CAPITULO I
ANTECEDENTES

1.1 Problema
1.1.1 Antecedentes
El problema que sustenta es la demanda de una infraestructura surge de un conjunto de
afectaciones que sufren los maestros del area rural de la Municipio de Villa Montes en sus
actividades sociales que se realizan frecuentemente y esto genera la necesidad de contar
con una infraestructura adecuada que brinde comodidad y responda a las exigencias de la
demanda.
1.1.2 Planteamiento
De acuerdo a los datos proporcionados por la Federacion de Maestros Rurales en
educacion Rural del Gran Chaco y corroborado por la Direccion Distrital de Villa Montes
no cuenta con infraestructura dedicada para la realizacion de actividades socio —
culturales, es asi que todos los eventos, como cursos, talleres, paneles, etc., se realizan en
escenarios eventuales y poco adecuados, sitios que no cuentan con las condiciones
funcionales y espaciales necesarias para el desenvolvimiento de dichas actividades.
Las principales causas que originan esta necesidad son:
- Frecuentes actividades socio-culturales como reuniones, cursos, talleres de

capacitacion, etc.
De mantenerse la situacion actual se seguiran realizando las actividades socio-culturales
en escenarios eventuales y poco adecuados, esto podria generar mas problemas en un
futuro cercano a posibles manifestaciones de los profesores como marchas, paros y esto
traerd consigo baja calidad de educacion molestia de los padres de familia de los alumnos;
Por lo que se hace necesario plantear como solucion las siguientes alternativas:
- Disefio y Construccion de la Casa Social del Maestro Rural De Villa Montes Barrio
- Se pretende conseguir una infraestructura que este en desuso.
1.1.3 Formulacion
Con la construccion de una infraestructura de la Casa Social del Maestro Rural se podra
solucionar el problema puesto que se disefiara de acuerdo a las exigencias de la demanda.
En base a las alternativas planteadas para sanear la problematica existente, se decide como

la alternativa mas apropiada.



e La Construccion de la Casa Social del Maestro Rural de tal manera que garantice
una solucion viable para la problematica.
1.1.4 Sistematizacion
Del planteamiento de alternativas para la construccion de la Casa Social del Maestro
Rural, se debera elegir la més apropiada técnica (planteamientos estructurales) y
econdmicamente.
Segun el perfil y la propuesta realizados en el anterior semestre durante la materia CIV
501 proyecto de ingenieria civil I, se optd por la alternativa mas adecuada que es la
construccion que dard solucion al problema planteado.
1.2 Objetivos
1.2.1 General
Elaborar el disefio estructural de: “La Construccion de la Casa Social de Maestro Rural de
Municipio de Villa Montes”.
1.2.2 Especificos
Como objetivos especificos se tienen los siguientes:
v' Realizar el disefio de la estructura metalica aplicando la norma ANSI/AISC 360-10 y
el método de LRFD.
v Realizar el disefio de la estructura porticada de H°A° aplicando la norma boliviana
CBH-87 Verificar los resultados con programas computarizados
v' Realizar el disefio de losa de cimentacion aplicando la norma boliviana CBH-87
Verificar los resultados con programas computarizados
v Realizar planos estructurales.
v' Estimar el presupuesto general y cronograma de ejecucion del proyecto.
1.3 Justificacion
1.3.1 Académica
El desarrollo del proyecto permite al estudiante profundizar los conocimientos adquiridos
durante su carrera, pudiendo desarrollar destrezas y habilidades en el disefio estructural
de edificaciones, asi como también en el desarrollo de propuestas en beneficio de la

sociedad.



1.3.2 Técnica

En base a la informacion preliminar del sitio y de los antecedentes del proyecto, se puede
afirmar que el lugar de emplazamiento no presenta dificultades que podrian inviabilizar
el proyecto, mas al contrario presenta las condiciones suficientes para su construccion.
1.3.3 Social.

La concretizacion del proyecto planteado en esta propuesta permitird mejorar la actividad
de los maestros del area rural de Villa Montes, brindando ambientes comodos, amplios y
apropiados para el desarrollo de sus actividades, de modo tal asi dando solucion al
problema.

1.4 Alcance del proyecto

El proyecto contempla el disefio estructural de: “LA CASA SOCIAL DE MAESTRO
RURAL DE VILLA MONTES” (MUNICIPIO DE VILLA MONTES — PROVINCIA
GRAN CHACO) se analizara previamente la informacion del estudio de suelos y plano
topografico proporcionado por la secretaria de obras publicas de municipio de Villa
Montes, y en base a estos documentos se elaborara el planteamiento estructural y posterior
disefio de todos los elementos pertenecientes a la estructura como ser: Fundaciones,
columnas, vigas, escaleras de H°A®, losa alivianada y también el disefio de la cubierta

metalica mediante lo estipulado por la normativa.

En el disefo estructural se plasmara el siguiente contenido: memoria de calculo, planos
estructurales, especificaciones técnicas, presupuesto, volimenes de obra y tiempo de
ejecucion fisica del proyecto.

1.4.1 Restricciones del proyecto

El proyecto queda limitado en hacer el célculo estructural, aclarando que no se realizara
el calculo de ninguna instalacion.
1.4.2 Resultados a Lograr

Los resultados a lograr en este proyecto son:

e C(Caracterizacion de las propiedades fisico-mecanicas del suelo en el sitio de
emplazamiento a nivel del estrato de fundacion, cuyo valor mas relevante serd la
capacidad portante del suelo.

e Andlisis de las cargas permanentes y sobrecargas actuantes en la estructura.



e Analisis estructural del sistema estructural, en base a métodos de analisis
establecidos en las normas de disefio, con un estudio de estados de carga,
estableciendo claramente la respuesta estructural ante las solicitaciones

¢ Disefio de los elementos estructurales en base a la norma vigente, garantizando
la seguridad y el confort en la estructura.

¢ Planos estructurales a detalle de todos los elementos estructurales.

e Me¢étodos constructivos para la ejecucion y especificaciones técnicas de los items
involucrados.

e CoOmputos métricos de los volimenes de obra, precios unitarios y presupuesto
general del proyecto

e Elaboracion de un cronograma de ejecucion de la obra en base a los volumenes
de obra y rendimiento de la mano de obra en las diferentes actividades.

e Determinacion del costo total de la obra.

1.5 Localizacion

1.5.1 Ubicacion Geografica
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[ustracion 1: Ubicacion Geografica del Proyecto

Fuente: Google Earth



El municipio de Villa Montes estd ubicado en el departamento de Tarija, Provincia Gran

Chaco situado en la zona meridional de Bolivia, entre los paralelos 21°05°34” y
21°10°25°’ de latitud sur, 63°2500”” y 63°28°00°’ de longitud oeste con una altitud de

860 metros sobre el nivel del mar (m.s.n.m.)
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Tustracion 2: Ubicacion emplazamiento del Proyecto

Fuente: Obras Publicas de Villa Montes

La ubicacion del terreno para la construccion de la Casa Social del Maestro Rural
estudiado se localiza en el Distrito 4 pertenece al Barrio Marzana del Municipio de Villa

Montes, Provincia Gran Chaco, del departamento de Tarija, situado entre los paralelos
21°05°34” y 21°10°25”° de latitud sur, 63°2500°° y 63°28°00°" de longitud oeste y se

encuentra dentro de la cordillera del Aguarangue a una altura de 860 metros sobre el nivel

del mar (m.s.n.m.)



1.6 Aporte académico

Como aporte académico se disefiara losa de cimentacién ver CAPITULO IV



CAPITULO IT

MARCO TEORICO
2.1 Levantamiento Topografico
El levantamiento topografico se verifica con el fin de sefialar la configuracion del terreno,
para analizar si es necesario hacer movimientos grandes de suelo, de cualquier manera, es
necesario puntualizar las caracteristicas del terreno de emplazamiento.
Debe tomarse en cuenta que es de vital importancia registrar varios puntos dentro y fuera
del terreno con el fin de establecer curvas de nivel y desarrollar un replanteo mucho mas
preciso del lugar de emplazamiento.
Con la informacién necesaria de coordenadas y elevaciones se detallardn las
caracteristicas de la zona periurbana.
2.1.1 Levantamiento con Estacion Total
Una de las grandes ventajas del levantamiento con estacion total es que la toma y registro
de datos es espontaneo, eliminando los errores de lectura, anotacion, transcripcion y
calculo; ya que con estas estaciones la toma de datos es mecanizado (en forma digital) y
los calculos de coordenadas se practican por medio de programas de computacion
incorporados a dichas estaciones.
2.1.2  Curvas de nivel
Es el método mas empleado para la representacion grafica de las formas del relieve de la
superficie del terreno, ya que permite disponer, en forma sencilla y rdpida la cota o
elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles, calcular pendientes, resaltar las

formas y accidentes del terreno.

Si un area de terreno es cortada o interceptada por diferentes planos horizontales, a
diferentes elevaciones equidistantes entre si, se obtendra igual nimero de curvas de nivel,
las cudles al ser proyectadas y superpuestas sobre un plano comun, representaran el relieve
del terreno.

2.2 Estudio de suelos

El ensayo normal de Penetracion Estandar SPT es una prueba In Situ que se realiza en el
terreno a un nivel especificado, consiste en determinar el nimero de golpes de un martillo
de peso 63.5 Kg. con 762 mm (30 plg) de altura de caida, necesarios para hincar en el

suelo inalterado, una toma muestras partido normal en una distancia de 305 mm (1 pie)
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cuyos didmetros normalizados son: 36.8 mm (1.45 plg) de diametro interior y 50.8 mm (2
plg) de didmetro exterior.

El ensayo se puede realizar de dos formas, una a cielo abierto (mediante excavacion con
equipos caracteristicos) y otra por perforacion (mediante barrenado).

Para la determinacion de la resistencia caracteristica del suelo se cuenta con el nimero de
golpes y la clasificacion del suelo, se puede entrar a los dbacos B.K. Hough, de acuerdo
al tipo de suelo, se ubicara de inmediato los valores de la capacidad admisible.

2.3 Materiales

2.3.1 Hormigon Armado

El hormigén armado es un material de construccion que combina barras de acero con
hormigén, el hormigon es el unico material de construccion que llega en bruto a la obra,
esta caracteristica hace que sea muy util en construcciéon ya que puede moldearse de
muchas formas de acuerdo a los requerimientos estructurales. Se combina la resistencia a
compresion del hormigdn, y la resistencia a traccion del acero, para resistir solicitaciones
combinadas en una sola pieza.

Presenta una amplia variedad de texturas y colores y se utiliza para construir muchos tipos
de estructuras como autopistas, calles, puentes, tineles, presas, grandes edificios, pistas
de aterrizaje, sistemas de riego y canalizacién, embarcaderos y muelles, aceras, silos,
bodegas, factorias, casas e incluso barcos.

2.3.1.1 Cemento

El cemento es un aglomerante formado a partir de una mezcla de caliza y arcilla calcinadas
y posteriormente molidas, que tiene la propiedad de endurecerse al contacto con el agua.
Hasta este punto la molienda entre estas rocas es llamada clinker, esta se convierte en
cemento cuando se le agrega yeso, este le da la propiedad a esta mezcla para que pueda
fraguar y endurecerse.

2.3.1.2 Aridos

Se denomina cominmente arido a una roca que, tras un proceso de tratamiento industrial
(simple clasificacion por tamafios en el caso de los aridos naturales, o trituracion,
molienda y clasificacion en el caso de los aridos de machaqueo), se emplean en la industria
de la construccion en multiples aplicaciones, que van desde la elaboracion, junto con un

material ligante, de hormigones, morteros y aglomerados asfélticos, hasta la construccion



de bases y sub-bases para carreteras, balastos y sub-balastos para las vias de ferrocarril, o
escolleras para la defensa y construccion de puertos maritimos. Es un material granular
(pequetios trozos de roca) que, en la mayoria de los casos, ha de tener una distribucion
granulométrica adecuada Los aridos, tal y como se han definido, son conjuntos de granos
rocosos de muy diversos tamafos.

2.3.1.3 Agua

En general, podran ser utilizadas tanto para el amasado como para el curado del hormigén
en obra, todas las aguas consideradas como aceptables por la practica y el consumo
humano. Toda agua de calidad dudosa, deberd ser sometida a andlisis previos en un
laboratorio legalmente autorizado.

Resulta mas perjudicial para el hormigon utilizar aguas no adecuadas en su curado que en
su amasado.

2.3.1.3.1 Hormigones

Las caracteristicas de calidad exigidas al hormigén se detallaran en el Pliego de
Especificaciones Técnicas, siendo necesario, en todos los casos, indicar los datos relativos
a su resistencia a compresion, a su consistencia y al tamafo maximo del arido. Cuando
sea preciso, se indicardn también los datos referentes a su resistencia a traccion, al
contenido maximo y minimo de cemento, a su absorcion, masa especifica, compacidad,
desgaste, permeabilidad, aspecto externo

2.3.1.3.1.1 Propiedades del Hormigon

2.3.1.3.1.1.1 Resistencia

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

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

Tipos de Hormigones Segiin su Resistencia

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

Tabla 1: Hormigones seglin su resistencia en Mpa

Fuente: Cdédigo Boliviano del Hormigén CBH-87
Donde las cifras correspondientes a las resistencias de proyecto, fck, en MPa.
2.3.1.3.1.1.2 Consistencia
La consistencia del hormigon seré la necesaria para que, con los métodos de puesta en

obra y compactacion previstos, el hormigén pueda rodear las armaduras en forma continua



y rellenar completamente los encofrados sin que se produzcan coqueras. Como norma
general, y salvo justificacion especial, no se utilizan hormigones de consistencia fluida,
recomendandose los de consistencia plastica, compactados por vibrado.

En elementos con funcion resistente, se prohibe la utilizaciéon de hormigones de
consistencia liquida. Se exceptia de lo anterior el caso de hormigones fluidificados por
medio de un super plastificante. La fabricacién y puesta en obra de estos hormigones,
debera realizarse segun reglas especificas.

Las distintas consistencias y los valores limites de los asentamientos correspondientes,

medidos en el cono de Abrams de acuerdo con el método del ensayo son los siguientes:

Consistencia | Asentamiento en cm | Tolerancia en cm
Seca 0-2 0
Plastica 3-5 +-1
Blanda 6-9 +-1
Fluida 10-15 +-2

Tabla 2: Asentamientos Admisibles
Fuente: Codigo Boliviano del Hormigéon CBH-87
2.3.1.3.1.1.3 Coeficiente de dilatacion Térmica
El coeficiente de dilatacion térmica del acero se tomard igual al del hormigon, es decir:

0=1,0 x 1 0, por grado centigrado.

2.3.1.4 Aceros
2.3.1.4.1 Caracteristicas Geométricas
Las barras empleadas en el disefio en hormigdn armado deben ajustarse a la siguiente serie

de didmetros nominales, expresados en mm:

Dliflnrfltro 4 1 6| 8 | 10| 12|16 |20 |25 |32 | 4 | 50
Area o’ 0,612 0,283 0,503 | 0,785 | 1,131 | 2,011 | 3,142 | 4,909 | 8,042 | 12,566 19363

Tabla 3: Diametros y Areas de Barras Corrugadas
Fuente: Cdédigo Boliviano del Hormigén CBH-87
2.3.1.4.2 Caracteristicas Mecanicas
Las barras empleadas en el disefio en hormigdn armado deben ajustarse a la siguiente serie

de caracteristicas mecanicas minimas, expresadas en la siguiente tabla:
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Limite .Car.ga Alargamiento de Relacion
Clase - unitaria de o
. ., elastico fy, rotura, en % sobre fs/fy, en
Designacion de rotura fs, en -
en MPa no base de didmetros, no ensayo no
acero MPa no
menor que menor que menor que menor que
AH 400 N | D.N. 400 520 16 1,29
AH 400 F E.F. 400 440 12 1,10
AH 500N | D.N. 500 600 14 1,20
AH 500 F E.F. 500 550 10 1,10
AH 600 N | D.N. 600 700 12 1,16
AH 600 F E.F. 600 660 8 1,10

Tabla 4: Tipos de Acero

Fuente:Cddigo Boliviano del Hormigon CBH-87
2.3.1.4.3 Adherencia entre Hormigon y Acero
La adherencia entre el hormigén-acero es el fendmeno basico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigén armado como material estructural. Si no existiese
adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que el
acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafaria al
hormigén en sus deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. La norma boliviana de
hormigdén armado dice “la adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales
entre el hormigén y armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y también asegura el
anclaje de la armadura en los dispositivos de anclaje de sus extremos”.
La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: la de asegurar el anclaje de las
barras y la de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en la armadura
principal como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.
2.4 Armaduras
2.4.1 Anclaje
Los anclajes extremos de las barras podran hacerse por gancho, patilla, prolongacion recta.
O cualquier otro procedimiento, garantizado por la experiencia y que sea capaz de
asegurar la transmision de esfuerzos al hormigon, sin peligro para éste.
2.4.2 Empalmes
Soélo se dispondran los empalmes indicados en planos y los que autorice el Director de
Obra; empalmes que se procurara que queden alejados de las zonas en las que la armadura

trabaje a su maxima carga. Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.
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Se admiten también otros tipos de empalme, con tal de que los ensayos con ellos
efectuados demuestren que esas uniones poseen, permanentemente, una resistencia a la
rotura, no inferior a la de la menor de las dos barras empalmadas; y que el deslizamiento
relativo de las armaduras empalmadas no rebase 0.1 mm

2.4.3 Adherencia

Para garantizar la adherencia suficiente entre la armadura y el hormigén circundante, la
tension tangencial de adherencia producida por el esfuerzo cortante de calculo, en una
viga de canto 1util d, con armadura compuesta de n barras, cada una de perimetro u, tiene

que cumplirse la limitacion

Donde:

Thd= Resistencia de calculo para adherencia
2.4.4 Distancia entre Barras
Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigdén armado
deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacién y compactacion
del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras o
espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigoén Armado recomiéndalos valores que se
indican a continuacion:
a) 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 diametro de la barra més gruesa

e 1.25 veces el tamano maximo del arido

b) Si se disponen de dos o 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.

c¢) 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 @<25mm. El

disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una practica
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recomendable cuando haya gran densidad de armaduras para asegurar el buen paso del
hormigdn y que todas las barras queden envueltas por €l.

2.4.5 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 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 hormigon 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 proéximo 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.

El recubrimiento minimo en cualquier caso debera ser mayor que 1,5 cm.

Elementos Recubrimiento
Para losas y paredes en el interior de los edificios 1,5cm

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 2cm

Para piezas en contacto con el suelo 3cm

Para un hormigoén en un medio fuertemente agresivo | 4 cm

Tabla 5: Recubrimientos Minimos
Fuente: Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87
2.4.6 Doblado de las Armaduras

Las armaduras se doblaran ajustandose a los planos e instrucciones del proyecto. En

general, esta operacion se realizara en frio y velocidad moderada, por medios mecénicos,
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no admitiéndose ninguna excepcion en el caso de aceros endurecidos por deformacion en

frio o sometidos a tratamientos térmicos especiales.

2.4.6.1 Coeficientes de Minoracion de las Resistencias de los Materiales
Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales en los estados limites
ultimos que nos indica la norma boliviana de hormigén armado, son los que se indican en

el siguiente cuadro:

Material | Coeficiente basico | Nivel de control | Correccion
Reducido +0,05
Acero ys=1,15 Normal 0
Intenso -0,05
Reducido +0,20
Hormigon | ys=1,5 Normal 0
Intenso -0,10

Tabla 6: Coeficientes de Minoracion
Fuente: Cdédigo Boliviano del Hormigén CBH-87

2.4.6.2 Coeficientes de Mayoracion de las Cargas

Los coeficientes de mayoracion de las cargas en los estados limites ultimos que nos indica

la norma boliviana de hormigon armado, son los que se indican en el siguiente cuadro:

Coeficient
?e: 1CIETES Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basicos
Reducido +0,20
Nivel trol |
‘1ve ',de control en la Normal 0
ejecucion
intenso -0,10
vf=1.6
Minimos -0,10
Darios previsibl
'p visibles en caso Medios 0
de accidentes
Muy Importantes +0,20

Tabla 7: Coeficientes de Mayoracion

Fuente: Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87
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2.5 Acciones sobre la estructura

2.5.1 Acciones Permanentes

El célculo de los valores caracteristicos de las acciones permanentes se efectuard a partir

de las dimensiones y masas especificas que correspondan.

Para los elementos de hormigon se adoptaran las siguientes masas especificas:
HOormigon Sin armar ............ccoueiuniieeieiie e 2300 kg/m®
Hormigon armado con cuantias normales ...................o.oeveenen. 2500 kg/m?

2.5.2 Acciones Variables

Los valores establecidos en las Normas para las acciones variables de explotacion o de

uso, y para las acciones climaticas, seran considerados como valores caracteristicos, es

decir, como valores en los cuales ya se ha incluido la dispersion.

Con respecto a las acciones del terreno reseguird un criterio analogo, teniendo en cuenta

que, cuando su actuacion resulte favorable para la hipdtesis de carga que se comprueba,

no deberan considerarse los empujes del terreno, a menos que exista la completa seguridad
de que tales empujes habran de actuar efectivamente.

Los siguientes cuadros nos proporcionan valores de las cargas permanentes y accidentales

de acuerdo al tipo de estructura, material y la funcién que cumple la misma. Es importante

tomar en cuenta estos valores puesto que son los que recomiendan las normas.

