CAPITULO 1

ANTECEDENTES



1. Antecedentes
1.1. El problema

El actual centro educativo en Santa Ana La Nueva presenta una evidente falta de
planificacion y deterioro, las aulas no cuentan con las condiciones minimas para poder
desarrollar un proceso ensefianza aprendizaje optimo, no cuenta con laboratorios y
otros ambientes necesarios para que los estudiantes puedan desarrollar sus aptitudes de
la mejor manera, esto nos lleva a que la educacion de esta zona se considere deficiente,
ya que la educacion esta en constante actualizacion, y dia a dia las exigencias de la

sociedad son mayores respecto a este tema.

El no contar con ambientes en condiciones necesarias puede desencadenar en que la

preparacion de los estudiantes no esté acorde con las exigencias académicas del futuro.

1.1.1 Planteamiento del problema

En la actualidad, los problemas de educacion en el area rural radican en que las
infraestructuras fisicas existentes no cuentan, ni retnen, caracteristicas y condiciones
apropiadas para el desarrollo académico eficiente de los nifios y jovenes en edad escolar

de la region.
Las causas para este problema son:

e Incremento de la poblacion de la zona.
e Centralizacioén de los estudiantes de varias zonas en un solo establecimiento.

e Falta de recursos econémicos.

De mantenerse la situacion actual y no darle alguna solucién, se pueden prever los

siguientes efectos:

e Desercion escolar.
e Migracion de los estudiantes de la zona.

¢ Incapacidad de los alumnos de cumplir demandas futuras.



Al ver los efectos que puede producir esta situacion se pueden plantear las siguientes

soluciones:

e Trasladar al alumnado a la ciudad de Tarija.

e Ampliacion del actual centro educativo.

e Alquiler de ambientes.

e Adecuar y usar edificios propios de la alcaldia que podrian estar en desuso.

e Construccion de un nacleo educativo nuevo.

1.1.2. Formulacién del Problema

Con la construccion del Ndcleo Educativo Humanistico- Técnico en Santa Ana la
Nueva, se lograra tener comodidad para los estudiantes, ya que contaran con espacios
para desarrollo de ensayos y préacticas, y también espacios para desarrollo de talento y
de entretenimiento. Esto ara que mejore la asistencia e interés de los estudiantes y

maestros por el aprendizaje.
1.1.3. Sistematizacion del Problema

La alternativa de solucion definida a la problemaética es la construccion del Nucleo
Educativo Humanistico- Técnico en Santa Ana la Nueva. Al desarrollar un analisis de
distintas alternativas técnicas, se llega a la conclusion de que la opcién maés factible
técnicamente para el desarrollo estructural del proyecto es la siguiente:

Estructura de cubiertas: Cerchas metélicas
Estructuras de entrepiso: Losas casetonadas
Estructura de sustentacion: Estructura aporticada H°A°
Estructuras de cimiento: Zapatas aisladas H°A°

1.2. Objetivos

1.2.1. General

e Realizar el disefio estructural del moddulo nivel secundario, del Ndcleo

Educativo Humanistico - Técnico en Santa Ana la Nueva, aplicando la Norma



Boliviana de Hormigdn Estructural NB 1225001 y la norma AISI S100-2007

(LRFD) para la estructura metalica.

1.2.2. Especificos

Como objetivos especificos se pueden citar los siguientes:

o Realizar la topografia del area de proyecto, para determinar el emplazamiento
de la estructura.

o Realizar el estudio de suelos, para el disefio correcto de la fundacion.

e Analizar los parametros de disefio para la estructura; propiedades de los
materiales y analisis de cargas, para obtener las acciones mas desfavorables en
la estructura.

e Calcular y disefiar la cubierta metélica, obteniendo los perfiles adecuados, asi
COmo su respectiva geometria que permita soportar las acciones a las que
estard sometida.

e Calcular y disefiar los elementos de Hormigén Armado, determinando sus
secciones y refuerzos requeridos por los esfuerzos a los que esta sometido.

e Calcular y disefiar las fundaciones de Hormigdn Armado de la estructura en
funcidn al estudio de suelos realizado y las solicitaciones a las que esta
sometida.

e Realizar los planos estructurales del Nucleo Educativo Humanistico - Técnico
en Santa Ana la Nueva

o Definir las especificaciones técnicas del proyecto, determinando las
exigencias y procedimientos que van a ser empleados y aplicados en el
proyecto.

e Determinar el presupuesto aproximado del emplazamiento fisico del proyecto,
mediante el analisis de precios unitario.

e Realizar el cronograma de ejecucion de actividades.



1.3. Justificacion

1.3.1. Académica

Profundizar los conocimientos adquiridos a lo largo del periodo académico, y
aplicarlos de la mejor manera en el disefio de estructuras, cimientos y cubiertas,
tomando en cuenta un criterio apropiado y decisiones basadas en la formacién recibida

en las distintas asignaturas.

1.3.2. Técnica

Un buen profesional de la ingenieria estructural debe tener firmes conocimientos sobre
los materiales usados en las construcciones y la virtud de poder equilibrar
adecuadamente las formas estructurales, la estética, y las técnicas de construccion. Es
por eso que el desafio es buscar la mejor alternativa estructural para la construccion de

bloque de secundaria de los estudiantes del canton Santa Ana la Nueva.

1.3.3. Social
La educacion es la base de la superacion de las personas de la zona rural, es por esto
que el brindar instalaciones adecuadas a una educacion optima es la mejor manera de

apoyar a las personas de estas zonas.

1.4. Alcance del proyecto

El proyecto contempla el disefio estructural del modulo nivel secundario del ndcleo

educativo humanistico - técnico en Santa Ana La Nueva.

Se analizara los planos topogréaficos y resultados de analisis de suelo, y en base a estos
documentos se elaborard el planteamiento estructural y posterior disefio de los
elementos que son parte de la estructura tales como: cubierta metélica, vigas, columnas,
zapatas, y también elementos complementarios como escaleras y rampas, mediante lo

estipulado en la normativa.

1.4.1 Aporte académico
El aporte académico consiste en: un analisis comparativo técnico-econémico, entre una

losa con casetones perdido y una losa con casetones recuperables.



1.5. Restricciones del proyecto

El proyecto queda limitado al célculo estructural del médulo nivel secundario del
nucleo educativo humanistico — técnico en Santa Ana La Nueva, aclarando que no se

realizara el célculo de ninguna instalacion del proyecto.

1.6. Localizacién del proyecto.

El médulo nivel secundario del nicleo educativo humanistico-técnico en Santa Ana la
Nueva se encuentra ubicado en el canton Santa Ana la Nueva que politicamente se

encuentra al Este de la provincia Cercado-Tarija-Bolivia.
21°32°34°° S; 64°34°41° W

Figura 1.1 Ubicacion del proyecto.

Fuente: Google earth



CAPITULO 2

MARCO TEORICO



2. Marco Tedrico
2.1. Levantamiento Topografico

Un levantamiento topografico, es plasmar planos o mapas especificos del lugar, a partir
de informacién recolectada de instrumental especializado, tales como teodolitos,

estacion total e instrumentos de geolocalizacion.

De acuerdo a la informacion que se requiera se plantean diferentes tipos de

levantamiento topogréaficos:
e Levantamientos catastrales

Este tipo de levantamiento define los limites de un terreno
e Levantamientos urbanos

Un levantamiento urbano de planos, es requerido generalmente por entidades publicas

y se realizan para conocer exactamente las medidas de una vivienda o edificacion.
e Levantamientos para proyectos de ingenieria

Este tipo de estudios se utilizan como base de partida de proyectos de ingenieria, sobre

todo en proyectos de construccion de infraestructura.
2.1.1. Curvas de Nivel

Una curva de nivel es una linea que une puntos de igual elevacion, para describir el

relieve del terreno.
2.1.2. Consideraciones para Tener Presente en la Representacion del Relieve

Para su ubicacion apropiada en el campo y su correcto graficado del relieve se debe

tener las siguientes caracteristicas:

e Una curva de nivel es una linea que une puntos de igual elevacion. No pueden
tener en un camino sin salida.

e Las curvas de nivel son perpendiculares a la direccion de maxima pendiente.

e La pendiente entre curvas de nivel contiguas es uniforme.

e Ladistancia entre curvas de nivel, indica la magnitud de la pendiente.



e Lascurvas de nivel irregulares indican un terreno muy accidentado. Las curvas
mas regulares indican pendientes y cambios graduales.

e Las curvas de nivel concéntricas y cerradas, cuya elevacion va aumentando,
representan montes. Las curvas de nivel que forman contornos alrededor de un
punto bajo y cuya cota van disminuyendo, se llaman curvas de depresion.

e Las curvas de diferente elevacion nunca se tocan o encuentran, excepto cuando
son de una superficie vertical, como la de una pared, un acantilado o un puente
natural. Se cruzan solamente en el caso poco comun de una caverna o de un
pefiasco en voladizo.

e Una curva de nivel nunca puede ramificarse en otras dos de la misma elevacion.

e Las lineas de las curvas de nivel que cruzan una corriente apuntan hacia aguas
arriba y forman figuras en V; cuando cruzan la cresta de un risco apuntan hacia
abajo del risco y forman figuras en U.

e Las lineas de las curvas de nivel van en pares hacia arriba en los valles y a lo
largo de los lados de las cimas de las crestas.

e Una curva de nivel simple de una elevacion dada no puede existir entre dos
curvas de nivel de igual altura de mayor o menor elevacion.

e Loscortesy rellenos para presas de tierra, diques, carreteras, vias férreas, etc.,
forman lineas de nivel rectas 0 geométricamente curvas con un espaciamiento

uniforme o uniformemente graduado.
2.2 Estudio De Suelos

El objetivo principal de realizar un estudio de suelos es determinar las caracteristicas

del terreno, para luego definir el tipo de cimentacion apropiada y emitir

recomendaciones que garanticen la estabilidad del proyecto.



2.2.1 Prueba de Penetracion Estandar (S.P.T)

2.2.1.1. Fundamentos tedricos

El ensayo normal de penetracion SPT (Estandar Penetracion Test) es una prueba In
Situ que se ubica en el fondo de una perforacion; consiste en determinar el nimero N
de golpes de un martillo con peso 63,5 Kg (140 Ib) y 76,2 cm (30 pulg) de altura de
caida, necesarios para hincar en el suelo inalterado una toma muestras partido normal
en una distancia de 305 mm (1,0 pie). Cuyos didmetros normalizados son: 36,8 mm

(1,45 pulgadas) de diametro interior y 50,8 mm (2,0 pulg) de diametro exterior.

El ensayo se puede desarrollar en dos formas, una a cielo abierto (mediante una
excavacién manual o con equipos caracteristicos) y otra por perforacion (mediante

barrenado).
2.2.1.2. Equipo
Equipo SPT: consta de las siguientes partes.

e Muestreador: de media cafia o cafia partida

e Diametro interior: 34,93 mm

e Diametro exterior: 50,8 mm

e Martinete anular: 140 libras = 63,5 Kg.

e Eje metalico contenedor y regulador para caida de martinete.

e Tubo de acero, por donde desliza el martinete, con dispositivo para soltar el
martinete, una altura de 76,2 cm.

e Yunque acerado fijo, que detiene la caida del martinete y que se conecta a la
parte inferior mediante un tubo metalico y su muestreador de media cafia.

e Tripode metalico, con dispositivos para sujetar el martillo, el yunque y el eje
metalico rigido, mediante una cuerda o cable con un sistema de poleas.

e Barrenos de perforacion.

e Otros dispositivos y herramientas menores; palas, picos, etc.



2.2.1.3. Procedimiento.
Preparacion del Sitio:
Excavacion por Perforacion

e Se tiene que identificar y ubicar con precision el lugar del ensayo, para lo cual
se debe establecer un codigo o numeracion de cada punto de ensayo.

e Limpiar la superficie y liberarla de la capa vegetal para evitar la contaminacion
del sitio.

e Se procede con la perforacion utilizando equipos especiales que sean
impulsados por una fuerza hidraulica de movimiento vertical.

o Elmaterial suelto es expulsado hacia arriba por la forma del barreno y mediante
el auxilio de otras herramientas apropiadas para la situacion.

e El diametro de la perforacion serd mayor didmetro externo del muestreador de
media cafia del equipo del SPT.

e Cuando se llega a la profundidad requerida, entonces hay que retirar el barreno
y proceder con la limpieza del hueco, para iniciar con el ensayo del SPT.

e Enlaposibilidad de encontrar agua se debe introducir una manguera conectada
a una bomba para extraer el agua hacia afuera del hueco.

e Este proceso se lo realiza considerando intervalos de profundidad que depende
de los requerimientos del proyecto; puede ser por cada uno o mas de los metros
excavados.

Excavacion a cielo abierto.

e Generalmente se la hace en el momento de la construccién antes de disponer
las cimentaciones estructurales.

e Consiste en un hueco de dimensiones considerables para poder emplazar el
tripode con seguridad antes de realizar el ensayo.

e Es necesario considerar que la excavacion deba ser de manera escalonada, de

tal manera pueda proceder con el ensayo por cada escalén.
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e De igual manera se ubica el punto y procede con la limpieza del lugar para
evitar contaminacion alguna de la muestra.
e En caso de agua hay que ayudarse con el uso de bombas de agua.

Instalacion del Equipo.

e EIl equipo es bastante pesado y debe manejarse con seguridad, tener a
disposicidn varias personas para su manipulacion.

¢ Antes del ensamblado de las patas del tripode revisar todas las cuplas o uniones,
en caso de encontrarse alguna deficiencia, debe ser un causal de no realizar el
ensayo hasta que cumpla con las condiciones de seguridad minimas.

o Verificar que el apoyo de las patas del tripode deba estar en una posicion segura
y firme.

e La corona del tripode debe estar horizontal, sefial de que se encuentra
emplazado con seguridad.

e Se verifica los nudos de la cuerda al mecanismo de caida sean seguras y esta
corra bien a través de la polea de sujecion.

e Para verificar que equipo de hincado se utilizard (cono diamantado o cuchara
partida), se debe observar el suelo, en caso de que el mismo sea gravoso con
piedras que excedan ¥ de pulgada, se tiene que utilizar el cono diamantado. En
el caso de los suelos finos es indiferente el uso, aunque la cuchara partida tiene
la ventaja de que puede muestrear el suelo del punto ensayado.

e Ubicar el equipo en el punto de ensayo para ello ya debe funcionar la aplicacion
de una media fuerza en la soga sin levantar todavia el martillo de 63,5 Kg.
manteniéndolo vertical en linea con el punto de ensayo.

e EIl martillo tiene un mecanismo de caida automatico, este se encuentra
asegurado con ganchos en su parte superior al subir el mecanismo de caida
levanta al martillo hasta una altura de 76,3 cm, donde una mueca del sistema
mecanico permite soltar al martillo automéaticamente.

e EIl martillo cae libremente guiandose por el eje metalico que debe estar bien

engrasado para evitar la friccion correspondiente, su caida es hasta golpear el
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yunque acerado que tiene el objetivo de transmitir la energia del golpe a la parte
inferior del equipo.

Hincado.

e El muestreador tipo cuchara o punta diamantada deben estar siempre en
posicion vertical, antes y durante la penetracion hacia el suelo.

e El ensayo consiste en penetrar el muestreador mediante el hincado por los
golpes ocasionados por el martillo (63,5 Kg), el registro debe constar el nimero
de golpes “N” por cada 15 cm.

e El hincado es de 45 cm, donde cada 15 existe un registro del numero de golpes
“N”; los primeros 15 cm se registran solo ara efectos de control y no de célculo.

e A partir del segundo intervalo de 15 cm, se registran el Namero de golpes “N”
y se repite el procedimiento con el ultimo intervalo de 15 cm y su “N”
respectivo, una vez cubierto los 45 cm de penetracion del muestreador se da por
concluido el ensayo de campo.

e Luego se procede a retirar la cuchara partida que por ser hueca y especial recoge
el suelo y lo deposita dentro, abriéndolo se extrae el suelo ensayado.

e En caso de no utilizar la media cafia, pero se usa el cono diamantado, el
muestreo es a través de una pala en forma manual recogiendo al menos unos 3
Kg en caso de suelo coluvial y aluvial y 1 Kg en caso de suelos finos.

e Nunca se debe olvidar tomar también una muestra pequefia, que sirva para

determinar el contenido de humedad natural del suelo ensayado.
2.3. Disefio Arguitectonico

El disefio Arquitecténico debe responder al objetivo y justificacion de la
implementacion del proyecto, ademas de criterios de eficiencia energética (ahorro y

bajo consumo y otros), sostenibilidad y el respeto a la Madre Tierra.

Debe plantear tecnologia apropiada, buscando su eficiencia, permitiendo la

accesibilidad de todos los segmentos sociales.
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Entre los aspectos que se deben tomar en cuenta para el disefio arquitectonico, estan la
creatividad, la organizacion, el entorno fisico, viabilidad financiera, viabilidad

normativa, supresion de barreras arquitectonicas, etc.
Metodologia empleada en un Disefio Arquitectonico

Detalla el ordenamiento de los elementos de disefio que se establecieron de forma

I6gica y funcional para la ejecucion del proyecto, determinando los tipos de ambientes,
la superficie a ocupar, los tipos de instalaciones (eléctrico, sanitario, agua, etc.) y el
sistema constructivo a emplearse.

Define el dimensionamiento y funcion del proyecto mediante tablas, esquemas,

diagramas y otros que vea por conveniente implementar el proyectista.
2.4. ldealizacion Estructural
La idealizacion de la estructura esta basada en los siguientes conceptos.

Nodo. Los nodos unen o conectan los elementos estructurales, se consideran dos tipos:
rigidos y articulados. Los primeros tienen la propiedad de tener giros o desplazamientos
angulares y lineales, los segundos solo se desplazan y no se presentan giros en los

nodos.

Apoyos. Son las fronteras de los sistemas estructurales, se pueden considerar como

nodos que tienen impedidos desplazamientos angulares y lineales.

Grado de libertad. Es una coordenada necesaria para describir la posicién o

configuracion deformada de una estructura en cualquier instante.

Numero de grados de libertad. Es el nimero de coordenadas independientes que se
requieren para describir la posicion o configuracion deformada de una estructura en

cualquier instante.

Fuerzas generalizadas. Las fuerzas en una estructura se pueden clasificar como:

externas e internas. Las fuerzas externas son las cargas y las reacciones en los apoyos;
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las fuerzas internas son los elementos mecéanicos conocidos como fuerzas axiales, de

cortante, momentos flexionante y torsionante.

Los sistemas estructurales se idealizan como un conjunto de barras o elementos finitos,
nudos y apoyos u fronteras. Esto es las barras se conectan en los nodos y se apoyan en
diferentes fronteras.

Armaduras. Las armaduras consisten barras en tension y elementos esbeltos tipo

columnas, usualmente dispuestos en forma triangular.

Armaduras planas. Las armaduras planas se componen de miembros situados en el

mismo plano y se usan a menudo para puentes y techos.

Armaduras espaciales. Tienen miembros en tres dimensiones y son apropiadas para

gruas y torres.

Vigas. Las vigas son usualmente miembros horizontales rectos usados principalmente

para soportar cargas verticales.

Marcos. Los marcos se usan a menudo en edificios y se componen de vigas y columnas
que estan articulados o bien son rigidas en conexiones. La resistencia de un marco se

deriva de las interacciones de momento entre las vigas y columnas.

Cables. Son flexibles y soportan cargas en tensién. La carga no se aplica a lo largo del

eje del cable y, en consecuencia, el cable adopta una forma debido a la carga aplicada.

Arcos. El arco logra su resistencia en compresion ya que tiene una curva inversa a la
del cable. Sin embargo, el arco debe ser rigido para mantener su forma y esto genera

cargas secundarias en que interviene la fuerza cortante y el momento flexionante.
2.5. Estructura Metélica de cubierta.

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 inclinacién y material de cubricidn ejercen una

influencia esencial sobre el aspecto de la edificacion.
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El disefio de la mayoria de las estructuras esta regido por especificaciones de disefio
y normas. Aun si éstas no rigen el disefio, el proyectista quiza las tomara como una
guia. Las especificaciones de ingenieria que son desarrolladas por diversas
organizaciones contienen las opiniones méas valiosas de esas instituciones sobre la

buena practica de la ingenieria.

En la actualidad existen una variedad de normas en diferentes paises que se aplican
en el disefio de estructuras metalicas las cuales casi todos los cddigos de construccion,
municipales y estatales, han adoptado el método LRFD (Load and Resistance Factor
Design).

