECHA | RELACION | PORCENTAJE | RELACION | PORCENTAJE

; KN mm KN mm TiT2 % T2 %
1 99 245 0024 98772 0,021 1005 100482 1143 114286
2 142,790 0,054 141952 0,049 1006( 100,590 1102 110,204
3 187,978 0,142 187999 0,133 1,000 09,989 1068 106,767
4 146,324 0,125 148040 0,119 0,988 08,841 10500 105,042
5 05 454 0054 97188 0,049 0,982 08,216 11021 110,204
B -233,234 0,048 -236362 0,041 0,987 08,677 1171 117073
7 -182,012 0,042 -185131 0,037 0,983 98,315 11351 113514
2 -135,970 0,025 -135,048 0,021 0,978 97,786 1190 115048
9 -34 565 0011 -57608 0,009 0,965 96,882 1222\ 122322
10 -57 812 0,008 -60809 0,008 0,951 95,071 1000 100,000
11 99,523 0024 99082 0,021 1004 100445 1143 114286
2 143 440 0,055 142540 0,049 1006( 100561 1122 112245
13 188,931 0,142( 189000 0,134 1,000 99,963 1060 105,970
14 146,303 0126 147824 0,119 0,990 08971 1059 105,282
15 94 070 0,052 94805 0,047 0,992 09 225 1106 110,638
16 -233,850 0,046 -237170 0,039 0,986 98,600 1179 117949
17 -181,308 0,038 -183 838 0,034 0,986 98,624 1147 114706
18 -134,124 0,020 -135942 0,017 0,987 98,663 1176 117 647
19 -91,751 0,006 -592966 0,004 0,987 98,693 1500( 150,000
2 -54,202 0,013 -54907 0,012 0,987 98,716 1083 108333
TOTAL= 1977,311(TOTAL= | 2276,016

Se puede ver que en la mayoria d elos casos los esfuerzos que llegan a las barras son del tinglado "1" son

menores que los esfuerzos que llegan a las barras del tinglado "2",

|Pnr otro lado podemos ver que todas las flechas del tinglado 1" son mayores que las flechas del tinglado "2"
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4.13.2.- COMPARACION TECNICA DE LOS DOS TIPOS DE TINGLADO "APORTE ACADEMICO™
COMPARACION DEL TINGLADO "2" SOBRE EL TINGLADO 1"

COMPARACION DE ESFUERZOS Y FLECHAS EM LAS BARRAS EN LOS ELEMENTOS MAS SOLICITADOS
TINGLADO 2 TINGLADO 1 COMPARACION DE ESFUERZOS (COMPARACION DE FLECHAS
BARRA ESFUERZIO| FLECHA |ESFUERZO | FLECHA RELACION | PORCENTAIE | RELACION | PORCENTAIE

NE KN mim KN mm T2(T1 % T2/TL y
1 98,772 0,021 99,248 0,024 0,595 99,520 0,875 87,500
2 14] 952 0,042 142,790 0,054 0,994 99,413 0,907 90,741
3 187,999 0,133 187978 0,142 1000 100011 0,937 93,662
4 148 040 0,113 146324 0,125 1012 101,173 0,952 95,200
5 97188 0,049 05,454 0,054 1,018 101,817 0,907 90,741
6 -236,362 0,041 -233234 0,048 1013 101341 0,854 85,417
7 -185,131 0,037 -182012 0,042 1017 101,714 0,881 B8 095
2 -138,048 0,021 -135970 0,025 1,023 102264 0,840 BA4,000
8 -07 608 0,009 -94555 0,011 1032 103,218 0,812 B1 218
10 -60,809 0,008 -57,812 0,008 1.052( 105,184 1000 100,000
11 99,082 0,021 89523 0,024 0,996 499,557 0,875 87,500
2 142, 0,042 143440 0,055 0,994 95,442 0,891 89,091
13 183,000 0,134 138931 0,142 1.000( 100,037 0,944 94 366
14 147,824 0,113 146,303 0,126 1.010( 101,040 0,944 94 444
15 94 805 0,047 84 070 0,052 1008 100,781 0,904 90,385
16 -237,170 0,033 -233,850 0,045 1014 101420 0,843 B4, 783
17 -153,838 0,034 -181,308 0,039 1,014 101,395 0,872 87179
18 -135,942 0,017 -134124 0,020 1014 101355 0,850 85,000
19 -02 566 0,004 -91751 0,006 1,013 101324 0,667 66,667
2 -54 907 0,012 -54.202 0,013 1,013 101,301 0,923 92,308
TOTAL = 2023,307 TOTAL= 1768896

Se puede ver que en la mayoria d elos casos los esfuerzos que llegan a las barras son del tinglado "2" son

miayores gue los esfuerzos que llegan a las barras del tinglado "1".