Materiales Peso especifico kn/m?
Rocas Marmol y calcareo 28
Bloques de mortero 22
Losetas ceramicas 18
Bloques arificiales Ladrillos con huecos 13
Ladrillos macizos 18
Teja colonial 0.50
Argamasa de cal arena y cemento | 19
Argamasa de arena y cemento 21
Revoques y Argamasa de yeso 12.50
hormigones Hormigén simple 23
Hormigon armado 25

15



) Alquitran
diversos

Vidrio plano

12
26

Tabla 8: Cargas Permanentes

Fuente: Cdédigo Boliviano del Hormigén CBH-87

Uso del elemento Sobrecarga Kg/m?
B. | Viviendas
Habitaciones de viviendas econdmicas 150
Habitaciones en otro caso 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados Segun art. 3,5
D. | Oficinas y comercios
Locales privados 200
Oficinas publicas, tiendas 300
Galerias comerciales, escaleras y accesos 400
Uso del elemento Sobrecarga Kg/m?

Locales de almacén

Segln su uso

Balcones volados Segun art. 3,5
E. | Edificios docentes

Aulas, despachos y comedores 300

Escaleras y accesos 400

Balcones volados Segun art. 3,5
F. |Iglesias, edificios de reunion y de espectaculos

Locales con asientos fijos 300

Locales sin asientos, tribunas, escaleras 500

Balcones volados Segun art. 3,5
G. | Calzadas y garajes

S6lo automéviles de turismo 400

Camiones 1000

Tabla 9: Sobrecargas de uso

Fuente: P. Jimenez Montoya
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2.5.3 Sobrecarga de Viento
El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccion, tanto orientado a
barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria W (kg/m?) en la direccion de su
normal, positiva (presion) o negativa (succion), de valor:
W=C*P
Donde:
C=Coeficiente eolico, positivo para presion o negativo para succion, para el
proyecto se tomaran los siguientes valores que se indican a continuacion:
P=Presion dindmica del viento (kg/m?).
W=Sobrecarga unitaria del viento (kg/m?).
2.5.4 Presion Dinamica de Viento
La velocidad del viento produce una presion dindmica en los puntos donde la velocidad

se anula, de valor:

Donde:
V=Velocidad del viento (m/s), para el proyecto se tomé una velocidad de 34 m/s
P=Presion dinamica del viento (kg/m?)
2.6 Hipotesis de Carga
Para cada fase de comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideraran
las dos hipdtesis de carga que a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso,
resulte mas desfavorable. En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas
acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

2.6.1 Estados Limites Ultimos:

HIPOTESIS I y,*G+y,*Q

HIPOTESIS II 0.90(y *G+y *Q)+0.90%y *W
g q q

2.6.2 Estados Limites de Servicio:

HIPOTESIS I G+Q
HIPOTESIS II 0.90( G+Q )+0.90*W
Doénde:
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G= Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con
caracter de permanencia.
Q= Valor caracteristico de las cargas variables de explotacion, de granizo, del
terreno, mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismicas.
W= Valor caracteristico de la carga del viento.
2.7 Determinacion de los Esfuerzos
Los esfuerzos se determinaran usando un software de computadora para el célculo y el
disefio estructural, el cual proporciona las envolventes de los momentos flectores, fuerzas
cortantes y momentos torsores.
2.8 Elementos Estructurales
2.8.1 Cubiertas
La cubierta es el elemento estructural que cierra la parte superior de un edificio y tiene la
mision de proteger su interior contra las inclemencias atmosféricas (lluvia, viento, granizo,
calor y frio). Su forma, su inclinacion (pendiente) y material de cubricion, ejercen una
influencia esencial sobre el aspecto de la edificacion.
2.8.1.1 Formas de Cubiertas
Entre las formas clasicas de cubiertas, se tiene: a dos aguas, a una sola vertiente, la cubierta
plegada en diente de sierra, cubierta con faldones, cubierta de pabellon, faldon
quebrantado, mansarda, cubierta buliforme, cubierta plana, cubierta compuesta, etc.
2.8.1.2 Inclinacion de las Cubiertas
Las diferentes pendientes o inclinaciones de las cubiertas dependen: de los materiales
usados para techar, de las circunstancias del clima y de la finalidad a que se destine el
local cubierto. Ordinariamente, tales pendientes se clasifican en tres grupos o categorias:
a) Cubiertas de poca pendiente cuya inclinacion no pasa de 5°.
b) Cubiertas de pendiente media que pasan de 5° hasta 40°.
c¢) Cubiertas de pendiente fuerte que pasan de 40°.
2.8.1.3 Carga de viento
En el caso de cubiertas se debe tomar en cuenta la influencia del viento para lo cual se
necesita un estudio detallado del sotavento y barlovento, el cual se resume en la carga

dindamica de:
V2

°=16
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Donde:
o = Carga dindmica de viento kg/m2

V = velocidad del viento m/s.

EBatlovento = otavento
cla cla
L

[lustracion 3: Barlovento y Sotavento
Fuente: JUNTA DEL ACUERDO, Cartagena.; Manual de disefio del grupo andino.

(1*.ed.).

Valor de a en grados | cl c2
0° -0,5 | -0,27
10° -0,5 | -0,27
20° -0,5 | -0,27
25° -0,1 | -0,27
30° 0,3 | -0,27
35° 0,36 | -0,27
40° 0,5 | -0,27
50° 0,65 | -0,27
60° 0,85 | -0,27
70° 0,85 | -0,27
90° 0,85 | -0,27

Tabla 10: Coeficientes de barlovento y sotavento

Fuente: JUNTA DEL ACUERDO, Cartagena.; Manual de disefio del grupo andino.
(1*.ed.).



2.8.2 Cubierta Metalica

2.8.2.1 Generalidades

En el mercado del acero nacional existen una serie de perfiles conformados en frio dentro
de los cuales se pueden destacar los siguientes elementos estructurales individuales,
secciones del tipo C, CA, Z, L, Tubulares, X, Q etc. La altura de estas secciones en general
varia entre 50 a 300 milimetros y en casos especiales hasta 550 milimetros, los espesores
oscilan entre 0.5 a 6 milimetros. Estos elementos de acero conformados en frio se utilizan
como elementos resistentes primarios en construcciones menores y como elementos
secundarios en edificios mayores, por ejemplo, cordones y almas de vigas enrejadas,
estructuras estereométricas, arcos y racks de almacenamiento.

En la etapa de disefio, utilizando estos tipos de perfiles hay que tener algunas
consideraciones especiales como son los fendmenos de pandeo y post pandeo de
elementos delgados en compresion, rigidez torsional de los elementos, disposicion de
atiesadores en elementos que trabajan bajo esfuerzos de compresion, propiedades de
seccion variables para elementos atiesados, parcialmente atiesados y no atiesados,
conexiones en planchas delgadas, resistencia al aplastamiento en los extremos de vigas,
limitaciones de espesor, disefo plastico, métodos lineales para el calculo de propiedades,
trabajo de formado en frio y por ultimo ensayos para casos especiales las que en su
totalidad desarrollaremos a lo largo de este trabajo.

2.8.2.2 Acero laminado en caliente

El acero laminado en caliente es el acero que ha sido pasado por rodillos a muy altas
temperaturas—mas de 1.700°F, lo que supera la temperatura de recristalizacion de la
mayoria de aceros. Esto hace que al acero sea mas facil darle forma y resulta en productos

que son mas féciles de trabajar.

El acero laminado en caliente es el acero que ha sido pasado por rodillos a muy altas
temperaturas.
El acero laminado en caliente con frecuencia puede ser identificado por las siguientes

caracteristicas:

e Una superficie rugosa—un remanente del enfriamiento desde temperaturas

extremas
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o Bordes y esquinas ligeramente redondeadas para productos de barras y placas
(debido al encogimiento y menor acabado)

o Distorsiones ligeras, donde el enfriamiento puede resultar en formas ligeramente
trapezoidales, a diferencia de angulos perfectamente cuadrados

2.8.2.3 Acero laminado en frio

El acero laminado en frio es esencialmente acero laminado en caliente que ha pasado por
mas procesamiento. Una vez el acero laminado en caliente se ha enfriado, se relamina a
temperatura ambiente para alcanzar dimensiones mas exactas y mejores cualidades de

superficie.
Los aceros trabajados en frio tipicamente son mds duros y fuertes que los aceros estandar

laminados en caliente.
El acero laminado en frio puede con frecuencia ser identificado por las siguientes

caracteristicas:

o Superficies mejores y mas acabadas con tolerancias mas cercanas

e Superficies lisas que con frecuencia son grasosas al toque

e Las barras son verdaderas y cuadradas, y con frecuencia tienen bordes y esquinas

bien definidas

o Los tubos tienen mejor uniformidad concéntrica y rectitud
2.8.2.3.1 Especificacion para el diseiio de estructuras de acero conformado en frio
2.8.2.3.1.1 Aceroy sus propiedades
ASTM A36 acero al carbono, ASTM A572, grados 42,50,60 y 65 KSI, acero de alta
resistencia y baja aleacion de columbio-vanadio.
Las propiedades mecanicas que nos interesan desde el punto de vista estructural son
principalmente la tension de fluencia, caracteristicas tension-deformacion, modulo de
elasticidad, modulo tangente y mddulo de corte, ductilidad, soldabilidad, resistencia a la
fatiga.

Tension de fluencia:
La tension de fluencia varia en rangos desde Fy=24 KSI (1690 kg/cm?) y Fy=80 KSI (5625

kg/cm?).
2.8.2.3.1.2 Comportamiento Tension-Deformacion:

- Fluencia instantdnea: aceros producto de procesos de laminado en caliente.
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- Fluencia gradual: aceros producto de procesos con trabajo mecénico como los
conformados en ftio.
2.8.2.3.1.3 Ductilidad
Capacidad de la pieza y ensamble estructural para permitir trabajo inelastico sin ruptura,
este concepto se aplica a las uniones y no a los elementos conformados.
2.8.2.3.1.4 Fatiga
Se entiende por fatiga al dafo que puede producir ruptura de la estructura o union, debido
a la frecuencia de fluctuaciones de tensiones a que esté¢ sometida. La fatiga de material es
importante en elementos sometidos a cargas ciclicas, repetitivas y vibraciones, el AISI no
incorpora la fatiga en su especificacion, pero el fenomeno puede ser analizado por ensayos
o por curvas de tension versus ciclos del acero.
2.8.2.3.1.5 Efecto de la Temperatura
Las propiedades mecanicas se obtienen en temperaturas normales de trabajo, para
condiciones extremas se debe considerar la modificacion de las propiedades, estas
condiciones extremas son temperaturas menores a —30°C y temperaturas mayores a 93°C
2.8.2.3.1.6 Combinaciones de carga
Combinaciones de cargas LRFD. Combinaciones de las solicitaciones previstas en el
codigo de edificaciones aplicable para el disefio segun el método de los factores de carga
y resistencia.

U=1,4D

U=12D+1,6L+0,5(LroSoR)

U=12D+1,6(LroSoR)+(1,0L00,8 W)

U=12D+1,0E+(1,0Lo0,29S)

U=12D+13W+1,0L+0,5LroSoR)

U=09D+(1,3Wo 1,0E)
Donde:

U: Carga ultima

D: Cargas muertas

L: Cargas vivas

L;:: Cargas vivas en techos

S: Cargas de nieve
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R: Carga inicial de lluvia o hielo
W: Carga de Viento
E: Sismo

Factor de resistencia

Factor de
Resistencia | SITUACION
(2
Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia del
1 alma bajo de cargas concentradas, cortante en tornillo en juntas
tipo friccion
Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de soldaduras con
0,9 esfuerzos paralelos al eje de la soldadura, soldaduras de ranura en
el metal de base, fluencia de la seccion total de miembros a tension.
Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y capacidad
085 de aplastamiento de agujeros.
Cortante en el area efectiva de soldaduras de ranura con
0,80 penetracion completa, tension normal al area efectiva de soldadura
de ranura con penetracion parcial.
Tornillos a tension, soldadura de tapon o muesca, fractura en la
07 seccion neta de miembros a tension.
0,65 Aplastamiento en tornillos (que no sea tipo A307)
0,60 Aplastamiento en cimentaciones de concreto

Tabla 11: Factores de reduccion:

Fuente: Codigo ANSI/AISC 360-10
2.8.2.3.1.7 Analisis de miembros de acero
Dentro de los analisis de miembros, se detallan formulas y procedimientos para el
dimensionado de las piezas, segun los estados que se presenten.
2.8.2.3.1.8 Control de pandeo local
Cuando un miembro esta sometido a flexion, las alas del mismo en diferentes zonas estan
sometidas a compresion. Por otra parte, cuando se tiente flexion hay presencia de fuerzas

cortantes actuando directamente en el alma. La compresion en las alas y la fuerza cortante
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en el alma pueden propiciar el Pandeo Local de las mismas al no tener una relacion

ancho/espesor s adecuada

7 L
| '

A " |
—h

Pandeo local de alas Pandeo local del alma | —

Ilustracion 4: Pandeo local

Fuente: Apuntes Elio Hernandez (ZIGURAT)

Una seccion se define como COMPACTA cuando cumple con los limites méximos de
esbeltez de alas y alma, establecidos en la Norma ANSI/AISC 360 En el caso de las alas

(elemento no rigidizado) se tiene la siguiente relacion limite:
Aala = b—f <1,=0,38 \/E
ala = 2. tr P ’ E,
En el caso del alma (elemento rigidizado) se tiene la siguiente relacion limite:

h E
Agima = o <, =038 |—

E
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Razones Ancho-Espesor: Elementos en Compresion de miembros en flexion
Razé Razones
=3 e AL Ancho-Espesor Limite
§ Desecl::rzfel:t:»del Ancho- = o = Ejemplos
Espesor > %
(compacta- (esbelto-
no compacta) no esbelto)
Flexion en alas de E E D, iy r-b"b‘ b
10| perfiles | laminados, b/t 0.38 = 1.0 ﬂ? ¥ ¥ e
canales y tes. 4 y i '
. fa] @) b b
2 Alas de secciones | E A E —«;f iy
g |11 soldadas con doble y b/t 038 |— 095 (<= L _1h !
§ simple simetria. Fy F TR T : N
<
S t
=z Alas de angulos E E 4
] I 1 o= b/t 054 (— 091 | — .
% simples Fy Fy fm" ,,Q:g, —
£
= Alas de toda doble = = ., ¢
13| ty canal en torno a b/t 0.38 [— 1.0, [— ) g
su eje mas débil. F, ¥y f L__.E,tg
14| Almas de tes dit 0.84 E 1.03 E t _-t 'ld
Fy F)‘
Almas de doble T ’E fE - g ted 1
B o il hit, 3.76 £ 5.70 = e | h , h
rr2rrr B
Almas de secciones h. [E = hey :sz
16| doble T con un solo hJt, L s70 [E- CITES B, ol ! 12 g
eje de simetria. (o seMe 0.09) JF, o I gp t
D r
§ Alas de secciones i,
£ [17|tubularesy bit 112 |[E 140|E | b3
< secciones cajon de F, F,
é espesor uniforme.

2.8.2.3.1.9 Diseiio por Resistencia Usando Disefio en Base a Factores de Carga y

El disefio de acuerdo con las disposiciones de Disefio en Base a Factores de Carga y

Tabla 12: Razones espesor limite

Resistencia (LRFD)

Fuente: Codigo ANSI/AISC 360-10

Resistencia (LRFD) satisface los requisitos de esta Especificacion cuando la resistencia

de diserio de cada componente estructural es mayor o igual a la resistencia requerida

determinada de acuerdo con las combinaciones de carga LRFD.

El diseio se realizard de acuerdo con la siguiente ecuacion

donde:

Ru<¢-Rn

Ru = resistencia requerida (LRFD)

Rn = resistencia nominal
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¢ = factor de resistencia
¢-Rn = resistencia de disefio
2.8.2.3.1.10Disefio de miembros a flexion

Para el disefo a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio

Mr<1
Mc —

Donde:

Mr= Resistencia a flexion requerida para las combinaciones de carga

Mc=Resistencia de disefio a flexién
Resistencia de disefio a flexion

Mc = @ - Mn
Donde:
®=Factor de resistencia a flexion
Mn=Momento de flexion plastico
Momento de flexion pléstico
Mn = Fy - Zx

Donde:

Fy=Limite elastico de acero

Zx= Modulo resistente plastico
2.8.2.3.1.11 Disefio de miembros a tension
“El disefio de miembros a tension implica encontrar un miembro con areas totales y netas
adecuada. Si el miembro tiene una conexion atornillada la seleccidn de una seccion
transversal adecuada requiere tomar en cuenta del area perdida debajo de los agujeros.
Para un miembro con una seccidn transversal rectangular, los calculos son relativamente
directos. Sin embargo, si va a usarse un perfil laminado el area por deducirse no puede
producirse de antemano porque el espesor del miembro en la localidad de los agujeros no
se conoce”
“Una consideracion secundaria en el disefio de miembros en tension es la esbeltez. Si un
miembro estructural tiene una seccion transversal pequefia en relacion con si longitud, se
dice que es esbelto, una medida mas precisa es la relacion de esbeltez L/r, donde L es la

longitud del miembro y r el radio de giro minimo de area de seccion transversal.
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Aunque la esbeltez es critica para la resistencia del miembro en compresion, ella no tiene
importancia para un miembro en tension. Sin embargo, en muchas situaciones es buena
practica limitar la esbeltez en miembros a tension. Si la carga axial en un miembro esbelto
en tension se retira y se aplica pequefias cargas transversales, vibraciones o deflexiones
no deseadas pueden presentarse. Por ejemplo, esas condiciones podrian ocurrir en una
barra de arriostramiento sometida a cargas de viento. Por esta razon, el AISC sugiere una
relacion méxima de esbeltez de 200”
2.8.2.3.1.12 Diseiio de miembros a compresion
Longitud efectiva. El factor de longitud efectiva, K, para calcular la esbeltez de columna,
K-L/r, debe ser determinada con la siguiente ecuacion:
K-L/r<200
L = longitud no arriostrada lateralmente del miembro, cm
r = radio de giro, cm

Nota: Para miembros disefiados solo en compresion, se recomienda que la razon de
esbeltez KL/r no sea mayor que 200.

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

Pr<1
Pc ™

Donde:
Pr=Resistencia a compresion requerida para las combinaciones de carga
Pc=Resistencia a diseflo a compresion
Resistencia a disefio a compresion
Pc=®-A-Fcr
Donde:
®=Factor de resistencia a compresion
A=Area total de la seccion transversal de la barra
Fcr=Tension de pandeo por flexion

Tension de pandeo por flexion

Fy
Fcr = (0,658Fe) - Fy
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Donde:

Fy=Limite eléstico de acero

Fe=Tension critica eléstica de pandeo
Tension critica elastica de pandeo

Fe = LEZ

)
Donde:

L=Longitud de la barra

E= Modulo de elasticidad

®=0.90 Factor de resistencia a compresion

K=1 Factor de longitud efectiva

r=Radio de giro
Radio de giro

’I
r= |-
A

F
2 <225
e

Se debe cumplir la siguiente relacion

2.8.2.3.1.13 Diseio a Cortante

Para el disefo a cortante se debe satisfacer el siguiente criterio:

Donde:

Vf= Resistencia a cortante requerida para las combinaciones de carga

Vc=Resistencia de disefio a corte

Resistencia de disefio a corte
Ve=®- -Aw - fv
Aw= Area de los elementos paralelos a la direccion cortante

®=0.90 Factor de resistencia para cortante
Fv=0.6-Fy

28



Fy=Limite eléstico de acero

Se debe cumplir la siguiente relacion

-Kv
fy

IA

~+| =
Ty

Donde:
E=Modulo de elasticidad
h=Altura del tramo recto del alma.
t=Espesor de los elementos paralelos a la direccion del cortante.
Kv=5.34 Coeficiente de abolladura por cortante

Se debe cumplir la siguiente relacion

E -Kv
fy

Resistencia a Flexion del Eje X Combinada con Corte en Y

h
- =<
t

Se debe satisfacer la siguiente relacion:

(fo)z (nyjz
xy=|—1/1[+|—| £1
Mcx Vcey

Resistencia a Flexion del Eje Y Combinada con Corte en X

Se debe satisfacer la siguiente relacion:

Mfyj2 fo)z
nyx=|—| +|— | =1
Mcy Vex

2.8.3 Losa con viguetas de hormigon pretensado

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension es
pequefia comparada con las otras dos dimensiones bésicas. Las cargas que actian 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 hormigén y complemento aligerante de plastoform

En el proyecto se hard una comparacion de momento flexionante de disefio con momento

nominal
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2.8.4 Vigas de hormigon armado

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion
transversal que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. .

2.8.4.1 Diseiio a flexion simple

e Se deberd mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys que se

obtiene del cuadro Ne 3.6
Md = )/s * M
e Se debera calcular el momento reducido de célculo con la siguiente ecuacion:

- M,
EEVEYEEYS
Donde:
bw= Ancho de la viga
d=Es la distancia del borde méas comprimido hasta el centro de gravedad de la
armadura mas traccionada (también llamado “canto 1til”)

fcd =Resistencia de disefio del hormigon.

e Se calculari el valor
H lim

Sy, = M, no necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se deberd disponer de una armadura que soporte
los esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:
1) Con el valor del momento reducido se obtiene la cuantia mecanica de la armadura
2) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo
Donde:
As =w*bw*d xS
yd
w= Cuantia mecénica de la armadura
fyd= Resistencia de calculo del acero

As=Area de la armadura a traccion.
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3) Calcular la armadura minima y el valor de p

— gk *
Amin =H bw d
La ecuacion que se muestra, solo es para secciones rectangulares

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.
e Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo

Si — py < u, necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita
armadura de compresion, como de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion y
se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:
1) Determinar la cuantia mecénica para la armadura a traccion y compresion

[ =rid

Hi — Hatim
.