2.5.1. Cargas de viento.

Segln norma E.020 (Norma Peruana de cargas) la presién de viento se calcula de la

siguiente manera.
Ph= 0,005 C-V ?
Donde:
P= Presion o succion del viento kg/m?
C= factor de forma
V= velocidad de disefio km/h

2.5.2. Combinaciones de Carga.

El método LRFD nos muestra las siguientes combinaciones:

Uu=14D (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=12D+16L+05(LroSoR) (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=12D+16(LroSoR)+(1,0L00,8W) (Ecuacién A4-1 del LRFD)
U=12D+10E+(1,0L00,29) (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=12D+13W+10L+05(LroS0oR) (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=09D%(1,3Wo01,0E) (Ecuacion A4-1 del LRFD)

Donde:
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U: Carga ultima

D: Cargas muertas

L: Cargas vivas

Lr: Cargas vivas en techos

S: Cargas de nieve

R: Carga inicial de lluvia o hielo
W: Carga de viento

E: Sismo

Estos valores de control no deben ser mayores que las resistencias nominales de los
miembros multiplicadas por sus factores @ de reduccion. Entonces, los factores de

seguridad han sido incorporados en los factores de carga, y podemos decir:

@ Rn>Ru
Donde:
@: Factor de reduccion
Rn: Resistencia nominal de un miembro

Ru: Fuerza factorizada calculada en el miembro

En latabla 5,3 se muestra los factores de reduccion @ que el manual LRFD proporciona

para los elementos que estan sometidos a diferentes solicitaciones de cargas:

2.5.3. Analisis de miembros de acero.
Dentro de los andlisis de miembros, se detallan formulas y procedimientos para el

dimensionado de las piezas, segun los estados que se presenten.

2.5.4. Disefio de miembros a Flexion.
1. Para el disefio de elementos a flexion, se debe cumplir que la resistencia
nominal del miembro (J- M) debe ser mayor a la resistencia de carga factorizada
(My).

Qf' MnEMu
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@ = Factor de reduccion de flexion (0,95 para elementos sometidos a

flexion, segun la tabla A 1,4 del Anexo 1).

2. Se busca un modulo se seccion minima (Wmin), que sea necesario para que la

seccién pueda resistir la carga factorizada (My).

u

Wmin 2=
QfXFy

Obtenido ¢l “Wmin”, se busca un perfil metalico comercial para el disefio, con sus

respectivas propiedades geométricas con valores superiores a los minimos.

((Wyx, Wy), Inercias (“lx, Iy”)).

3. Célculo de la resistencia nominal de disefio a flexion. (Js- My)

Of - Mn = Of - Fy - W(x—y)

W x-y)= Modulo de seccion Wy, Wy, depende de la posicion que se coloca la pieza. Se
verifica la seccion, que cumpla el punto N° 1 del disefio a flexion.

2.5.5. 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 seleccién de una
seccion transversal adecuada requiere tomar en cuenta del area perdida debajo de los
agujeros. Para un miembro con una seccion transversal rectangular, los calculos son
relativamente directos. Sin embargo, si va a usarse 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 su
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 seccién

transversal.
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Aunque la esbeltez es critica para la resistencia del miembro en compresién, 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 tensidn 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 AlISI sugiere una relacion maxima de esbeltez de 300.

El problema central de todo disefio de miembros, incluido el disefio de miembros en
tensidn, es encontrar una seccion transversal para la cual la suma de las cargas

factorizadas no exceda la resistencia del miembro, es decir:

> yiQi< ¢pRn

Un elemento ductil de acero, sometido a una carga de tension puede resistir, sin
fracturarse, una carga mayor que la correspondiente al producto del &rea de su seccion
transversal y del esfuerzo de fluencia del acero, gracias al endurecimiento por
deformacion. Sin embargo, un miembro a tension cargado hasta el endurecimiento, se

alargara considerablemente, pudiendo llegar a fallar.

Por lo que la resistencia de disefio de un miembro a tension, sera la mas pequefia de los

valores con las dos expresiones siguientes:

a) Por la fluencia en la seccion “bruta o total”
Pu:¢t'Fy'Ag Donde ®:0,90
b) Por rotura en la seccion “neta o debilitada” (donde se encuentran los

agujeros de los tornillos)

Pu=0Q¢ Fu- Ae Donde ©=0,75

Donde Py es la carga que el elemento va a soportar con garantia.
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2.5.5.1 Area neta efectiva.

La causa de la reduccién de la resistencia del miembro es la concentracion de
esfuerzos (efecto denominado retraso de cortante) en la vecindad de la conexion. En
una situacién asi el flujo del esfuerzo de tensién entre la seccién transversal del

miembro principal y la del miembro méas pequefio conectado a él, no es 100% efectiva.

Segun las especificaciones LRFD el area neta efectiva, se debe de
determinar multiplicando su &rea total (si esta soldado) por un factor de reduccion U.
Este factor toma en cuenta la distribucién no uniforme del esfuerzo. Los valores

permitidos de U son los siguientes:

. Si la carga es transmitida s6lo por soldaduras longitudinales a otros
elementos que no sean placas, o por soldaduras longitudinales en combinacion
con soldaduras transversales, A debe ser igual al area total Ag del miembro.

. Si la carga de tension es transmitida sélo por soldaduras transversales,
A debe ser igual al area de los elementos directamente conectados y U es igual
al,0.

Como las barras o las placas conectadas por soldaduras de filete longitudinales,
pueden fallar prematuramente por retraso del cortante en las esquinas si las soldaduras
estin muy separadas entre si, se deberdn usarse los siguientes valores de U
(especificacion B 3,2 (d) del LRFD):

Cuando1>2w U=1,0

Cuando2w>1>15w U=0,87

Cuando 1,5w>1>w U=0,75

Donde:

I = Longitud de la soldadura

w = ancho del perfil
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2.5.6. Disefio de miembros a compresion.

En los elementos a compresion puede producirse pandeo, por lo que en el disefio de
estos elementos es importante los conceptos sobre relacion de esbeltez y como esta,
es funcion de la longitud equivalente del elemento que depende a su vez del tipo de
apoyo y de la seccién transversal del elemento. Es prudente la determinacion de la

longitud efectiva.

Por esta situacion el manual LRFD proporciona nomogramas y valores minimos de las

relaciones de longitud real a la longitud efectiva que deben considerarse en el disefio.

Ya que no se puede conocer de antemano la seccién de perfil que llegara a usarse, el
procedimiento de disefio de los elementos sometidos a compresion es iterativo,

realizdndose por sucesivos ensayos Y verificaciones.

Las especificaciones LRFD proporcionan una formula (Euler) para columnas largas
con pandeo elastico y una ecuacién parabdlica para las columnas cortas e intermedias.
Con esas ecuaciones se determina un esfuerzo critico o de pandeo Frpara un elemento
a compresion. Una vez calculado este esfuerzo para un elemento particular a
compresion, se multiplica por el area de la seccion transversal para obtener la

resistencia nominal del elemento.

Pu=Qc Fer- Ag Donde @ = 0,85 Donde:

Pu = Tension de compresidn que esta actuando sobre la pieza.

Ag = Area total bruta de la pieza.

Fcerie= Tension resistente a compresion determinada en la hipérbole de Oile,

sin coeficiente de seguridad.
@ = Coeficiente de seguridad de la tension resistente.
La formula para Fcr es para pandeo inelastico y la otra para pandeo elastico. En ambas

ecuaciones Ac es en donde Fe es el esfuerzo de Euler, m?E/(KL/r)?, Sustituyendo este

valor por Fe, obtenemos Ac dada en el manual LRFD.
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K-L |[F,

Tmin ° T E

Ac =

Donde:

K = Coeficiente de pandeo que lleva en cuenta las condiciones de borde o tipo

de apoyo en los extremos de la pieza.
L = Longitud de la pieza.
Fy =Tension de limite eléstico del acero que estamos trabajando.

E = Modulo de elasticidad longitudinal del acero.

2.5.6.1. Parametro de esbeltez.

Puede entonces obtenerse una solucion directa, evitandose asi el enfoque de tanteos
inherentes en el uso de la ecuacion del médulo tangente. Si la frontera entre las
columnas eléasticas e inelasticas se toma A.= 1,5 las ecuaciones AlSI para el refuerzo

critico de pandeo pueden resumirse como sigue:
Para Ac < 1,5 columnas inelasticas.

2
ch’t = 0,65815 ' fy

Para A.> 1,5 columnas elasticas.

.. _ 0877
Ferit = — .fy
Ac

“Se recomienda la relacion de esbeltez maxima Kl/r de 200 para miembros en
compresion, aunque se trata de un limite sugerido, este limite superior practico porque

las columnas con mayor esbeltez tendran poca.”
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2.5.7. Disefio de uniones soldadas

La soldadura es un proceso de union de materiales, en el cual se funden las superficies
de contacto de dos o méas partes mediante la aplicacion de calor o presion. La

integracion de las partes que se unen mediante soldadura se Ilama ensamble soldado.

Tabla 2.1 Tamafios minimos para la soldadura filete

Espesor del material de la Tamano minimo de las
parte unida m:is delgada, plg (mm) soldaduras de filete, ! plg {mm

Hasta } (6) inclusive 1i3)

Metynrd;%it‘-]har;l:a%nfli:l %I.‘:-'I

Mayor de 1 (13) hasta %t 19) 1(6)

Mayor d-:% (19) =(8)

Fuente: Disefo de estructuras de acero LRFD McCorman.

Tabla 2.2 Resistencia de electrodos.

Electrodo Fryx (ksi) C
E6l 6l (.857
E70 70 1.00
EZD 80 1.03
Ei o 1.16

E 100 LLY 1.21
E110 110 1.34

Fuente: Disefo de estructuras de acero LRFD McCorman.
2.5.8. Disefio de uniones atornilladas

Estas son un mecanismo que sirve para transmitir esfuerzos entre los elementos
estructurales que unen. Es un sistema barato, simple, y reversible y ademas no requiere
la electricidad que si es necesaria para realizar una union por soldadura. Como puntos
negativos son su degradacion por los esfuerzos a lo largo del tiempo, la limitacion de

los materiales de la union (por ejemplo, por procesos de oxidacion).
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2.6. Hormigén Armado

Se puede definir al hormigdn como una mezcla homogénea compuesta por una pasta
de cemento portland y agua, con agregados gruesos y finos, que presenta en estado
fresco propiedades como cohesién y trabajabilidad y que, en estado seco, debido al
fraguado adquiere resistencia. En combinacion con el hormigon se puede colocar
armaduras de acero para resistir esfuerzos de traccion dandole el nombre de Hormigén

Armado.

El acero que se coloca puede ser en una malla de alambre o en barras de acuerdo al

requerimiento de la estructura.

2.6.1. Materiales
2.6.1.1. Cemento

El cemento es un conglomerante hidraulico, es decir, un material inorganico finamente
molido que, amasado con agua, forma una pasta que fragua y endurece por medio de
reacciones y procesos de hidratacion y que, una vez endurecido conserva su resistencia

y estabilidad incluso bajo el agua.

2.6.1.2. Aridos

Se considera como aridos a materiales inertes formados por fragmentos de roca o
arenas que pueden resultar por trituracion, molienda y clasificacion en caso de aridos

por machaqueo que poseen superficies rugosas con aristas.

En otro caso pueden ser aridos naturales que se consiguen después de un lavado y

clasificacion del mismo, con superficies lisas y forma redondeada.

Los aridos son muy usados en la construccion, un parte importante de la composicion

del hormigdn y las caracteristicas que este pueda adquirir.

2.6.1.2.1. Tamafio maximo del agregado grueso

Segun la norma boliviana del hormigdn NB1225001, el tamafio maximo nominal del

agregado grueso no debe ser superior a:
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a) 1/5 de la menor separacion entre los lados del encofrado, ni a
b) 1/3 de la altura de la losa, ni a

c) 3/4 del espaciamiento minimo libre entre las barras o alambres individuales de la

arma-dura, paquetes de barras, cables individuales, paquetes de cables o ductos.

2.6.1.2. Agua

El agua empleada en el mezclado del hormigon debe estar limpia y libre de cantidades
perjudiciales de aceites, &cidos, alcalis, sales, materia organica u otras sustancias
nocivas para el hormigdn o la armadura y debe cumplir con la norma ASTM C1602M
y NB 637.

Es recomendable el uso de agua potable, o en caso contrario que cumpla con todo lo

exigido en un analisis para ver su calidad.

2.6.2. Propiedades del Hormigon
2.6.2.1. Resistencia

A menos que se especifique lo contrario fc’ debe basarse en ensayos a los 28 dias. Si
el ensayo no es a los 28 dias, la edad de ensayo para obtener fc’ debe indicarse en los

planos o especificaciones de disefio.

Para el hormigon estructural, la resistencia especificada fc’ en la norma NB1225001
no debe ser inferior a 17,5 MPa. No se establece un valor méaximo para fc’ salvo que

se encuentre restringido por alguna disposicién especifica de la norma

Tabla 2.3 Valor minimo de /¢’ a especificar en el proyecto estructural en funcion de

las condiciones de exposicién

f'c,min (Mpa)
Medio ambiente en contacto con la estructura H. H.
Armado |Pretensado




Interiores de edificios no sometidos a
condensaciones

Exteriores de edificios, revestidos. Hormigon
masivo interior

Ambientes rurales y climas desérticos, con
precipitacion media anual < 250 mm

17,5

25

24

Ambientes himedos o muy hiimedos (HR > 65
% o0 con condensaciones) y temperatura
moderada a fria, sin congelacion

Exteriores expuestos a lluvias con precipitacion
media anual > 600 mm

Elementos enterrados en suelos humedos o
sumergidos

20

25

Climas tropical y subtropical (precipitacién
media anual = 1 000 mm y temperatura media
mensual durante més de 6 meses al afio > 25 °C).
Ambiente marino, a mas de 1 km de la linea de
marea alta y contacto eventual con aire saturado
de sales.

Ambientes con agresividad quimica moderada

20

30

Congelacion y deshielo sin uso de sales
descongelantes

25

30

Congelacion y deshielo con uso de sales
descongelantes

30

30

Superficies de hormigon expuestas al rociado o
la fluctuacion del nivel de agua con cloruros.
Hormigon expuesto a aguas naturales
contaminadas por desagties industriales.
Ambiente marino: a menos de 1 km de la linea
de marea alta y contacto permanente o frecuente
con aire saturado con sales; sumergidos en agua
de mar, por debajo del nivel minimo de mareas.
Ambientes con agresividad quimica fuerte.

35

40

Ambiente marino, en la zona de fluctuacion de
mareas 0 expuesto a salpicaduras del mar
Ambientes con agresividad quimica muy fuerte.

40

45

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.
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2.7. Disefio estructural

Segun NB1225001, Las estructuras y los elementos estructurales deben ser disefiados
para que tengan en cualquier seccion una resistencia de disefio al menos igual a la

resistencia requerida, calculada esta Ultima para las cargas y fuerzas mayoradas.
El requisito basico para el disefio por resistencia se puede expresar como:
Resistencia de disefio > Resistencia requerida

®-R,>U

Ademas, debe cumplirse los requisitos necesarios bajo cargas de servicio.

2.7.1. Cargas

Las cargas deben incluir el peso propio, las cargas aplicadas y los efectos debidos al
pretensado, sismo, restricciones a los cambios de volumen y asentamientos

diferenciales.

La resistencia requerida U debe ser por lo menos igual al efecto de las cargas
mayoradas en las ecuaciones siguientes. Debe investigarse el efecto de una o mas

cargas que no actuan simultdneamente.

Tabla 2.4 Combinaciones de Carga

Estructura vacia U=14(D+F)

Estructura con sobrecargas U=12MD+F+T)+16(L+H)+05(Lr6SAOR)
Estructura de cubierta U=12D+16(LroSoR)+(1,0L 60,80 W)
Accion de viento U=12D+10W+10L+05(LroS0oR)
Accion sismica U=12D+10E+10L+0,2S

Accion de Viento + empujes de U=09D+10W+16H

suelo

Q\J(;(i:)on sismica + empujes de U=09D+10E+16H

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.
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Donde:
D = Cargas muertas.
E = Efectos de carga producidos por el sismo.

F = Cargas debidas al peso y presion de fluidos con densidades bien definidas y alturas

méaximas controlables.

H = Cargas debidas al peso y empuje del suelo, del agua en el suelo, u otros materiales.
L = Cargas vivas.

Lr = Cargas vivas de cubierta.

R = Cargas por lluvia.

S = Cargas por nieve.

T = Efectos acumulados de variacion de temperatura, fluencia lenta, retraccion,

asentamiento diferencial, y retraccion del hormigon de retraccion compensada.
U = Resistencia requerida para resistir las cargas mayoradas.
W = Carga por viento

2.7.2. Mddulo de Elasticidad
2.7.2.1. Méddulo de elasticidad del hormigdn

Segun la Norma Boliviana del Hormigon, el modulo de elasticidad, Ec, para el

hormigon puede tomarse como:

Para valores de peso especifico we comprendidos entre 15 kN/m®y 25 kN/m?:

E.=w.25-43-/f. (en MPa)

Para hormigon de densidad normal, Ec puede tomarse como:
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E. =4700-\/f (enMPa)
Donde f"c debe estar en Mpa.

2.7.2.2. Mddulo de elasticidad de las armaduras no pretensadas

El médulo de elasticidad, Es, para el acero de la armadura no pretensada puede tomarse

como:
Es= 200000 MPa.

2.7.3. Luz de Calculo

Segun la Norma Boliviana del Hormigon Estructural NB1225001-1, se puede tomar

como luz de célculo lo siguiente:

2.7.3.1. Elementos simplemente apoyados

La luz de célculo, Lca, de los elementos que no estén construidos monoliticamente con
sus apoyos debe considerarse como la luz libre, Ly, mas la altura, h, del elemento, pero
no debe exceder la distancia entre los centros de los apoyos, L..

2.7.3.2. Elementos aporticados

En el analisis estructural de poérticos o elementos continuos, para determinar los
momentos, la luz, L., debe considerarse como la distancia entre los centros de los
apoyos.

2.7.3.3. Vigas continuas e integrales

Para vigas construidas monoliticamente con sus apoyos, se permite disefiar usando los

momentos en la cara de los apoyos.

2.7.3.4. Losas

Se permite que las losas macizas o nervadas construidas monoliticamente con sus

apoyos, con luces libres no mayores de 3 m, sean analizadas como losas continuas
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sobre apoyos simples, con luces iguales a las luces libres de la losa, despreciando el

ancho de las vigas.

2.7.4. Factor de reduccién de resistencia @

La resistencia de disefio proporcionada por un elemento, sus uniones con otros
elementos, asi como sus secciones transversales, en términos de flexion, carga axial,
cortante y torsion, deben tomarse como la resistencia nominal calculada de acuerdo
con los requisitos y suposiciones que presenta la Norma NB1225001-1, multiplicada

por los factores @ de reduccion de resistencia.

Figura 2.1 Variacion de @ en funcion y de la deformacion de la armadura

traccionada de «t.

A’

0.90

Con espiral
0.75 o — p— J

0.65
Y Controlada aor}i . Transicion «|. Controlada por
! compresion 7| 7IN" traccion 7
t
&r = 5.0%

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.

Para las secciones en las que la deformacion unitaria neta a la traccion en el acero mas
traccionado en el estado de resistencia nominal, &, se encuentra entre los limites para

secciones controladas por compresion y las secciones controladas por traccion, se
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permite que @ aumente linealmente desde el valor correspondiente a las secciones
controladas por compresion hasta 0,90, en la medida que ¢ aumente desde el limite de
deformacion unitaria controlado por compresion ey = fy/Es, hasta 0,005, como se

muestra en la siguiente tabla.

Tabla 2.5 Reduccion del factor de resistencia @, para momentos, fuerzas axiales o

combinacion de momento y fuerza axial.

%)
Deformgf:lon Clasificacion Tipo de armadura transversal
de traccion &t
Espiral Otros
Controlada
et < &y por 0,75 0,65
compresion

. ., &t — &ty €t — &ty
ey <&<0,005| Transicion | 0,75+ 0,15 =——— 0,65 + 0,25 0005 — e
) — Sty

0,005 - gty

)

Controlada

0,005 < & !
por traccion

0,90 0,90

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.

2.7.5. Estructura de sustentacion de la edificacion
2.7.5.1. Disefio de losas

2.7.5.1.1. Losas con caseton perdido

Losa casetonada o nervada: Nos permiten luces mayores que las losas macizas.
Trabajan igual que una losa maciza, a flexion en las dos direcciones, soportando las

cargas los nervios resistentes que forman la reticula de la placa.

Este tipo de losas son estructuras bidimensionales. Las losas nervadas estan

compuestas por:

» Nervios.
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* Bloques o material inerte como ser plastoformo.
* Capa de compresion.

* Nervios de reparticion.

Figura 2.2 Armado de losa capetonada

Fuente: Arqg. al detalle.
El ancho de las nervaduras debe cumplir con:
Bmin > 100 mm
hnervio < 3,5 ancho menor del nervio

El espaciamiento libre entre las nervaduras no debe exceder de 750 mm.