Por otro ladoe podemos ver que todas las flechas del tinglado 2" son menores que las flechas del tinglado 1"

COMPARACION TECNICA DE LA TRANSMISION DE REACCIONES A LA CIMENTACION

TINGLADO 1

APOYOFIO1

Ry= 340,885 KN

Rx

45,12 KN
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APOYO FIIO 2
Ry = -223,453 KN R = 43,643 KN
APOYO FIIO 3
Ry= -222,17 KN R = -43,305 KN
APOYO FLIO 4
Ry= 339,665 KN Rx = -45,558 KN
TINGLADO 2
APOYO FIIO 1
Ry= 351,322 KN Rx = 24,864 KN
APOYO FIIO 2
Ry= -230,906 KN R = 46,042 KN
APOYO FLIO 3
Ry= -229,585 KN R = -45,373 KN
APOYO FLIO 4
Ry= 350,063 KN R = -45 633 KN

Se puede observar que las reacciones que transmite el tinglado "1" ala cimentacion son menores que las
transmitidas por el tinglado "2". Esto para considerar el tamano de |as cimentaciones aisladas.

De lo analizado se puede conduir que la mejor opcion es el tinglado de acero laminado "TINGLADO 17,
debido a que los perfiles gue emplea mantienen la mayoria de sus propiedades constantes en el tiempo, y el
por &l menor peso de sus elementos, es dedr se emplea muchos kilos menos de acero que en el tinglado "2".

Se descarta la opcion del tinglado de acero confomado "TINGLADO 2", debido a que el acero confomado es
un proceso posterior al laminado, y el forzado de sus bordes en frio genera microfisuras en el tiempo, o cual
puede afectar la resistenda de los miembros, ademas de lo que implica las uniones soldadas entre los
perfiles costyanera que es un costo adicional y de extremo cuidado.
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De ambas opciones se puede decir lo siguiente:

e Los momentos y cargas actuantes sobre la estructura en ambos casos son
similares, no existiendo gran variacién en el analisis de cargas.

e Parael disefio de las correas o largueros en ambos sera el mismo dado las luces
que deben cubrir los largueros son los mismos.

e En ambos casos se verifico que los esfuerzos generados por las solicitaciones
aplicadas, no sobrepasen a los méximos admitidos por la normativa
correspondiente de acuerdo al tipo de seccidén o perfil metalico empleado,
considerando sus caracteristicas geométricas y mecanicas.

e El disefio de uniones soldadas es algo mas laboriosa, sin embargo debido a que
las uniones soldadas son de mejor calidad en nuestro medio, es recomendable
utilizar uniones soldadas en estructuras de tal magnitud, tomando siempre como
prioridad la seguridad estructural de dichos elementos.

e En los elementos de la cercha se puede apreciar que las cargas no son
distribuidas equitativamente, es decir, hay elementos que soportan muy poco
carga, los mismos que a su vez brindan mayor seguridad, esto por la disposicion
geométrica de la misma, de tal manera que se evite una falla repentina de la
misma.

e La transmision de cargas a los elementos de cimentacion son muy similares,
siendo disefiados ambos casos con zapatas aisladas.

e Enresumen, por el lado de las caracteristicas técnicas, es recomendable utilizar
una armadura de perfiles metalicos laminados, optando por el lado de la
seguridad, facilidad de montaje y correcto control en las uniones de sus
elementos, asi como por las luces que alcanzan a cubrir.

4.13 Comparacion economica.

En el computo métrico y analisis de precios unitarios de toda la obra se considerd la
variacion en los dos casos de tinglado, razén por la cual se muestra un cuadro

comparativo en cuanto al valor o diferencia econdémica entre ambas opciones.
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Costo total de la obra

Primera opcién de tinglado Segunda opcidn de tinglado

2 992.007,68 bs 3249.774,27 bs

Tabla 4.14 Comparacion econdmica de la obra con las dos opciones de cercha.

De lo descrito en el cuadro se tiene que es recomendable usar la primera opcién de

perfiles laminados teniendo una diferencia de 257766.59 bs.

Por lo tanto se utilizara un tinglado conforme a las especificaciones de la primera
opcion.
4.14 Conclusiones y recomendaciones del aporte académico en ambos casos.

4.14.1. Conclusiones.

e Las cargas de servicio que debe soportar la estructura, deberan tener la mayor
precision posible (peso propio, sobrecarga, ambientales, accidentales, etc.) para
cualquier estructura, ademas del analisis de los estados de cargas4; para obtener
un disefio ideal.

o Verificar los esfuerzos actuantes y admisibles, para satisfacer las solicitaciones
durante la vida atil de la estructura.

e Resaltar las caracteristicas de los materiales empleados para su ejecucion
(acero, resistencia de la soldadura, anclaje, hormigén armado y otros datos de
importancia); para consideracion en modificaciones de la estructura.

e El presente trabajo, cumple las verificaciones de resistencia del material, bajo

las solicitaciones indicadas.
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4.14.2 Recomendaciones.

e Es de suma importancia programar, dentro de la vida atil de la estructura, una
evaluacion periddica de la misma para controlar el deterioro.

e De acuerdo al tipo de estructura adoptada debera hacerse un analisis geotécnico
con la finalidad de encontrar las caracteristicas generales del suelo.

e Verificar los esfuerzos maximos del material y las acciones de solicitaciones de

carga que requiera el proyecto estructural.
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CAPITULO V
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
5.1. Conclusiones.