Wi = Wi T Wyo
Donde:
WIlim= Este valor se obtiene del cuadro Ne 3.15.
Ws1= Cuantia mecanica para la armadura a traccion
Ws2= Cuantia mecanica para la armadura a compresion
[=Relacion entre el recubrimiento y el canto ftil

r=Recubrimiento geométrico.

b

* As2. compresion

- » Asl. traccion
F bw 1

2) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

M)s2 *bw *d*j;’d
Sra

AsZ =
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M}sl *bw *d*-f;d
Sra

Asl =

Donde:
Asl= Area de la armadura a traccion.
As2= Area de la armadura a compresion.
3) Calcular la armadura minima, y el valor de p
Ay = u*b,*d
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para

Asl como para As2.

fy(kp/ecm?) | 2200 | 2400 | 4000 | 4200 | 4600 | 5000
fyd(kp/cm?) | 1910 | 2090 | 3480 | 3650 | 4000 |4350

€ lim 0,793 |1 0,779 | 3,48 | 0,668 | 0,648 | 0.628
p lim 0,366 | 0,362 | 0,679 | 0,332 | 0,326 | 0,319
W lim 0,546 | 0,536 | 0,467 | 0,46 | 0,446 | 0,432

Tabla 13: Valores Limites

Fuente: Cdédigo Boliviano del Hormigén CBH-87

ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-22 | AE-42 | AE-50 | AE-60

Armadura

Soportes total 0,008 | 0,006 | 0,005 |0,004
Con 210,004 |0,003 |0.0025 | 0,002
armaduras
Aly A2

Armadura en | 0,005

Vigas - 0,0033 | 0,0028 | 0,0023

traccion
ELEMENTO ELEMENTO
ESTRUCTURAL AE-22 AE-42 | AE-50 | AE-60 ESTRUCTURAL
Losas Encadat o 00 10,0018 | 0,0015 | 0,0014

direccion
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Armadura
horizontal
total

Armadura 0,0025 | 0,002 | 0,0016 | 0,0014
horizontal en

Muros 0,0008 | 0,0007 | 0,0006 | 0,0005
una cara

0,0015 | 0,0012 | 0,0009 | 0,0008
Armadura

vertical 0,0005 | 0,0004 | 0,0003 | 0,0003
Armadura

vertical en

una cara
Tabla 14: Cuantias Geométricas Minimas

Fuente: Cdédigo Boliviano del Hormigén CBH-87

Tabla universal de flexion simple o compuesta aceros de dureza natural ver (ANEXO
A.l)

2.8.4.2 Diseifio a cortante
Jiménez Montoya dice “en caso particular de inercias constantes tenemos que la tension
de cizallamiento es definida por la ecuacion ya conocida de la resistencia de los
materiales”.
V*m
T =
b*1I

Donde:
t=Esfuerzo cortante
V=Cortante en la seccion que estamos verificando la tension del cizallamiento
m= Momento estitico en la seccion donde se estd verificando la tension de
cizallamiento.
b= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tensidon de cizallamiento.
I= Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza.
El hormigén y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura
transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.
En virtud a todos los efectos favorables el hormigon puede resistir el esfuerzo cortante sin

armadura.
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V=V
cu d
ch:fvd *bw*d

f,=050%[f = (kg/ent)

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

diferencia.

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

de la pieza multiplica a t.

f
A =0.02%pwrs*cd

stmin
yd

La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero serd de 4200
kg/cm?.
A continuacion, se muestra un grafico en orden secuencial para el calculo de la armadura

transversal, donde se indica las formulas y criterios de calculo.

datos
bwivd; f ;f, hd

l

fvd =0.50% Vfcd
Vc

=, *bw*d
V.o =030%f *bw*d

f
A =0.02%pyw**cd

st min

A
N
IA
S
<

St

vd
l no

34



Veu <Vd < Vou

Si

V. =Vd —Vcu
Ssu
Vsu * S

0.90 *d * fyd

2.8.5 Columnas de hormigén armado

Las columnas o pilares de hormigdén armado forman piezas, generalmente verticales, en
las que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones transversales
pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.
Jiménez Montoya dice “la mision principal de los soportes es canalizar las acciones que
actuan sobre la estructura hacia la cimentacion de la obra y, en ultimo extremo, al terreno
de cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente”.
Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura
por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados.

Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y
aumentar su ductilidad y resistencia.

2.8.5.1 Armaduras longitudinales

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12cm. y se situaran en las
proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada
esquina de la seccion. En los soportes de seccion circular debe colocarse un minimo de 6
barras. Para la disposicion de estas armaduras deben seguirse las siguientes
prescripciones.

a) La separaciéon maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe arriostrarse

mediante cercos o estribos, para evitar pandeo.
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Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre
cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm., que el didmetro de la
mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las esquinas de los soportes
se podran colocar dos o tres barras en contacto.

2.8.5.2 Cuantias limites

La norma boliviana de hormigén armado recomienda para las armaduras longitudinales
de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo que estan

colocadas en dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes limitaciones:

A*f, 2005%N,
4,51, 20055 N,
A*f <05%A f
1 yd c cd
Az*fyd SO.S*AC*de

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

forma:
As*fdeO.IO*Nd As*fdeAc*fcd

Doénde:
Ac= El érea de la seccion bruta de hormigon
fyd= Resistencia de célculo del acero que no se tomard mayor en este caso de 4200
kg/cm?.
Al y A2=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o
compuesta.
Nd=Esfuerzo axial de calculo
fcd=Resistencia de calculo del hormigén.
As=E]l area de acero utilizado en la pieza de hormigon armado.
2.8.5.3 Armadura transversal
La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas,
evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados vy,

eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes, ya que los
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esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de las veces
pueden ser absorbidos por el hormigén.
Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion S entre

planos de cercos o estribos debe ser:

S<bh

e

Siendo be la menor dimension del nicleo de hormigon, limitada por el borde exterior de
la armadura transversal. De todas formas, es aconsejable no adoptar para S valores
mayores de 30cm.
Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas, la
separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:
S <150

Donde:

O= El didmetro de la barra longitudinal mas delgada
En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o expuestas a la accion del
viento y, en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la separacion S
no debe ser superior a 12* @.
El diametro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro
correspondiente a la barra longitudinal més gruesa, y en ningin caso serd menor de 6mm.
2.8.5.4 Pandeo de piezas comprimidas de hormigon armado (Ideas previas)
En las piezas comprimidas esbeltas de hormigdn armado no es aplicable la teoria habitual
de primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al calcular los
esfuerzos.
Jiménez Montoya nos dice “por efecto de las deformaciones transversales, que son
inevitables aun en el caso de piezas cargadas axialmente (debido a las irregularidades de
la directriz y a la incertidumbre del punto de aplicacion de la carga), aparecen momentos
de segundo orden que disminuyen la capacidad resistente de la pieza y pueden conducir a
la inestabilidad de la misma”.

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

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

tabla en funcidn de la sustentacion de la pieza.

Sustentacion de la pieza de longitud (. k
-Un extremo libre y otro empotrado 2
-Ambos extremos articulados 1

-Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz | 1

-Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
-Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
-Soportes elasticamente empotrados 0.70
-Otros casos 0.90

Tabla 15: Coeficiente de pandeo
Fuente: Cdédigo Boliviano del Hormigén CBH-87

La longitud de pandeo de una columna esta en funcion de las rigideces de las columnas y
vigas que concurren a esta.

Jiménez Montoya nos dice “la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos
depende de la relacion de rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos,
y puede obtenerse de los monogramas que se indica en esta parte, siendo para ello preciso
decidir previamente si el portico puede considerarse intraslacional o debe considerarse
traslacional”.

Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:
Longitud de pandeo | =k*I(k se obtiene entrando con )

Z(EI +1) de todos los pilares
Vi Z(EI +1) de todos las vigas

; (igual para l//B)

38



H

PORTICOS INTRASLACIONALES PORTICOS TRASLACIONALES
L o P kA ¥ o ¥,
= @ Ea =]
------- ST e 20,0 -
?g'g\a & i 100,0 ¥ o0 JF 1000
g 50,0 I — 50,0
50 77} i S—_— l'.l' — 5.0 m.u‘ T 5.U‘ I.-lr b m:n
30 S - 20,0 L 4o 7 I w0
20 — F — 20 + ’ -
. f L 10,0 - f - 10,0
T i B
1.0 - / L. 10 : 4 -
0.8 = . ~ 0.0 7.0 ; | 7.0
0,8 = T/ = 0.8 60 ¥ 6.0
07 ; — 07 50 ’ — 5.0
0.6 - :r- 0.7 [~ 0.6 4.0 ::. an = 40
0.5 .-' [ 0.5 10 p :_ L ag
04 = . — 04 F 1
_ ¢ = CA | |
0.3 ©) 0.3 20 @, 1., 2.0
02 - LA - 0.2 PL |
¢ i 1.0 i/ = 1.0
0,1 — ¢ - o1 £
r ¢
F F
N / [
n————é———n.ﬁ————— o o ——(—9———1.0————— o
PORTICOS INTRASLACIONALES PORTICOS TRASLACIONALES

[lustracion 5: Poérticos intraslacionales y traslacionales.

Fuente: EHE-08.; Instruccion de Hormigon estructural
Esbeltez geométrica y mecéanica
Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag=Lo/h entre
la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y la esbeltez
mecanica a la relacion A=Lo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la seccion
en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=V (I/A), siendo I y A respectivamente, la inercia
en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la seccion del hormigén.
Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la norma boliviana de

hormigén armado son los que mencionan a continuacion:
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e Para esbelteces mecanicas A<35(equivalentes, en secciones rectangulares, a esbelteces
geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando los efectos de

segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacién a pandeo.

e Para esbelteces mecanicas 35<A<100(geométricas 10<A0<29), puede aplicarse el

método aproximado.

e Para esbelteces mecanicas 100<A<200(geométricas 29<Ah0<58), debe aplicarse el
método general. para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su altura
puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas de

referencia.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdén armado con esbelteces

mecanicas A>200(geométricas A0>58).

2.8.5.6 Flexion esviada
Se dice que 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 solicitacion 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 porticos planos, la accion de
viento o del sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian,
lo mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles
inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del
plano principal de flexion. La razoén 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 tratamiento.
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2.8.5.7 Seccion rectangular con armadura simétrica
Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia practica,
que es el de la seccion rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras
conocidas, en la inica incégnita 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.
2.8.5.8 Abacos adimensionales en roseta
Para realizar el calculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada,
se utilizardn los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta. Del mismo modo
que alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada secciéon 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
denominacién en roseta). Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los
ejes los esfuerzos reducidos (v, ux, py), son validos para una seccidon rectangular,
cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigén ver (ANEXO A. 1).
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 px, puy, para obtener la cuantia mecénica total necesaria w.
2.8.5.9 Columnas cortas y largas
Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a
compresion, pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que pierdan
capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en:

e Columnas Cortas

¢ Columnas Largas
La determinacidn de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez de
la misma, si la esbeltez es menor que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor se

trata de una columna larga.
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A < 35 Esbeltez mecanica

o~

A= Eo < 10 Esbeltez geométrica
l,b=k-1

Donde:

lo: Longitud de pandeo

1: Radio de giro

k: Coeficiente de pandeo
2.8.5.10 Compresion simple
La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un
esfuerzo normal N que actua en el baricentro plastico de la seccion.
En la practica es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la incertidumbre
del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas
recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad
minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente los coeficientes de
seguridad.
2.8.5.11 Excentricidad minima de calculo
Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actie 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:

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

Donde:

h: Canto total en la direccion considerada

2.8.5.12 Resistencia del hormigon

De acuerdo con la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura hormigonadas
verticalmente, la resistencia del hormigén debe rebajarse en un 10 por 100, con el objeto
de prever la perdida que dicha resistencia puede experimentar debido a que, durante el

proceso de compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior de la pieza.
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fcd = 0'9fc_k

Cc

2.8.5.13 Excentricidad de primer orden
Se tomard como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de mayor

momento

2.8.5.14 Excentricidad ficticia

Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

fya \ ¢c+20-¢,
=3+ .
eric ( 3500) c+10-e,

c: Dimension de la seccion, paralela al plano de pandeo

1,°
- 2_.107*
h

Excentricidad total
er = e, + €fjc
2.8.5.15 Armadura Longitudinal
Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12 mm y situaran en las

proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido. Axil reducido.
Ng -er Ng
SRV VSR
De los abacos de rosetas (ANEXO A.1) - w
A;=w-b-h- fc_d
f yd

La armadura minima es: Agpi, = 0,008 - A,

Siendo Ac: Area de la seccion bruta del hormigon

2.8.5.16 Armadura transversal

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

{b o h (el de menor dimension)
s<

15 = ¢de la armadura longitudinal
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El diametro del estribo sera:
1

Z * ¢de la armadura longitudinal

ibo =
¢Estrlbo 6 mm

Para atender la necesidad del calculo

2.8.6 [Escaleras de hormigon armado
2.8.6.1 Definicion
Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas
ascender y descender de frente sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles de
un edificio. Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios que estan
formados por huellas, contrahuellas y rellanos.
2.8.6.2 Proceso de calculo
p=huella

cp=contra huella

Si los apoyos son vigas o zapatas el momento de disefio sera:

— X
MU Disefio— & M max

a=0,8-1,0
Calculo del espesor de la loza de la escalera
L _ Ly
25 20
cos0 = P
/p2+cp2
t cp t cp
h,=——=h,=h,+ —=——++—
° cos ™ ot 2  cos@ * 2

Donde:

t= Espesor de la loza de la escalera

Ln= Longitud horizontal de la escalera

h= Proyeccion vertical de t

hm= Altura media
Célculo de la carga ultima

qu=pp-+Acab+sc

Donde:
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qu= Carga ultima que actua sobre la escalera
pp= Peso propio
Acab= Acabados

sc= Sobrecarga de uso

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

una viga sometida a flexion

Calculo del canto util

d=t- (r+ %)

Donde:
t= Espesor de la losa de la escalera
r= Recubrimiento
®=Diametro del hierro

Célculo de la armadura positiva
Ha= b*d2 *f 4
—wwkh* *de
A;=w*b*d*—

fya

Donde:

As= Area de armadura positiva

fck= Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias (kg/cm?)

fyd= Limite de fluencia del acero(kg/cm?)
Disposicion de la armadura

__ N2 barras*m*¢?
s 4
b-2*r-¢
~ N° barras-1
Ag
P bxd
o 0,0018 <p<pyoy 0,0133

Donde:
S=espaciamiento entre barras

Refuerzo de momento negativo
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(DA,
(')As_ 2

Aq ,in=0,0018*b*d
As min< (')AS

Refuerzo transversal por temperatura

Ag=0.0018*b*t

Donde:
As=Area de armadura transversal
A®= Area de la barra de hierro
2.8.7 Fundaciones

2.8.7.1 Diseiio de fundaciones superficiales.

Las cimentaciones mas frecuentemente utilizadas son en estructuras de hormigén armado

son las zapatas aisladas, cuyo disefio y construccidon no presentan complicaciones, por lo

que la fundacion del presente proyecto sera calculada con esta opcion.

2.8.7.2 Zapata aislada de espesor constante

Las zapatas aisladas se emplean para transmitir al terreno la carga de un solo soporte y su

planta suele ser cuadrada o rectangular, el empleo de zapatas de espesor constante es

comun por su facil ejecucion.
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[lustracion 6: Dimensionamiento de zapatas Aisladas
Fuente: Apuntes Ing. David Zenteno

Las dimensiones a y b de la planta de la zapata se determinan en funcion de la tension

admisible del terreno cudm , mediante la ecuacion:

N+P

a*

= oudm

Donde:
N= Carga centrada de servicio

P = Peso de la zapata.
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Al no conocerse inicialmente el peso propio de la zapata, serd necesario operar por tanteos

admitiendo, en principio, para el valor P, un valor del orden del 15% de N.

Pero esta expresion estd considerando una carga centrada solamente por lo que las

dimensiones deben mayorarse para contemplar momentos flectores en ambas direcciones:

N+P
a*b

< oudm

Como comprobacion de las nuevas dimensiones asumidas se debe verificar el esfuerzo en

el punto mas comprimido:

_ P*  6*Ma  6*Mb

= 5 5 < oadm
a*b a“*b a*b

2.8.7.3 Calculo del canto minimo verificando el punzonamiento y el esfuerzo

cortante

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

para el canto util d, valores inferiores al mayor de los dos siguientes:

ao *bo a*b a0+ bo
dl = + -
4 2%k -1 4
%k _
:2 (a ao)o,

d>4d2
4+k
*(h _
4y 2 (b=bo)
4+k
fod =0.5%fed p=de M6
Y oreal

Donde:

fvd= Resistencia convencional del hormigén a cortante.
fcd= Resistencia de calculo del hormigén a compresion.

yf =Coeficiente de seguridad de la solicitacion

Estas formulas son validas para zapatas de planta cuadrada o rectangular en las que el lado

mayor no supere al doble del lado menor.
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2.8.7.4 Calculo de esfuerzos tomando en cuenta los momentos

Ya conocidos los valores Ma y Mb se debe verificar las tensiones en el terreno mediante:

_ P +6*Ma+6*Mb
a*b a**b  a*b®

o

Asi se conoce si la resultante de las fuerzas actia en el nucleo central de la zapata y si

todos los bordes estan sometidos a compresion.
2.8.7.5 Calculo de la armadura longitudinal de la zapata

Las armaduras se determinan en las secciones A-A y A’-A’, distanciadas de los
paramentos de soporte del hormigén, 0.15*ao y 0.15*bo, respectivamente (como se ve en

la siguiente ilustracion).

A

1

1 0.15a0 %
ao J

—

a

S

A
[lustracion 7: Esquema para el calculo de la armadura longitudinal de la zapata
Fuente: Apuntes Ing. David Zenteno

El momento de calculo en la seccion A-A resulta de calcularlo de la siguiente condicion:
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Ilustracion 8: Momento de calculo en la seccion A-A
Fuente: Apuntes Ing. David Zenteno
De la misma manera para la seccion A’-A’, se calcula Mb

El momento de diseno es:

Md = yf * Ma
El momento reducido de calculo es:
Md*b
h=d-r M= d™ fed

Donde:

Md= Momento de disefio

b = Dimension de zapata correspondiente al momento calculado
h= Altura total de la zapata

r = Recubrimiento.

d= Altura util.

fcd= Resistencia de calculo del hormigon a compresion.

La cuantia mecéanica queda definida por la siguiente expresion, sin necesidad de utilizar

tablas, esta es una simplificacion que hace la Norma.

@ = pd * (1 + ud)

La cantidad de acero se calcula mediante:

Asb:w*a*d*ﬁ
fvd

Cuantias geométricas minimas para elementos de cimentacion se toma wmin =0.0030

(ANEXO A.1)

Asmin =wmin*b*d * ﬁ
fvd
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Se toma la mayor cantidad de acero de ambos valores de cuantias calculados y se procede
a distribuir la armadura utilizando diametro de barras cominmente comerciables en

nuestro medio.
2.8.7.6 Verificacion de la adherencia

La comprobacion de adherencia se realiza en las mismas secciones, A-A 'y A’-A’

-

(T

Va g
[lustracion 9: Esquema de la posicion para calcular la fuerza cortante

Fuente: Apuntes Ing. David Zenteno

El célculo de la cortante puede realizarse con precision, pero la Norma acepta una
simplificacion:
a—ao
2
b—bo

Va=ol1*(

+0.15%a0)*hb

Donde: Vb =o2%( +0.15%bo)*a

Va= Cortante en la misma direccion donde ha sido calculada la armadura (en

direccion de a)

ol = Esfuerzo en el punto indicado
ao = Ancho de columna

b = Base de zapata.

Para verificar a adherencia debe cumplirse:
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vd fbd : fbd = k*3/ f2cd

<
0.9%d*n*7*¢

Donde:
n= Numero de barras de acero
¢ =Diametro de las barras de acero
k= Coeficiente empirico que considera la rigidez de la zapata

k=0.95 — zapatas rigidas

k=2.00 — zapatas flexibles.
Vd= Esfuerzo cortante en la misma direccién donde ha sido calculada la armadura
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CAPITULO 111
INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1 Levantamiento Topografico
El plano del levantamiento topografico fue otorgado por la Honorable Alcaldia
Municipal de Villa Montes
El lote de terreno cuenta con una superficie util de 900,00 m?, topograficamente el area

del terreno cuenta con cota mas alta de 426,00m y la cota mas baja de 424,20m

teniendo un desnivel de 1,80m ver (ANEXO A.2).