Figura 2.3 Limitaciones dimensionales para losas nervadas

rdi&fancfa enire gjes de nemos1

b

X

S<75mm L s=75mm
"I
1

Bmin = 700 mm

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.
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Cuando se empleen como encofrados perdidos, casetones de ceramica u hormigon que

tengan una resistencia unitaria a la compresion por lo menos igual al fc’ de las viguetas:

e Se permite incluir la pared vertical del elemento de relleno que estéa en contacto
con la vigueta en los calculos de resistencia al cortante y momento negativo.
Ninguna otra parte de los rellenos debe incluirse en los calculos de resistencia.

e El espesor de la losa de hormigon sobre los encofrados perdidos debe cumplir
con:

40 mm
hy 2 1/12 de la distancia entre nervios

Cuando se utilicen encofrados o aligeramientos removibles, el espesor de la losa de

hormigdn de cumplir:

B> 50 mm
f = 1/12 de la distancia entre nervios

Tabla 2.6 Asmin para losa casetonada y armadura de reparto por temperatura o

gradiente térmico

Tipo de ar- Cuantia minima de

madura fy . MPa armadura
Barras corru-

gadas <420 0,0020

Barras corru- 0,0018-420
gadas o, ar- Ma- —f

madura de > 420 yor 7
alambre elec- de:

trosoldada 0,0014

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon estructural NB1225001-1 (7.12.2.1)
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2.7.5.2. Disefio de vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, que generalmente estan solicitados a
esfuerzos de flexion. Pueden tener distintas secciones transversales, aunque las mas

usadas son las vigas rectangulares.

2.7.5.2.1. Disefo a flexién

La Norma Boliviana del Hormigdn Estructural NB1225001-1 establece, que el disefio
por resistencia de elementos sometidos a flexién y cargas axiales debe satisfacer las
condiciones de equilibrio y de compatibilidad de deformaciones, ademas debe basarse

en las siguientes hipotesis:

e Las deformaciones especificas en la armadura y en el hormigén deben
suponerse directamente proporcionales a la distancia desde el eje neutro,
excepto que, para las vigas de gran altura, debe emplearse un analisis que
considere una distribucion no lineal de las deformaciones especificas.
Alternativamente, se permite emplear el modelo de bielas y tirantes

e La maxima de formacion especifica utilizable en la fibra extrema sometida a
compresion del hormigon, se supone igual a 3 %o (0,003).

e El esfuerzo en la armadura, cuando sea menor que fy, debe tomarse como Es
veces la deformacion especifica del acero. Para deformaciones especificas
mayores que las correspondientes a fy, el esfuerzo se considera independiente
de la deformacién especifica e igual a fy.

Cuando &, < &, (deformacion especifica de fluencia) A - f; = As - Eg - &
Cuando & > &, As-fs=As fy

e Laresistencia a la traccion del hormigdn no debe considerarse en los célculos
de elementos de hormigdn armado sometidos a flexion y a carga axial.

e Larelacion entre la distribucion de las tensiones de compresion en el hormigon
y la deformacion especifica del hormigdn se debe suponer rectangular,
trapezoidal, parabolica o de cualquier otra forma que de origen a una prediccion

de la resistencia que coincida con los resultados de ensayos representativos.
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2.7.5.2.2. Diagrama rectangular de tensiones

Los resultados requeridos para el disefio se satisfacen con una distribucion rectangular

equivalente de esfuerzos en el hormigon, definida como sigue:

e Unatensidn en el hormigoén de 0,85 fc¢’ uniformemente distribuida en una zona
de compresion equivalente, limitada por los bordes de la seccion transversal y
por una linea recta paralela al eje neutro, a una distanciaa = 8, - ¢ de la fibra de
deformacion especifica méxima en compresion.

e La distancia desde la fibra de deformacion especifica méaxima al eje neutro, c,
se debe medir en direccion perpendicular al eje neutro.

e Para fc', entre 18 MPa y 30 MPa, el factor 5; se debe tomar como 0,85. Para
resistencias superiores a 30 MPa, f;se debe disminuir en forma lineal a razén
de 0,008 por cada MPa de aumento sobre 30 MPa, sin embargo, ; no debe ser

menor de 0,65.

Figura 2.4 Distribucion rectangular equivalente de tensiones en el hormigon

e e-3%h0py 085 F.
227k Tar

o o a= B ,
77 A N.=0,85f' ba
1

A

Ax
®e0®o e 0 |- '
€s > &y

Bloque rectangular
equivalente de tensiones

Deformaciones

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.

_O,85-f’c-a-b
fy

As
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Mn=%=As-fy-(d—g)

Tabla 2.7 Valores de 3, para la distribucion rectangular equivalente de esfuerzos en

el hormigon.
fc B1
f’c <30 Mpa 0,85
30MPa < f'c <60MPa|  085— 0,056 (g)

f'c =60 Mpa 0,65

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.
2.7.5.2.3. Armadura minima en elementos sometidos a flexiéon

La cantidad de armadura As, proporcionada no debe ser menor que la obtenida por

medio de:
vrfe
4fy

2.7.5.2.4. Espaciamiento de la armadura de traccion

Asmin = b, -d

El espaciamiento de la armadura méas cercana a una superficie en traccion, s, no debe

ser mayor que el dado por:

280
380 - () - 2.5Cc

280
300 (=)

s<

2
fs==-fy
3
CC:rgeo+(I)eStrib0

La distancia libre minima entre barras paralelas de una capa debe cumplir con:
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> db
Stmin = 25mm
> 1,33 del tamaiio del agregado grueso

2.7.5.2.5. Disefio a cortante

El refuerzo para cortante debera calcularse de acuerdo a la siguiente prescripcion:

1-SiV,<0,5-(@V.) Colocar armadura constructiva

2-5i05-(@V.) <V, <@V, Colocar armadura minima Av.min

3,SiV, > 0V, Colocar armadura de refuerzo y no debe der menor que Avmin

El disefio de secciones transversales sometidas a cortante debe estar basado en:
@-Vo =W,

Donde:

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada

Vn = Resistencia nominal al cortante calculado mediante:
Vn=Vc + Vs

Donde:

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigon

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por la armadura de cortante

¢ Resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigon

Vc debe calcularse para elementos Unicamente sometidos a cortante y flexion,

mediante la siguiente expresion:

A-/fc-bw-d
6

Vc=

¢ Resistencia nominal al cortante proporcionada por la armadura

Se permite armadura para cortante consistente en:
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a) Estribos perpendiculares al eje del elemento

b) Armadura electrosoldada de alambre, con alambres localizados perpendicularmente

al eje del elemento.
c) Espirales, estribos circulares y estribos cerrados de confinamiento.

Para calcular Vs, para lo expuesto anteriormente se puede usar la siguiente expresion:

:Av'fyt -d

A <

Donde:
Av: Es el area de armadura para cortante dentro del espaciamiento s.

Para la resistencia del acero la Norma NB1225001-1 establece que los valores de fy y

fyt usados en el disefio de la armadura para cortante deben ser:

420 MPa en general
560 MPa para armadura electrosoldada de alambre corugado

fyfee<|

Otro dato a tomar en cuenta al calcular la armadura de cortante es el espaciamiento, y
segun la norma el espaciamiento de la armadura de cortante colocado

perpendicularmente al eje del elemento debe cumplir:

0,75 h en elementos pretensados

{d/Z en elementos de hormigon no pretensado
s <
300 mm

Cuando Vs = 0,33,/f ¢ b, d, las separaciones maximas se deben reducir a la mitad.

Debe colocarse un area minima de armadura para cortante, Av, min, en todo elemento
de hormigon armado sometido a flexion (pretensado y no pretensado) donde Vu,

exceda el valor de 0,5 @ Vc.
Para calcular Av, min se puede usar las siguientes expresiones:

\/ﬁ‘bws

A > “we
vmin — 16 fyt
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b, s
Av,min =034 -
fye

Cuando Vu excede a ®@ V¢, entonces se debe calcular laarmadura que resista el cortante
0 Vs:

|4
%zg—%
Como otra limitacion se tiene:
2./ fc
V; < 3f - b, d

2.7.5.3. Disefio de columnas

La Norma Boliviana de Hormigoén Estructural establece, que las columnas se deben
disefiar para resistir las fuerzas axiales que provienen de las cargas mayoradas de todos
los entre pisos o cubierta, y el momento maximo debido a las cargas mayoradas en un
solo vano adyacente del entre piso o cubierta bajo consideracion. También debe
considerarse la condicion de carga que produzca la maxima relacion entre momento y

carga axial.

Figura 2.5 Hipdtesis para calcular momentos en las columnas debidos a cargas

gravitatorias.

PITriiA ::‘r‘,z % /“Nf‘“} mm

T I iy Soliida osads

en sus extremos

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.

La resistencia a la flexion en cualquier nivel de entre piso o cubierta se debe determinar

distribuyendo el momento entre las columnas inmediatamente sobre y bajo el entre piso



38

bajo consideracidn, en proporcion a las rigideces relativas de las columnas y segun las

condiciones de restriccion al giro.
2.7.5.3.1. Dimensionamiento de columnas

Segun la NB1225001-1, la minima dimension de una columna rectangular
hormigonada en obra debe ser b > 200 mm y el didmetro de la armadura principal a

utilizar en la columna debe ser dp > 12 mm.

Todas las barras, con excepcion de las pretensadas, deben estar encerradas por medio
de estribos transversales cerrados. EI didmetro de las armaduras transversales debe ser
mayor o igual a6 mm o la cuarta parte del didmetro m&ximo de las barras longitudinales

comprimidas.

2.7.5.3.2. Limites para las armaduras de elementos comprimidos
Se toman en cuenta las siguientes consideraciones

a) Elementos comprimidos no compuestos

El &rea de la armadura longitudinal, As;, para elementos a compresién no compuestos

se debe cumplir con:
0,006 Ag < Ast < 0,08 Ag
b) NUmero minimo de barras
4 para barras dentro de estribos circulares o rectangulares
3 para barras dentro de estribos triangulares
6 para barras rodeadas por espirales
2.7.5.3.3. Espaciamiento entre barras del refuerzo a traccion.
> 1,5db

Stmin > 40mm
> 1,33 del tamaio maximo del agregado grueso = 2,53 cm
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Figura 2.6 Espaciamiento entre barras del refuerzo a traccion.

dp

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.

2.7.5.3.4. Diseno a corte

¢ Resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigon

Tabla 2.8 Método detallado para calcular Vc.

A vV, d
‘ﬁ+17p by d (a)
6 w 4h—-d

M, — N, 5

Esta ecuacion no es aplicable si:
Ve <
. 4h —d
M, — N, g = (11-6)

[ 0,29 N
0,29 f! b, d |1+ 5 = (11-7)
g

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.

¢ Resistencia nominal al cortante proporcionada por la armadura

La armadura necesaria y minima es calculada de igual manera que en el elemento viga.

Separacion minima
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> 1,5-db
Stmin{ > 40 mm
> 1,33 del tamafio maximo del agregado grueso.

Separacién maxima

< 12-db
Stmax S 36 . dbe
< bdimension del lado menor de la columna

2.7.5.3.5. Efectos de la esbeltez en elementos comprimidos
Se permite ignorar los efectos de la esbeltez en los siguientes casos:

a) Para elementos en compresion desplazables, pueden despreciarse los efectos de la

esbeltez cuando:

L <2
r

b) En estructuras indesplazables se permite ignorar los efectos de esbeltez en elementos

a compresion gue satisfacen:

kl, M,
—S34+12(—)S40
T M,

El término M1/M es positivo si la columna esta flectada en curvatura simple y negativo

si el elemento tiene curvatura doble.

Se permite considerar los elementos a compresion como indesplazables cuando los
elementos de arriostramiento tienen una rigidez total que restringe los movimientos
laterales de ese piso de al menos 12 veces la rigidez bruta de las columnas dentro del
piso.

Para calcular las fuerzas y momentos en la estructura, se debe usar el Analisis no lineal

de segundo orden cuando la relacion de esbeltez es:

kl
—>100
T



41

En estas expresiones, el radio de giro puede calcularse con la siguiente expresion:

También se puede tomar el radio de giro como:

- 0,3 veces la dimensién total de la seccién en la direccion en la cual se esta

considerando la estabilidad para el caso de elementos rectangulares y

- 0,25 veces el didmetro para elementos circulares en compresion.

Figura 2.7 Esquema para la consideracion de la esbeltez de columnas segun se trate

de pérticos desplazables o indesplazables.

PORTICO INDESPLAZABLE

Kl < 34-12 (MM) $ 40

PORTICO DESPLAZABLE

No tener en cuenta
la esheltez

S0 1y

Metodos
aproximados

Andlisis P-A ™

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.

22 <kl fr < 100 3412 (M) <k & /r <100




2.7.5.3.6. Determinacion de los factores k con nomogramas
Antes del analisis con computadora, el uso de los nomogramas fue el

tradicional para determinar longitudes efectivas de columnas.

Figura 2.8 Factores de longitud efectiva
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Fuente: Disefio de Concreto Reforzado (p. 323), por J. C. Mccormac y R. H.
2017, Alfaomega Grupo Editor.

Donde se analiza el valor y en cada extremo de la columna:

_ X(EI/1) de los miembros a compresion (columnas)
B Y.(EI/l) de los miembros a flexion (vigas)

Un entrepiso puede considerarse indesplazable si

2Py A
=—-<0,05
Q Vus'lc

¥P, = La carga vertical total, mayorada

42

método

Ye

100.0
500
300

200

100
90
80
70

6.0
30
40

3.0

10

Brown,

Ao = es el desplazamiento lateral relativo de primer orden entre la parte superior e

inferior del piso debido a Vys.mm.
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Vus= el cortante horizontal mayorado en el piso bajo consideracion

Ic=longitud del elemento comprimido en un portico, medida entre los ejes de los nudos

del pértico, en mm.
2.7.5.3.7. Diagrama de interaccion para columnas de hormigon

Un diagrama de interaccion de resistencia de columnas de hormigon armado es un
gréfico que define la resistencia utilizable para diferentes combinaciones de carga axial

y momento de falla

Para cualquier excentricidad, existe un solo par de valores de @Pn y @Mn que
producirdn un estado inminente de falla. En este diagrama, representa una

excentricidad en particular
Pn esta dado de la siguiente manera
P,=(0,85- f’c "(Ag - Ast)+ Ast - fy)
Pnmax= 0,8 (0,85 f’c -(Ag - Ast)+ Ast - fy)
@Pnmax= 0,8 - (0,85 f'c -(Ag - Ast)+ Ast - fy)

Los puntos que en su defecto son la resistencia nominal para combinaciones de

flexion y carga axial tienen que cumplir:

1. Equilibrio estatico.

2. Compatibilidad de deformaciones.
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Figura 2.9 Factores de longitud efectiva

o000 g
=
e N — —
:: CS AStS
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o —
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(a) Seccion frangversal (b) Deformaciones (c) Distribucion rectangular equivalente (d) Fuerzas intemas
de esfuerzos en el HoAo (ACH)

Fuente: Hormigon Armado UMSS

Figura 2.10 Distribucion de deformaciones correspondientes a los puntos del

diagrama de interaccion.

s,=0 003
—
—— oy =0.003
o 2 .,-0.003
.
foy=0.003
—
| Sy~ 0.003
P /// K
(D~ ”70'0 7 £.,=0.003
) —

0P, (max) [

. =0.5¢
2 m"“\ @  Limit fa SSCfiéﬂ » (I
0.809F, : olada por la compresié i |
A \ _, €5 =y
. N yd

o \ \ Aare . ?
L e TS
im‘ﬁ% 22 S0 4

Fuente: Hormigdn Armado UMSS
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Compresion axial pura (no existe momentos flectores).

Maéaxima compresidn axial (excentricidad minima).

Esfuerzo en el refuerzo cercano a la cara de traccion. Este punto corresponde

al aplastamiento en una cara y traccion cero en la otra cara.

Esfuerzo en el refuerzo cercano a la cara de traccion.

Punto balanceado; esfuerzos en el refuerzo cercano a la cara de traccion. Este

punto representa la falla balanceada en la cual se desarrollan simultaneamente

el aplastamiento en el hormigon y la fluencia en el acero a traccion.

Punto de control de traccion.

Flexion pura (no existe momentos flectores).

2.7.6. Estructuras complementarias

2.7.6.1. Losa maciza (Rampa)

La Losa Maciza de concreto armado es utilizada para losas de entrepiso y losas de
azotea, tiene la versatilidad de que se fabrica en sitio y se puede adaptar a cualquier

forma, no necesariamente en formas ortogonales, pues se puede hacer planos inclinados

0 contornos irregulares.

Tabla 2.9 Espesor minimo de losa en 2 direcciones

e

Olfm Espesor minimo h, mm
ams 0,2 Se aplican las disposiciones de 9.5.3.2 (a)
Iy
b (0’8 " 1.400) (b)
0,2< am < 2,0 2 36 +5p (arm —0,2)
120 mm (c)
fy
b, (0’8 + 1.400) (d)
am > 2,0 2 36 +9p
90 mm (e)

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.
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Ln= corresponde a la luz libre en la direccion larga medida cara a cara de las vigas
(mm).

afm= Valor promedio de af para todas las vigas en los bordes de un panel y af se
calcula de acuerdo

B= Relacion de la luz libre en la direccion larga a la luz libre en la direccién corta para
losas en dos direcciones.

_ Ecb-Ib
- Ecs'Is

Ib= Inercia de viga
Is= Inercia de losa

Para un panel con vigas entre los apoyos en todos los lados, debe satisfacerse la

ecuacion
af1-L,?
02<—=—<5

af2-1

Separacion de armaduras
< 3h
Stminy< 25 db de la barra o alambre de menor diametro
< 300 mm

4 ~ ;.
Stmax > 3 del tamafio méximo del agregado grueso

2.7.6.2. Escaleras

Se define una escalera como la estructura constituida por una sucesion de escalones

para subir o bajar de un piso a otro en un edificio.

2.7.6.2.1. Proceso de célculo

Segun R. Morales se puede seguir el siguiente procedimiento:

Si los apoyos son vigas o zapatas el momento de disefio seré:
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Mpserio = @ * My max

Donde a puede tomar los valores de 0,8 a 1,0.

e Espesor de la losa

Figura 2.11 Escalera y sus elementos

0.30~0.40 —\—

Fuente: Tomada de Disefio en Concreto Armado (p. 58), por R. Morales, Fondo

Editorial ICG, (Instituto de la Construccion y Gerencia).

Para calcular el espesor de la losa de la escalera se pueden usar las siguientes
expresiones:

t_Ln_Ln
25 20
b b cp t cpP
m= 0 9 T cosf 2
P
cosO =
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0 = arctg <C—P>
P
Donde:
t = Espesor de la loza de la escalera
L» = Longitud horizontal de la escalera
h = Proyeccion vertical de t
hm = Altura media
P = Paso
CP = Contrapaso
e (Cargaultima

Se debera tomar en cuenta las siguientes cargas, para hallar la carga ultima que actla

en la escalera:
qu = pp + Acab + s/c
Donde:
pp = Carga por peso propio
Acab = Carga por acabados
s/c = Sobrecarga de uso
Obtenida la carga se puede calcular la escalera como una viga sometida a flexion.

e Canto util

Se puede usar la siguiente expresion:

1= (-9

Donde:
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t = Espesor de la losa de la escalera
r = Recubrimiento minimo
@ = Diametro de la armadura
e (Célculo de la armadura positiva

Para calcular la armadura necesaria para resistir la flexion, se puede usar el diagrama
de distribucion rectangular equivalente de tensiones, del cual por equilibrio se puede

sacar las siguientes expresiones:

A = Mu

s a
o5 (4-3)

q = As'fy
085-fc-b

Realizando iteraciones con dichas expresiones se podra hallar la armadura requerida.

e Refuerzo de momento negativo

(H)A4s
2

()4 =
Ag min = 0,0018-b - d
As min < (5)As
e Refuerzo transversal por temperatura
Ay =0,0015-b -t
2.7.7. Fundaciones

Segln J. C. Mccormac y R. H. Brown, las zapatas son miembros estructurales que se
usan para soportar columnas, muros y transmitir sus cargas al suelo subyacente. No

solo es deseable transferir las cargas de la superestructura al suelo subyacente en forma
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tal que no se generen asentamientos excesivos o disparejos y rotaciones, sino que

también es necesario proporcionar la suficiente resistencia al deslizamiento y volteo.

Entre las diversas zapatas de concreto reforzado de uso comun se cuentan: las zapatas
corridas para muros, las zapatas aisladas, las zapatas combinadas, las losas de

cimentacion y las cabezas de pilotes.

2.7.7.1. Presiones permisibles del suelo

Las presiones permisibles o admisibles del suelo deben obtenerse con el trabajo de un
especialista en geotecnia. Para obtener estos valores para el disefio de la cimentacion

se deben realizar sondeos y pruebas de carga.

Para poder determinar el area requerida para la cimentacion, se puede dividir la tltima

presion presente en el suelo entre la Gltima carga que recibe la columna.

2.7.7.2. Zapata cuadrada o rectangular aislada

Una de las opciones mas usadas para zapatas son las que tienen un espesor de losa
constante, sin embargo J. C. Mccorman expone que, si este espesor llega a ser mas de
3 04 pies, se puede optar por usar zapatas escalonadas por el hecho de que las fuerzas
cortantes y momentos generan mayores esfuerzos cerca de la columna. Otra opcion
para esto son las zapatas con declive, no obstante, este tipo de zapata genera mayor
dificultad en la parte constructiva, ya que el costo de la mano de obra resulta ser mayor.
Ademas, deben hacerse verificaciones de esfuerzos en mas de una seccion de la zapata

al usar zapatas escalonadas o con declive.