» Con la implementaciéon del proyecto “UNIDAD EDUCATIVA SANTA
ROSA”, se pretende dotar de una infraestructura con ambientes comodos,
amplios y adecuados para el estudio de nifios y jovenes, en nivel primario y
secundario.

» El estudio de suelo se lo realizo a una profundidad de 3.0 m, en dos pozos,
donde los resultados obtenidos por el ensayo SPT, dieron una resistencia
admisible del suelo de 0.2 MPa, apreciando que se trata de un suelo firme y de
buena resistencia, razén por la cual se decidi6 realizar la fundacién a 1.40 m
bajo el nivel del suelo.

» Se recomienda tomar en cuenta las condiciones climaticas de la zona de
emplazamiento de la obra civil, dado que con ese estudio se puede descartar
algunos costos adicionales que generaria la implementacion de elementos
estructurales para cubrir la falta de dicho estudio climatolégico.

» EIl desarrollo del calculo estructural se lo realizo empleando el software
CYPECAD, para posteriormente realizar una verificacion manual de los
elementos mas solicitados de la estructura, de lo cual se apreci6 que los
resultados obtenidos cumplen satisfactoriamente con lo establecido en la norma
boliviana del hormigén armado CBH 87, la norma AISC 2005, la norma AlSI
2007 y el método LRFD para estructuras de acero.

» El costo del proyecto con la primera opcion de tinglado es de 2 992.007,68 bs,
cabe aclarar que se realiz6 el proyecto tomando en cuenta las restricciones del
mismo (sin instalaciones de luz, agua , gas, sanitaria y pluvial)

» Las columnas fueron verificadas al pandeo, debido a que se tratan de
columnas intermedias las cuales tienen una esbeltez mecénica en los rangos de
36 a 100, todas son de seccion cuadrada con dimensiones variables, para la

planta baja y primera planta de 40 x 40 cumpliendo todas las
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recomendaciones de la Norma Boliviana de Hormigdén Armado, como ser
diametros minimos, separacion entre estribos, recubrimientos, disposicion de
las armaduras.

Se utilizo6 losa alivianada, debido a que presentan ciertas ventajas como ser:

1.- Aligeramiento y por tanto reduccion del peso de la estructura.
2.- Reduccion de materiales y mano de obra.
3.- De facil colocacion y manejo.

Las vigas de mayor dimension obtenidas del calculo estructural son de 30 cm x
50 cm y 25cm x 45 cm, presentandose solo tres plantas en toda la estructura
(planta baja, primera planta y segunda planta),

Las fundaciones propuestas para la estructura son zapatas aisladas, la reaccion
de la zapata es excéntrica y centrada en su tercio central admisible, y asi
disminuye el dimensionamiento en dicha zapata con esto se evito el solape entre
zapatas.

Para el disefio del tinglado se tomdé como referencia el método LRFD,

optimizando y garantizando de esta manera la seguridad de la estructura.
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5.2. Recomendaciones.

» Es importante realizar un correcto andlisis de los planos arquitectonicos para
seleccionar la correcta ubicacion de los elementos estructurales, tratando de
cumplir con la disposicion de los planos arquitectonicos.

» Se deberd realizar los estudios previos correspondientes al calculo estructural
para poder empezar con el célculo.

» No se necesita colocar junta de dilatacion en este caso, debido que como indica
la norma CBH — 87, en el comentario acerca de las distancias maximas para
este elemento estructural:

En nuestra region tenemos un clima célido y himedo, un gradiente térmico
promedio anual igual a 8°C, por lo gque la distancia maxima para colocar juntas
de dilatacion seria la de 50 m como méaximo.

Sin embargo, tomando en cuenta que ese comentario hace referencia al libro de
“Hormigén Armado (Jiménez Montoya)”, sobre la referencia de la norma
francesa, criterio con el cual se redacté el apartado de juntas de dilatacion de la
norma boliviana sobre juntas de dilatacion, se indica que se puede exceder la
distancia maxima en un porcentaje no mayor al 25 %, siempre y cuando las
acciones indirectas debidas a muros contraviento, no influyan mucho en la
estructura.

De esta manera, tomando en cuenta la longitud de la estructura, entraria dentro
de estos parametros, por lo cual no se colocd ninguna junta de dilatacién, dado
ademas que los ambiente no son de gran magnitud, y no es necesario armadura
por retraccion, debido a que la ventilacion de los ambientes es la apropiada para
descartar este tipo de armadura y asi reducir los gastos significativos que
provocaria la puesta en obra de una junta de dilatacion asi como de armadura
por retraccion en losas de cubierta.

» Establecer la normativa correspondiente, sus pardmetros y metodologias de
calculo nos ayudara a tener criterios mas acertados sobre las consideraciones

del disefio estructural de cualquier tipo de estructura.
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» Se recomienda tener un amplio conocimiento sobre el paquete informatico que
se utiliza para la modelacion y célculo de la estructura, para evitar un mal
calculo y asi mismo evitar el sobredimensionamiento de los elementos o su

inadecuada disposicion de elementos estructurales.