= S ER4p
e 7_7_7_71:\1450#{5”? B

—iz - i
D. g l"’"-f-f_,__i_i G =
¥ %\pm,‘ 27.00m -7""*--,\7_7_ N \\.‘—ﬁ

[lustracidon 10: Curvas de nivel del lote

Fuente: Elaboracion propia

La Superficie de construida es de 360 m2 a un nivel de cota 424.5m ver (ANEXO A.2)
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[lustracion 11: Superficie construida

Fuente: Elaboracion propia
3.2 Analisis del Ensayo de Suelo

El estudio de suelos fue otorgado por la Honorable Alcaldia Municipal de Villa
Montes, el ensayo se realiz6 por método S.P.T. en todo el manzano M-20 ya que este
manzano es propiedad de la Alcaldia
En el estudio se realizo en diecisiete pozos ubicadas en lugares estratégicos y con
profundidades variables. De los cuales los pozos N°1 y pozo N°2 estan ubicadas en el
area construccion de Casa Social del Maestro Rural Se tom¢ la resistencia admisible
mas desfavorable para todas las zapatas de cimentacion, en este caso fue el pozo N°2
como se ve en la siguiente ilustracion y ver en (ANEXO A.3).

3.2.1 Clasificacion de los suelos
Los suelos que encuentran en los pozos de estudio son los siguientes

Grupos CL-ML
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Indican los suelos arcillas inorganicas de baja compresibilidad (LL < 50% Ip >7%) y
las arcillas inorgéanicas de alta compresibilidad (LL > 50%)

Grupos ML y MH.

Son limos inorganicos de baja y alta compresibilidad, esta calificacion incluye a las
arcillas inorganicas. (ANEXO A.3).

El pozo exploratorio denominado como, Fosa No 1 y fosa No 2 se realizé en 3 (tres)

puntos de ensayos de SPT, teniendo como resultado lo que muestra en el siguiente

cuadro:

. Tipode | Angulode | Tension
Fosa |Profundidad | " 00 & B | admisible
(m) (Unificada) | interna | (kg/cm?)
1 ML-CL 20 0,95
1 2 ML-CL 20 1.14
3 CL 15 1.33
. Tipode | Angulode | Tension
Fosa |Profundidad |~ 00 & B | admisible
(m) (Unificada) | interna | (kg/cm?)
1 ML-CL 20 0.67
2 2 CL 15 0.86
3 CL 15 1.05

[ustracion 12: Datos de estudio de suelos
Fuente: Elaboracion propia

3.3 Diseiio Arquitectonico
El disefio arquitectonico fue proporcionado por la Honorable Alcaldia Municipal de
Villa Montes y consta de los siguientes ambientes:
Planta baja: Sala de recepcion, secretaria, Oficina, Oficina general, Oficina pro sede,
Oficina tribunal disciplinaria, Sala de reuniones, Estacionamiento, Porteria, Baterias
de bafios, Exteriores: Patio cubierto con un marco espacial.
Planta alta: Salon principal, Bateria de bafios varones y mujeres, Deposito
3.4 Modelo Estructural
La descripcion del modelo estructural obedece a la siguiente clasificacion:
3.4.1 Estructura de Sustentacion

v Fundaciones: Compuesta por zapatas aisladas, nivel de fundacion a 3m.
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v Columnas: Compuesta por secciones cuadradas y rectangulares.
v" Vigas: Compuestas de secciones rectangulares, la mayor luz es 6,92 m.
v" Entrepisos: Constituidos por losas alivianadas con viguetas pretensadas.

v" Cubierta: Constituido por cerchas con perfiles de seccion rectangular y

costanera.

\
. Y'

\

X ﬂ:—.

AJ
2% 2L

A\VA Y

\AA!

[lustracion 13: Modelo estructural

Fuente: Elaboracion Propia

3.4.2 Analisis y disefio estructural

3.4.2.1 Estructura de sustentacion cubierta cercha metalica

v El analisis estructural de la cercha se realizo con programa CYPE 3D-2017.m, y
comparando los resultados con SAP2000 que utiliza el método matricial para
obtener el equilibrio de toda la estructura, concluido el analisis estructural, se
extrajo las fuerzas internas del elemento mas solicitado.

v" Todos los elementos estructurales de la cercha fueron disefiados con las
especificaciones de la AISC 360 - 10 y método LRFD.

v' Las cargas consideradas en el disefio de la estructura, tanto permanentes como
sobrecargas de uso se desarrollan en el (ANEXO A.2) a continuacion, se muestra

una tabla de resumen
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Cargas Consideradas

Peso Propio Para cada Elemento

Cargas Permanentes | Cobertura (Calamina galvanizada #28) | 3,57 kg/m?

Peso Cielo Falso (Plaquetas de yeso) |25 kg/m?

Carga Viva (Mantenimiento) 80 kg/m?

Presion de Viento 53 kg/m?
Sobrecargas de Uso

Carga de Granizo 50 kg/m?

Lluvia (canaleta) 52,5 kg/m

Tabla 16: Cargas Consideradas Estructura de Acero

Fuente: Elaboracion Propia

Diagonales Cordon superior

Cordon inferior

[lustracion 14: Elementos de la cercha.

Fuente: Elaboracion Propia

v Toda la estructura metélica fue calculada y disefiada de acuerdo a las
solicitaciones con perfiles metalicos seccion rectangular y costanera.
v" Las uniones que se consideraron fueron soldadas y atornilladas en los apoyos

v" Material Acero Estructural A-36

Elemento Limite de Fluencia | M6dulo de Elasticidad
Correas 2.548,42 kg/cm?  |2.038.735,98 kg/cm?
Cordoén Superior | 2.548,42 kg/cm® | 2.038.735,98 kg/cm?
Cordon Inferior |2.548,42 kg/cm?  |2.038.735,98 kg/cm?
Diagonal 2.548,42 kg/cm?  |2.038.735,98 kg/cm?
Tabla 17: Propiedades del Acero Estructural A-36

Fuente: Elaboracion Propia

3.4.2.2 Estructura de sustentacion de la edificacion viga, columna y zapata

v" El andlisis estructural de la estructura de sustentacion se hizo con el programa

CYPE 3D-2017.m, y comparando los resultados con SAP2000 concluido el
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analisis estructural, se extrajo las fuerzas internas del elemento mas solicitado de

todos los elementos estructurales para su respectivo disefio

v" Todos los elementos estructurales de sustentacion de la edificacion fueron disefiados

con la Norma CBH-87

v’ Las cargas consideradas en el disefio de la estructura, tanto permanentes como
sobrecargas de uso se desarrollan en el (ANEXO A.2), a continuacion, se muestra

una tabla de resumen

Cargas Consideradas

Peso Propio Para cada Elemento

Sobrepiso y Acabados 75 kg/m?

Cargas Permanentes | Muro de Ladrillo Exterior (e=18 cm) 214,72 kg/m?

Muro de Ladrillo Interior (e=12 cm) 131,23 kg/m?

Paneles de Vidrio 93,60 kg/m?

Salas y Pasillos 300 kg/m?
Sobrecarga de Disefio | Escaleras 400 kg/m?

Presion de Viento 53 kg/m?

Tabla 18: Cargas Consideradas Estructura de Hormigéon Armado
Fuente: Elaboracion Propia
v Los materiales usados en el disefio de los diferentes elementos estructurales
corresponden a materiales presentes comercialmente en nuestro medio, y que se
enmarcan dentro de las especificaciones y limitaciones de las normativas
mencionadas anteriormente.
3.4.2.2.1 Hormigon
Para los elementos de hormigén armado se usaran hormigén con la siguiente

resistencia caracteristica de compresion a los 28 dias.

Elemento Resistencia | Nivel de Control | Factor de Minoracion
Entrepisos 250 kg/cm? | Normal 1,5
Vigas 250 kg/cm? | Normal 1,5
Columnas 250 kg/cm? | Normal 1,5
Muros 250 kg/cm? | Normal 1,5
Zapatas 250 kg/cm? | Normal 1,5
Vigas Centradoras | 250 kg/cm? | Normal 1,5
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Tabla 19: Resistencia del Hormigon
Fuente: Elaboracion Propia

Y tiene las siguientes propiedades:

Elemento Peso Especifico Modulo de Modulo de
Elasticidad Poisson
Entrepisos 2.500 kg/m? 300.000 kg/cm? 0,2
Vigas 2.500 kg/m? 300.000 kg/cm? 0,2
Columnas 2.500 kg/m? 300.000 kg/cm? 0,2
Muros 2.500 kg/m® 300.000 kg/cm? 0,2
Zapatas 2.500 kg/m? 300.000 kg/cm? 0,2
Vigas Centradoras | 2.500 kg/m? 300.000 kg/cm? 0,2

Tabla 20: Propiedades del Hormigon
Fuente: Elaboracion Propia
3.4.2.2.2 Acero de Refuerzo
Para los refuerzos longitudinales y transversales de los elementos de hormigdn se usara

acero A-400 con las siguientes caracteristicas:

Fuente: Elaboracion Propia

Elemento Limite de |Nivel de |Factor de|Peso Modulo  de

Fluencia Control |Minoracion | Especifico | Elasticidad
Entrepisos | 4.200 kg/cm? | Normal 1,15 7.850 kg/m® | 2x10° kg/cm?
Vigas 4.200 kg/cm? | Normal 1,15 7.850 kg/m® | 2x10° kg/cm?
Columnas |4.200 kg/cm® | Normal 1,15 7.850 kg/m® | 2x10° kg/cm?
Muros 4.200 kg/cm? | Normal 1,15 7.850 kg/m® | 2x10° kg/cm?
Zapatas 4.200 kg/cm? | Normal 1,15 7.850 kg/m® | 2x10° kg/cm?
Vigas

4.200 kg/cm? | Normal 1,15 7.850 kg/m?® | 2x10° kg/cm?
Centradoras

Tabla 21: Propiedades del Acero de Refuerzo

3.5 Diseiio de la estructura metalica
El analisis de la estructura de sustentacion de la cubierta se realizdé mediante ordenador

de acuerdo al modelo estructural planteado
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Cercha de solicitaciones
maximas

lustracion 15: Estructura metalica vista 3D

Fuente: Elaboracion propia

Dimensiones

Separacion entre cerchas | s= 3,25 m

CERCHA 1 | Separacion entre correas | 1= 0,96 m

Pendiente de la cubierta |n=23%

Separacion entre cerchas | s= 2,25 m

CERCHA 2 | Separacion entre correas | 1= 1,00 m

Pendiente de la cubierta | n=24%

CERCHA 1
757 s
[ustracion 16: Cercha tipo Fink
Fuente: Elaboracion propia
CERCHA 2
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Disefio estructural de la CERCHA 1

Fuente: Elaboracion propia

Tlustracion 17: Cercha tipo a un agua

Se disefiara las barras mas solicitadas de correa, cordon superior, cordon inferior y

diagonal de la estructura

3.5.1 Diseno de la correa

Perfil de Disefio

Para el disefio es estados limites ultimos se verifico con costanera: C 80x40x50x2

cuyas caracteristicas geométricas son:

Barra N53/N21

Perfil: C 100x50x15x2

Material: Acero ( ASTM A 36 36 ksi )

Nudos . Caracteristicas mecdnicas
Longitud Area Lo 1o e @ ®
Inicial | Final (m) - Y ‘ 2 2
(cm2) | (cm4) | (cm4) | (cm4) | (mm) | (mm)
N53 N21 3.250 4.33 69.17 | 14.96 0.06 -7.75 0.00
Notas:
® Inercia respecto al eje indicado
@ Momento de inercia a torsion uniforme
® Coordenadas del centro de gravedad
Pandeo Pandeo lateral
Plano ZX Plano ZY Ala sup. Ala inf.
p 0.00 0.00 0.00 0.00
Ly 0.000 0.000 0.000 0.000
i 1.000 1.000 = =
Cy . 1.000
Notacion:

B: Coeficiente de pandeo

Ly: Longitud de pandeo (m)
Cn: Coeficiente de momentos
C,: Factor de modificacion para el momento critico

Tabla 22: Propiedades Perfil Correa.

Fuente: Elaboracion Propia
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Envolventes de los esfuerzos en barras

Posiciones en la barra

Esfuerzo
0.000m|0.406 m|[0.813m |1.219m|1.625m |2.031 m|2.438m|2.844 m | 3.250 m

Nomin -0.002 | -0.002 | -0.002 | -0.002 | -0.002 | -0.002 | -0.002 | -0.002 | -0.002
Noix 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
VY min -0.058 | -0.043 | -0.029 | -0.015 0.000 0.001 0.001 0.002 0.002
VY i -0.002 | -0.002 | -0.001 | -0.001 0.000 0.014 0.029 0.043 0.057
ViZais -0.298 | -0.236 | -0.175 | -0.113 | -0.051 0.000 0.003 0.006 0.008
Vz,.. -0.013 | -0.010 | -0.007 | -0.005 | -0.002 0.010 0.072 0.134 0.196
Mt 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
Mt 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000

MY mia -0.170 | -0.062 0.001 0.003 0.005 0.005 0.004 0.003 -0.004

MY s -0.007 | -0.003 0.022 0.080 0.113 0.122 0.105 0.063 0.000
Mz... -0.031 | -0.011 0.000 0.001 0.001 0.001 0.000 -0.011 | -0.031
Mz, -0.001 0.000 0.004 0.013 0.016 0.013 0.004 0.000 -0.001

Tabla 23: Fuerzas internas del elemento mas solicitado

Fuente: Elaboracion Propia

3.5.1.1 Diseiio a Flexion Oblicua
Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
en el codigo ANSI/AISC 360-10 (LRFD)
Disefio a Flexion en Eje X:
Datos
Mfx=0,170 t-m Resistencia a flexion requerida para la combinacion
mas critica
Fy=2.548,42 kg/cm? Limite elastico de acero
E=2.038.735,98 kg/cm?> Modulo de elasticidad

Sx=13,83 cm® Modulo de seccion
®=0,90 Factor de resistencia para flexion
Calculos

Resistencia nominal de la seccion
Mcx= ® -Sx-Fy=0,317 t'm
Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

ME
m= X< 1x=0,536 Cumple
CX

Disefio a Flexion en Eje Y:
Datos
Mfy=0,031 t'm Resistencia a flexion requerida para la combinacion mas

critica
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Fy=2548,42 kg/cm®>  Limite elstico de acero

Sy=4,49 cm? Modulo de seccion
®=0,90 Factor de resistencia para flexion
Calculos

Resistencia nominal de la seccion
Mcy=® -Sx-Fy=0,103 t‘m
Para el diseno a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

MF
ny = —2 <1 1y=0,30 Cumple
Mcy

Para el disefo a flexion oblicua se debe satisfacer el siguiente criterio:

N = 11\\/[/[:’; + 11:/% <1 10,836 Cumple v
3.5.1.2 Diseifio a Cortante
Disefio a Cortante en Eje X:
Datos
V1x=0,029 t Resistencia a cortante requerida para las
combinaciones de carga
Kv=5,34 Coeficiente de abolladura por cortante
Fy=2.548,42 kg/cm? Limite elastico de acero
E=2.038.735,98 kg/cm?* Modulo de elasticidad
®=0,90 Factor de resistencia para cortante
h=42 mm Altura del tramo recto del alma.
t=2 mm Espesor de los elementos paralelos a la direccion del
cortante.
Calculos
As=h-t=0,84 cm? Area de los elementos paralelos a la direccion
cortante

Fv=0.6-fy=1.229,05 kg/cm?

Se debe cumplir la siguiente relacion

h E-Kv
-< - 21<6536 ok

fy

Resistencia de disefio a corte

Vex =d-Aw-fv = 0,929 t
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Para el disefio a cortante se debe satisfacer el siguiente criterio:

Vix
mwx= o <1 nvx=0,031 Cumple w4

Disefio a Cortante en Eje Y:
Datos
Vify=0,298 t Resistencia a cortante requerida para las

combinaciones de carga

Kv=5,34 Coeficiente de abolladura por cortante
Fy=2548,42 kg/cm? Limite eléstico de acero
E=2.038.735,98 kg/cm? Modulo de elasticidad
®=0,90 Factor de resistencia para cortante
h=92 mm Altura del tramo recto del alma.
t=2 mm Espesor de los elementos paralelos a la direccion del
cortante.
Calculos
As=h-t=1,84 cm’ Area de los elementos paralelos a la direccion cortante

Fv=0,6-fy=1.229,05 kg/cm?

Se debe cumplir la siguiente relacion

h E-Kv
-< fy - 46 <6536 ok

Resistencia de disefio a corte
Vex=®-Aw:Fv=2,035t

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

Vi
vy = —2 < 1 nvy=0,177 Cumple v
Vey

Resistencia a Flexion del Eje X Combinada con Corte en Y
Se debe satisfacer la siguiente relacion:
2 2
nxy = (M—ij + (V_fyj <1 nxy=0,318 Cumple
Mcx Vcey
Resistencia a Flexion del Eje Y Combinada con Corte en X

Se debe satisfacer la siguiente relacion:
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2 2
Y = (M_fy) N (V_ij <1 nyx=0,091 Cumple
Mcy Vex

3.5.2 Diseiio de Corddon Superior
Las comprobaciones de disefio se las realizo para el elemento compuesto entre los
nodos N43/N33
Perfil de Disefio
Para el disefio es estados limites ultimos se verifico con la seccion 100x80x3.2 mm
cuyas caracteristicas geométricas son:

Barra N43/N33

Perfil: TRL 100x80x3.2
Material: Acero (A36)

Nudos . Caracteristicas mecanicas
v Longitud 7 = ) =
Inicial | Final (m) Area L L I
i (cm?2) (cm4) (cm4) (cm4)
1 N43 N33 0.963 10.84 156.97 111.35 207.89

Notas:
) Inercia respecto al eje indicado
® Momento de inercia a torsién uniforme

Pandeo Pandeo lateral
% Plano ZX Plano ZY Ala sup. Ala inf.
§ 1.00 1.00 0.00 0.00
L« 0.963 0.963 0.000 0.000
Gy - 1.000

i Notacién:

i j3: Coeficiente de pandeo

Ly: Longitud de pandeo (m)

C,: Factor de modificacién para el momento critico

Tabla 24: Propiedades Perfil Cordon Superior

Fuente: Elaboracion Propia

Envolventes de los esfuerzos en barras

Posiciones en la barra

Barra |Tipo de combinacion |Esfuerzo Do lonal mloasinlo > mlooes

N43/N33| Acero laminado Nimin -15.674 | -15.675 | -15.676 | -15.676 | -15.677

Nimax -1.194 | -1.194 | -1.195 | -1.195 | -1.196
VY min -0.005 | -0.002 | 0.000 0.002 0.004
VY max 0.035 0.037 0.039 0.042 0.044
VZnin 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
VZ s 0.010 0.010 0.010 0.010 0.010
Mtmin -0.008 | -0.008 | -0.008 | -0.008 | -0.008
Mt s 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
MY min 0.000 0.000 0.000 | -0.001 | -0.003
MY max 0.006 0.004 0.001 0.000 0.000

Tabla 25: Fuerzas internas del elemento mas solicitado

Fuente: Elaboracion Propia
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3.5.2.1 Disefio a Compresion
Para el disefio a compresion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD
desarrolladas en el capitulo E de la ANSI/AISC 360-10
Datos
Pr=15,68 t Resistencia a compresion requerida para las
combinaciones de carga
A=10,84 cm® Area total de la seccion transversal de la barra
Fy=2.548,42 kg/cm? Limite elastico de acero
E=2.038.735,98 kg/cm? Modulo de elasticidad

®=0,90 Factor de resistencia a compresion
K=0,12 Factor de longitud efectiva
Calculos

Radio de giro dominante

rx=\[§=3,81cm ry=\[§=3,21cm
A A

Tension critica elastica de pandeo

m? - E
Fe = > = 21.907,79 kg/cm2

()

Tension de pandeo por flexion

Fy
Fer = (0,658ﬁ) -Fy = 2.429,41 kg/cm2

Se debe cumplir la siguiente relacion

Fy
e S 2,25 - 1,16<225 ok

Resistencia a disefio a compresion
Pc=®:-A-Fcr=090-10,84-2.429,41/1.000 = 23,70 t
Para el disefio a compresion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Pr
ne = o <1 1¢=0,662 Cumple v
C

3.5.2.2 Diseiio a Flexion

Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
en el capitulo F de la ANSI/AISC 360-10

Disefio a Flexion en Eje X:

Datos
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Mrx=0,006 t-m Resistencia a  flexiobn requerida para las
combinaciones de carga
Fy=2.548,42 kg/cm? Limite elastico de acero
Zx= 38,80 cm’ Modulo resistente plastico respecto al eje x
®=0,90 Factor de resistencia a flexion
Calculos
Fluencia
Mn =Fy-Zx =0,989t-m
Resistencia de disefio a flexion
Mcx=®-Mn=0,89t-m
Para el disefo a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:
nm = % <1 nm=0,007 Cumple v
Disefio a Flexion en Eje Y:
Datos
Mry=0,247 t'm Resistencia a flexion requerida para las combinaciones
de carga
Fy=2.548,42 kg/cm? Limite elastico de acero
Zy= 3,24 cm? Modulo resistente plastico respecto al eje x
®=0,90 Factor de resistencia a flexion
Calculos
Fluencia

Mn =Fy-Zx=0,847t-m

Resistencia de disefio a flexion

Mcy = ®-Mn =0,762t- m

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

_Mry<1
nm—MCy_

3.5.3 Diseiio de Diagonal

nm=0,324 Cumple v

Las comprobaciones de diseno se las realizo para el elemento compuesto entre los

nodos N34/N54
Perfil de Disefio
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Para el disefio es estados limites Gltimos se verifico con la seccion de 60x40x2 mm

cuyas caracteristicas geométricas son:

Barra N34/N54

Perfil: TRL 60x40x2
Material: Acero (A36)