Geometria

El area base de la zapata o el numero y distribucion de pilotes debe determinarse a
partir de las fuerzas y momentos no mayorados transmitidos al suelo o a los pilotes a
través del cabezal, y debe determinarse mediante principios de mecénica de suelos la
resistencia admisible del suelo o la capacidad admisible de los pilotes.

Distribucion de las armaduras
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En zapatas en una direccion y en zapatas cuadradas en dos direcciones, la armadura

debe distribuirse uniformemente a lo largo del ancho total de la zapata.
Altura minima de las zapatas y cabezales

La altura de las zapatas sobre la armadura inferior no debe ser menor de 150 mm para

zapatas apoyadas sobre el suelo, ni menor de 300 mm en el caso de cabezales de pilotes.

Hormigon de limpieza y recubrimiento

Figura 2.12 Hormigon de limpieza y recubrimiento

s

. i § jo mm

T

Suelo” Capa de hormigén d
limpieza (Art. 7.7.1)

mm

33

<
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4
.
I

E‘*&S

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB 1225001-1
Célculo del area requerida

Para ello se emplea

P
A_
Qadam
B=vA

Célculo de excentricidades
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Calculo de la capacidad del suelo

P be, 6be,
dsuao =7+ (1+ 5+ )

Cortante por punzonamiento

Se refiere al efecto en que la zapata trata de fallar por una superficie piramidal, como

respuesta a la carga vertical que le transfiere la columna o pedestal.

9114,

Vup = By >

[(be +d) - (e + d)]

Figura 2.13 Cortante bidireccional en zapata que soporta columna

-‘.t':l.‘I '.:I:l d lp
13 :

Fuente: Disefio y construccidn de cimentaciones UNC

6
40 columna interior
A*\/f_c'

“*\[};’(1+%)-bo-d

V. << asd a; =4 30 Columna borde
2 =).b,-d S
12 ( + bo) © 20 columna esquina
Ax |fe
\ ;/_ ) bo -d

B es la relacion del lado largo al lado corto de la columna, la carga concentrada, o el

area de reaccion.

Calculo del esfuerzo a corte critico
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_ _ 11-9 (L —by) _d
Gud q1 L 2

Célculo del esfuerzo cortante

Vup
L-d

Uyp =
Este debe ser menor que el resistido por el concreto:

o-Jf

6

Uyp <

Disefio a flexion seccion critica

La seccidn critica en la cual se calcula el momento mayorado maximo se determina
pasando un plano vertical a través de la zapata, justo en la cara de la columna, pedestal

0 muro si estos son de concreto
M. = Qumax — Cqu 2Lv2 va B
u = ( 2 ) 3 )T

Figura 2.14 Seccion critica para el calculo del momento en zapata que soporta

columna

T
N

Seccion Critica B

h b /
Lrea Resisterte " /

B2 -b112)'B

5

: T | ——
(al (b) ()

Fuente: Disefio y construccién de cimentaciones UNC
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Cuantias minimas

De acuerdo de la NB1225001 15.10.4 para el caso de zapatas aisladas y combinadas
las cuantias y las separaciones deberan ser como minimo las que se especifican en

vigas.

_T"
Asmin = wa -d
y

2.8. Estrategia para la ejecucion del proyecto
2.8.1. Especificaciones técnicas

Es el documento que define la calidad de una obra, donde se coloca las indicaciones
necesarias para ejecutar cada parte de la obra.

Para garantizar la calidad de la obra es que en el pliego de especificaciones debe estar
indicado la calidad de los materiales que han de emplearse y los ensayos requeridos
para verificar su funcionalidad y calidad, el procedimiento a seguir para cada parte de

la obra, precauciones a tomar en cuenta en la construccidn entre otras.
Por lo general para cada item de la obra, se cubre los siguientes puntos:

e Definicion

e Materiales, herramientas y equipo

e Procedimiento de la ejecucion

e Medicion y forma de pago
2.8.2. Precios unitarios
Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el
cémputo métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades
definidas para una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que nos

determine el costo parcial de la misma.

Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:
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a) Costo de materiales.

b) Costo de mano de obra.

c) Desgaste de herramientas y o reposicion de equipos.

d) Gastos generales.

e) Utilidad.

La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c) y d) representan el costo
indirecto, la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al
que adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.

Tomado en cuenta como beneficios sociales el 60% de la mano de obra; como
herramientas menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA;
como gastos generales el 10% y como utilidad el 10%. Para los impuestos se tomé un
valor de IVA del 14,94 % y un valor de IT del 3,09 %

2.8.3. COmputos métricos

Los computos métricos son las mediciones de longitud, superficies y volumenes de
todas las partes de la obra, para lo que se requiere un conocimiento de férmulas

geométricas y su correcta aplicacion.

Estos computos métricos deben ser realizados con el mayor cuidado posible, ya que lo

mismos pueden acarrear problemas al calcular el precio de la obra.

Es recomendable que el computo métrico sea detallado para que sea simple su revision,
y se pueda realizar una modificacidn o correccion de ser necesario, ademas es necesario
una constancia de las operaciones realizadas y que las mismas sean ordenadas en un

orden simple, basandose en los planos del proyecto.
2.8.4. Presupuesto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una construccion al ser

terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los
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elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a
una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion
mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.

2.8.5. Planteamiento y cronograma de obra

Un proyecto define una combinacién de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas
de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un
proyecto, usualmente se ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su

terminacion.

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

plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.
Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacion de un
conjunto de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.

Para la planificacion y programacion del presente proyecto se haran uso del método de
la ruta critica el cual es un modelo matematico — légico. En funcidn a este se analizan
mediante los métodos PERT (método probabilistico) y CPM (método deterministico).
La representacion se la realizard mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion grafica de la informacion relacionada con la programacién el cual
muestra las actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las

actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una tras otra.



CAPITULO I

INGENIERIA DEL PROYECTO
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3. Ingenieria del proyecto
3.1. Andlisis de levantamiento topografico
El levantamiento topogréfico fue realizado con el equipo de navegacion cinética

satelital en tiempo real (RTK), del gabinete de topografia de la U.A.J.M.S.

Figura 3.1 Curvas de nivel del terreno
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Fuente: Elaboracion propia

El terreno total propiedad del actual centro educativo tiene una superficie de 15700 m?,
El Nucleo Educativo Humanistico- Técnico en Santa Ana la Nueva tiene una superficie

construida de 1534 m?, remarcados en el recuadro rojo de la figura.

Las curvas de nivel mostradas en la figura denotan un terreno topograficamente plano.
(Ver Anexo 1)
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3.2. Andlisis del estudio de suelos

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

El ensayo se realizd en 3 puntos estratégicos del terreno, a la profundidad de 2 y 3
metros.

El estudio de suelos fue desarrollado por el laboratorio de suelos de la U.A.J.M.S.

brindando el siguiente resultado.

Tabla 3.1 Caracterizacion del suelo

N° de Profundidad Tipo de suelo Resistencia

pozo admisible

Suelo gravoso con presencia

. om de arena fina 'y limo 1,61 kg/cm?

inorganico A-1-a (0)

2 3m Suelo gravoso con presencia

de arena fina 'y limo 1,77 kglcm?

inorganico A-1-a (0)

3 3m Suelo gravoso con presencia

de arena fina 'y limo 1,65 kg/cm?

inorganico A-1-b (0)

Fuente: Elaboracion propia

A favor de la seguridad se tomara el dato de resistencia admisible del suelo del pozo
mas desfavorable, que en este caso es el pozo N° 1. Siendo este un suelo gravoso con
presencia de arena fina y limo inorganico A-1-a (0), con una capacidad portante de 1,61
kg/cm? ademas se le reduciré esta resistencia en un 5% en pro de la seguridad, y

minimizar algun error en el proceso de estudio de suelos.
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Dando como resultado una resistencia admisible del suelo de 1,53kg/cm?= 153kN/m?

Ademas, para poder introducir el médulo de balasto al programa Cypecad, se cotejo el

esfuerzo admisible en tablas para poder obtener dicho modulo.

Al cotejar el valor de esfuerzo admisible obtenido en laboratorio, con la tabla de
modulo de balasto, se obtiene un valor de médulo de balasto de 2,47 kg/cm?

Las planillas del estudio de suelos y modulo de balasto se encuentran detalladas en el
(Anexo 2)

3.3. Analisis del disefio arquitectdnico

Los planos arquitectdnicos del modulo nivel secundario, del Nicleo Educativo
Humanistico- Técnico en Santa Ana la Nueva fueron elaborados por el arquitecto

Miguel Angel Reye Soliz. (véase plano 1)

Dicho modulo consta de dos plantas que representan diferentes ambientes amplios y
coémodos que cumplen con la necesidad y expectativa del alumnado que asistira a estos

ambientes.
Los ambientes con los que cuenta este proyecto son los siguientes

- Aulas

- Aulastic

- Biblioteca

- Salon de usos multiples

- Bateria de bafnos

Las areas comunes tales como, administracion, zona civica, cancha u otros, no estan

desarrolladas en el plano arquitectonico de este modulo.
3.4 Planteamiento estructural

Se analizara tanto la estructura de la cubierta, la estructura aporticada, y las estructuras

complementarias de la edificacion.
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Figura 3.2 Planteamiento estructural

Fuente: Cypecad V-2018

3.4.1. Estructura de cubierta

Figura 3.3 Estructura de cubierta

Fuente: Cypecad V-2018

La cubierta ha sido seleccionada para poder adaptarse a las condiciones arquitectonicas
y estructurales necesarias del proyecto, dando lugar a un aspecto estético y seguro de
la cubierta.
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La cercha tiene una pendiente 13,55 °, con una altura de 2,0m, desde la que se definen
la caida de aguas en 2 direcciones, todas las cerchas seran apoyadas a la estructura de

sustentacion por medio de placas de anclaje.

Para el calculo se usaré un acero A36 conformado en frio

El limite de fluencia promedio del acero A 36, es de 253 MPa, que se traduce a 36 Kasi.
El modulo de elasticidad del acero A36 200000 MPa

3.4.2 Estructura de sustentacion

La estructura de sustentacion aporticada es de Hormigdén Armado con losas
casetonadas, tiene una altura de 3,4 m tanto en planta baja, como en planta alta, la cual

esta conectada a la estructura de cubierta.

La estructura estd conformada por los elementos (losas casetonadas, vigas de H°A®°,

columnas de H°A° y zapatas aisladas de H°A°)

Para el proyecto seran usados materiales de las siguientes caracteristicas:
f’c=21 MPa La resistencia especifica del hormigén a los 28 dias

fy= 500 Mpa Resistencia especificada a la fluencia de la armadura,

3.4.3 Estructuras complementarias

Las estructuras complementarias tales como la rampa de acceso y las escaleras de H°A°
son de vital importancia para la estructura, ya que ellas son las vinculan los ambientes

entre niveles.
3.5. Andlisis, calculo y disefio estructural

Para el andlisis, calculo y disefio estructural de la edificacion se hara uso del software
Cypecad en su version 2018, ademds se realizard la verificacion manual de los
elementos estructurales mas solicitados en base a la normativa vigente en nuestro pais,

la Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB 1225001.
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3.5.1. Estructura de sustentacion de cubierta

3.5.1.1 Disefio geométrico de la estructura

Figura 3.4 Disefio geométrico de la estructura metalica
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Fuente: Elaboracion propia

El tipo de cercha es de tipo Warren. Las correas estan separadas cada 1m determinado
a partir de la capacidad estructural de las calaminas del proyecto. (Ver Anexo 3). Para
evitar en lo posible esfuerzos por flexion de la cuerda superior se determina
conveniente la ubicacién de los nudos directamente debajo de las correas. Las cerchas

tienen una separacion de 3m. el angulo de inclinacion de la cercha es de 13,55°
Las cerchas cubren una luz de 11,1 m y una altura de 2,0m.
3.5.1.2 Analisis y determinacion de cargas
Cargas permanentes en la cubierta
e Peso propio

Es el peso de la estructura, conformada por perfiles metélicos y sus elementos de union.

Sera considerado por el programa de calculo (Cypecad V-2018)

e Carga de calamina

La calamina que se usara en el proyecto es calamina ondulada Cincalum calibre 26 de

espesor 0,43mm y un peso de 0,0315 kN/m, y posee un ancho de 0,9 m. (Anexo 4)

Peso de calamina en un metro= 0,0315 kN/m - 1m = 0,0315 kN



63

Peso por area de calamina= 0,0315 kN/(0,9m-1m) = 0,035 kN/m? (sin considerar

solape)

Mayoracion de peso de calamina por solape(0,3m) = 0,035 kN/m? - 33.33% = 0,0466
KN/m?

e Carga de cielo falso

Cielorraso de plaquetas de yeso, montadas sobre armadura de aluminio= 0,2 kN/m?
(seglin NB 225002-2)

e Carga de instalaciones

El disefiador buscara las informaciones ante el productor o distribuidor del producto

considerado, y justificara las cargas usadas en los calculos.

Al no contar con el disefio de instalaciones no se puede determinar un valor definido

de instalaciones por lo que se optara por un valor de 0,04 KN/ m?, para este célculo.
Dicho valor sera considerado de igual manera en las estructuras de H°A°
Total, cargas permanentes en la cubierta, sin contar peso propio
=0,0466 kg/m?+0,04 kN/ m? = 0,0866 kN/ m?
Sobrecargas de disefio
e Carga viva de cubierta

Lr=0,96 R1 R (ecuacion 4-2 NB 225002-2)

Lr= sobrecarga por m? de proyeccion horizontal en KN/m?
R1=0,5 R=1

Lr=0,96 -0.6-1= 0.58 KN/m?

e Carga de viento



Figura 3.5 Acciones del viento

Prasidn
Buccidn

O

Fuente: Elaboracion propia

Dlra-cclén del vierto

p =150,28 N/m? (todas las zonas de paredes )
p =-309 N/m? (bordes de cubierta)
p =176 N/m? (interior de cubierta) Ver Anexo 3

e Carga de granizo
Peso volumétrico del hielo= 9,20kN/m3
Espesor o altura de acumulacion posible de hielo es la estructura= 0,15m
Cg=9,20kN/m?® x 0,15m
Cg= 1,38 kN/m?
Facto de correccion por pendiente de cubierta.

La ecuacién que gobierna el factor de correcciones:

45—
Cs=
45

; 0<a <45

Donde:
Cs= Factor de correccion por pendiente de cubierta (-)

a=Angulo de cubierta (°)

45-13,55
45

Cs=

64
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Cs=0,7
Entonces carga por granizo= 0,7 -1,38 kN/m? = 0,97 kN/m?

Debido a que la carga de granizo no actta conjuntamente la sobrecarga de uso, solo

sera tomada la mayor carga resultando la carga de granizo 0,97 kN/m?
3.5.1.3 Distribucion de cargas en la estructura de la cubierta

La distribucién de cargas se realiza mediante el criterio de areas de aporte, asi se

determina las areas en las que trabaja cada cercha.

Figura 3.6 Areas de aporte

Fuente: Elaboracién Propia

De esta manera determinaremos las cargas que acttan en los nudos (P,Q)

Se idealiza la cercha con uniones articuladas y simplemente apoyada



Figura 3.7 Numeracion de nodos y cargas sobre cercha
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Area de aporte para las cargas en (P): Ap= 3m?
Area de aporte para las cargas en (Q): Ap= 2,9m?
Determinacion de cargas que acttian sobre la cuerda superior (P)
-Cargas Permanentes

Cercha:

Correa = 0,0495 kN/m?

Calamina= = 0,0466 kN/m?

Carga de Instalaciones= = 0,04 kN/m?

Total, Carga Permanente = 0,136 kN/m?

Carga Permanente P= 0,41 kN

-Sobrecarga

Granizo = 0,97 kN/m?

Sobrecarga de Granizo P= 2,91 kN

Presion de viento =176 N/m? (interior de cubierta)

Presion de viento P= 0,53 kN/m?
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Determinacion de cargas que actian sobre la cuerda inferior (Q)

Cielorraso de plaquetas de yeso, montadas sobre armadura de aluminio= 0,2 kN/m?
Carga de cielorraso Q= 0,6 kN

3.5.1.4. Disefio de los elementos

Una vez determinado los valores de las cargas que se presentan en la estructura y su
introduccién a la misma, se procede con el disefio de los elementos a partir de los

esfuerzos obtenidos por el software cype 3d

Respecto al esquema de numeracion de nodos se determina los esfuerzos maximos a

los que se encuentra sometida la cercha més desfavorable.

Los esfuerzos se presentan en (Anexo 3)

Los esfuerzos se encuentran relacionados con la numeracion del esquema presentado.
3.5.1.4.1. Disefio de Correa

Cargas sobre la correa:

Separacion entre correas= 1m

-Carga permanente sobre correa= 0,0866 kN/m?-1m= 0,0866 kN/m
-Peso Propio de correa= 0,0495 kN/m

Total, Cargas Permanentes sobre correa= 0,136 kN/m (D)

-Carga viva sobre correa= 0,58 kN/m?-1m= 0,58 kN/m?

-Carga de granizo sobre correa=0,97 kN/m?-1m = 0,97 kN/m

- Presion de viento = 176 N/m? -1m = 0,18 kN/m



Figura 3.8 Descomposicion de fuerzas en correa

Fuente: Elaboracidn propia.
Carga en la direccion x-y
Woux= Cargas verticales Cos(13,55) + Carga de viento

Wuy= Cargas verticales Sen(13,55)

Tabla 3.2 Estados de carga en correa

68
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U=12D + 1,0W+L*+0,5(LoSoR) | 0,136 0,58 018 | 097 | 1374 0,2877
U= 12D +1,0 E+L*+02S 0,136 0,58 018 | 097 | 1,101 0,265
U=09D+10W 0,136 0,58 018 | 097 | 0,298 0,0286
U= 0,9D+1,0 E 0,136 0,58 018 | 097 | 0,118 0,0286

Fuente: Elaboracion propia.

La combinacion critica de carga factorizada, o resistencia de disefio, requerida es de

Wux= 1,76 kN/m

Wuy= 0,401 KN/m

Momento y cortante de disefio:

.12

q
Mpax = 3
1,76 KN/m - (3,0m)?
maxX = 3 =197kN - -m
0,401 kKN/m - (3,0m)?
maxy = 3 = 0,48 kN - m
q-l
Viax = T
1,76 kN/m - 3,0m
X = > = 2,62 kN
0,401 kN/m - 3,0m
Vinaxy = = 0,63 kN

Disefio a flexion

2

Esfuerzo admisible maximo del acero a flexion

Oadm. = 0,95

.Fy
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Ogam. = 240,35 Mpa

Calculo del mddulo resistente:

M,
Sy =
Ogdm.

_ 1,97 N -mm x10°

= = 8196,38 3
* = 77240,35 Mpa mm
M
S, =—=2
Y Oadm.
s - 0,48 N-mm x10° 1997.09 mm?
Y= T 24035Mpa o
Datos del perfil a usarse (Anexo 4)
L p—

g
#——_1:1 ¢
i
La seccion a usar es CA 100x50x15x3 de peso 0,0495 KN/m
Area= 631 mm?
A=100 mm
B=50 mm
C=15mm
e=3 mm
Ix= 978000 mm*

ly= 205200 mm*



Sx= 19560 mm?®
Sy= 6250 mm?®
Y=50 mm
X=17,2 mm

ry=18,7mm

rx= 38,6 mm
ho= 42,6 mm

Jc= 1959 mm* (Constante de torsion)
Zx= 23600 mm?3ver
Esfuerzo a flexién
Oagdm. = <

M,
Sx

_ (1,97 N- mm)x10°
Gadm. = 19560 mm3

= 100,72 N/mm?

100,72 Mpa < 240,35 Mpa Cumple

My

Ogdm. =
- S
y

_ (0,48 N- mm)x10°
Cadm. = 0550 mm3

= 76.8 N/mm?

76,8 Mpa < 240,35 Mpa Cumple
Verificacién de esfuerzos a flexién oblicua

Fy =36 ksi = 253 Mpa

71
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y.X M y
Omax = I + )I( <
y X

Fy

_ 0,48x10° - 17,2 N 1,97x10° - 50
Omax = 505500 978000

< 253 Mpa

140,95 Mpa < 253 Mpa Cumple

Verificacion a Corte.
a. Resistencia a corte en la direccidn del eje X
Vux=2,62 kN
Resistencia requerida a cortante: Vu = 2,62 kN
Resistencia nominal al corte: Vn = Aw - Fv
Area del alma: Aw =1 -t

Kv = Calculando el limite inferior de la relacion (h / t) para el perfil sin rigidizadores
intermedios (Kv = 5,34).

h=B-2-e

h=50—-2-3 =44 mm

E-K,
F

-~ | =

<
y

44 < 200000 - 5,34
3 253

15 < 64,97 Verifica
Entonces la resistencia nominal a corte es:
F, =06 Fy = 0,6 - 253 = 151,8 Mpa

V,=A, -F, =44-3-.151,8 = 20,038 kN



La resistencia de disefio a cortante:
V. =@y -V, =0,95-20,038 = 19,0361 kN
V. >V,
19,0361 kN > 2,62 kN

b. Resistencia a corte en la direccion del eje Y.