Nudos . Caracteristicas mecanicas
g Longitud 7 7Y} Lo L@
; Inicial Final (m) (/;\:rr:f) (cIrxn4) (cé'14) (crtn4)
; N34 N54 0.950 3.73 18.37 9.80 20.69
! Notas:
@ Inercia respecto al eje indicado
@ Momento de inercia a torsién uniforme
Pandeo Pandeo lateral
X Plano ZX Plano ZY Ala sup. Ala inf.
i B 1.00 1.00 0.00 0.00
3 L 0.950 0.950 0.000 0.000
: Cp - 1.000
i Notacién:
| B: Coeficiente de pandeo
L.: Longitud de pandeo (m)
C,: Factor de modificacién para el momento critico
Tabla 26: Propiedades Perfil diagonal.
Fuente: Elaboracion Propia
Envolventes de los esfuerzos en barras
Barra |Tipo de combinacion | Esfuerzo Posiclones e ' Lk
P 0.000 m|{0.238 m|0.475 m|0.713 m|0.950 m
N34/N54 Acero laminado Nomin -6.527 | -6.526 | -6.525 | -6.525 | -6.524
Nimax -0.498 | -0.498 | -0.497 | -0.497 | -0.496
VYmin -0.001 | -0.001 0.000 0.000 0.001
VY max -0.001 0.000 0.000 0.001 0.001
VZiin 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
V2Zsx 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
Mtmin 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
Mt max 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
MY min 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
MY max 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
MZin 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
MZ s 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000

Tabla 27 Fuerzas internas del elemento mas solicitado

Fuente: Elaboracion Propia

3.5.3.1 Esbeltez

Para el disefio a traccion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD

desarrolladas en el capitulo E de la ANSI/AISC 360-10

Limitacion de esbeltez para compresion

Datos

A=3,73 cm?
L=93,1 cm

Longitud de la barra

Area total de la seccion transversal de la barra
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Iy=9,80cm* Momento de inercia respecto al eje Y
K=1 Factor de longitud efectiva
Calculos

Radio de giro respecto al eje y

I
ry = \/Xy = 1,62 cm

A=k-L/ry =57

Coeficiente de esbeltez

A <200 A =57 Cumple v

3.5.3.2 Disefio a compresion

Datos
Pr=6,5271 Resistencia a compresion requerida para
combinaciones de carga
A=3,73 cm? Area total de la seccion transversal de la barra
L=93,1 cm Longitud de la barra
Fy=2.548,42 kg/cm? Limite elastico de acero
E=2.038.735,98 kg/cm?* Modulo de elasticidad

®=0,90 Factor de resistencia a compresion
K=1 Factor de longitud efectiva
Calculos

Radio de giro dominante

_ [l _ fu_
rx—\/A—2,22cm ry—\/A—1,62cm
se utiliza el menor valor de rx, ry
Tension critica elastica de pandeo

m“-E
Fe = = 6.088,25 kg/cm?2

&b

Tension de pandeo por flexion

Fy
Fer = (0.6585> - Fy = 2.138,87 kg/cm2

Se debe cumplir la siguiente relacion

Fy
o S 2,25 - 042<225 ok

las
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Resistencia a disefio a compresion
Pc=®-A-Fcr=095-3,73-2.138,87/1.000 = 7,18 ¢t
Para el diseflo a compresion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Pr
ne = o <1 1nc=0,91 Cumple v
c

3.5.3.3 Diseiio a Flexion
Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
en el capitulo F de la ANSI/AISC 360-10
Disefio a Flexion en Eje Y:
Datos
Mry=0,009 t-m Resistencia a flexion requerida para las

combinaciones de carga

Fy=2.548,42 kg/cm? Limite elastico de acero
Zy=5,86 cm® Modulo resistente plastico respecto al eje x
®=0,90 Factor de resistencia a flexion
Calculos
Fluencia

Mn =Fy-Zx =0,149t- m
Resistencia de disefio a flexion

Mcy =®-Mn =0,134t- m
Para el disefo a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

M
nm = M_ry <1 nm=0,067 Cumple v
cy

3.5.3.4 Resistencia a Flexion del Eje Y Combinada con Compresion

Se debe satisfacer la siguiente relacion:

P 8 M
nfc:—r+—.—ry<1

< fc=0,97 Cumple
Pc 9 Mcy L wmp v

3.5.4 Diseiio de la placa de apoyo.

Cuando las barras metalicas se apoyan en la columna es necesario que la carga puntual
se distribuya en el area suficiente para evitar que se sobre esfuerce el hormigon la carga
se transmite a través de la placa de acero que esta ligada a la columna con cuatro
pernos.

Se selecciona el apoyo fijo de la cercha con la reaccion mas desfavorable
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Puv=6.154,00 kg Reaccion vertical del elemento
Puh=0,00kg Reaccion horizontal de elemento
Calculo de la longitud minima de apoyo perpendicular al muro

3.5.4.1 Area de la Placa Base

Pu=6.154,00-kg
fc=250kg/cm? Areq
Pc=0,65

= ﬁ = 44,08 cm?
Adoptamos a la dimension de la viga
B=20cm
N=25cm
3.5.4.2 Espesor de la Placa Base
Las placas de apoyos que asumiremos seran de 20cm x 25c¢m puesto que la viga en la
que se apoyaran las cerchas es de 25 cm de ancho y el area requerida es mucho menor

que el area de apoyo del perfil.

Datos
B=20cm
N=25cm
A1=A2=B-N=500cm?>
A,
PPp = @Gc-0,85-f.- A, - T = 69.063,00kg
1
Py < 0P
6.152,00kg <69.063,00 kg ok cumple
4 d=10cm
=
(L 0 N—-095-d
m=———=775cm
o m 2
0 O B—08-d
n= =6cm
2
N
2 " PU
Pu=5950-kg tmin =M~ m =0,8cm
¢¢=0,9 -
Fy=2.548,42 kg/cm? f o —p- 2°h 0.62 cm
mimn ¢s-Fy-B-N ’
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Adoptamos tmin=1,00 cm

Finalmente temenos las dimensiones de la placa
P1 25x20x1 (cm)
3.5.4.3 Diseiio de perno de anclaje
Tu=6.154,00kg Fuerza aplicada al perno, reaccion sobre la placa
?=0,75 Factor de resistencia
F=4080kg/cm2 Fuerza que resiste el perno, dada segun el tipo de acero
utilizado, para este caso acero A36
fc=250kg/cm?2 Resistencia caracteristica del hormigon

Area requerida para los pernos
Ty

A, =—
& 0,-0,75 F,

= 2,68 cm?

Para cuatro pernos de ¢ =10mm
Tenemos A=4-0,785=3,14cm?

Area de anclaje

T,
A, =—2 — =129,74 cm?

P4 gt fc

Longitud de perno de anclaje

Ap
L= |—=6,84cm
(4

La normativa recomienda la longitud minima de perno de 12-d

L=12- ¢=12-1cm=12cm

Placa de apoyo de 10 mm

Uniones soldadas

Uniones soldadas
Placa de apoyo de 10 mm

Tuerca y contratuerca para
nivelar alturas e inclinaciones \

Tuerca y contratuerca para
nivelar alturas e inclinaciones

Viga de H°A°
4620mm

[lustracion 18: Detalle Union Fija

Fuente: Elaboracion Propia
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3.6 Diseifio estructural de losa alivianada con viguetas pretensadas

Geometria _ _
Espesor capa compresion (a) 5| cm Ancho del nervio (d) 12| cm
Canto de bovedila b) [ 15.0] em Ancho longtudinal [ 20| em
Intereje (c) 50| cm Incremento del ancho del nervio | 0.0] em
a J L= 5 =] L3 L™ 1 L™ 1 L™ 2 L~J
b d
y c 1

Tlustracidn 19: Perfil transversal de la losa

Fuente: Elaboracion propia

3.6.1 Cilculo de altura de capa de compresion

Pieza aligerante Plastoform

hmin = h,

v
ol

= 3cm

25
h, = 3 =4,17cm

Para fines constructivos adoptamos
h, = 5cm
Armadura de capa de compresion se debe cumplir la siguiente condicion
Asnec = 2P0 5 200
fsd fsd

505
ASneC = m = 0,59cm2/m

ho= el espesor, en cm, de la losa de hormigon en el centro de la pieza
fsd = la resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto, en MPa.

Calculo de numero de barras

Adoptamos
®=6mm
A=0.283 cm?
A
n= SAnec = 3 barras/m

Segtin la normativa CBH-87 para ho=6c¢m la As=0,79cm?/m

Ag
n= A 3 barras/m
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Por razones constructivos adoptamos

d6mm c/25cm en ambas direcciones

3.6.2 Comprobacion de viguetas a solicitaciones de flexion

La verificacion se lo realizara en aquella losa correspondiente al Portico N°40 y Pértico

N°42, cuya longitud de vigueta es 4,75 m.

Datos:
PESO RESISTENCIA TIPO DE
REGIONAL | bIMENSIONES (cm) PROMEDIO | DE ACERO | HORMIGON
A |B |H L (kg/m) (kg/cm?) (kg/cm?)
SANTA CRUZY
LA PAZ 115,6 11,44 | VARIABLE 17,2 18.000 350
SUCRE 12] 6 11 | VARIABLE 18,9 18.000 350
COCHABAMBA |[125,5| 10,5 | VARIABLE 19 18.000 350
Tabla 28: Ficha tecnica de viguetas pretensadas
Fuente: Revista CONCRETEC
DIMENSIONES
DESCRIPCION REFERENCIA (cm)
SIMPLE DOBLE
Distancia entre ejes (paso) D 50-58-60 62-70-72
Altura de complemento hl de 10 a25 de 12 a25
Altura de carpeta de compresion | h2 5 5
Altura de paquete estructural H de 15a30 de 17a30

Tabla 29: Ficha tecnica de viguetas pretensadas

Fuente: Revista CONCRETEC

e Viguetas CONCRETEC

e Complemento aligerante de Plastoform

e Resistencia del hormigdn pretensado fep: 350 kg/cm?

e Resistencia del hormigon armado

fck: 250 kg/cm?

e Tension tltima del acero pretensado fy: 18.000 kg/ cm?

e Separacion entre viguetas SOcm.
e (Capa de compresion Scm.

e Altura total de losa alivianada 20cm.
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A F - S — e 4 o
5 . A 18 cm s 16 cm ‘,I/1o~5 cnr

<d

a

20cm
15cm

b =50cm

Ilustracion 20: Losa alivianada caracteristica

Fuente: Elaboracion Propia

3.6.2.1 Calculo del ancho efectivo
Ancho del nervio de la vigueta pretensada b, = 4cm
Luz entre puntos de momentos nulos l, =5,89cm

Separacion entre viguetas b = 50cm

1
b€=b0+§-lOSb=122cm

Como en ninglin caso el ancho efectivo sera mayor que la separacion real entre
viguetas, entonces se tiene que:
b, = 50cm

3.6.2.2 Calculo de la relacién modular o coeficiente de equivalencia

Los esfuerzos elasticos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia de
rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los calculos
usando el concepto de la seccion transformada, mediante el cual el concreto colocada
in situ de menor calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequeiia
de concreto precolado de mas alta calidad. Si se desea transformar del hormigéon

armado al hormigén pretensado:
Ec

fo==—""1 - fe=n-f,
Ecp

donde:
fe; E.: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon armado respectivamente.
feps Ecp: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigén pretensado
respectivamente.
n: Relacion modular de los concretos, donde el concreto colocado in situ de
menor calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de

concreto precolado de mas alta calidad.
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E.  19.000-/fp  [250
n=—<= X = =085

Ep 19.000- /f,, 4350

Acero. - El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir pre esfuerzo y

suministrar la fuerza de tension en el concreto pre esforzado.

La tension de rotura ultima del acero pretensado (Segun la guia de productos:
CONCRETEC), es: f, = 18.000 kg/cm?

La siguiente seccion compuesta vigueta de H°P° y carpeta de H°A° se homogenizara

como una viga T de H°A°

50 cm

5cm
£~

8cm

20cm

3cm,

25 cm

16 cm 3cm 12cm 3cm 16 cm

Ilustracion 21: Caracteristica seccion compuesta vigueta pretensada y carpeta de

H°A®
Fuente: Elaboracion propia
Area de la seccion transversal de la vigueta A. = 392,00cm?
Brazo mecanico superior C, =5,82cm
Brazo mecanico inferior C, = 14,18cm
Momento de inercia respecto al eje x I, = 11.573,667cm*

3.6.2.3 Calculo de las caracteristicas geométricas

Tlustracion 22: Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada

Fuente: Elaboracion propia
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Area de la seccion transversal de la vigueta A. = 79,50cm?

Brazo mecanico superior C; = 7,10cm
Brazo mecanico inferior C, =7,10m
Momento de inercia respecto al eje x Iy = 1115,46cm*
15
10 P

Tlustracion 23: Caracteristicas geométricas de la carpeta de hormigén in situ

Fuente: Elaboracion propia

Area de la seccion transversal de la vigueta A, = 312,50cm?

Brazo mecanico superior C, = 10,46cm
Brazo mecanico inferior C, =9,54cm
Momento de inercia respecto al eje x I,. = 1862,59cm*

Aplicando el coeficiente modular se transfiere la seccion de la vigueta de HP a vigueta

de H°A® Para hormigon de fck = 250 kg/cm?

I, = 1.115,45cm*

.h3 .
h =12cm l=bh - b=112
12 h3
n = 0,85 [-12 1.312,30-12
IXC b250 = h3 = 123 - 9,1lcm

[ =—=—=1.312,30cm*
n
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3cm 6cm

3cm

7,1cm

12cm

4 9cm

4em 4em

4em

12cm

E
E o~ A <7
o
g & a LA

< 12cm

I§ < A 2 <
1 4 ’
0 ¢ 4
© £

8 4 4

°
el E L 9.11cm V2
]l o /] 4

Ilustracion 24: Seccion transferida

Fuente: Elaboracion propia

Transferencia de seccion a una seccion rectangular de la carpeta de hormigdn colado

1n situ:

I, = 1.862,59cm*

[-12  1.862,59-12

b = = 43,65cm
h = 8,00cm 250 7 3 83
B 50 cm o
g 4 ’ ) 4 : -
7] ‘.44 4 <
:
20]
16 cm 16 cm
P <FA
Z
< 4 o 8cm
2 <7 :
43.65¢cm

Finalmente, la seccion homogeneizada queda de la siguiente manera

[lustracion 25: Seccion transferida

Fuente: Elaboracion propia
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Toda la seccidn con una resistencia de f,;, = 250 kg/cm?

43.65
= PSP ; P ]
. . ae -, o's 2 “:‘< e ; % . Sieee
. . 2 - . - a - . . 3
4 4 M ., @ X .o 5, ar 4".. 2% 5, 8
e, o) e L w9
.
=, e : i
a . »
L .. - ~ca. |}
i 4
ST 12
a " S
(‘._d: "4
ER AT I
9.11

Ilustracion 26: Seccion homogeneizada para hormigén

Fuente: Elaboracion propia

3.6.2.4 Calculo del momento altimo

3 = eje nuetro
O+
O S, & |
| -t - 3
. - |

Tlustracion 27: Seccion trasversal de la vigueta pretensada

Fuente: Elaboracion propia

Area de acero de @ =4 mm
T T
A= i 0% = 7 (0,4cm)? = 0,126¢cm?

Para 6 barras tenemos un A= 0,126 cm? - 6 = 0,756 cm?

Calculo yp de las barras de acero
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Y Ai+d 0126-4-1,5+0,126(1,5 + 2,5) + 0,126(1,5 + 2,5 + 3,5)
Yoo =TS a T 0,126 - 6

Yep = 2,92 cm

Calculo del canto util d

d=h-y, =20-2,92=17,08cm

" 43.65 y
1 1

Y v,

T
-J°

S L O .
P "l Mo o0 Vel % N et
BT AR e B T PR L L o ae %
S, L 4 3 @ ‘o 4ie

v e

ycp

— el
} 9.11 )

Tlustracion 28: Representacion grafica de la fibra de compresion y traccion

Fuente: Elaboracion propia

Altura de la fibra de compresiones

_ As-fyq _0,756cm? - 15.652,17 kg/cm?
085 fq-b Y 085 166,67 kg/cm? - 43,65cm

Se tiene que (y 1,60 cm) < (hf = 8§ cm) se determina como una seccion rectangular de
ancho b =43,65 cm

Mg=085-f4q-b-y-(d=0.5"y)

M4 =0,85-166,67 -43,65-1,91-(17,08-0,5-1,91)

My = 190.455,58kg-cm = 1,90 t- m

y =1,91cm

Momento maximo solicitante en la vigueta es Mu = 1.540,00 kg-m=1,54 t-m

Verificacion

(Mg =190t -m) > (M, = 1,54t-m) CUMPLE!

3.7 Diseiio Estructural de Vigas

Las vigas se disefaran a efectos de esfuerzos de flexion y cortante, serdn vigas
peraltadas, que se encontraran en los bordes de las losas y serviran como cierre de
entrepiso y rigidizado de los porticos. La viga analizada tiene las siguientes

caracteristicas geométricas
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Armadura Negativa

| s
0.55m - i Armadura de Piel
|
| |
1 5 Armadura Positiva
| e
#0.25m ¢

[lustracion 29: Dimensiones de la viga
Fuente: Elaboracion Propia

Solicitaciones de Diseiio:

Tramo C12-C13

Momento Maximo Positivo 8,71 ttm

Momento Maximo Negativo Derecha | 14,56 t-m

Momento Maximo Negativo Izquierda | 12,88 t-m

Cortante Maximo 16,87 t

3.7.1 Calculo Armadura Positiva
Md=8,71 t-m= 871.000 kg-cm Momento de Disefio (Md)
bw=25 cm
h=55 cm
r=3cm
d=h-r=52cm
fyk=4200 kg/cm?
fck=250 kg/cm?
fyd=3.652,17 kg/cm?
fcd=166,67 kg/cm?

Calculos:

Momento Reducido de Calculo (ud)

My _ 871.000
by +d?-f,q 25-522-166,67

Se determina el momento reducido de calculo limite:

ud = =0,0773
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ulim=0.332  (tabla en funcion de fyk=4200 kg/cm?) ANEXO A.1
Se verifica:

1d=0,0773

pd < plim Cumple »

plim=0,332
Cuantia Mecanica (Ws):
Ws=0.0831 (tabla en funcién de nd=0,0773) ANEXO A.1

Armadura Positiva (As) :

As=Ws-bw-d- 8 = 0083125522297 _ 493 cm?
A T 365217 o

Cuantia Mecéanica Minima (Wmin) :
Wmin=0,0033 (tabla en funcion de fyk=4200 kg/cm?) ANEXO A.1

Armadura Minima (Asmin):
Asmin=Wmin-bw-h=0,0033-25-55=4,54 cm?

Se adopta el mayor valor

As=4,93-cm?
Se dispondra: 3 $16mm (A=3-2,01=6,03cm?)
COMPARACION
Manual Cypecad Diferencia (%) con
As(cm2) | ¢ (mm) | As(cm2) | ¢ (mm) respecto Cypecad
As. nec. 4,93 5,47 9,87
As. real 6,03 3016 6,03 3016 0,00

3.7.2 Calculo Armadura Negativa
Momento de Disefo (Md):

Md=14,56 t-m=1.456.000 kg-cm Momento de Disefio (Md)
bw=25 cm

h=55 cm

r=3cm recubrimiento

d=h-r=52cm

fyd=3.652,17 kg/cm?
fcd=166,67 kg/cm?
Momento Reducido de Calculo (ud)
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Se determina el momento reducido de calculo limite:
ulim=0.332(tabla en funcion de fyk=4200 kg/cm?) ANEXO A.1
Se verifica:
) ud=0,129
pd < plim ) Cumple v
plim=0,332
Cuantia Mecanica (Ws) :
Ws=0.1414 (tabla en funcion de nd=0.129) ANEXO A.1
Armadura Negativa (As) :
fcd
As=Ws-bw-d-— As=8,38-cm?
fyq
Cuantia Mecéanica Minima (Wmin) :
Wmin=0.0033  (tabla en funcion de fyk=4200 kg/cm? ) ANEXO A.1
Armadura Minima (Asmin):
Asmin:= Wminbw-h Amin=4,54-cm?

Se adopta el mayor valor As> Asmin

As=8,38-cm?
Se dispondra: 5 ¢16mm (A=5-2,01=10,05cm?)
COMPARACION
Manual Cypecad Diferencia (%) con
As(cm2) | ¢ (mm) | As(cm2) | ¢ (mm) respecto Cypecad
As. nec. 8,38 7,92 -5,49
As. real 10,05 5616 10,05 5616 0,00

3.7.3 Calculo Armadura Transversal
Cortante de Disefio (Vd):
Vd=16,87t=16.870kg
bw=25 cm
h=55 cm
r=3cm recubrimiento
d=h-r=52cm
fyd=3.652,17 kg/cm?
fcd=166,67 kg/cm?