Vyy=0,63 kN
Resistencia requerida a cortante: Vu = 0,63 kN
Resistencia nominal al corte: Vn = Aw - Fv
Area del alma: Aw =4 - t

h=A-—2xe

h =100 — 2x3 = 94 mm

IA

-+ | =
M
~
<

94 < 200000 - 5,34
37 253

32 £ 64,96 Verifica
Entonces la resistencia nominal a corte es:
F, =06-F;, =0,6-253 =151,8 Mpa
V,=A,, -F, =94-3-151,8 = 42807,6 kN
La resistencia de disefio a cortante:
V. = @y -V, = 0,95 - 42807,6 = 40667,2 kN

Ve > W,



40,67 kN > 0,63 kN

Verificacion Resistencia a la flexion por Pandeo Lateral Torsional

Comportamiento Pandeo Pandeo
plastico — lateral - lateral —
momento torsional torsional

plastico total  ineldstico elastico
{zona 1) (zona 2) | (zona 3)

0.7 F, S, = My
(véase la Seccion 9.5)

— M, (momento nominal

— [ (longitud sin soporte
lateral del patin de compresicn)

200000
253

Célculo de Lp; Lp=1,76 ry\/FE ; Lp=1,76 -18,7
y

Célculo de Lr;

L, = 1)95.rt5% ﬁjL \/(ﬁ)z + 6,76 - (0,7}:;Fy)z

Radio de giro efectivo

I,-C
y w
r‘tS2 = SX
, V205200 - 615x10°
s = 19560

s = 23,96 mm

Entonces;
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Lp= 925 mm



Ly =195-23,96 (2),070-(2)(;2 \[19516905-22,6 + \/(19516905-22,6)2 +6,76- ((2)‘07:)(5)3)2
L, =3960 mm
Lb= 3000 mm
Nuestro Lb se encuentra en zona 2 (Pandeo lateral torsional inelastico)
Calculo de Mpx = Zy - F,
Mpx = 23600 mm? - 253Mpa
Mppx = 0,9 - 5,97 kN - m
Mnpx = 537 kN - m

Entonces calculamos Mn

Cb=1,14

Lp—L
Mnpx = Cp [Mp — (Mp — 0,7 -Fy - Sy) <LT_L:)]

Mypy = 1,14 [5370000 — (5370000 — 0,7 - 253 - 19560) (%)]
Mypx = 2,42KkN - m
Verificacion con momento solicitante
MmaxX = 1,97 kN - m < Mypy = 2,42 kN - m
Cumple
Verificacion Seccion Compacta

Patines

Ap = O,SSF; Ap = 0,38 /M ;A = 10,68
Fy 253

75
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E . _
Ae=10[2 A=10 [B0% 1A =2811
A=?216,67
Ap < A< A

10,68 < 16,67 < 28,11
Patines no compactos

Alma

E 200000

Ap = 3,76 /F—, Ap = 3,76 2000 13, = 105,72
E
Fy

200000
A =57 ,;\r=5,7/ ‘A, = 160,26
)\—M-3333
A > A< A,

105,72 > 33,33 < 160,26
Alma Compacta

Si tenemos una seccion con patines no compactos el valor de Mn esta dado por

[M -~ (Mp,—07-F, s)(xr Ap)]

16,67—10,68)]
28,11-10,68

= [5370000 — (5370000 — 0,7 - 253 - 19560) (
M, =4,7kN-m
Verificacion con momento solicitante
MpaxX = 1,97 KN - m < Mp, = 4,7 kN - m
Cumple

Verificaciéon en estado de servicio
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Cargas en servicio:
D = 0,136 kN/m
Lr = 0,97 kN/m
gs =D+ Lr=0,136 kN/m + 0,97 kN/m = 1,11 kN/m
Qsx = gs - Cos(®) = 1,11 - Cos(13,55) = 1,08 kN/m
dsy = qs - Sen(8) = 1,11 - Sen(13,55) = 0,26 kN/m
Calculo de flechas
_ 5-qg L

f_—
X7 384-E-I,

5-1,08 - (3000)*

= = 5,82
x = 384-200000 - 978000 mm
£ S'QQVIﬁ
YT 384 -E -,
50,26 - (3000)*
= 6.68 mm

X~ 384200000 - 205200

fo =/ fx? + fy?

f. =+/5,822 + 6,682 = 10,86 mm

L 3000
fadmisible = 200 = 200 = 15 mm

fadmisible > ft

15 mm > 10,86 mm cumple
3.5.1.4.2. Disefio de elemento sometido a compresion.

Pu =84,59 kN (N2/N3)



78

L=054m

Fy =36 ksi = 253 Mpa
Fu = 58 ksi = 408 Mpa
E = 200000 Mpa

Estimando el area bruta minimo necesario:

wil N

Feg = Fy

2
Fer = 5+ 253 = 168,67 Mpa

Coeficiente de minoracién a compresion: @, = 0,85

Py = @¢ - Fcr - Ag

Py
Ag(min.neces.) = m

84,59 kN

Ag(min.neces.) = 0,85 - 168,67 Mpa = 590 mm?

Asumimos un perfil tipo cajon de 120x60x2.5 (Ver Anexo 4).



,]" 60 ,]' Dimension vertical del peril: 120.0 mm
[~ Dimensidn horizontal del peril: 60.0 mm
Espesor: 2.5 mm
Radio de acuerdo interior: 2.5 mm
HArea seccién: 8.59 em?
Inercia flexidn lyy: 161.01 cm4
Madulo plastico Zyy: 33.17cm® |
g Inercia flexian lzz: 55.06 cm4
Médula plastica Zzz: 2054 cm?
Inercia a torsion: 132.54 cmd
Madulo de alabeo: 98.73 cmb
Ag = 859,0 mm? ry = 43,3 mm ry = 25,3 mm

- Esbeltez Maxima

Comprobacion de esbeltez:

_Kx-Lx

2 < 200
X ,rx
1540 00
43,3

17,4 < 200 cumple

= < 200
y r
1-540 200
25,3

21,34 < 200 cumple

- Pandeo Flexional

Fer = Kx - Lx.,
(T)
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L _ T 200000

et ™ 1.540,,
53

F,; = 4332,9 Mpa

- Definir la frontera entre columna elastica e ineléastica

Calculamos A:

Verificamos la formula;

Para A¢ < 1,5 Formula inelastica F, = (0,6587‘C ) Fy
) . 0,877
Para A¢c > 1,5 Formula elastica F., = <W) - Fy

Como A¢ = 0,24 Usamos las féormulas la férmula inelastica
Calculamos Fcr:
Fer = (0,658%2%) - 253 = 246,9 Mpa

Calculamos Pu con el area del perfil:

P, = Fu - Ag
Py =0;-P,
P, = 0,85 - 246,9 Mpa - 859,0 mm?
P, = 180,3 kN

- Verificando solicitaciones
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Pu(Perfil) > Pu(solicitado)
180,3 kN > 84,59 kN — CUMPLE

-Por abolladura

- Paraelalma
Factor de esbeltez
K= Coeficiente de pandeo de la placa =4
A = Factor de esbeltez
A=120 mm
t=2,5mm
Fn=Fcr=246,9 Mpa

w=A-—4t
w=120—-4(2,5) w=110mm

1,052 w Fn

3 = 1052 110 246,9
T VI 25 4200000

A=1,62 A> 0,63

Entonces:

1-222 1022
— . ___ 162 , __
P="3 » P 162 ° P 0,53

Ae =p-w ; Ae =0,53-110mm ; Ae = 58,3mm

AA=A- Ae
AA=120- 58,3

AA=61,7
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- Paralabase
Factor de esbeltez
K= Coeficiente de pandeo de la placa = 4
A = Factor de esbeltez
B=60 mm
t=2,5mm
Fn=Fcr=246,9 Mpa

w=B-—4t
w=60-—4(25) w=50mm

j = 1052 w [Fn
VK t E

3\ = 1,052 50 246,9
V1 2,5 4/200000

A=0,74 A> 0,63

Entonces:

0,22
0,22 1—

1222
p= A . p= 0,74 . p=0,95

0,74

Be=p-w ; Be=0,95-50mm ; Be = 47,5mm
AB=B- Be
AB= 60- 47,5,
AB=12,5
- Area Efectiva

A, = Ay — (2AA + 2AB)



Ae = Ay — (2-61,7 +2-12,5)
A, = 710,6 mm?

- Resistencia Normal por Compresion

Py =Fy A
Pu=0c by
P, = 0,85 - 246,9 Mpa - 710,6 mm?
P, = 149,13 kN
Pu(Perfil) > Pu(solicitado)
149,13 kKN > 84,59 kN — CUMPLE
3.5.1.4.3. Disefio de elemento sometido a traccion.
Pu = 79,15 kN (N25/N26)
L=0,97m
Fy =36 ksi = 253 Mpa
Fu = 58 ksi = 408 Mpa
Disefio por fluencia @, = 0,90
P, =0 Fy- A,

Py
Ag(min.neces.) = (Z)t—Fy

_ 79,15kN
& 0,90 - 253 Mpa

= 377,25 mm?

Disefio por rotura @, = 0,75
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A

g=Q)t'Fu

79,15 kN

= = 278,52 mm?
€~ 0,75 - 408 Mpa i

Tomamos el area mayor entre disefio por fluencia y rotura A, = 377,25 mm?

Asumimos un perfil: el perfil es igual a la de asumido en el disefio por compresion con

la finalidad de uniformar los perfiles. (Ver Anexo 4)

,l" 60 ,i Dimensidn vertical del perfil: 120.0 mm |
[~ Dimensién horizontal del perfil: 60.0 mm
Espesor: 2.5 mm
Radio de acuerdo interior: 2.5 mm
Area seccion: 8.59 cm?
Inercia flexian lyy: 161.01 cm4
Méadulo plastico Zyy: 3317 em?
8 Inercia flexién |zz: 55.06 cm4
Madulo plastico Zzz: 20.54 cm?
Inercia a torsicn: 132.54 cm4
Madulo de alabea: 98.73 cmb
Ag =859 mm? ry = 43,3 mm ry = 25,3 mm

Realizamos la comprobacion por esbeltez:

< 300
Tmin

1-970
25,3

< 300

38,33 < 300 cumple
Calculamos Pu con el area del perfil:

P, =0,F, A,



P, = 0,9 - 253 Mpa - 859 mm?
P, = 195,59 kN
Realizamos la comprobacion:
Pu(Perfil) > Pu(Dato)
195,59 kN > 79,15 kN — CUMPLE

Calculo de cruces de San Andrés

Figura 3.9 Disposicion de cruces de San Andrés

AV,

o

555 £ 55

Fuente: Elaboracion propia.
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Carga de viento

Interior de cubiertap = 176 N/m? (Anexo 3)

Tabla 3.3 Andlisis de carga para contraventeos

Pilar Longitud Carga de Anchura de Carga Lineal
barlovento influencia
1 m 0,176 kN/m? 2,8m 0,49 kN/m
2 8,5m 0,176 kN/m? 5,6m 0,98 KN/m
3 7,5m 0,176 kKN/m? 2,8m 0,49 KN/m

Fuente: Elaboracidn propia.

El pilar de union de los contraventeos se calculard como una viga empotrada en la base

y apoyada en la cabeza, por lo que el valor de la reaccion en el apoyo sera:

Rv

1.3
]
—

é(___

THITHT

~

<

Il
@l w
<



Pilar Reaccion Rv
1 1,28 kN
2 3,1 kN
3 1,29 kN

Disefiamos la varilla para que resista la mayor reaccion

P
AD > w0
~(@-0,75F,

3,1kN
Ap>
0,75-0,75-408N /mm?2

Ap > 10 mm?
Probando con una varilla de 10 mm A= 78,54 mm? (Ver detalles planos 16)
Rn=0,75-Fu-Ap= (0,75) (408N/mm2) (78,54mm?) = 14,85 kN
14,85kN>3,1 kN OK
e Verificacion al levantamiento de calaminas

Se realiza la verificacion del levantamiento de las calaminas comparando la
resistencia que otorga la calamina ante algunas condiciones que establece el

fabricante contra la carga de viento que succiona las calaminas.
Carga admisible ante succion de viento de Calamina
Condiciones:

- Separacion entre costaneras = 1m

- Condicion de apoyo = -

- Fijacion= Tornillos autoperforantes con golilla de 12x 2 %2 que no pueden

estar distanciados a més de 0,3 m
(Ver Anexo 4, Calamina de proyecto)
Pcalamina= 57 kg/m2

Pcalamina= 570 N/m2
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Succidn de viento
P =-309 N/m? (bordes de cubierta)
Verificacion
Pcalamina> Succion de viento
570 N/m?>306 N/m?>  Cumple!
3.5.1.4.4. Disefio de Uniones y Placa de Apoyo
Disefio de uniones soldadas
Fuerza axial = Pu
Tamafio minimo de la soldadura de filete= amin
Resistencia del electrodo= Fexx= E70 ksi = 482 Mpa
Factor de resistencia @= 0,75
Fy A36 ksi = 253 Mpa
Pu= 84,59 kN

La barra soldada tiene un contorno de 360 mm

88

De la tabla del manual AISC el espesor de la soldadura debe ser amin= 1/8” = 3,175

mm
Pu= @-(0,6-Fexx) -Aef
Pu= @-(0,6-Fexx) -(0,707-a-L)
84,59 kN=0,75- (0,6-482 Mpa) -(0,707-a-360)
a= 1,68 mm (menor que el minimo)
se tomara el espesor de amin= 1/8 plg= 3,175 mm
Union L-Li

Pu=84,59 kN
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Pu=@-(0,6-Fexx) -Aef
Pu= @-(0,6-Fexx) -(0,707-a-L)
92910 N =0,75- (0,6-482 Mpa) - (0,707-3,175-L)
L=190,8 mm

Longitud de filete minimo requerido es de L= 190,8mm. Por lo tanto, se soldara

perimetralmente los perfiles de las barras = 360 mm.
Disefio de placa de anclaje
Espesor de placa de anclaje

Al tener una viga de hormigon armado de apoyo de ancho 0.3 m se asume como
maximo un ancho de placa de anclaje N= 0,3 m, y se plantea un ancho de placa base

de B= 0,30 m que es igual a una placa de 0,3x0,3 m.
n es la distancia del perno al borde de la placa.
Donde:

t = Espesor de la placa

Pu = 23,3 kN. Carga ultima de calculo

B = 0,3 m Lado de la placa

N = 0,3 m Longitud del apoyo

Fy = 36 Ksi = 253 Mpa

K = Coeficiente de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa 0,6

. 2Pu - n?
~ |09-Fy-B-N

B-2-k

n-= 2

300—-2-0,6
n T 149,4 mm



_ \[ 223300 - 149,42

0,0 253 -300.300 _ 12 mm
t=7,12 mm= 10 mm

Perno de anclaje
Fu= 45 kN
Pernos A307, Fnv= 165 Mpa

FH< O Fnv -As
Numero de pernos
¢ de perno adoptado= 12 mm, Ay= 113,09 mm?

N° de pernos = j—; = % =321
Adoptado 4 ¢ 12 = 452,36 mm?
ASmin= 6%o0-B-N= 6%0-300mm-300mm = 540 mm?
Adoptado 4 ¢ 16 = 804,25 mm?
Longitud de anclaje
0= (L ),
Lidyfre (=g )
A=1 ktr=0
Y=1,3 db= diametro de la barra
Yr=1 cb= recubrimiento mecénico
¥s=0,8
(EXKery= 4,16 > 2,5 se toma 2,5

dp
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500 1,3-1-0,8

(1,1-1-\/210 " 25
Id= 208,78

ld= )-16

Para asegurar una adherencia en el concreto se considera una longitud de perno de 300

mm

Figura 3.10 Placa de anclaje

—~0.06m |-

o |
1l

— 0.12m —=

=008 m -

i

|
3
=+

O
@ {
~—— 014 M —— 0.08m —=

-=— 008 m —=-

‘1— 008m ——

Espssor placa base: 10 mm

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.2. Disefio de Junta de Dilatacién

Las acciones producidas por las deformaciones debidas a las variaciones de
temperatura y por las que experimentan los materiales en el transcurso del tiempo, por
otras causas, deben tenerse en cuenta en las estructuras hiperestaticas, muy
especialmente en arcos, bovedas o estructuras semejantes, salvo en los casos que se

detallan, a continuacion.

Pueden no considerarse acciones térmicas y reoldgicas en las estructuras formadas por

pilares y vigas cuando se disponen juntas de dilatacion a distancias adecuadas.

La distancia estimada entre juntas de dilatacion en estructuras ordinarias de edificacion
de acero laminado, o de hormigon armado no debe sobrepasar 40 m. Esta distancia
suele aumentarse a 50 m si los pilares son de rigidez pequefa, y reducirse a 30 m si los

pilares son de rigidez grande.

Los valores de variacion de temperatura que deben adoptarse en el calculo, a menos

que se hayan realizado determinaciones directas en la localidad, son los siguientes:
a) Estructuras de acero a la intemperie y expuestas a la radiacion solar directa £30°.
b) Estructuras a la intemperie en los demaés casos + 20°.

En las estructuras con revestimiento que aseguren una variacion de temperatura no

superior a = 10° puede prescindirse, en general, de considerar las acciones térmicas.
AL=o-L-At

Donde:

o= coeficiente de dilatacion térmica

L= longitud de célculo

At= variacion de temperatura

En el caso del disefio del nucleo educativo humanistico- técnico en Santa Ana la Nueva.

Cuenta con una longitud de 41,4 m x 41,4 m.

Segun Wather spark la temperatura en Tarija se comporta de la siguiente manera:
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En Tarija, los veranos son largos, calurosos, mojados y mayormente nublados y los
inviernos son cortos, frescos y mayormente despejados. Durante el transcurso del afio,
la temperatura generalmente varia de 5 °C a 25 °C y rara vez baja a menos de 1 °C o

sube a mas de 29 °C.

Lo cual obliga a que nuestra estructura cuente con juntas de dilatacién, detalladas en la

siguiente figura.

Figura 3.11 Ubicacion de juntas de dilatacion

i i H i I I I
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g' A ] I ] 3

= i i I i I i +
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sl E i

. EEEN =
ﬂi | |:::j__
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[ | ZZ:I_L [ [ [

I | T I | I |

| | 11 | | | |

—’_[ I |: j'TT[ I ™ | | I |

H o
| | . | I T
AR EE e e Y _HHE
Junta oe dilatocion
Fuente: Elaboracion propia
Datos:

a= Hormigdn armado 0,000011 m/m °C (NB 1225002-2)

L=41,4m
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At=29°C max; 1°C min=28°C
AL=0,000011-41,4m-28°C
AL=12,75 mm

Teniendo una dilatacion térmica de 13 mm, se tomara una junta de 30mm=0,03 m, lo

cual es un valor mas factible, en el proceso constructivo.
3.5.3. Tanque de Agua

Se debe considerar una estructura capaz de resistir los esfuerzos provocados por un

tanque de poliestireno.
Capacidad del tanque y dimensionamiento de la estructura de apoyo

La proyeccion de alumnos para el nivel secundario del Ndcleo educativo humanistico

-técnico en Santa Ana la Nueva, es de 250 estudiantes

Segun el reglamento nacional de instalaciones sanitarias domiciliarias, la dotacion
para, centros educativos, escuelas, colegios, universidades y otros similares, con

alumnado externo es de 50 L/alumno-dia
Entonces:

Dotacion= 250 alumnos-50 L/alumnos -dia
Dotacion= 12500 L/dia

Esta dotacidn tiene que estar distribuida en 1/3 en el tanque elevado y el restante en un

tanque enterrado.
Por lo tanto, capacidad del tanque elevado = 12500L/ dia -1/3 = 4166,67 L
Se usara un tanque de poliestireno de 5000 L, que tiene un diametro de 1920 mm

Por lo tanto, la estructura de apoyo del tanque debera de ser al menos de 2,3x2,3 m.

para poder tener un espacio de apoyo para poder realizar el mantenimiento del tanque.
y=10 kN/m?®

5000L =5 m3
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Peso del agua= 10 kN/m?3-5 m3= 50 kN
Peso distribuido del agua =50 kN /  (1.92m)?> =4.32 kN / m?
Carga de mantenimiento = 1 kN/m?

3.5.4. Disefio de los Elementos Estructurales de Sustentacién de la Edificacion

3.5.4.1 Cargas consideradas sobre las estructuras
Se determinan dos tipos de cargas:
Cargas permanentes

e Peso propio del forjado

El programa Cypecad introduce automéaticamente el peso propio de los elementos
modelados, sin embargo, no considera el peso de elementos permanentes de acabados

y de delimitacion. Tales como;

e Carga del sobre piso y acabados para entre piso de losa casetonada y
escaleras.