Cortante de Agotamiento por Traccion en el Alma:



fvd = 0.5 - Vfcd = 6,46 kg/cm? Vcu = fvd - bw - d = 8.391,5 kg
Se verifica la siguiente condicion:

Vd < Vcu Veus8.391.5 ke No Cumple

Vd=16.870 kg
No cumple la condicion, se requiere armadura transversal.
Agotamiento por Compresion Oblicua en el Alma:
Vou=0.3-fcd-bw-d=0.3-166,67 - 25-52 = 65.001,3 kg
Vcu < Vd < Vou Cumple v

Armadura Transversal:

Vsu = Vd — Vcu = 16.870 — 8.391,5 = 8.478,50kg

Vey - St 8.478,5 - 100

A = =
St70,90-d-fyd  0,90-52-3.652,17

= 4,96cm?/m

Armadura Transversal (Astmin):
S¢-0.02-fq-b 100-0.02-166,67 - 252

fya 3.652,17

= 4,58cm?/m

stmin —

Adoptamos la mayor As=4.96 cm?/m
08 mm (As=(100/15)-2-0,503=6,70cm*/ m)
Separacion de estribos
~09-d-Ag-fya  0,9-52-(0,503-2)-3.652,17

S - — 20,28
t Veu 8.478,5 cm

Adoptamos una separacion de 15cm

d8mm c¢/15cm

COMPARACION

Manual Cypecad Diferencia (%) con

As(cm2/m) | ¢ (mm) | As(cm2/m)| ¢ (mm) respecto Cypecad
As. nec. 4,96 5,91 -5,49
As. real 6,70 ¢8c/15 6,70 8c/15 0,00
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[lustracion 30: Diagrama de momentos flectores

Fuente: Elaboracion propia
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[lustracion 31: Diagrama de cortantes
Fuente: Elaboracion propia
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[lustracion 32: Armado de viga

Fuente: Elaboracion propia

3.8 Disefno Estructural de Columnas

Las columnas se disefiaran a efectos de esfuerzos de flexo-compresion y cortante,

seran columnas de seccion rectangulares. La columna que se verificara sera la C13 en

su primer tramo comprendido entre la planta baja y planta alta, cuyas caracteristicas

geométricas son las siguientes:
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0.25m -. 'C13 I.

P 0.30m

Tlustracidén 33: Dimensiones de la columna

Fuente: Elaboracion propia

Diseiio de columna C13

DATOS
Columna C13
Axial disefio Nda 33,96t
Momento méaximo en (x) Mdxa | 0,15 t-m
Momento Maximo en (y) Mdya | 0,10 t-m
Cortante Maximo en (x) Vdxa 1,36 t
Cortante Maximo (y) Vdya 0,54t
Elemento Estr. bx hy L (cm) I Iy
(cm) | (cm) (cm?*) | (cm*)
Columna C13 25 30 274 | 56.250 | 39.063
Viga V1X 25 55 525 |[346.615|71.615
Viga V2X 25 55 515 [346.615|71.615
Viga V3Y 25 55 465 |346.615|71.615
Viga V4Y 25 55 455 |346.615|71.615

3.8.1 Cailculo de la armadura longitudinal
Esbeltez Geométrica - Comprobacion a Pandeo:

Se hara uso del nomograma de porticos traslacionales
> ( EI] col
_ L
. > ( EIJ vigas
L)




yAx=0  yAy=0 ax=1,07
yBx=1,07 yBy=1,05 ay=1,05
Longitud de Pandeo:

lox:ax'l loy:ax'l

tramo |lox(m) |loy(m)

A-B 2,93 2,88

Verificacion de Condicion de Columna
Esbeltez geométrica
Ax=lox/b=11,7 10<A<29
Cumple v
Ay=loy/h=10,97 A=11,7
Como A > 10 la pieza puede considerarse como columna intermedia, por lo que se
puede aplicar el método aproximado para su verificacion. Armadura Longitudinal:

La verificacion se realizara la el primer tramo A-B. correspondiente a C13

Excentricidad de primer orden

Cox = I\ﬁ]‘:‘ = 0,44cm eoy = l\g—‘ly = 0,29 cm
Excentricidad Minima de Calculo

ea—h/20=1,25cm ix=(I/Ac)"*=8,66cm

la emin. Por normativaes:  e=2cm ix=(I/Ac)"?=7,22cm

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden)

foa \ b+20-ee loy’
cx =085 +=—=2—] =210 =211
Eficx < 3500) b+ 10 e i o
foq \ b+20eq o>
cy=(085+=2—])- Y. . 107 = 2,39
Cficy < 3500) b+10 e | "

La excentricidad de célculo sera:

€xmax = €ficx + €ox + €2 = 4,55cm

€ymax = €ficy T €oy T €4 = 4,68cm

Esfuerzos reducidos de calculo

Nd - €Ymax
fck ux = ——— = 0,046
Nd Nd - €yYmax
V= fedeAc 0P by = X = 0,057
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Con estos valores se entra en el diagrama en roseta para secciones rectangulares. En el

sector correspondiente al valor de v y con los valores pux y py. Se obtiene la cuantia

mecanica .
v=0.2————— w =0,08
v=04———— w =0,08
la cuantia minima mecanica es v=0,3———— w =0,08
Armadura Total de Acero As As = fed - Ac-w = 2.74cm2
fyd
Armadura Minima Asmin: Asmin = 0,006 -b-h = 4,5cm?2
As=4,5cm?
Se dispone 4¢12mm (A=4-1,13=4,52cm?)
COMPARACION
Manual Cypecad Diferencia (%) con
As(cm2) | ¢ (mm) | As(cm2) | ¢ (mm) respecto Cypecad
As. nec. 4,50 4,52 0,00
As. real 4,52 4612 4,52 4612 0,00

3.8.2 Calculo de la armadura transversal.

El didmetro del estribo sera:

1
¢Estribo > { Z ' ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

Gmin = 6MmMm
- Segun la primera opcién: ¢ = 1/4-12mm =3 mm
- Segun la segunda opcion: ¢ > 6 mm
Se asume U= 6 mm.
La separacion de los estribos puede ser seglin estas dos opciones:

{ — boh (el de menor dimensién)
S<

— 12 * Pge 1a armadura longitudinal mas delgada
- Segun la primera opcion: S <25 cm
- Segln la segunda opcion: S <12-1,2cm = 14,40 cm
Se asume S=15 cm
Se dispone:

d6mm ¢/15 cm

88



+0.20

=
S| @
e
30 =
=
a0 o
8 mE g
AP1@12(345) 24 5 i
4P2@12(100) 30P3@6(98) L < |8
o o o
< a |-~
: oM\a
3|8
3| o
+ 0|~
o

Ingnz 100)

[lustracion 34: Despiece de armaduras de la columna C13
Fuente: Elaboracion propia

3.9 Disefio Estructural de Zapatas Centradas
3.9.1 Geometria
La zapata centrada tiene una geometria rectangular con las siguientes dimensiones
Solicitaciones de Disefio:
C13: Hipotesis Axil Mx My Qx Qy
Peso propio 17.39 -0.18 0.02 -0.18 0.02
Cargas muertas 750 -0.24 0.01 -0.24 0.01

Sobrecargadeuso 10.09 -0.04 0.01 -0.04 0.01
N1 0.02 -0.00 -0.00 -0.00 -0.00

L

&9



g *s
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[ustracion 35: Esquema referencial de solicitaciones de disefio

Fuente: Elaboracion propia

Datos
Columna 13
Normal N 35,0t
Momento X Mx -0,46 t'm
Momento Y My 0,04 t-m
Cortante X Qx -0,46 t
Cortante Y Qy 0,04 t
Capacidad portante del suelo | 6,4 | 0,85-kg/cm?
a 0,30m
Dimensiones de la columna
b 0,25m

3.9.2 Pre dimensionamiento

El peso propio de la zapata, igual al 15% de la carga N

_ 115N _ 2
Anee = o g = 739300mTp — R = 217em
Mayorando A7220cm

B=220cm

3.9.3 Determinacion del canto util

Factores de calculo
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Fvd =05 K= 645
vd =4, 1’5_ )

Altura de punzonamiento
a=0,30 m
b=0,25 m

4 = a-b+ A:-B a+b_25
1T T4 Tok—1 T4 oM

d :M: 1700Cm

z 4 +k ’
2:-(B—b)

d, =—4+k =17,50 cm

3.9.4 Comprobacion de rigidez

v=220/2=110cm
Rigida
v<2-h=2-40 =80cm

Con h=40 cm la zapata es flexible

Para rigidizar Adoptamos h=55cm
M’x = Mx+ Qx-h = 71.300kg - cm

Peso de la zapata

4 - Fvd
1,6 *Oadm

adoptado —» d = 35cm
r=>5cm

h=40cm

vuelo de la zapata

Flexible
v>2-h=2:-40=80cm

M’y = My + Qy - h = 6.200,00kg - cm

Pp=A-B-h-y=22-22-0,55-2.500 = 6.655,00 kg

3.9.5 Esfuerzo Maximo de Tension sobre el Terreno

N+Pp 6-Mx 6 M,
A-B  A-B2  B-A2

3.9.6 Comprobacion al Vuelco:

Gmax -

Comprobacion en X:

(N+Pp)-A
=—F—=64,26
2-Mx
Comprobacién en Y:
N+ Pp)-B
= & = 740,00
2-My

3.9.7 Comprobacion al Deslizamiento

Cumple
0:84 kg/CmZ Omax < Oadm /p
yx =15 Cumple v
Yy = 1,5 Cumple v

Para suelos sin cohesion caso adoptamos yd =30°

Comprobacion en X:
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N + Pp) - tag(yd
= ( pé g(yd) = 50,14 yx = 1,5 Cumple v
X
Comprobacion en Y:
N + Pp) - tag(yd
y= BEPD) gD _ gy, vy2 15 Cumple v

Qy

3.9.8 Comprobacion de Tensiones en el Terreno

En el punto 1:

N 6:-Mx 6-My 5 Cumple
01=A_B—A_B2—B_A2=0,66kg/cm 01 < Oadm v
En el punto 2:
N 6-Mx 6-M| 5 Cumple
02=A_B—A_B2+B_A2=0,65kg/cm 02 < Oadm v
En el punto 3:
N 6-Mx 6-M| 072 k 5 o <o Cumple
G3_A'B+A'BZ_B-A2_ ’ g/cm 3 adm v
En el punto 4:
N 6-Mx 6-M| 071 K 5 5. <o Cumple
G4_A'B+A'Bz+B-A2_ ) g/cm 4 adm V4
03 = Omax = 0,72 kg/cm? 0y < Omin = 0,65 kg/cm?
3.9.9 Diseiio a Flexion en X
_A a+015 _ 20 30+015 30 =129,5
x=5-5+015ra=— > , = ,5 cm
;o Omax — Omin _ 2
0'A = Omin +T- (A—x) =0,69 kg/cm
x? (Omax—0'a) "X 2-X
My =0") ' — Omax ») : = 6.130,08 kg - cm/cm
2 2 3
Omax +0'4) "X
Vv, = ( max 5 A) =52 kg/cm
Mayorando valores
Mpq = 1,6 -M, B = 2.746.275kg - cm Vaa = 1,6 -V, -B = 2.330kg
Determinacion de la armadura
My
Ha =g, - 0%
C
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w=pn-(1+pw =0,025
f,
A=w-b-d-= 15,97cm?
fyq
Apin = 0.0015-b-d = 21 cm?
Adoptamos 11 @16 ¢/20

3.9.10 Diseiio a Flexion en Y

A a
—=+4+0,15-a=115,25cm

*T272
Omax — Omi
0'A = Opin + W (B —x) = 1,28 kg/cm?
x? (Omax—0'a) "X 2°X
MA:G'A-7 (Omax 5 )X, 3 = 8.563,4 kg cm/cm
_ (Omax +07a) " X _
A = 5 = 148,07 kg/cm

Mayorando valores
Mpaq = 1,6 - M, - B = 3.493.801,44 kg - cm
Vaq =1,6-V,-B =60.410,89 kg
Determinacion de la armadura

~ b-d?-fy

w=p- 1+ =0,0340

i =0,0329

f
A=w-b-d -2 = 16,60cm?
fra

Apin = 0.0015-b-d = 18,15 cm?
Adoptamos el mayor A= 18,15 cm?
Se dispondra 11 @16 ¢/20cm
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[lustracion 36: Despiece de Zapata Centrada:
Elaboracion Propia
3.10 Zapata con viga centradora
Datos
C14. Hipotesis Axil Mx My Qx Qy C15: Hipdtesis Axil Mx My Qx Qy
Peso propio 1368 044 -011 043 -0.11 Peso propio 8.05 -0.06 -0.00 -0.06 -0.00
Cargas muertas 576 063 -0.16 062 -0.16 Cargas muertas 814 -003 001 -0.03 0.00
Sobrecarga de uso 753 011 -003 010 -0.03 Sobrecarga de uso 235 -0.04 000 -005 0.00
N1 001 -000 000 -000 0.00 N1 -0.02 000 000 000 000
Nl= |18.520 kg
N2= 126.980 | kg
cadm=| 0,85 |kg/cm?
L= 3,46 | m
al= 30| cm
bl= 25|cm
a2= 30 |cm
b2= 25|cm
A= 125 |cm
B= 245 | cm
= 200 | cm
B'= 200 | cm
hl= 60 | cm
h2= 50| cm
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Zapata medianera

t A t .
f B t
f—aE—f +al
T T
B'=A b2 bl B
l_ L

[lustracion 37: Zapatas de medianera con viga centrada

Fuente: Elaboracion Propia
P1=A-B-hl":ygepe = 1,25m-2,45m - 0,60m - 2500 kg/m3 = 4593,75 kg

P2=A"-B -h2-yyese = 2,00m- 2,00m - 0,50m - 2500 kg/m3 = 5000,00 kg
Fuerzas actuantes

N2 :
¥ L }
P2 b P1| %Nl
BY R
Y
R2 h
R1 Xcg
N1-15cm + P1-60cm
Xcg = = 34.33cm

N1+ P1

_A_al_125 30_
€TT R T Ty Ty T

A
zMB=—N1-L—P1-(L—e)+R1-((L—e)+§—Xcg)=0

N1-L+P1(L—e)
R1 = = 23813.5kg

((L —e) +%—Xcg>

zMA=—N1-e+(N2+P2)-(L—e)—RZ(L—e)+R1(%—Xcg)=0

Rl(é—Xcg)—N1-e+(N2+P2)-(L—e)

2
R2 =
L—e

= 31.280,30 kg
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R1 23.813,5kg kg kg

= = 078—2 < 085—2 CUMPLE
A-B S Cam P e 245em . > P emE VU e

R2 < 31.280,30kg 0,78 ks < 0,85 kg CUMPLE
_ - = —_—

A-B O %adm T o000m - 200em . Cem? 0 em?

Para el calculo de los elementos de hormigén se prescinde del peso propio de la

cimentacion, es decir, se considera las reacciones del terreno.

N2 rw||1
l
gl L D |
R2 Rli e
N1-L
R1 = I e = 21.290,71kg

N1-e
R2 = N2 — I—e = 24.033,00kg

Calculo de momento de disefio en la viga centradora que se produce en el punto D,

que es el punto critico.

ZMD = 0 alaizquierda
N2-(L—A+%)—R2-(L—A+%)=MD

M =N1-i-(L—A+a—1)=751500k ‘m
D L—e 2 L UT RS

Calculo del cortante

z Fy = 0 aladerecha

R2—-N2+Vp =0 Vp = N2 — R2 = 2.947,00kg

Mayorando los esfuerzos

Mq = 1,6 - Mp = 12024,00 kg - m
Vy=1,6-Vp = 4715,20 kg

El canto de la viga no supera a los correspondientes de la zapata

asuminos un H = 40cm
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3.10.1 Calculo de la armadura longitudinal
Momento Reducido de Calculo (pd)

_ Ma
bW . dZ . de
Se determina el momento reducido de calculo limite:

ulim=0,332(tabla en funcion de fyk=4200 kg/cm?) ANEXO A.1

ud = = 0,147

Se verifica:
] ud=0,147
ud < plim Cumple o
plim=0,332
Cuantia Mecanica (Ws):
Ws=0,161 (tabla en funcién de pd=0,147) ANEXO A.1

Armadura Negativa (As):

fcd
As = Ws-bw-d-f—= 8,64cm?2

yd
Cuantia Mecéanica Minima (Wmin):
Wmin=0,0033 (tabla en funcién de fyk=4200 kg/cm?) ANEXO A.1
Armadura Minima (Asmin):
Asmin=Ws-bw-h=0,0033-40-40=5.3cm?
Se adopta el mayor valor As> Asmin
As=8,64-cm?
Se dispondra 4 ¥16 mm

3.10.2 Calculo de la armadura transversal

Cortante de Agotamiento por Traccion en el Alma:
fvd = 0,5 - /fed = 6,45 kg/cm? Vcu = fvd -bw - d = 11610 kg
Se verifica la siguiente condicion:
Vcu=1.1610,0 kg

Vd < Vcu Cumple
Vd=4715,2 kg

fcd 166,67
Agtmin = 0,002 -bw -h-— = 0.02 - 40 - 45 -

_ 2
fyd 365217 o4em’/m

Separacion de estribos
Adoptamos una separacion de 20cm

d8mm ¢/20cm
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Tustracion 38: Despiece de la viga centradora

Fuente: Elaboracion Propia

3.11 Diseifio de escalera

3.11.1 Geometria de escalera

150

18

150

20 150 224

20 150 252

[lustracion 39: Escalera vista en planta

Fuente: Elaboracion propia
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El tipo de escalera mas normal en los edificios de vivienda es aquella que se puede
apoyar en sus dos extremos.

Debido a su inclinacion y poca luz estas se pueden diseilar 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.

/U\

[lustracion 40: Vista en 3D de la escalera

Fuente: Elaboracion propia

Datos
a= 150 cm Ancho de rampa
B= 318 cm Ancho total de descanso
e= 15 cm Espesor de losa
h= 28 cm Huella
t= 17 cm Contra huella
= 153 cm Altura media a salvar
N= 9 Numero de peldafios
YHCA®=| 2500 kg/m3 | Peso especifico H°A°
Sc=| 400 kg/m*> |Sobrecarga
Ce= 80 kg/m? Carga ceramico mas carpeta de nivelacion
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cosp = —— = (0,855
¢ V172 + 282
= i Bl s6em =026
™ cos¢p 2 cosdp 2 cm = abm

[lustracion 41: Diagrama de momentos de la escalera
Fuente: Elaboracion propia

3.11.2 Calculo Armadura tramo A-B

Md=2.798,00 kg-m/m-=279.800,00kg-cm/m Momento de Disefio (Md)

bw=100 cm

h=15cm

r=3cm

d=h-r=12cm

fyd=3.652,17 kg/cm?

fcd=166,67 kg/cm?
Momento Reducido de Calculo (ud):
_ Mgy _279.800,00

by - d?-f,q 100-122-166,67

Se determina el momento reducido de calculo limite:

ulim=0,332  (tabla en funcion de fyk=4200 kg/cm?) ANEXO A.1

ud

=0,1170

Se verifica:
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] ud=0,117
pd < plim Cumple o
plim=0,332
Cuantia Mecanica (Ws):
Ws=0.1306 (tabla en funcion de nd=0,117) ANEXO A.1
Armadura Positiva (As):

As=Ws bw - d- < = 0,1306 10012 - 2o®”_ _ 715 cm?
R 365217 0"

Cuantia Mecéanica Minima (Wmin) :
Wmin=0,0033 (tabla en funcidn de fyk=4200 kg/cm?) ANEXO A.1

Armadura Minima (Asmin):
Asmin=Wmin-bw-h=0,0033-100-15=4,95 cm?

Se adopta el mayor valor

As=7,15-cm?
Se dispondra:
5 ¢16mm ¢/20cm (A=10,05cm?)
COMPARACION

Manual Cypecad Diferencia (%) con
As(cm2) | ¢ (mm) | As(cm2) | ¢ (mm) respecto Cypecad

As. nec. 7,15 8,72 18.00

As. real 10,05 5¢16¢/20| 10,05 | 5¢16¢/20 0,00

3.11.3 Calculo de la armadura transversal

Esta cuantia no sera inferior al 20% de la armadura principal, por lo que se tiene lo

siguiente:
Atransversar = 0,20 - A =0,20- 10,05 = 2,01cm?
Espaciamiento
100
= = 20cm
Se dispondra:

5@8mm ¢/20cm(A=2,22m?)

3.12 Especificaciones técnicas
Las especificaciones técnicas realizadas para cada item, comprende los siguientes

puntos: definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
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forma de medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente

cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto, ver (ANEXO A.5).

3.13 Cémputos métricos

Los computos métricos se realizaron para cada item, contemplando la medicion de:
longitudes, areas, volumenes y piezas. En el (ANEXO A.6) se indica a detalle el
desarrollo de la medicion.

3.14 Analisis de precios unitarios

El analisis de precios unitarios se realizo para cada item, y comprende los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en
cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra, herramientas menores el
5% de la mano de obra, IVA 14,94%; gastos generales 8%, impuestos 3,09% vy
utilidades el 8%. En el (ANEXO A.7) se indica el analisis de todos los precios
unitarios.

3.15 Presupuesto general

El presupuesto total de la obra se realiz6 de acuerdo a computos métricos y analisis de
precios unitarios, tomando en cuenta solo la obra gruesa con zapatas aisladas de un
monto de 1.003.636,89 Bs (un millon tres mil seiscientos treinta y seis con 89/100
bolivianos). En el (ANEXO A.8) se indica los detalles de cantidad y precios unitarios
de cada item.

Con losa de cimentacion 1.140.331,35 Bs (un millén ciento cuarenta mil trescientos
treinta y un con 35/100 bolivianos). En el (ANEXO A.8) se indica los detalles de
cantidad y precios unitarios de cada item.

3.16 Cronograma de actividades

Para la construccion de la casa social del maestro rural con zapatas aisladas se tiene un
plazo de ejecucion de 161 dias calendario. En el (ANEXO A.9) se presenta los detalles
del cronograma general de actividades.

Con losa de cimentacion 145 dias calendario. En el (ANEXO A.9) se presenta los

detalles del cronograma general de actividades.
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CAPITULO IV

APORTE ACADEMICO
4.1 Marco tedrico
4.1.1 Losa de cimentacion
La losa de cimentacion, a la que en ocasiones se le refiere como placa de cimentacion, es
una zapata combinada que puede cubrir toda el area debajo de una estructura que soporta
varias columnas y muros.
La cual tiene por objeto transmitir las cargas del edificio al terreno distribuyendo los
esfuerzos uniformemente.
Estas losas llevan una armadura principal en la parte superior para contrarrestar la
contrapresion del terreno y el empuje del agua subterrdnea, y una armadura inferior,
debajo de las paredes portantes y pilares, para excluir en lo posible la produccion de
flechas desiguales.
Una construccion transmite las cargas al terreno a través de la cimentacion. Al transmitirse
la carga al terreno, hay que considerar la capacidad de éste para soportarla.
La carga que se ejerza sobre el terreno tendera a penetrar. El terreno contrarrestara el peso
en sentido contrario, es decir, impedird la penetracion (resistencia o capacidad de carga
del suelo).
Carga y suelo constituyen un equilibrio de fuerzas; si la carga es mayor que la resistencia
del suelo, se hundiré el edificio. Por el contrario, si el peso es menor que la resistencia del
suelo, no habra hundimiento.
Si el peso que tiende a penetrar en el suelo se reparte en una superficie mayor, el
hundimiento sera menor o se equilibrard. Técnicamente, se estan distribuyendo
repartiendo cargas en el terreno. A mayor superficie de cimentacién, mayor distribucion
de carga (menos hundimiento).
Técnicamente, se dice que la resistencia de un terreno se mide en kg/cm? (kilogramos por
metro cuadrado) o t/m? (toneladas por metro cuadrado). La carga que puede resistir el
terreno por la unidad de superficie sin que se hunda o peligre la construccion: clasificacion
de suelos en blandos, medianos o duros,
El tipo de cimentacion depende del tipo de terreno (resistencia), la pendiente del mismo,

las cargas a transmitir, los materiales y los sistemas constructivos.
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Las losas de cimentacion se prefieren en ocasiones para suelos que tienen capacidades de
soporte de carga bajas, pero que tendran que soportar cargas altas de las columnas o muros.
En algunas circunstancias, las zapatas ensanchadas tendran que cubrir mas de la mitad del
area de un edificio y las losas de cimentacion podrian ser mas econdmicas.

Las zapatas aisladas resultan demasiado grandes y juntas para ser una opcion viable

En la actualidad se utilizan varios tipos de losas de cimentacion.

4.1.2 Tipos de losa de fundacion

Algunas de las mds comunes se muestran esquematicamente en la siguiente figura, entre
las que se incluyen:

a) Losa de espesor constante (figura a), que tiene la ventaja de su gran sencillez de
ejecucion. El ahorro de encofrados y, sobre todo, la facilidad de ejecucion compensa con

creces el mayor volumen de hormigén necesario.

et e
—2 2 8 8 2 L2 2 0 20
a) Espesor constante

[lustracion 42: Losa de espesor constante
Fuente: Hormigéon Armado 15a edicion de Jiménez Montoya
b) Losa con capiteles, para aumentar el espesor bajo los pilares y mejorar la resistencia a
flexion y cortante.
Los capiteles pueden ser superiores (figura b) o inferiores (figura c), teniendo estos
ultimos la ventaja de realizarse sobre la excavacion y dejar plana la superficie

del sotano.
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Ib) Capiteles superiores

I

[lustracion 43: Losa con capiteles

Fuente: Hormigén Armado 15a edicion de Jiménez Montoya

¢) Losa nervada, con nervios principales bajo los pilares y otros secundarios. Los nervios
pueden ser superiores (figura d) o inferiores (figura e). En el caso de nervios superiores el
encofrado es mas complicado, y suele ser necesario el empleo de un relleno de aglomerado

ligero y un solado independiente para dejar plana la superficie superior. Los nervios

inferiores pueden normalmente hacerse sobre la excavacion

Aglomerado T/

e

¥ solado

liger
7

A

P,:E‘7,

741,‘[../ . e

d) Nervios superiores

o a3 [ Y LR 2
7
7 7
/.. L X [
e P, /Z

e) Nervios inferiores

Ilustracion 44: Losa nervada

Fuente: Hormigéon Armado 15a edicion de Jiménez Montoya

d) Losa aligerada (figura f), evolucion de la anterior, utilizando piezas huecas de

hormigoén u otro material como encofrado interior perdido. Asi se cuenta con mayor

canto y con una losa superior.




f) Aligerada

[lustracion 45: Losa aligerada
Fuente: Hormigéon Armado 15a edicion de Jiménez Montoya
e) Losa cajon (figura g). Para conseguir una gran rigidez se puede formar una losa de
varios pisos de altura, en la que colaboran los muros perimetrales e interiores del edificio.
Es una solucion inteligente para terrenos con alto riesgo de presentar heterogeneidades
importantes. Pero es una soluciéon compleja que obliga a realizar los sdtanos con vigas
pared de forma que generen una estructura a modo de panal para dotar de rigidez al

conjunto.

2 dds 7 (dd s //

g)/éajén

[lustracion 46: Losa cajon
Fuente: Hormigéon Armado 15a edicion de Jiménez Montoya
4.1.3 Diseiio estructural de losa de cimentacion tipo espesor constante
El disefio estructural de una losa de cimentacion se efectia mediante dos métodos: El
método rigido convencional y el método flexible aproximado. pero en esta seccion solo
se analizan los conceptos basicos del método rigido convencional

4.1.3.1 Método rigido convencional
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Se presenta un método aproximado para el andlisis y disefio de placas de cimentacion,
suponiendo que la placa debe ser rigida, gruesa y resistente, las columnas deberan estar
apoyadas en dados o pedestales, éstos tienen el mismo objetivo que los capiteles en una
losa plana de piso, es decir, ampliar la zona critica para absorber esfuerzos cortantes y
momentos flexionantes, evitando concentraciones de esfuerzos locales peligrosos. Se
parte de considerar que la placa es rigida y la carga constante, que el suelo plastico se
comprimira de tal manera que la carga de cada columna se distribuira casi uniformemente
bajo la placa en las inmediaciones de dicha columna particular.

El método rigido convencional de disefio de losas de cimentacion se puede explicar paso

a paso con referencia con la siguiente figura.

y y
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B 4—BI—>F781—>!4—BI—>}<—BI—>{D
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\ | | B,
\ | |
\ | |
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\ | |
\ | d |
| | I | B,
\ | ’ |
E
A T e
Os } Qg : (oF : Qg
\ | |
\ | |
\ | |
hse e e e e e [ e sne s e —}{—
\ | |
\ | |
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~ N | || | || | | 5
I H G F
- . |
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[lustracion 47: Esquema de referencia franjas Método rigido convencional

Fuente: Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones. Braja M. Das
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FQ, ro, FQ, ro,

B 1 qprom(modificada)

Longitud unitaria

b)

[ustracion 48: Distribucion de cargas Método rigido convencional

Fuente: Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones. Braja M. Das

Paso 1. En la figura a) se muestra una losa de cimentacion que mide L x B y con
cargas de columnas Q1, Q2, Q3, . . . . Calcule la carga total de las columnas como

Q =Qi+QoF Qs+

Paso 2. Se determina la presion sobre el suelo, q, debajo de la losa en los puntos A, B, C,
D, ..., empleando la ecuacion

q=9+lvly'x+1v["'y
e

I, = I
donde

A=B'L

Ix = L-B%*/12 momento de inercia respecto al eje x

I, = B-L3/12 momento de inercia respecto al eje y

M, = momento de las cargas de las columnas respecto al eje x = Q-ey

M, = momento de las cargas de las columnas respecto al eje y = Q-ex

Las excentricidades de carga, ex y ey, en las direcciones x y se pueden determinar

utilizando las coordenadas (x’, y):

,_Q1'X’1+Q2'X’2+Q3‘X’3 +-
Q

ey =X + >
De manera similar,
, QY1 +Q Yy, +Qsryst+
a Q
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2
Tenemos los momentos
My=Q-e,
M, = Q- ey
Remplazado tenemos
M, -x M,- 12 -e 12 -e
q:gi y + x 'Y - q:&(li yi X)
A Iy Iy B-L L2 BZ2

Cabe recalcar que se debe realizar el calculo de presiones en "n" puntos de la losa, también se
calcula la presion bajo cada columna, donde la presion en cualquier punto debe ser menor a la
presion neta admisible.

q < qaam
Al cumplir que la presion admisible sea menor a la encontrada se verifica con la
Condicion de hundimiento.
Posteriormente verificar que la resultante “Q” este dentro del nucleo central y cumpla con

las condiciones admisibles.

o | w
o

ey < ey <
Si se verifica estas condiciones, entonces cumple con las condiciones de volteo.

Nota. - Si esto se cumple quiere decir que “Q “cae dentro del nticleo central, si no cumple
cae fuera, entonces la losa tiende a inclinarse a los lados, por lo tanto, se debe cambiar los

valores de B y L de la losa de fundacion.

Paso 3. Se comparan los valores de las presiones en el suelo determinados en el paso 2
con la presion permisible neta en el suelo para determinar si ¢ < gperm/neta

Paso 4. Se divide la losa en varias franjas en las direcciones x y. (Consulte la figura). Sea
el ancho de cualquier franja B1.

Paso 5. Se trazan los diagramas de cortante, V, y momento, M, para cada franja individual
(en las direcciones x y y). Por ejemplo, la presion promedio en el suelo de la franja inferior
en la direccion x de la figura a) es

_ Q1 tQr
Qprom = T

Donde q1 y gr presiones en el suelo en los puntos [ y F, determinadas en el paso 2.

La reaccion total del suelo es igual a:

109



Ahora se obtiene la carga total de losa
Qrs= gprom'B1°B

Donde:

Qrs= Reacciodn total del suelo

gprom=  Presion promedio en el suelo

Bi1=Ancho de la seccion

B=Ancho de la losa
La suma de todas las cargas de las columnas sobre la franja

Qc=Qi+ Q2+ Q3 + Q.

Factor de compensacion (F). Si existiria una diferencia entre estos dos casos sera necesario

calcular un factor de compensacion (F)

C;[prom~'B1 ‘B # Q1+ Q2+ Q3 + Q4

Carga promedio

Qrs +Q
Qprom = TC

Donde:
Qprom=Carga promedio
Qrs= Reaccion total del suelo
Qc=Carga de columnas
Por lo tanto, tenemos la presiéon modificada del suelo

Qprom)

qprom(modificada) = Jprom * < Q
RS

Factor de compensacion (F).

_ Qprom

F —_—
Qc

Compensacion de cargas

Qn(modificada) =F-Qq
Carga por longitud unitaria

W = (prom(modificada) B1

Paso 6. Se determina la profundidad efectiva d de la losa revisando el cortante por tension
diagonal cerca de varias columnas. De acuerdo con el ACI Code 318-05 (seccion

11.12.2.1), American Concrete Institute, 2005), para la seccion critica,

U=11-0 Vfck-b,-d
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Donde
U=cargas factorizadas de las columnas (kg), o (cargas de las columnas) -(factor de
carga)
@= factor de reduccion 0.85
fck= resistencia caracteristica a compresion del concreto a los 28 dias (kg/cm?)
bo = Perimetro de la seccion critica para cortante.
d = Canto qutil de la zapata
Las unidades de bo y d en la ecuacion estan en centimetros.
La expresion para bo en términos de d, que depende de la ubicacion de la columna
con respecto a la planta de la losa, se puede obtener de la figura c).
Nota. - Para calcular el canto util “d” se puede asumir un valor y verificar si cumple o se
puede igualar ambas expresiones para obtener un valor de canto Util minimo
Las secciones criticas a punzonamiento estan ubicadas a una distancia "d" de la columna.
Por lo tanto, la expresion para el cédlculo de "by " que es el perimetro critico estd en
términos de "d", que depende de la posicion de la columna con respecto al plano de la losa

en la siguiente figura.

[lustracion 49: Esquema de referencia de columnas Método rigido convencional

Fuente: Material De Apoyo Fundaciones I, UMSS
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a).Columna de esquina

A, =(a+d/2)-(b+d/2)
b,=(a+b+d)

b).Colummna lateral

A,=(b+d/2)-(b+d)
b, = (a + 2b + 2d)

c).Columna central

A,=(a+d)-(b+d)
b,=2-

(a+b+2d)

¢).Caso especial de columna lateral o de borde

b,=2-(a+d/2+y)+(a+d)

Caso especial de columna de esquina:

bp=a+b+d+x+y

Tabla 30: Tabla de perimetros criticos en funcion de canto util

Fuente: Material De Apoyo Fundaciones I, UMSS
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Paso 7. De los diagramas de todas las franjas en una direccion (x o y), se obtienen los
momentos maximos positivo y negativo por ancho unitario (es decir, M’=M/B>).
Paso 8. Se determinan las areas de acero por ancho unitario para el refuerzo positivo y

negativo en las direcciones x y. Se tiene

e Se debera calcular el momento reducido de célculo con la siguiente ecuacion:

— M,
M=y xd* g,
Donde:
bw= Ancho de la viga
d=Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la
armadura mas traccionada (también llamado “canto 1til”)

fcd =Resistencia de disefio del hormigon.
e Se calculara el valor Mo

Si: My, = U, no necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se deberd disponer de una armadura que soporte
los esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:
1) Con el valor del momento reducido se obtiene la cuantia mecanica de la armadura
2) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo
Donde:
As =w*bw*d *&
vd
w= Cuantia mecénica de la armadura
fyd= Resistencia de calculo del acero

As=Area de la armadura a traccion.
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Segun la CBH-87 para losas
A, =00018-b-h
h=altura de la seccion

b=ancho de la seccion

4.2 Disefo de losa cimentacion

[lustracion 50: Losa de cimentacion vista en 3D

Fuente: Elaboracion Propia

114



-
—_
— H#
|
|
|
|
Q
> |
| §]
_‘*’?
|
Q
R

T
G
|
|
Q
%
Q

Q
%
|
|
N
3
N
N

—
-
_E
O
o
% %
— —  — — ____m____
|
|
|
O
!
|
ol
N - 1}

La;
T
|
|
|
|
ol
|
|
|
|
(o]
|
|
|
2
(9]
L

i3
B
|
|
|
|
8l
;
|
|
|
|
S
|
&

|

1
o
d
b
©
~
A |
ch
4
&b

545 3.54

- —0.31

Tlustracion 51:; Planta de losa de cimentacion

Fuente: Elaboracion propia
Carga de las columnas

Pilar N(t) Mx(t'm) | My(t-m)
Cl 33,82 -0.32 -0,15
C2 38,08 0,11 -0,30
C3 9,95 0,03 0,02
C4 29,58 0,29 -0,69
C5 22,98 0,05 -0,66
Co6 51,03 0,02 0,14
C7 67,38 021 0,14
C8 50,18 0,02 0,05
C9 39,99 0,62 0,66
C10 46,41 20,08 0,22
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Cl1 34,89 0,16 -0,06
Cl12 47,53 0,10 -0,13
Cl13 46,93 -0,74 0,06
Cl4 43,03 1,89 -0,48
Cl15 26,71 -0,21 0,02
Cl16 36,19 -1,60 0,34
C17 49,99 1,22 0,67
C18 33,94 -0,22 -0,18
C19 31,18 0,45 0,21
C20 25,15 -0,30 0,10
C21 31,33 -1,84 0,14
C22 44,07 1,09 0,05
C23 19,17 0,05 -0,03
C24 23,85 0,14 -0,18
C25 19,87 -0,03 0,24
C26 36,01 0,08 0,10
C27 22,87 0,26 0,18
QM= 962,11

Tabla 31: Carga sobre columnas

Fuente: Elaboracion propia

4.2.1 Calculo de espesor de la losa

a).Columna de esquina

b).Columna lateral

C1=U=33820kg

b=25cm
b,=(@+b+d)=55+d
U=11-0 Vfck-b,-d

a=30cm

33820 =1.1-0.85-v250-(55+d) -d

d=27,67cm

C22=U=44070kg

a=30cm

b,=(+2b+2d)=80+2-d

b=25cm

U=11-0 Vick-b,-d
44070 = 1.1-0.85 - V250 - (80 +2-d) - d

d = 23,48cm
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¢).Columna central

a+d .

b+d

C7=U=67380kg
a=30cm b=25cm

b,=2-(a+b+2d) =110+ 4d

U=11-9-Vfck-b,-d

67380 =1.1-0.85-v250-(110+4-d)-d
d=22,70cm

Se elige el mayor valor en este caso d=27,67cm entonces adoptamos d=30cm

Recubrimiento se adopta r=5cm

Altura de la losa h=d+r=35 cm

Datos
Carga total de columnas
Sobre carga planta baja
Peso especifico del suelo
Altura de suelo
Peso especifico H°A°
Altura de losa
Largo
Ancho
Area de losa
Momento de inercia en x
Momento de inercia en y
Célculos
Q q’
A

Calculo de excentricidades ex y ey

, ZQi°X,i+ZMXi

XQ

_ZQi°y’i+ZMyi
- XQ

4

My=q-e,=77189t - m

=991m

=9,68m

q'=962,11t
SC=300 kg/m*
v=1.800 kg/m?
h=0,60 m
¥1=2.500 kg/m?
h1=0,35m
B=20,85 m
L=19,00 m
A=396,15 m?
L,=11.917,51 m*
1,=14.351,28 m*

L =SCHy h+y hi+--=03+18-065+25035+

962,11
396,15

exzx'——z

2

= 4,77t/m?

0,01m

L
e, =y 5= 0,80m

My=q-ex=6,65t-m
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Calculo de la presion sobre el suelo remplazando a la siguiente ecuacion
Q My "X + My - y

==+
1=a*7, T

Verificar que la resultante “Q” este dentro del nucleo central y cumpla con las condiciones

admisibles.
B 20.85
ex <7 0,09 < —— <348 Cumplev”
L 19
ey <2 080 < —<3,17 Cumplev”

Y
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Ilustracion 52: Ubicacion de puntos de verificacion de presiones de solicitacion

Fuente: Elaboracion propia
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Tabla de presiones sobre el suelo