1. Carpeta de nivelacion de hormigén
h=30 mm
y=23 kN/m?
Q. carpeta de nivelacion= 0,72 kN/m?
2. Mortero para ceramico.
h=10 mm
y=15 kN/m?®
Q. mortero cerdmico= 0,15 kN/m?
3. Peso del revestimiento cerdmico
h=10 mm

y=18 kN/m®



Q. cerdmico= 0,18 kN/m?
4. Peso del cielo raso

h=20 mm

y=12 kN/m?

Q. de cielo raso + mortero = 0,24 kN/m?
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Carga permanente total =0,72 kN/m? +0,15 kN/m?+0,18 kN/m?+ 0,24 kN/m? =1,30

kN/m?

e Carga del sobre piso y acabados para rampa.

1. Carpeta de nivelacion de hormigén
h=30 mm
y=23 kN/m?®
Q. carpeta de nivelacion= 0,72 kN/m?
2. Carga del caucho en plancha para revestir la rampa.
h=20 mm
y=17 kN/m®
Q. caucho= 0,17 kN/m?
3. Peso del cielo raso
h=20 mm
y=12 kN/m?®
Q. cielo raso + mortero = 0,24 kg/m?
Carga permanente total =0,72 KN/m? +0,34 kN/m?+ 0,24 kN/m? = 1,30 kN/m?

e Peso del muro mas revoque.

El espesor de las paredes es de 20 cm, lo cual implica que el ladrillo est4 en posicion

de carga de 0,18 m con revoques interior y exterior de 10 mm



Figura 3.12 Detalle de ladrillo ceramico

S OOMAC 1A

= ta

Ladrillo L6h  Ventajas del Producto

- Gran resistencia a daRos
accidentales comparado con
roductos sustitutos

- Alka resistencia, mayor a Las
normas Fck > 25 kg/cm?

- Baja absorcion de aqua ~ ¥%

= Atslamiento termico y acustico

- Optimo balance de himedad

Calidad comProbadA! temperatura (la ceramica msPira)

r'Tabi.que 12 cm [ Pared 1% cm

5,
el

dado para Recomendado para

muros inkeriores ) Muros exteriores )

Reqular Aislante termico
K=2.0 (efectivo)

Buen Alslante termico
K=1.3 (efectivo)

Las dos caras de la pared
quedan parcjos

Las dos caras de La pared
quedan parcjos
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Para 1m? de pared : | Para 1m? de pared :

- 21 L6k de 15;17;24 em = 31 L6h de 12x1¥x24 cm

- 15 It de mortero - 27 It de mortero

- 100 kg de peso total - 15% kg de peso total
— —

- Majar el ladrillo antes de aplicar

ecomendamos para su aplicacion:
= P P = Usar mezcla 1:1:5 (cements, cal, srena)

Fuente: Sicomac srl.
Q=ey
Donde:
Q= Carga del material
e= espesor del material
Suponiendo junta vertical = 10 mm y junta horizontal = 20 mm
Numero de ladrillos en 1 m? de muro= 31 pzas/m?

Volumen de mortero en 1 m? de muro= (1-1-0,18) -(0,12-0,18-0,24) -31 = 0,0193 m®

de mortero.
Ladrillos 31 pza/m?-0,0445 kN/pza = 1,38 kKN/m?
Mortero interior 0,0193 m® -21 kN/m®= 0,41 kN/m?

Revoque exterior de mortero 0,01 m -21 kN/m®3= 0,21 kN/m?
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Revoque interior de yeso 0,01 m*12 kN/m®= 0,12 kN/m?
Total= 1,38 kN/m? +0,41 kN/m?+0,21 KN/m?+0,12 kN/m? = 2,12 kN/m? = 2,20 kN/m?

Para ir por el lado de la seguridad, no se descontara los vacios en los muros, formados

por las ventanas y puertas.

Por lo tanto, H de muro es igual a 3,4 — 0,5(altura de viga) = 2,9m

Entonces P. muro= 2,2 KN/m2 - (2,9 m) = 6,38 kN/m (para la altura de 2,9m)
e Peso del barandado

Peso Propio

Tubos horizontales

Diametro = 25,4

e=15mm

Peso = 0,94 kg/m = 0,0094 kN/m

Tubos Verticales

Diametro = 50,8 mm

e=15mm

Peso= 2,41 kg/m = 0,024 kKN/m

Carga de los tubos horizontales de la baranda q:

12 pzas-0,95m=11,4m ; @gi=11,4 m-0,0094 kN/m ; q:= 0,107 KN/m

Carga de los tubos Verticales de la baranda g2

2pzas-1,06 m=2,12m ; (@2=2,12m-0,024 kN/m ; g>= 0,05 KN/m

Sumatoria de cargas horizontales y verticales

g1+ g2= 0,107 KN/m + 0,05 KN/m = 0,157 KN/m (Para 2 metros de estudio)
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Para ancho Unitario

Q peso propio baranda = 0,08 KN/m

Figura 3.13 Detalle de barandado de tubo galvanizado

=1"

P=2"

Fuente: Elaboracion Propia
Sobrecarga

La sobrecarga de disefio para las barandas para peatones se deberd tomar como w =

0,73 N/mm, tanto transversal como verticalmente, actuando en forma

simultanea. Ademaés, cada elemento longitudinal deberd estar disefiado para una carga

concentrada de 890 N, la cual debera actuar simultaneamente con las cargas

previamente indicadas en cualquier punto y en cualquier direccion en la parte superior
del elemento longitudinal. Segiin NB 1225002
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' p.piropiol:‘;hL
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P=0,89 kN

wy=wx = 0,73 KN/m

Peso Propio= 0,08 kN/m

Cargas variables

Escuelas

Aulas = 3 KN/m?

Corredores en pisos superiores a planta baja = 4 kN/m?
Corredores en planta baja = 5 kN/m?

Escaleras y caminos de salida = 5 kN/m?

3.5.4.2 Diseflo Estructural de losa casetonada en dos direcciones con casetdn

perdido
Verificacion de losa casetonada o bidireccional (pafio 32)
Materiales de la losa Casetonada

Resistencia a compresion del concreto: fc= 21 Mpa

Peso unitario del Concreto Armado: y.=24 kN/m?®
Resistencia del acero: fy=500 Mpa

Dimensién del caseton perdido de poliestireno= 0,5x0,3x0,5

Dimension del pafio 8,3 m - 11,2 m



Seccidén de la losa casetonada

Figura 3.14 Seccion transversal de losa casetonada en dos direcciones

Capa de
Compresio g oo }

0.35

Plastoformo

Ne

Fuente: Elaboracion propia.

L . . . .
h> 35 segun Los Forjados reticulares. Florentino Regalado Tesoro

11,1
entonces h> ?m h>0,32 m

Altura total de losa: h=0,35m
Verificar espesor minimo

Ancho efectivo para vigas con losa integrales

101



102

Figura 3.15 Ancho efectivo para vigas con losa integrales

e =4 by

bw + 2Np = Dw + 8 iy
4
] A
Ea
-

\\ .f/ ”IJ

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.

Figura 3.16 Ancho de losa casetonada y disposicion de o

N | |

2.80 N
+—n | |

af2l.,

af1
830 || of3 !
af4

i B— | | |
. 11.20 ! 11.20 |

Fuente: Elaboracién Propia

Ancho efectivo para vigas con losa integrales

bw+2hb S bw+8 hf



0,3+2-0,15<0,3+8-0,35

0,6 <0,84

Ancho efectivo para vigas con losa a un solo lado

hp <4 hs
0,15<4-0,35
0,15<1,4
Encontrando Inercias
b-h?® 0,12:0,153 0,6-0,353
IDcentrai= 2 = P + P =0,002178 m*
b _b-h® _0,12:0,153 n 0,15-0,353 _ 0.0005696 m®
costanera— 12 12 12 - U, m
b-h® 11,2-0,353
liosa1 = 12 = 12 = 0,04002 m?*
b-h3® 5,55.0,353
liosa2 = = =0,01983 m*

12 12

b-h® 6,1-0,353
liosaz = = = 0,002179 m*
12 12

b-h® 4,15.0,353
liosa1 = = = 0,014827 m*
12 12

Célculo de af

103
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Ecb-Ib 0,002178
af1=Zosts afl = 0,04002 af1=0054
Ecb-Ib 0,002178
af2 = Gisls af2 = 0,01983 af2 =0,1098
Ecb-Ib 0,0005696
af3 = EcsIs af3 = 0,002179 af3 =2,6140
Ecb-Ib 000569
afs = — afd = 2 g4 =0,03841
Ecs-Is 0,014827
0 2<0¢f1 L2 <5
af21
0,054-11,22
G
’770,1098-8,32 —
0,2<0,9855< 5
0,054+0,1098+2,6140+0,03841
afm = 2 afm=0,7<2
02<afm<?2
Entonces:
In-(0,8+22)

1400
>
~ 36+5p (afm—0,2) y bz 12 mm

B 112 _ 1 35

500
11,2- (0 8+T00)

>
~36+5-1,35 (0,7-0,2)

y h> 12 mm

h>0,33my h> 12 mm

Se toma el mayor, entonces h= 0,33m, por lo tanto, se verifica la altura previa de 0,35
m

El espaciamiento libre entre nervaduras no debe exceder de 750mm

e= 620 mm
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El ancho de las nervaduras no debe ser menor de 200mm en cualquier ubicacion en su

altura.

bn=120 mm

El espesor de la losa de hormigon sobre los aligeramientos debe cumplir con:

{ 50 mm
hc>{ 1

5 de la distancia libre entre nervios

hc=50 mm

Adoptando un recubrimiento mecanico de: rec.mec= 35 mm

Armadura positiva de la losa casetonada en dos direcciones

Ancho de estudio

Figura 3.17 ancho de estudio de losa casetonada

0.35 —— — | 0.12

Fuente: Elaboracion propia
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Al trabajar como viga T, se define el ancho efectivo, se define el menor de los valores
para el ancho del ala sobresaliente a cada lado del alma.

8-h; =8-0,05m=040m
05:s=05-050m=0,25m
Entonces el ancho efectivo serd = 0,25 m + 0,12 m + 0,25 m = 0,62 m
Se usa como como ancho de estudio
be =0,62 m

Momentos a los que se encuentra sometida la losa

Figura 3.18 Momentos positivos y negativos en X, y en losa casetonada para el ancho

de estudio.
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Fuente: Cypecad V-2018

Mx= 27,5 KN-m/m = 17,05 kN-m
My= 35,9 KN-m/m = 22,26 kN-m
Verificacion de esfuerzos por el método de Marcus (Ver Anexo

En base a figura 2.4 tenemos el siguiente analisis

M= Nc-Z

@=0.9

Mx= 0,85-@-fo-b-yim- (h-r-L2" My= 0,85-@fo-b-yim- (h-r-L2"
Yiimx= 5,48 mm Yiimy= 7,17 mm
Nci1=0.85-@-fc-b-yiim Nco= 0.85-@-fc-b-yiim

Nci=54582,44 N Nc2=71415,35 N
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G:E A: E
A o
- F
As= oty
Asyx= 121,29 mm? Asy= 158,70 mm?

Armadura minima en losa casetonada en dos direcciones

Ag=67000 mm?

Asim= %-67000 =101.304mm?  Asmin= 0.0014-67000 = 93,8 mm?

As,= 121,29 mm? Asy= 158,7 mm?

Acero adoptado:

Para X

2 $ 10 mm = As= 157,08 mm?

Paray

2 § 12 mm = As= 226 mm?

Se debe verificar si esta trabajando como viga rectangular o como viga T:

_ As-fy
4=085 fic b
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Para x Paray
As= 157,08 mm? As= 235,62 mm?
a=7,10 mm a=10,64 mm

En ambos casos tanto para X como Yo, se verifica que a es menor al espesor del patin
de 50 mmy el bloque de compresiones se encuentra en el patin, de modo que se verifica

que trabaja como viga rectangular.

Armadura negativa de losa casetonada en dos direcciones
Ancho de estudio
b=0,12 m
Momentos a los que se encuentra sometida la losa
Mx= 62 KN-m/m = 38,44 KN-m

My= 62,2 KN-m = 38,56 kN-m

M= Nc-Z
Mx-= 0,85-@-fc-b-Yiim- (h-r-yl% My-= 0,85-@-f¢-b-Yiim- (h-r-yl%
Yiimx=71,36 mm Yiimy= 71,66 mm
Nci= 0,85-@-fc-b-Yiim Nc2= 0,85-@-fc-b-yiim
Nci= 137568 N Nco= 138147 N
G=§ Azg

Asyx= 305,71 mm? Asy= 307 mm?
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Armadura minima en losa casetonada en dos direcciones

Ag= 67000 mm?

Asim= %-67000 =101,3mm?  Asmin= 0,0014-67000 = 93,8 mm?

Asyx= 306 mm? Asy= 307 mm?
Acero adoptado:

Para x

2 $ 16 mm = As= 402 mm? (Cumple)

Paray

2 $ 16 mm = As= 402 mm? (Cumple)

Armadura de reparto o temperatura de losa casetonada
bc=1m (base de estudio)

hc= 50 mm (losa de compresion)

~0,0018:420
500

=0,0015 10,0014
Armadura minima

ASmin= p-bc-hc = 0,0015-1000 mm-50 mm = 75 mm?

Seasume5¢ 6 mm  As=113,1 mm? (para un metro de ancho)



Espaciamiento maximo
S1=3-hc= 150 mm
S2>=300 mm

Entonces espaciamiento maximo = 300 mm

Espaciamiento calculado Sc= g = 0,25 m (Cumple)

En conclusion 5 ¢ 6 ¢/ 0,25
Verificacion de la flecha

_11,2m+83m
- 2

L L=9,75m

Fins=5,0 mm (flecha instantanea)

Figura 3.19 Desplazamiento de losa casetonada

L T T I
- 1 - il

Fuente: Cypecad V-2018
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La flecha instantdnea es mayorada debido a que se vera afectada por un mal

desencofrado o un mal apuntalado en obra, por lo tanto:

Fiotai= 4-Fins= 4.5.0mm= 20,0 mm

La flecha permitida es Fotal Sﬁ

9,75
10 40,63 mm por lo tanto 20,0 mm < 38,333mm (Cumple)

Verificacion del punzonamiento.
h= 350 mm
bn= 240 mm
@=0,9
Figura 3.20 Deduccidn de la ecuacion de momento resistente.

0.003 0.85fc

€1

€2

Fuente: Elaboracién propia.
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3%o00 _ 5%o0
x d—x

d= (h-r) =315 mm
X= g-d (seglin 10.3.4 NB 1225001-1)
=118,1 mm
Yiim= 0,85-x = 100,4 mm
M= Nc-Z
Min= Mx= 0,85-@ fe-b-yim: (h-r-27 )
Miim= 102,51kN-m

Los esfuerzos a los que se encuentra sometida la estructura no sobrepasan el valor

resistente Miim por lo tanto esta estructura no requiere abacos. El uso de abacos es

obligatorio para losas planas.
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Figura 3.21 Distribucion de aceros en losa con caseton perdido.

Armadura nega}iva enx 2 ¢ 16mm

Armadura
por retraccion ¢ 6 mm ¢/0,25m

Armadura positivaenx 2 ¢ 10mm

Armadura negativaeny 2 ¢ 16mm

ey ot 4 ”’/%/fzf//,///

)
Armadura positivaeny 2 ¢ 12mm

Fuente: Elaboracion propia
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Verificacion de armadura por cortante

Figura 3.22 Cortante en losa casetonada en dos direcciones.

Fuente: Cypecad V-2018

Cortante= 96,9 KN/m = 60,08 KN

Calculo de la resistencia que aporta el concreto
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A-Jf cbw-d
Ve=1,1 S —

1v21-120-315

Ve=1,1 5

Vc=37,76 KN
Caélculo del refuerzo de acero

Vu=0-Vc+Vs)

4
VS s au - VC
60,08 kN
V_g = W — 37,76 kN
Vs = 42,35 kN

Célculo del espaciamiento de la armadura transversal

A, f,-d
V= —F— Sy

Nos asumimos el diametro de la barra;
@10 =Av = 78,54 mmz

A, fy - d
S = v fy
Vs

_ 78,54 -420 - 315
~42,35-1000

S = 255,36 mm
S= 250 mm (constructivo)
Limite de Espaciamiento

Segun Florentino Regalado Tesoro en Los forjados reticulares: Disefio, Analisis,

construccion y patologia.

s<0,8 -d
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s<0,8 -:315mm
s< 252 mm
Cumple con la separacion asumida.
Cortante a la distancia de 750 mm de la columna.

Cortante= 43,5 KN/m = 26,97 KN

Vc=37,79kN-0,75

Vc= 28,34 kN (Resistencia al cortante del concreto)

28,34 kN > 26,97 kN

Por lo tanto, a una distancia de 750 mm el concreto es capaz de resistir los esfuerzos

de corte

Por lo tanto, el refuerzo sera 4 ¢ 10 mm ¢/250mm hasta a una distancia de 750 mm de

los pilares en ambas direcciones.
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Figura 3.23 Distribucién de aceros de corte en losa casetonada en dos direcciones

con caseton perdido.

Armadura de Corte en nervios de losa ala
salida de columnas en direccion x; y

i 1
Columna
0.3 ‘\’\, 5 0.3
—042— | A A 042~ |
| [ . ) . —-1 W |

0.75 0.75

4ex® 10 ¢/25 - 4ex@ 10 ¢/25

Fuente: Elaboracion propia
3.5.4.3 Disefio Estructural de viga
Disefio de viga simplemente armada (Viga entre columna 76-77)
Disefio a flexion
Materiales:
f'c=21 Mpa
fy= 500 Mpa
B1=10,85
Dimensiones:
Viga de mayor longitud = 7,75 m

- L 7,75
En caso més desfavorable viga simplemente apoyada = Te =7 716m =0,48m=0,50m

h= 500 mm
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b= 300 mm
rgeo= 20 mm (NB 1225001-1 en 7.7.2)

Considerando una armadura principal de ¢ 12 mm y una armadura de corte de ¢ 8 mm,

tenemos;
I'mec= 34 cm

Solicitaciones:

Figura 3.24 Diagrama de momentos de viga entre columna 76-77

101,6 kN.m
82,6kN.m
1 pal
C76 c77
L L
48,1 kN.m

Fuente: Cypecad VV-2018
Disefio para momento negativo maximo:
Mu=-101,6 kN-m
Refuerzo para resistir en hormigon
Asumimos @=0,9
d= h-rmec = 0,5 m-0,034m = 0,466 m

Hallando altura de bloque de compresion
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_4l1 1 2 Mu
¢ 0085 f'c b d2

el | 2 (101,6 - 105)
a= 0,9-0,85 - 21 - 300 - 4662
a=47,38 mm

Calculo armadura necesaria

085-f'c-a-b
s.neces. — f
y
0,85-21-47,38-300
Asneces. = 500

Ag neces. = 507,43 mm?
Distribucion de acero
N° de barras 1 =3 N° de barras 2 = 2
Diametro de barras 1 =16 mm  Diémetro de barras 2 = 10 mm
Asi= 603,19 mm? Asz= 157,08 mm?
AS rea= As1+As2 = 603,19 mm? +157,08 mm? = 760,27 mm?

Espaciamiento de armadura

b—2rgeo—N barrras 1-diametro de barra 1-N barrras 2-diametro de barra 2—2dcorte
N de barras —1

Scalculado =

300—2:25-3:16—2:10—2-8
Scalculado = =1 Scalculado= 41,5 mm

g dagg =§ 19mm = 253 mm

Smin >4 diametro mayor de barra = 16 mm Smin = 25,3 MM

25mm = 25cm

Espaciamiento maximo:
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Pestribo = 8 mm

Cc= rgeot Pestribo = 20 mm + 8 mm = 28 mm (recubrimiento libre de armaduras)

fs==- fy fs= 2. 500Mpa fs= 333,33 Mpa
380-22° _25.0c=380--22 _25.28=2492
300-222 = 300- = 252 mm
fs 333,33

Smaximo=252 mm
Smin <Scalculado< Sméximo = 25,3 mm <415 mm< 254 mm (Cumple)

Calculo de armadura minima

Mayor entre A pmin = fbw d ; Asmin = Lf"bw -d
y y

Es decir:

JFe

As.min=4.f by -d
y
V21
Ag min = 4—500 -300 - 466

Agmin = 320,32 mm?

A = 1'4b d
smin fy w

1,4
Asmin = ggg+ 300 - 466

Ag min = 391,44 mm?
Entonces; Asmin=391,44 mm?

Cuantia balanceada
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€ai= 0,003; €= 0,002

Ecu
Ecu+Ety

poar= 0,85B1- ( ) - (j:—;)

prar= 0,85:0,85 (—2) . (=)
ppbai=0,0182
ASpatanceado= 0,0182-300-466
AShalanceado= 2545 mm?

Cuantia maxima ductil.