PUNTO | Q/A(t/m?) x-(m) +My-x/ly | y(m) +Mxy/Ix | q(t/m?) | q(kg/cm?)
Al 4,774 -10,43 -0,0048 8,7 0,5635 5,33 0,533
A2 4,774 -10,43 -0,0048 6,36 0,4119 5,18 0,518
A3 4,774 -10,43 -0,0048 4,65 0,3012 5,07 0,507
A4 4,774 -10,43 -0,0048 2,35 0,1522 4,92 0,492
A5 4,774 -10,43 -0,0048 0,05 0,0032 4,77 0,477
A6 4,774 -10,43 -0,0048 | -2,35 -0,1522 4,62 0,462
A7 4,774 -10,43 -0,0048 | -4,75 -0,3077 4,46 0,446
A8 4,774 -10,43 -0,0048 | -7,21 -0,4670 4,30 0,430
A9 4,774 -10,43 -0,0048 | -10,3 -0,6671 4,10 0,410
B1 4,774 -7,12 -0,0033 8,7 0,5635 5,33 0,533
B2 4,774 -7,12 -0,0033 6,36 0,4119 5,18 0,518
B3 4,774 -7,12 -0,0033 4,65 0,3012 5,07 0,507
B4 4,774 -7,12 -0,0033 2,35 0,1522 4,92 0,492
B5 4,774 -7,12 -0,0033 0,05 0,0032 4,77 0,477
B6 4,774 -7,12 -0,0033 | -2,35 -0,1522 4,62 0,462
B7 4,774 -7,12 -0,0033 | -4,75 -0,3077 4,46 0,446
BS 4,774 -7,12 -0,0033 | -7,21 -0,4670 4,30 0,430
B9 4,774 -7,12 -0,0033 | -10,3 -0,6671 4,10 0,410
c1 4,774 -4,3 -0,0020 8,7 0,5635 5,34 0,534
c2 4,774 -4,3 -0,0020 6,36 0,4119 5,18 0,518
c3 4,774 4,3 -0,0020 4,65 0,3012 5,07 0,507
C4 4,774 4,3 -0,0020 2,35 0,1522 4,92 0,492
c5 4,774 4,3 -0,0020 0,05 0,0032 4,77 0,477
6 4,774 4,3 -0,0020 | -2,35 -0,1522 4,62 0,462
c7 4,774 -4,3 -0,0020 | -4,75 -0,3077 4,46 0,446
8 4,774 -4,3 -0,0020 | -7,21 -0,4670 4,30 0,430
c9 4,774 -4,3 -0,0020 | -10,3 -0,6671 4,10 0,410
D1 4,774 -1,59 -0,0007 8,7 0,5635 5,34 0,534
D2 4,774 -1,59 -0,0007 6,36 0,4119 5,18 0,518
D3 4,774 -1,59 -0,0007 4,65 0,3012 5,07 0,507
D4 4,774 -1,59 -0,0007 2,35 0,1522 4,93 0,493
D5 4,774 -1,59 -0,0007 0,05 0,0032 4,78 0,478
D6 4,774 -1,59 -0,0007 | -2,35 -0,1522 4,62 0,462
D7 4,774 -1,59 -0,0007 | -4,75 -0,3077 4,47 0,447
D8 4,774 -1,59 -0,0007 | -7,21 -0,4670 4,31 0,431
D9 4,774 -1,59 -0,0007 | -10,3 -0,6671 4,11 0,411
E1 4,774 1,12 0,0005 8,7 0,5635 5,34 0,534
E2 4,774 1,12 0,0005 6,36 0,4119 5,19 0,519
E3 4,774 1,12 0,0005 4,65 0,3012 5,08 0,508
E4 4,774 1,12 0,0005 2,35 0,1522 4,93 0,493
E5 4,774 1,12 0,0005 0,05 0,0032 4,78 0,478
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E6 4,774 1,12 0,0005 -2,35 -0,1522 4,62 0,462
E7 4,774 1,12 0,0005 -4,75 -0,3077 4,47 0,447
E8 4,774 1,12 0,0005 -7,21 -0,4670 4,31 0,431
ES 4,774 1,12 0,0005 -10,3 -0,6671 4,11 0,411
F1 4,774 3,83 0,0018 8,7 0,5635 5,34 0,534
F2 4,774 3,83 0,0018 6,36 0,4119 5,19 0,519
F3 4,774 3,83 0,0018 4,65 0,3012 5,08 0,508
F4 4,774 3,83 0,0018 2,35 0,1522 4,93 0,493
F5 4,774 3,83 0,0018 0,05 0,0032 4,78 0,478
F6 4,774 3,83 0,0018 -2,35 -0,1522 4,62 0,462
F7 4,774 3,83 0,0018 -4,75 -0,3077 4,47 0,447
F8 4,774 3,83 0,0018 -7,21 -0,4670 4,31 0,431
F9 4,774 3,83 0,0018 -10,3 -0,6671 4,11 0,411
G1 4,774 6,58 0,0030 8,7 0,5635 5,34 0,534
G2 4,774 6,58 0,0030 6,36 0,4119 5,19 0,519
G3 4,774 6,58 0,0030 4,65 0,3012 5,08 0,508
G4 4,774 6,58 0,0030 2,35 0,1522 4,93 0,493
G5 4,774 6,58 0,0030 0,05 0,0032 4,78 0,478
G6 4,774 6,58 0,0030 -2,35 -0,1522 4,62 0,462
G7 4,774 6,58 0,0030 -4,75 -0,3077 4,47 0,447
G8 4,774 6,58 0,0030 7,21 -0,4670 4,31 0,431
G9 4,774 6,58 0,0030 -10,3 -0,6671 4,11 0,411
H1 4,774 8,34 0,0039 8,7 0,5635 5,34 0,534
H2 4,774 8,34 0,0039 6,36 0,4119 5,19 0,519
H3 4,774 8,34 0,0039 4,65 0,3012 5,08 0,508
H4 4,774 8,34 0,0039 2,35 0,1522 4,93 0,493
H5 4,774 8,34 0,0039 0,05 0,0032 4,78 0,478
H6 4,774 8,34 0,0039 -2,35 -0,1522 4,63 0,463
H7 4,774 8,34 0,0039 -4,75 -0,3077 4,47 0,447
H8 4,774 8,34 0,0039 -7,21 -0,4670 4,31 0,431
H9 4,774 8,34 0,0039 -10,3 -0,6671 4,11 0,411
11 4,774 10,42 0,0048 8,7 0,5635 5,34 0,534
12 4,774 10,42 0,0048 6,36 0,4119 5,19 0,519
13 4,774 10,42 0,0048 4,65 0,3012 5,08 0,508
14 4,774 10,42 0,0048 2,35 0,1522 4,93 0,493
15 4,774 10,42 0,0048 0,05 0,0032 4,78 0,478
16 4,774 10,42 0,0048 2,35 -0,1522 4,63 0,463
17 4,774 10,42 0,0048 -4,75 -0,3077 4,47 0,447
E 4,774 10,42 0,0048 7,21 -0,4670 4,31 0,431
19 4,774 10,42 0,0048 -10,3 -0,6671 4,11 0,411

gmax(kg/cm?2) 0,534

Tabla 32: Tensiones de solicitacion

Fuente: Elaboracion propia
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Las presiones sobre el suelo en todos los puntos fijados son menores en el valor qadm

(profundidad de 1m)

dmax(kg/em’) < Qaam(kg/cm’)
0,534 < 0,620

e kAL Ly L]

qr1=0,534 kg/cm?

=]

8

o

g

=]

qus=0.410 keem® | % % ? % ? % ? % % ?

qis=0,411 kg/cm?

Tustracion 53: Representacion grafica de tensiones de solicitacion

Fuente: Elaboracion propia

[lustracion 54: Tension méaxima por Cypecad

Fuente: Elaboracion propia
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4.2.2 Determinacion factor de modificacion (F) de las cargas
El andlisis solo se hara para la franja de mayor solicitacion en este caso la franja A-6, A-

8, I-6, I-8

Y
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10.43

Iustracion 55: Division de franjas de la losa

Fuente: Elaboracion propia

Calculos
Qprom=0,45 kg/cm? Presion promedio de la franja
L’=4,86m Longitud de la franja
B=20,85m Ancho de la franja

Carga total de las columnas sobre la franja

Qc=Q1+ Q2+ Q3 + Qn=51,03+67,38+50,18+39,99+46,41=254,99 t

Carga debida a la reaccion del suelo
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Qrs= gprom* L’-B=0,45-4,86-20,85-10 =452,45 t

Factor de compensacion (F). Si existiria una diferencia entre estos dos casos serd necesario

calcular un factor de compensacion (F)

qpr0m~'L"B =Qi+ Q2+ Q3+ Q4
452,451+ 254,99 t No cumple
Se calcula el factor de compensacion

Carga promedio

+ 452,45 + 254,99
Qprom = QRSZ Q = > = 353,72t

Presion modificada del suelo

353,72
Qrom) _ 45,

— 0.35 kg/cm?
Qrs 452,45) g/cm

qprom(modificada) = Jprom * <

Factor de compensacion (F).

F= Qprom _ 353.72 _
Q¢ 25499

1,39

Compensacion de cargas

Qn(modificada) = F * Qn
Q1(modificada) = 1,39 - 51,03 = 70,79 t
Q2 (modificaday = 1,39 - 67,38 = 93,47 t
Q3(modificada)y = 1,39 50,18 = 69,611t
Q4(modificaday = 1,39 - 39,99 = 55,47t
Qs(modificaday = 1,39 - 46,41 = 64,38t

Verificamos de la condicion

qprom~'L,'B = Q1+ Q2+ Q3 + Q4 +Q5
353,72t =353,72 t Cumple

Carga por longitud unitaria

W = (prom(modificada) L'=1035-486-10 =17,01 t/m

123



gprom e
Franja qprom L'(m) B(m) | Qrs(t) Qn(t) Qc(t) | Qprom(t) (mod) F Qn(mod) | Verificacion w(t/m)
(kg/cm?2) (kg/cm2) Qprom(t)
(kg/cm2)
0,53 2,34| 20,85| 256,71|C21 31,33 197,17 226,94 0,47| 1,15 36,06 226,94 11,00
C22 44,07 50,72
C23 19,17 22,06
Al-A2-11-12 C24 23,85 27,45
C25 19,87 22,87
C26 36,01 41,45
C27 22,87 26,32
0,51 4,01 20,85| 423,26|C16 36,19 176,45 299,86 0,36/ 1,70 61,50 299,86 14,44
C17 49,99 84,95
A2-A4-12-14 C18 33,94 57,68
C19 31,18 52,99
C20 25,15 42,74
0,48 4,7 20,85| 467,93|Cl11 34,89 199,09 333,51 0,34 1,68 58,45 333,51 15,98
C12 47,53 79,62
A4-A6-14-16 C13 46,93 78,62
Cl4 43,03 72,08
C15 2671 % 74
0,45 4,86 20,85| 452,45|Cé6 51,03 254,99 353,72 0,35| 1,39 70,79 353,72 17,01
C7 67,38 93,47
A6-A8-16-18 C8 50,18 69,61
C9 39,99 55,47
C10 46,41 64,38
0,42 3,09 20,85| 271,04|C1 33,82 134,41 202,72 0,31] 1,51 51,01 202,72 13,00
C2 38,08 57,43
A8-A9-18-19 C3 9,95 15,01
o2 29,58 44,61
C5 22,98 34,66

Tabla 33: Tabla de esfuerzos solicitantes y factores de carga
Fuente: elaboracion propia
Analisis estructural de la franja de mayor solicitacion de seccion 4.86x0.35 m

w=17,01 t'm

70.79
9347
69,61
55

1701,
3
—3
701
>
N
17.01
——f
——f
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1
s
s
)
N
1
N
N
8

[ustracion 56: Diagrama de momentos de franja de mayor solicitacion

Fuente: Elaboracion propia
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[lustracion 57: Diagrama de cortantes de franja de mayor solicitacion

Fuente: Elaboracion propia

Analisis estructural de la losa de cimentacién mediante el programa SAFE 2016 para una
seccion de 4,86x0.35 m (El andlisis estructural por este software es solo para verificar los

resultados)
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7
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.....................

+
Hg [ F (g (| [y rHl ([ [Ty ] [t

Ilustracion 58: Diagrama de momentos de losa de cimentacion en X

Fuente: Elaboracion propia
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4.2.3 Cilculo de la armadura en eje X (positiva inferior)
L’=4,86 m (ancho de la franja)
Mmax=51,91 t-m/4,86m=10,68 t-m/m
Mg = 1,6 - bw - M. = 1.708.000,00 kg - cm
fyd=3.652,17 kg/cm?
fcd=166,67 kg/cm?
bw=100 cm
h=35 cm
=5 cm
d=h-r=30 cm
Calculos:

Momento Reducido de Calculo (nd):

My 1.708.000,00
by - d2 - foq 100 -302 - 166,67
Se determina el momento reducido de célculo limite:

ulim=0.332  (tabla en funcion de fyk=4200 kg/cm?) ANEXO A.1

ud = =0,114

Se verifica:
ud=0,114
ud < plim Cumple
ulim=0,332
Cuantia Mecanica (Ws):
Ws=0.0839 (tabla en funcion de nd=0,114) ANEXO A.1

Armadura Positiva (As):

As=Ws-bw-d- = 0,083-100-30 - —2%%7 _ 1710 em?
A 365217 110 cm*/m

yd
Cuantia Mecanica Minima (Wmin):

Wmin=0,0018 (tabla en funcion de fyk=4200 kg/cm?) ANEXO A.1
Armadura Minima (Asmin):

Asmin=Wmin-bw-h=0,0018-100-35=6,30 cm?
Se adopta el mayor valor
As=17,10 cm?
Se dispondra: 16 ¢12mm (A=16-1.13=18,08cm?)
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Calculo de armadura de corte
Vd=1,6-55,42/4,86 t /m =18.245,27kg/m
bw=100 cm
h=35 cm
r=5cm recubrimiento
d=h-r=30cm
fyd=3.652,17 kg/cm?
fcd=166,67 kg/cm?

Cortante de Agotamiento por Traccion en el Alma:
fvd = 0.5 - Vfcd = 6,46 kg/cm? Vcu = fvd - bw - d = 19.380,00 kg
Se verifica la siguiente condicion:
Vcu=19.380,00 kg
Vd < Vcu Cumple
Vd=18.245,27 kg

Cumple la condicidn, no se requiere armadura transversal pero la normativa recomienda

que se debe colocar armadura minima de 2% de la seccion transversal de la pieza.
0.02-bw-h-f,q 0,02-100-35-166,67

L= = 3,19cm?/m
stmin fya 3.652,17 /
Tabla de Armadura de la franja A-6, A-8, I-6, I-8

Md As | Asmin

Mmax(t:m) | Mmax(t-m/m) (kg-cm/m) ud Ws (cm2) | (cm2)
37,84 7,79 1.246.400,00| 0,083 (0,0890| 12,18 | 6,30
51,91 10,68 1.708.800,00| 0,114 |0,1249| 17,10 | 6,30
16,22 3,34 534.400,00| 0,036 |0,0415| 5,68 | 6,30
41 8,44 1.350.400,00| 0,090 (0,0960| 13,14 | 6,30
24,4 5,02 803.200,00| 0,054 |0,0575| 7,87 6,30
35,94 7,40 1.184.000,00| 0,079 |(0,0849| 11,62 | 6,30
11,3 2,33 372.800,00| 0,025 |0,0310| 4,24 | 6,30

Tabla 34: Tabla de armadura

Fuente: Elaboracion propia
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4.2.4 Comparacion de volumen de materiales y tiempo de ejecucion zapatas aisladas — losa de cimentacion

Cuadro de comparacion de volumen de material (m3)

- —
‘ Zapatas Losa de Diferencia (m3) con Diferencia (%) con
ITEM . . o . respecto a zapatas
aisladas cimentacion | respecto a zapata aislada .

aisladas
Profundidad de cimentacién (m) 3,00 1,00
Volumen de excavacion (m3) 338,78 369,00 30,22 8,19
Carpeta de nivelacion (m3) 6,64 15,38 8,73 56,80
Volumen de H°A° (m3) 65,18 129,15 63,97 49,53
Volumen de Relleno (m3) 269,37 239,85 -29,52 -12,31
Tiempo de ejecucion (dias) 56,00 42,00 -14,00 -33,33

Tabla 35: Comparacion de volumen de materiales de zapatas aisladas -losa de cimentacion

Fuente: Elaboracion propia
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4.2.5 Comparacion de costos zapatas aisladas — losa de cimentacion

Cuadro de comparacién de costos (Bs)

Zapatas aisladas

Losa de cimentacidon

Diferencia con
respecto a zapatas

aisladas
ITEM Precio unitario ,?gfzflio Precio unitario %’;e:lio Bs %
Excavacion (Bs) 103,22 34.967,30 183,08 67.557,70 | 32.590,40 | 48,24
Carpeta de nivelacion (Bs) 619,57 4.115,53 673,97 10.362,30 | 6.246,77 60,28
Hormigoén armado (Bs) 3.143,50 204.893,02 2.361,98 305.050,27 | 100.157,25 | 32,83
Relleno y compactacion (Bs) 77,91 20.987,13 77,91 18.687,17 | -2.299,96 | -12,31
TOTAL PRESUPUESTO (Bs) 264.962,99 401.657,44 | 136.694,46 | 34,03

Tabla 36: Tabla de comparacion de costos zapatas aisladas — losa de cimentacioén

Fuente: Elaboracion propia
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4.2.6 Conclusiones de losa de cimentacion — zapatas aisladas

v

El analisis comparativo de la losa de cimentacion y zapatas aisladas, es con el fin de
conocer cudl es la alternativa mas viable en lo econdmico y constructivo.

Para analizar la parte econdmica se calculd de acuerdo a coOmputos métricos y
precios unitarios de cada item y con estos resultados se hizo un presupuesto
aproximado de cada alternativa, mientras que, para el aspecto constructivo, se
calcul6 la duracion total de cada actividad, estableciendo cual presenta mayor y
menor duracidn en este caso la diferencia es de catorce dias con zapatas aisladas ver
(Tabla 35)

Losa cimentacion presenta un espesor constante lo cual genera gran ventaja en
sencillez de ejecucion, el ahorro de encofrados y sobre todo la facilidad de ejecucion
compensa con creces el mayor volumen de hormigdn necesario. En cambio, las
zapatas aisladas requieren mayor tiempo ejecucion debido a la complejidad en mano
de obra, sin embargo, econdmicamente presenta mayores ventajas

En conclusion, se construird la edificacion con la alternativa zapatas aisladas debido
a la diferencia de costo que asciende a un valor de Bs 136.694,46 ver (Tabla 36)
La modelacion y el disefio estructural de las alternativas propuestas se pueden
apreciar en los resultados del proyecto, la cual se realizd en los softwares o
programas computacionales Cypecad y Sap2000, y verificando con el célculo
manual para las dos alternativas para la losa de cimentacion se empled el método
rigido convencional, respetando las dimensiones geométricas minimas de las
alternativas de cimentacion, configuracion y cantidad de refuerzo minimo, se
aseguro la estabilidad de la estructura y en general comprobando que las presiones

de contacto en el suelo fueran menores a la admisibles.
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5.1

CAPITULO V
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Conclusiones

Del presente proyecto de Diseno Estructural de: “La Casa social de Maestro Rural de Villa

Montes” se llegd a las siguientes conclusiones:

v

Se logro disenar “La Casa social de Maestro Rural de Villa montes”, con los datos
recolectados, especificaciones técnicas de la normativa y bibliografia

Se disefio la estructura metalica aplicando el codigo ANSI/AISC 360-10 y el método
de LRFD con la ayuda de programas Cype3d y Sap2000 y verificando el calculo
manualmente de los elementos estructurales de mayor solicitacion en donde los
resultados de andlisis estructural son aproximadamente similares y con estas
solicitaciones se busco perfiles metalicos Optimos para satisfacer las solicitaciones
requeridas

Se disefio la estructura porticada con zapatas aisladas aplicando la Norma Boliviana
CBH-87 con programas Cypecad y Sap2000. y se verifico el calculo manualmente
de los elementos estructurales de mayor solicitacion y con este resultado se disefd
los elementos estructurales

En cuanto al manejo de programas, se compar6 los resultados obtenidos con
Cypecad y Sap 2000, observandose leves diferencias, a nivel de esfuerzos y ende
los armados no son idénticos. De estas diferencias se puede indagar en el caso de
Sap2000 es un programa altamente didactico que calcula esfuerzos por el método
de elementos finitos sin ningln tipo de restriccion o modificacién que hacen otro
tipo de programas orientados en este caso al céalculo de edificaciones. En este
programa se pueden modelar todo tipo de estructuras, no esta solamente orientado
al disefio en hormigén armado En cambio Cypecad es un programa orientado
especificamente al calculo de edificaciones de hormigén armado, también calcula
esfuerzos por el método de elementos finitos, pero a diferencia de Sap 2000, este
toma ciertas consideraciones, restricciones o modificaciones al calculo, como ser
toma en cuenta la redistribucion de momentos negativos en vigas, en viguetas,
considera coeficientes reductores de rigidez a torsion, coeficientes de

empotramiento, coeficientes de pandeo, entre otros. Ademas, Cypecad al ser un
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programa orientado a edificaciones, es posible orientar, desplazar o ajustar las vigas,
columnas y zapatas conforme a los planos arquitectonicos, es decir, el modelado es
mas exacto en Cypecad que en Sap2000, por ello puede también generar diferencias
a la hora de obtener esfuerzos.

Entonces observando estas diferencias, se puede concluir que Cypecad es un
excelente para el cédlculo de edificaciones de hormigoén armado pero tiene la
diferencia de que para su uso, es necesario un alto conocimiento del comportamiento
hormigén armado tanto en la teoria como en la realidad (para esto falta mucha
experiencia) Por otro lado Sap 2000 también es excelente programa, cuya ventaja
estd en un célculo de esfuerzos limpio, sin modificaciones, que de forma académica
es mas ventajoso, pues nos proporciona un panorama mas claro de como se
comporta la estructura, y a la de mostrar resultados es mas detallado en cada seccion.
El uso de uno u otro programa computarizado, dependera entonces de la experiencia
del ingeniero, del objetivo del calculo, si es académico o es un proyecto real, etc.
Como aporte académico se disefido losa de cimentacion debido a la baja tension
admisible de suelo quam=0.62 kg/cm? (profundidad de 1m) la bibliografia
recomienda este tipo de losa se debe disefiar en suelos de tension admisible menores
a aam< 1 kg/cm? y asi reducir los asentamientos diferenciales. ya que las zapatas
aisladas generan mayores asentamientos diferenciales, pero el costo es mas
economico que las losas de cimentacion. La losa de cimentacion se diseiid con la
ayuda de programa computarizado Safe2016 y también se verifico con calculo
manual en la seccion de mayor solicitacion de la losa

Se realizo el presupuesto de acuerdo a las especificaciones técnicas, cOomputos
métricos y precios unitarios q haciende a un valor de 1.003.636,89 Bs (un millon
tres mil seiscientos treinta y seis con 89/100 bolivianos) con estructura de zapatas
aisladas y con losa de cimentacion 1.140.331,35 Bs (un millon ciento cuarenta mil
trescientos treinta y un con 35/100 bolivianos) Ver (ANEXOS A.5, A.6, A.7y A.8)
Se realizo el cronograma de actividades ver para estructura con zapatas aisladas 161
dias calendario y con losa de cimentacion 145 dias calendario (ANEXO A.9)

Se realizo los planos estructurales detalladamente de acuerdo las solicitaciones de

cada elemento de la edificacion se muestran en los planos ver (ANEXO A.11)
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Recomendaciones

El ingeniero o usuario debe analizar el disefio estructural, evaluando los resultados
obtenidos, para posteriormente hacer el disefio del elemento estructural detallando
la armadura.

Se recomienda un nuevo estudio de sondeo a una mayor profundidad de donde se
emplazara la fundacién para determinar las caracteristicas del suelo esto por
seguridad.

La ejecucion del proyecto debe seguir la normativa, especificaciones, control de
ejecucion, equipos adecuados, todo lo necesario y 0ptimo para un buen desarrollo
del proyecto.

Se debe preveer una sobrecarga en la ultima planta de la estructura de hormigén
para la instalacion de la cubierta metélica.

Aproximadamente un 80% de datos que se deben introducir al programa, tienen que
ser calculados o extraidos de la normativa que se esté utilizando, omitir esta
recomendacion dara cuantias de acero proximas a la cuantia media.

En la construccion se debe seguir estrictamente los planos de detalles y

especificaciones técnicas para evitar fallas en el funcionamiento.
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