Scu: 0,003, Sty: 0,005

Ecu fc
pducti= 0,85-P1- (gcu+€ty) . (E

0.003 21
0.003+0.005) ' (%)

pdictii= 0,85-0,85- (
Pductii=0,01138
ASgactii= 0,01138-300-466
Asgicii= 1591 mm?
Refuerzo méaximo
pmax=0,025
ASmax= 0,025-300-466; ASmax= 3945 mm?

Bloque de compresiones

Distancia maxima entre la fibra extrema en compresion al eje neutro

___Asfy 76027500
70,85-81-fc:bw ~ 0,85-0,85-21-300

€=83,51 mm

a=fP1-c  a=0,85-83,51 mm a=70,98 mm

Calculo del momento Nominal
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Mn= Asearfy- (d-5) Mn= 760,27-500- (466-% )

Mn= 163,43 kN-m
Deformacioén unitaria neta en traccion

Cuantia geométrica real:

ASreal 760,27
bd P 300466

prea|20,0054

Preal—

Deformacion unitaria neta en traccion en el acero longitudinal extremo en traccion

_ Ecu-(d—c) _0,003-(466—83,51)

83,51

&t &t &t=0,0137

Como €t es mayor que 0,005 estd por controlada por traccion, por lo tanto, el valor
asumido de @=0,9 es correcto
Verificacion de momento
OMn > Mu
0,9-161,53 kN-m> 101,6 kN-m
145,38 KN-m > 101,6 KN-m
Verificacion de equilibrio
Fuerza del refuerzo de traccion
T=As-fy
T= 760,27 mm?-500 Mpa
T=380,14 kN
Fuerza del hormigdn en compresion
Cc=0,85-f"c-a-bw
Cc=0,85-21 Mpa-70,98 mm-300 mm

Cc=380,12 kN
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T=Cc
“Existe equilibrio”
Disefio para momento positivo:
Mu= 48,1 KN-m
Refuerzo para resistir en hormigon
Asumimos @=0,9
d= h-rmec = 500 mm-34mm = 466 mm

Hallando altura de bloque de compresion

_dl1 1 2 Mu
¢= ©-085-f'c-b-d?

_aeslio |t 2 (48,1 - 10°)
= 0,9-0,85 - 21 - 300 - 4662
a=2193mm
Calculo armadura necesaria
085-f'c-a-b
As.neces. = f
y

0,85-21-21,93-300
Agsneces. = 500

Ag neces. = 234,87 mm?

Distribucion de acero
N° de barras 1 = 2 N° de barras2 =1

Diadmetro de barras 1 =12 mm  Didmetro de barras 2 = 16 mm
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As;= 226,19 mm? As,= 201,06 mm?
As reai= As1+As2 = 226,19 mm? +201,06 cm? = 427,25 mm?

Espaciamiento de armadura

S _b—-2rgeo—N barrrasl-diametro de barral—N barrras2-diametro de barra2—-2dcorte
calculado —

N de barras —1

300—-2:25-2-12—-1-16—2-8
Scalculado = 31 Scalculado= 97 mm

g dagg =§ 19mm = 25,3 mm

Smin > 4 digmetro mayor de barra = 16 mm Smin = 25,3 MM

25mm = 25mm

Espaciamiento maximo:
Pestribo = 8 mm

Ce= rgeo+ (I)estribo =20mm + 8 mm =28 mm

fs==- fy fs= 2 500 fs= 333,33 Mpa
380-22_25.Cc =300 222 _25.26 = 254,2mm
300-— = 300 - = 252 mm
fs 333,33
Sméarxim0=254,2 cm
Smin <Scalculado< Smaximo = 253mm <97 mm < 254,2 mm (Cumple)
Calculo de armadura minima
Mayor entre Ag i = LCby, - d ; Agmin = 2b,, - d
4"fy fy

Es decir:
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A min = 320mm?
A _ 14 by -d
smin fy w

1,4
Asmin = £gq 300 - 466

Ag min = 391,44mm?>
Entonces; Asmin=391,44 mm?
Cuantia balanceada

€ai= 0,003; Ey= 0,002

Ecu fc
poai= 0,85 (Scu+€ty) . (E
0,003 210

poai= 0,85-0,85- (0,003+0,002) " (Go00)

ppai=0,182
ASbalanceado= 0,0182-300 -466
ASpalanceado= 2545 mm?
Cuantia maxima ductil.

Scu: 0,003, Sty= 0,005

Ecu fc
pdacti= 0,85-B1- (Ecu+€ty) . (E)
0.003 210

pageir= 0,85-0.85- (0 00340 005) ' (5000)

pdactii=0,01138
ASdactii= 0,01138-300 -466

ASdiciil = 1591 mm?
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Refuerzo méximo

pmax=0,025

ASmax= 0,025-300 -466; ASmax= 3495mm?
Bloque de compresiones

Distancia maxima entre la fibra extrema en compresion al eje neutro

_ Asfy oo 42725500
70,85-81-frc-bw — 0,85:0,85-21-300

c= 46,93 mm

a=fB1-c  a=0,85-46,96 mm a=39,89 mm
Calculo del momento Nominal

MN= Asearfy- (0 ) Mn= 427,25:500- (466-—- )

Mn= 94,28 KkN-m
Deformacioén unitaria neta en traccién

Cuantia geométrica real:

ASreql 427,25
bd P 300466

Preal= prea|:0,00309

Deformacion unitaria neta en traccion en el acero longitudinal extremo en traccion

_ Ecu-(d-c) _0,003-(466—46,93)

46,93

&t &= 0,0268

t
Como €t es mayor que 0,005 estd por controlada por traccion, por lo tanto, el valor
asumido de @=0,9 es correcto
Verificacion de momento
OMn > Mu
0,9- 94,28 kKN - m > 48,1 kN-m
84,85 kN - m > 48,1 KN-m

Verificacion de equilibrio
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Fuerza del refuerzo de traccion
T=As-fy
T= 427,25 mm?-500 Mpa
T=213,63 kN
Fuerza del hormigdn en compresion
Cc=0,85-f'c-a-bw
Cc=0,85-21 Mpa- 39,89 mm -300 mm
Cc= 213,61 kN
T=Cc
“Existe equilibrio”
Disefio a corte
Datos

fy= 420 Mpa (NB 1225001-1 en 11.4.2.). Los valores de fy usados en el disefio de

armadura a cortante deben ser:

420 Mpa en general y 560 Mpa para armadura electrosoldada de alambre corrugado.
d=466 mm

1=5,8 m

Vu=132,19 kN

Nu= 0 tn

As = 6,09 cm?



Figura 3.25 Diagrama de cortante de viga entre columna 76-77

144,4 kN.

u 2,71 so0, 3,1 L
C?G "CTT
m g m

132,19 kN:
161,4 kN.

Fuente: Cypecad V-2018

Armadura de disefo a corte

1/11 = VC + VS
Vu=0- Ve +Vs)
Resistencia proporcionada por el concreto

A/ fle-bw-d

bw =300 mm (ancho del alma de la seccidn)

A= 1 (Hormigon de peso normal)

129

d = 466 mm (Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del acero)

_1-/21-300-466
- 6

Vc

V. =106,77 kN
Disefio del refuerzo de cortante

@ = 0,75 Factor de minoracion de esfuerzos, para cortante.
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Vu = 132,19 kN. Valor obtenido del diagrama de envolventes de cortantes a una

distancia d del apoyo mas critico
Si132,19kN > 0,75 - 106,77
Si132,19 kN > 80,08 necesita armadura de refuerzo
Calculo del refuerzo de acero
V=0V +Vs)
v,
i

V. = 132,19 kN
ST 0,75

VS = VC

— 82,08 kN

Vs = 94,17kN
Célculo del espaciamiento de la armadura transversal

A, f, - d
Vg:%

Nos asumimos el diametro de la barra, se multiplica por dos por el nimero de pierna
0g = Av = 2 - 50,26 mm?
Av = 100,53 mm?

=Av-fy~d

S
Vs

_ 100,53 - 420 - 466
94,17 -1000

S = 208,94 mm
S = 200 mm espaciamiento constructivo

Calculo de la resistencia nominal del acero

. 100,53 - 420 - 466
s 200
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Vs = 93,93 KN
Limite para el espaciamiento del refuerzo cortante

S ={, 254 = (05 466
max. 300 mm 300 mm

Smax_ =233 mm
Cumple con el espaciamiento tomado

Refuerzo cortante minimo

Aymin = =— —— ;0,34 ——
N ¥ fye
_ V21 300 - 100

Avminl = 2= —55
Ayminl = 20,46 mm?

300-100

Ay min2 = 0,34 220

Ay min2 = 24,29 mm?
Ayminl; Aymin2
Adoptamos Ay in2 = 24,29mm?
Ay 2 Ay min
100,53 mm? > 24,29 mm?

comprobamos que la armadura calculada es mayor a la minima Ay > Ay in

Verificacion de cumplimiento de
Vo <0-(Vc+Vs)

132,19kN < 0,75 - (105,63 kN + 93,93 KN)
132,19 kN < 149,67 kN “Cumple”

Zona de estribado minimo
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Og = Av = 2 - 28,27 mm?
Av = 56,54 mm?
A,-f,-d
V= 56,54 - 420 - 466
s 200

Vs= 55,33 kN
Esfuerzo cortante que absorbe el hormigon y el estribado minimo
Vu=0- Ve +Vs)
V, = 0,75 - (105,63 + 55,53)
V, = 120,23 kN

Por relacidn de triangulos el valor esta dado a partir de 1,2 m desde columna 76 y a 1,2

m de columna 77.

Detalle de Armadura de viga

Figura 3.26 Detalle transversal de armadura de viga simplemente armada

3¢ 16mm 2§10 mm

Fuente: Elaboracion Propia



Figura 3.27 Detalle longitudinal de armadura de viga simplemente armada
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2810 L=700
< 46> Q
4214 L=300 3216 L=350
— 1@ ——s — s ————
M un
L o
12916 L=450
54—
2612 L=627
L |, xle@8cf20 | 18x16@6 ¢/20 | 6x1e@8c/20 | |,
1515 186 348 116 1515

Fuente: Cypecad VV-2018

3.5.4.4 Disefio Estructural de columna

Verificacion manual del disefio estructural de la columna C75

Figura 3.28 Ubicacion de columna 75

H

A

—— —_—

JI

Fuente: Cypecad V-2018
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Los datos para la verificacion seran tomados del andlisis y disefio del software
Cypecad, obteniendo tanto la geometria, como los esfuerzos maximos a la que esta

sometida la columna mas desfavorable de toda la estructura
Datos:

Numero de columna (75)

Lu= 2,90 m. (Longitud libre no apoyada)
h=10,3 m. (altura de pieza)

b= 0,3 m. (Ancho de pieza)

r=0,02 m. (Recubrimiento geométrico)
Ec= 23168,34 Mpa

Mu= 6,1kN -m

Pu=448,8 kN

Verificacion de la esbeltez

EI
¥ I (columnas que concurrenen A)
A:

; (igual para ¥s)

El ;
2+ (vigas que concurren en A)
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Figura 3.29 Representacion gréafica de los elementos que concurren en la columna

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 3.4 Caracteristicas de los elementos que concurren en la columna

Elemento Longitud B h IX ly
(m) (m) (m) x10®¥(m*) | x10%m*)
Columna 1 2,9 0,3 0,3 67500 67500
Columna 2 2,9 0,3 0,3 67500 67500
Columna 3 2,2 0,3 0,3 67500 67500
Viga 1 2,5 0,3 0,5 312500 112500
Viga 2 3,65 0,3 0,5 312500 112500
Viga 3 4,8 0,3 0,5 312500 112500
Viga 4 4.8 0,3 0,5 312500 112500
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Viga 5 2,5 0,2 0,4 106667 26667
Viga 6 3,65 0,2 0,4 106667 26667
Viga 7 4,8 0,2 0,4 106667 26667
Viga 8 4,8 0,2 0,4 106667 26667

Fuente: Elaboracion propia

Direccion x:
Icx1 Icx2 67500 67500
_ Lcli  Lc2 — 2,90 2,20 _
Ya= Tvix ivex Ivay  Ivay — 312500 , 312500 , 112500 , 112500 =
Lvli  Lv2  Lv3  Lv4 2,50 = 3,65 4,80 4,80
0,21
Icx1  Icx3 67500 , 67500
_ Lcl ~ Le3 — 2,90 2,90 _
Y= Tvsx  Ivex  Iv7y IvBy — 106667 106667 26667 26667 — 090
Lvs ' Lvé ' Lv7 ' Lvs8 2,50 @ 3,65 = 4,80 = 4,80
Direccién y:
Icy1l  Icy2 67500 67500
YAz Lcl Lc2 — 2,90 2,20 _021
A= Tvix LIv2x_Tv3y Tvdy ~ 312500 312500 112500 112500 =
Lvli  Lv2 ' Lv3 ' Lv4 2,50 3,65 4,80 4,80
Icy1 Icy3 67500 67500
Lcl  Lc3 - 290 290

8= Tvsx  Ivey Iv7x Ivex — 106667 26667 106667 106667 —0:°6
Lvs ' Lve Lv7 ' Lv8 2,50 = 3,65 4,80 4,80




Figura 3.30 Factor de longitud efectiva para columna 75
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Y

£ 500
= 10.0

— 5.0
— 3.0
—2.0

= 1.0
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L 0.7
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Fuente: Disefio de Concreto Reforzado (p. 323), por J. C. Mccormac y R. H. Brown,
2017, Alfaomega Grupo Editor.

Entonces:
Kx= 0,65

Ky= 0,65

Klu

Klu

I

—=<34-12 (M1/M2)

== <34-12 (M1/M2)
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Donde el término (34-12 (M1 /M2)) no debe tomarse mayor que 40. El término M1
IM2 es positivo si la columna esta flectada en curvatura simple y negativo si el

elemento tiene curvatura doble.

Donde:

Lu=2,9 m Longitud libre no apoyada.

K=0,65; 0,65

r=0,0866 m. radio de giro minimo.

M1x=-4,4 kN -m (Menor momento de extremo factorizado)
M2x=5,2 kKN -m (Mayor momento de extremo factorizado)
May=6,1kN -m (Menor momento de extremo factorizado)

M1y=-10,4 kN -m (Mayor momento de extremo factorizado)

Figura 3.31 esfuerzos en columna

Primer piso
138
it

Rampa + 244

Rampa descanso
24118
Rampa +1.92

Rampa +1.57

Rampa descanso
142
%

a

&

Rampa 41 &1

Fuente: Cypecad V-2018

Sustituyendo valor en la ecuacion anterior.
Eje X

19,75< 44,15 (columna corta)
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EjeY
23,44< 41,038(columna corta)
Verificacion de poértico desplazable o indesplazable.

Un entrepiso puede considerarse indesplazable si

XPy-Ay
=—-<0,05
Q Vus'Lc -

YPy = 448,7 kN
Ao = 0,6 mm. (distorsion absoluta)
Vus= 6,1 kN

.= 3600 mm.

_448700:0,6 _
"~ 61003600 —

0,05
Q=10,0123 <0,05

Cumple con la consideracion adoptada de pértico indesplazable.

Parametros de analisis y disefio

@=0,65 Para compresion @=0,75 para corte

Disefio del acero de refuerzo requerido:

Areas de acero por geometria: Asmin= 0,006-Ag  Asmax= 0.08-Ag De acuerdo a (10.9.1
NB 1225001-1)

Asmin=0,006-Ag = 0,006-300 -300 = 540 mm?
Asma= 0,08-Ag = 0,08-300 -300= 7200 mm?
Armado de la seccion
Diametro del Refuerzo longitudinal 8 ¢ 12 mm
As= 905 mm? “Cumple con el minimo”

Estimacién de la cuantia
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__As _ 905mm?
Ag 300mm-300 mm

=1%

0,006<0,01<0,08
Esta dentro del rango establecido por la norma
Se recomienda una cuantia menor al 3% para asegurar la ductilidad de la columna.
Espaciamiento entre barras del refuerzo a traccion
des= 6 mm (diametro de estribo asumido)

> 1,5-12 =18 mm
Stmin > 40mm
=>1,33:19mm = 25,3m

b—-2r—Nbarras-db—2des

Scalculada= Scalculada=106 mm
Nbarras—1

Cumple con la separacion.
Disefio Por diagrama de interaccion de la columna.
Datos de la seccion (Columna N° 75)
B=0,85 para f’c <30 Mpa
f’c=21 Mpa
fy=500 Mpa
h= 300 mm.
b= 300 mm.
rgeo= 20 mm (NB 1225001-1 en 7.7.2)
d=300-(20+6+12/2) = 268 mm
Ecu= 0,003
Es= 200000 Mpa

As= 905 mm?
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Ag= 90000 mm?

Construccién del diagrama de interaccion

Figura 3.32 Cuantias y distancia de lineas de acero

52 Bl 30 12 mm As2
150
268
——20 12 mm As2
13 0 12 mm As3

Fuente: Elaboracion propia
As1= 339 mm?
A= 226 mm?
Agz= 339 mm?
Factor de reduccion
@=0,65
Punto inicial
Po=(0,85- f’c - (Ag - Ast)+ Ast - fy)
P0o=2042,4 kN

1. Caélculo del punto de carga concéntrico Pn (Compresién pura)

Pnmax= 0,8 (0,85 f’c - (Ag - Ast)+ Ast - fy)
Pnmax=1633,9 kN
@Pnmax= 0,8 - (0,85- f'c - (Ag- Ast)+ Ast - fy)

@Pnmax= 0,8 - 0,65(0,85- 21- (90000 — 905) + 905 - 500)
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@Pnmax=1062,3 kN
Pn(0 kN-m;1062,3 kN)

2. Calculo del punto de traccion pura Pnt
Pnt= As- Fy = 905 mm?2- 500 Mpa = 452,5 kN
@Pntmax=0,9-452,5 kN = 406,8 kN
Pnt(0 kN - m;406,8 kN)

3. Calculo del punto de carga balanceada Pb

0,003

fy
Es

h=——2%3__ 268 Cb=146,2 mm

Cb= =
0,003+350000

= .d
0,003+

a=0,85-¢=0,85-146,2mm a=124,25mm

0,003_ €1

146,2 1462—d1

€1=0,00193 esta en compresion entonces -0,00193

0,003_ €2

146,2 1462—d2

€,=-0,000078 esta en traccion entonces +0,000078

0,003_ €3

146,2 1462—d3

€3=-0,00249 esta en traccion entonces +0,00249

Calculo de esfuerzo sobre las barras de acero
fs1= €1+ Es =-0,00193- 200000 = -386 Mpa

fs>= €2- Es = 0,000078- 200000 = 15,6 Mpa

fso= €3- Es = 0,00249-200000 = 498 Mpa
Calculo de las fuerzas en las lineas de acero
F1= fa1- As1 = -386 Mpa - 339 mm?= -130,854 kN
Fo=fs2- As2 = 15,6 Mpa - 226 mm?= 3,526 kN
Fa= fs3- Ass = 498 Mpa - 339 mm?= 168,822 kN
Célculo de la fuerza de compresion Nb

Nb=0,85- f’c-a- b



143

Nb=0,85- 21- 124,25- 300 = -641,88 kN

Célculo de la carga balanceada

Pnb= Nb+XFi

Pnb =-641,88 kN -130,854 kN +3,526 kN +168,822 kN
Pnb=-600,386 kN

Célculo del centroide plastico

(0,85-f'c- Ag)- (g)+ZAsi- fy- di
(0,85-f'c- Ag)+(Ast- fy)

yp=

(0,85-21- (300- 300))- (Zzﬂ)+((339- 52)+(226- 15)+(339- 268))- 500

(0,85-21- (300-300))+(905- 500)

yp=

yp=131,72 mm
Calculo del momento nominal respecto a yp
Para compresion Mni=Fi- (yp-di)
Para traccion Mni=Fi- (di-yp)
Mn1= F1-(yp-di) = 130,854 kN - (131,72 mm-52 mm) = 10,43 KN-m
Mn2= F2-(di-yp) = 3,526 kN - (150 mm-131,72 mm) = 0,064 kN-m
Mns= Fs-(di-yp) = 168,822 kN- (268 mm-131,72 mm) = 23,0 kN-m
Calculo del momento nominal Mn
Mn=Nb- (yp-%) +IMi

124,25

Mn=641,88 kKN-(131,72 — >

)+ (10,43 kKN-m +0,064 kN-m +23,0 kN-m)

Mn= 78,17 kN- m

Pb: (78,17 kN- m; -600,386 kN)
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4. Calculo del punto en la zona de falla frégil

C=195 cm cumpliendo que trabaje en zona fragil, entonces: c>ch

a=0,85-¢=0,85-195mm a=165,7 mm

0.005__ &1 €1=0,0022 esta en compresion entonces -0,0022
195 195-d1

0,003 €2 P .

—= €2=0,00069 esta en compresion entonces -0,00069
195 195-d2

0.003__ &3 €3=-0,00112 esta en traccion entonces +0,00112
195 195-d3

Calculo de esfuerzo sobre las barras de acero
fs1= €1- Es = -0,0022-200000 = -440 Mpa

fso= €2+ Es = -0,00069-200000 = -138 Mpa

fs3= €3- Es = 0,00112-200000 = 224 Mpa
Calculo de las fuerzas en las lineas de acero
F1= fs1-As1 = -440 Mpa-339 mm?= -149,16 kN
Fa= fs2-As2 = -138 Mpa -226 mm?= -31,188 kN
Fa= fs3-Asz = 224 Mp-339 mm?= 75,936 kN
Célculo de la fuerza de compresion Nb
Nb=0,85-f’c- a- b

Nb=0,85-21-165,7-300 = -887,3235 kN
Célculo de la carga balanceada

Pnb= Nb+XFi

Pnb = -887,3235 kN-149,16 kN -31,188 kN +75,936 kN
Pnb=-991,74 kN

Célculo del momento nominal respecto a yp

Para compresion Mni=Fi- (yp-di)
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Para traccion Mni=Fi- (di-yp)

Mni= F1- (yp-di) = 149,16 kN- (131,72 mm -52 mm) = 11,89 kN-m
Mn2= F2- (yp-di) = 31,188 kN - (131,72 mm -150 mm) = 0,57 KN-m
Mnz= F3- (di-yp) = 75,936 kN - (268 mm -131,72 mm) = 10,35 kN-m
Calculo del momento nominal Mn

Mn=Nb- (yp-%) + IMi

165,7
2

Mn=887,3235 kN - (131,72 - )+(11,89 kKN-m +0,57 KN-m +10,35 kN-m)

Mn= 66,17 kN-m
Pb: (66,17 KN-m; -991,74 kN)
5. Calculo del punto en la zona de falla ductil
C=100 mm cumpliendo que trabaje en zona fragil, entonces: c<cb

a=0,85-c=0,85-100 mm a=85mm

0,003_ €1

100 100—d1

€1=0,0014 esta en compresion entonces -0,0014

0.003_ €2

100 100-d2

£€,=-0,0015 esta en traccién entonces 0,0015

0.003_ €3

100 100-d3

€3=-0,00504 esta en traccion entonces 0,00504

Calculo de esfuerzo sobre las barras de acero

fs1= €1-Es = -0,0014-200000 = -280 Mpa

fso= €2-Es = 0,0015-200000 = 300 Mpa

fs3= €3-Es = 0,00504-200000 = 1008 Mpa entonces 500 Mpa
Caélculo de las fuerzas en las lineas de acero

F1= fs1-Aq1 = -280 Mpa 339 mm?= -94,92kN

F2= fs2-As2 = 300 Mpa -226 mm?= 67,80 kN
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Fs= fss-Ass = 500 Mpa -339 mm?= 169,5 kN

Célculo de la fuerza de compresion Nb

Nb=0,85-fca‘b

Nb=0,85-21-85-300 = -455,175 kN

Célculo de la carga balanceada

Pnb= Nb+XFi

Pnb =-455,175 kN -94,92kN +67,80 kKN +169,5 kN

Pnb=-312,79 kN

Calculo del momento nominal respecto a yp

Para compresion Mni=Fi- (yp-di)

Para traccion Mni=Fi- (di-yp)

Mn1= F1- (yp-di) = 94,92kN - (131,72 mm -52 mm) = 7,56 KN-m
Mn2= F2- (di-yp) = 67,80 KN - (150 mm-131,72 mm) = 1,24 kN-m
M= Fa- (di-yp) = 169,5 kN - (268 mm -131,72 mm) =23,09 kN-m
Calculo del momento nominal Mn

Mn=Nb - (yp-%) +IMi
Mn=455,175 kN - (131,72 -2) + (7,56 kNm +1,24 kN-m +23,09 kN-m)

Mn= 72,5 kN-m

Pb: (72,5 kN-m:; -312,79 kN)

6. Elaboracién del diagrama de interaccion

Tabla 3.5 Puntos del diagrama de interaccion.

Puntos del diagrama de interaccion sin afectar por el factor de minoracion



Zona Carga Pn Momento Mn
Compresion pura -2042,4 kN 0
Fréagil -991,74 kN 66,17 KN-m
Balanceado -600,386 kN 78,17 kKN- m
Ductil -312,79 725kN- m
Traccién pura 4525 kN 0

Puntos del diagrama de interaccion afectados por el factor de minoracién
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Zona Carga Pn Momento Mn %] @ Pn @ Mn
Compresion -2042,4 kN 0 0,65 -1327,6 0
pura
Fragil -991,74 kN 66,17 KN-m 0,9 -892,6 55,55
Balanceado -600,386 kN 78,17 KN- m 0,65 -390,25 50,81
Ductil -312,79 72,5 kN- m 0,65 -203,31 47,13
Traccién pura 4525 kN 0 0,9 407,2 0

Fuente: Elaboracion Propia

Recta de @ Pnmax

@ Pnmax=-1327,9-0.8 = -1062,08 kN

Al ser una columna simétrica el diagrama tanto en x-y son iguales
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Figura 3.33 Diagrama de interaccion de columnas

Fuente: Elaboracion Propia

Diagramando el esfuerzo combinado més desfavorable al que esta sometida la columna
se observa que este se encuentra dentro del diagrama, por lo cual se concluye que el

disefio es Optimo y resistira las cargas a la que sera sometida.
Verificacion a cortante

@Vn= @-(Vc+Vs)
Vu=6,1 kN
fy=420 Mpa
Factor de hormigon de peso normal A=1

NUmero de ramas de estribo= 2
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Factor de reduccion de resistencia: @c=0,75
Célculo de la fuerza cortante del hormigén
Nu=448,8 kN

d=268 mm

Vo= 23 (1 Ny b
6 14 Ag

121 (1+ 448800 ) 300-268

6 " 14 -300-300

Vc=

Vc= 83,28 kN

Ve<0,29-A/f'c -bw-d W

0,29-448800
90000

Ve <0,29-1-4/21-300-268 - |1 +

Vc=167,1tn
Verificacion de necesidad de acero de refuerzo
Vs=Vu-@Vc= 6,1 kN - 0,75-83,28 kN
Vs=-56,36 kN

(no requiere refuerzo de acero por cortante por lo tanto debe colocarse armadura

minima.)
Refuerzo a cortante minimo

Sasumido= 125 mm

frc bw-s
S .
AVmin 2 =2 fyt
V21 300-125
AVpin >— - = 25,57 mm?2
16 420



bw-s
fyt

AVminZ 0,34

300-125
420

AVnin> 0,34 = 30,36 mm?

AVpin= 30,36 mm?
Acero adoptado
N°barras= 2 (1 por rama)
Diametro de barra= 6mm

(6)>m
4

Av= 2. = Av= 57 mm?

Verificacion de Espaciamiento minimo

=40 mm
>1,33:19mm = 25,3cm

> 1,5-12=18mm
Stmin{
Stmin:40 mm
Verificacion de Espaciamiento maximo

<36-6=216

< 12-12 =144 mm
Stmax{
< 300 mm = 300 mm

Stmax: 144 mm

La separacion asumida cumple con los requerimientos

Por lo tanto, armadura transversal de columna serd: ¢ 6mm ¢/125 mm.
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Figura 3.34 Detalle de armadura de columna

33 12 mm

Fuente: Elaboracién Propia

3.5.4.5 Disefio Estructural de estructuras complementarias

3.5.4.5.1. Disefio Estructural de losa maciza (rampa)

Altura minima de losa

Figura 3.35 Vistas en planta y corte de rampa

®

FCO rte B-B af2

[ o,
¥ 0.2 04
A orte A-[ af3 | afl

———
>

w
=]

—————

ofl

151



Fuente: Elaboracién Propia

In=3,6 m
3,6m
p= =2,32
1,55m
Perimetro _1550-2+3600-2
Niosa tentativa = = =57,22 mm

180 180
Niosa tentativa = 60 mm (tomaremos 100 mm)
Seccion de la viga= 0,4 m-0, 25m
Inercias de viga

o= 212 1= 225:049% | — 0013333 m*
12 12

Inercia aproximada de la viga con ala efectiva

Viga de borde

0,25-0,403
12

I= 0,002 m*

— b-n®  _
Ib=1,5- -7 lb=1,5

Viga central

0,25-0,403

Ib=2-bi—23 lb=2 I= 0,00266667 m*

Calculo de af (Ecb=Ecs)

afl =23,41

af2 =8,77

af3 = 23,41

Ecb-Ib 0,002
afl = afl = 3
Ecs-Is (0,775+0,25).0,1
12
Ecb-Ib 0,00266667
af2 = af2 = =
Ecs-Is (1,60+1,80+0,25)-0,10
12
Ecb-Ib 0,002
af3 = le3 = 3
Ecs:Is (0,775+0,25)-0,10
12
Ecb-Ib 0,002
af4 = af4 = 3
Ecs-Is (1,60+1,80+0,25)-0,10

af4 =657

12

152
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0 2<ozfl L2 <5

af2-1
0 2<23,41-1.552 <
7T 8,77-3,62
0,2<0,49<5
Entonces:
afm = 23,41+23,41+8,77+6,57 afm= 1554 >2
Entonces:
> M o h>90 mm (se elige el mayor)
~  36+9p -

3,60-(0,8+—-2)

h> 1400 1>0,073 m
36+9-2,32

Entonces adoptamos 90 mm

Recubrimiento de disefio: rec= 20 mm NB 1225001 (7.7)
Suponiendo una barra de 10 mm y un tamafio de agregado grueso de 19 mm tendremos:
2- rec+4-b+ 1,33-19 mm= 2(20 mm) + 4 (10 mm) + 1,33-19 mm = 105,27 mm.

La altura minima de 90 mm no es suficiente por lo tanto constructivamente, se adoptara

una losa de 150 mm.

h= 150 mm
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Figura 3.36 Momentos positivos y negativos en x-y para losa maciza

Fuente: Cypecad V-2018

Armadura para momentos positivos en la direccién x-y

Analizamos para un ancho unitario

Inx=3,6(m). longitud entre caras de apoyo

Iny=1,55(m). longitud entre caras de apoyo
Mx+=1,5 kKN-m

My+= 3,9 KN-m

Anélisis por rectangulo equivalente de Whitney

M= Nc-Z

@=0,9



Mx= 0,85 @-fo-b-yum- (h-r-L22 My= 0,85-@fo-b-yim- (h-r-L
Viimx=0,81 mm Yiimy= 2,13 mm
Nci= 0,85-@-fc-b-Yiim Nc2=0,85-@-fc-b-Yiim
Nci= 13,01 kN Nc2= 34,22 kN
o= Azg
=
Asyx= 28,91 mm? Asy= 51,6 mm?

Armadura minima en losa maciza
Ag= 0,15 m?

0,0018-420
ASmin= T-lOOO-lSO = 226,8 mm?

As,=226,8 mm? Asy= 226,8 mm?
Acero adoptado:
Para x;y
6 ¢ 10 mm = As= 471,28 mm?

Separacion maximay minima

155
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Smin > %-19 mm = 25,3 mm

3 (150 mm) =450 mm
Smax <§ 25 - (10 mm) = 250cm
300mm = 30mm

Separacion Calculada

100cm _ 100cm
Nbarras—1 6—1

= S$=200 mm (Cumple)

Armadura para momentos negativos en la direccién x-y

Analizamos para un ancho unitario

Inx= 3,6(m). longitud entre caras de apoyo

Iny= 1,55(m). longitud entre caras de apoyo
Mx-=6,1 KN-m
My-= 15,5 kN-m

Anélisis por rectangulo equivalente de Whitney

M= Nc-Z

@=0,9

Mx-= 0,85-@-fc-b-Yiim- (h-r-yl% My-= 0,85-@-fe-b-Yiim- (h-r-@
Yiime= 3,35 mm Vimy= 8,72 mm

NCJ_: O,85'®'fc'b'y|im NC2: 0,85'®'fc'b'y|im



Nci1= 53,81 kN Nc2= 140,08 kN

Asyx=119,6 mm? Asy= 311,11 mm?
Armadura minima en losa maciza
Ag= 0,15 cm?

Asim= %-1000-150 =226.8 mm>

Asx=226,8 mm? Asy= 311,11 mm?
Acero adoptado:

Para Xx; y

6 ¢ 10 mm = As= 471,24 mm?

Separacion maxima y minima

Smin > 7-19cm = 25,3 cm

3-(150mm) = 450mm
S<425 - (10mm) = 250mm
300mm = 300 mm

Separacion Calculada

_100cm _100cm
Nbarras—1 6—1

= S$=200 mm (Cumple)
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Figura 3.37 Distribucidn de aceros en losa maciza

Eje x-x

¢ 10mm c¢/0,2m

¢ 10 mm ¢/0,2m
Eje y-y

$ 10mm ¢/0,2m

¢ 10 mm c/0,2m

Fuente: Elaboracion propia

3.5.4.5.2. Disefio Estructural de escalera

Datos geométricos y caracteristicas mecanica de los materiales
Datos:

Huella =h=0,3m

Contrahuella =ch =0,17m

N° de peldafios N° = 21

Desnivel a salvar Z=3,6m
Ancho de grada a=24m
Espesor t=0,20m

Recubrimiento Geométrico r = 30 mm (NB 1225001 en 7.7.2.)



fc= 21 Mpa
fy= 500 Mpa
Calculo de la altura minima de la losa

L 32000
h=—=
20 20

= 160 mm adoptamos 200 mm

Canto util

Se puede usar la siguiente expresion:

1)
d—t—(?"+§>
12
d=200—<30+7)= 164 mm

Donde:

t= Espesor de la losa de la escalera

r = Recubrimiento minimo

@ = Didmetro de la armadura (Asumido)

Célculo de las cargas y esfuerzos que acttan sobre la escalera
Usando la combinacion de carga correspondiente tenemos:

Q(baranda,descanso) =12CM+ 16 CV

159
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Tabla 3.6 Cargas en escalera

Peso propio losa 4,80
Peso peldafio 2,04
Carga muerta 8,44 20,256
Baranda 0,30 43,51
piso y acabados 1,3
Carga Viva Sobre carga 5,0 50 12,0

Peso propio losa 4,80
Carga Muerta 6,1 | 14,64
piso y acabados 1,30 36,768
Carga Viva Sobre carga 5,00 5,0 12,0

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 3.38 Geometria de escalera.

240 330

163

&0

240 240

I

Fuente: Elaboracién Propia

Figura 3.39 Cargas en escalera

Fuente: Elaboracion Propia.
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El tipo de apoyo a nivel de planta superior e inferior se supone articulado.

Al nivel del descanso se supone articulacién-rodillo, apoyado en muro de hormigon o

de fabrica.

En el encuentro de los tramos al nivel del descanso se produce un efecto de
acodalamiento que simula el efecto de un apoyo, por lo que en ese punto se produce el

maximo momento negativo.

Figura 3.40 Diagrama de momentos de escalera como elemento espacial.

My mazx.: 58.04 kN-m|

X 2425 m

Fuente: Cype 3d V-18
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Figura 3.41 Diagrama de axiles en escalera.

Fuente: Cype 3d V-18

Esfuerzos obtenidos analizando la escalera como elemento plano.
M+= 68,04 KN-m

M-=-81.09 KN-m

N= 303,903 kN (T)

N= 302,290 kN (C)

Para la obtencion de los esfuerzos de célculo se realizan unas simplificaciones que van
por el lado de la seguridad y que estan basados en la practica habitual del célculo
manual de esfuerzos. Esfuerzos que seran verificados con los valores obtenidos del

analisis como elemento plano.
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Segun Analisis y disefio de escaleras de Carlos Antonio Fernandez Chea, se puede

realizar la siguiente obtencidn de esfuerzos.

Li= /2,042 + 3,32 = 3,9m (longitud inclinada)

Ld= 2,4m (longitud de descanso)

L=Li+Ld = 2,4m+3,9m = 6,3 m (Sumatoria de longitud)

Entonces:
12 3,51kN- ,3)2
Md+= I BBSLRN M (63)7 — 40 N
10 10
12 43,51kN-m (6,3)2
Md-= 1= = m©3° ~ 108 kN-m
16 16
I 43,51kN-m-6,3
Vu= %:+ =137 kN

Con estos valores se cubren sobradamente los esfuerzos de flexion y traccion a los que

estd sometido el tramo superior de la escalera

Calculo de la armadura positiva

Para calcular la armadura necesaria para resistir la flexion, se puede usar el diagrama

de distribucion rectangular equivalente de tensiones, del cual por equilibrio se puede

sacar las siguientes expresiones:

_dl1 1 2 Mu
¢= ®-085-f'c-b-d?

0,9-0,85-21-2400 - 1642

2 -173x10°
a=164-(1—- |1—

Calculo armadura necesaria

0,85 -f'c-a-b
Agneces. = f
y

= 30 mm
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0,85-21-30-2400 )
Asneces. = 00 = 2570mm

La cuantia minima de acero es:
1,4
As.min = f_bw -d
y
1,4
Asmin 2 £o5 - 2400 - 164 = 1102,08 mm?

Como la armadura necesaria es mayor que la minima se disefia con la armadura

necesaria
Ag neces. = 2570 mm?
Donde:
b =2400 mm
¢=16 mm
N° barras = 2570 = 13 barras ¢16
201,06
Separacién

b_z'r_(N_l)'Q)barra
(N-1)

S =

_2400-2:30-(13-1-16 __
- (13— 1) - cvvmm

S =200mm
Entonces 13 ¢ 16 mm c/0,2m

Calculo de la armadura negativa

_4l1 1 2 Mu
“= 0085 f'c b d2
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el 2.108 x106 g
a= 09-085.-21-2400-1642|  —° MM

Célculo armadura necesaria

0,85 -f'c-a-b
Agneces. = f
y

0,85-21-18-2400 )
Ag neces. = 00 = 1542 mm

La cuantia minima de acero es:
1,4
As.min = f_bw -d
y
1,4
Asmin = 5o+ 2400 - 164 = 1102,08 mm?

Como la armadura necesaria es mayor que la minima se disefia con la armadura

necesaria
Ag neces. = 1542 mm?
Donde:
b =2400 mm
¢=12 mm
N° barras = 15& = 13 barras ¢$12
113
Separacion

b_z'r_(N_l)'Q)barra
(N-1)

S =

o _2400-2:30-(13-1)-10
- (13- 1) - cvumm




S =200mm
Entonces 13 ¢ 12 mm ¢/0,2m

Refuerzo transversal por temperatura
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Debido a que los momentos flectores en direccidén Y en la rampa son pequefias, se

pondrd armadura minima para prevenir la fisuracion por efecto de la retraccion y la

gradiente de temperatura.

0,0018-420

Si fy > 420 MPa, entonces la cuantia > 0,0015

y
Ag; = 0,0015 - 6300 - 200

Ag = 1890 mm?

Adoptando un $10 mm
N°b _ 1890 25b =25b
arra = 78,54 = arras = arras
S,_b_z'r_(N_l)'@barra
(N-1)
(_6300-2-30-(25-1)-10 .
- (25— 1) = e mm
Constructivamente:
S=250 mm
La armadura de retraccion y temperatura debe cumplir:
_ < 3h(delalosa) =3-200 = 600mm .
Smin{ <300 mm = 300mm Cumple

Disefio a cortante

El disefio de secciones transversales sometidas a cortante esta basado en:

Del diagrama de cortante a una distancia (d) se obtiene Vu=137 kN

Vu=0xV,
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Vl’l = VC + VS
Vu=0x Ve +Vs)
Resistencia proporcionada por el concreto

A fc-bw-d
6

Vc=

bw =200 mm (ancho del alma de la seccidn)
A= 1 (Hormigon de peso normal)
d = 164 mm (Distancia desde la fibra extrema en compresiéon al centroide del acero)

1+/21-2400-164
B 6

Ve

V. = 300,62 kN
Disefio del refuerzo de cortante
El refuerzo para cortante debera calcularse de acuerdo a la siguiente prescripcion:
1-SiV, <oV, No necesitarefuerzo por cortante
Donde: 0,75 Factor de minoracion de esfuerzos, para cortante.
Vu = 10980 kg. Valor obtenido del diagrama de envolventes de cortantes
Si 137 kN < 0,75 - 300,62 kN
Si 137 kN < 225,463 kN

No necesita refuerzo por cortante ya que la resistencia al hormigon al corte absorbe los
esfuerzos solicitados.
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Figura 3.42 Detalle de armadura de escalera.

, 240 V 240 V
| | 1
#10c/0,2 et
Il A i i——
®1UCKU,Z @16(:/0,‘ F
M
g
Dr
g

Fuente: Elaboracion propia

3.5.4.6 Disefio Estructural de zapatas aisladas

DATOS: Columna C80

Estado de servicio Estado limite altimo
P =508,4 kN. Pu=665,8 kKN.

Mx =-1,3 KN-m Mux = -1,4 kN-m
My =-1,5KkN-m Muy =-2,5 kN-m

Oadm. = 153 kKN/m?
Dato de la columna:
bc = 0,30 m
Ilc =0,30m

Calculo del &rea requerida por presion admisible
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Debido a una profundidad de zapata de 2m y una densidad promedio de suelo de=

18,5kN/m?

Tendremos un esfuerzo neto del suelo de:

Gadmneto = 153 kKN/m2-2-18 5kN/m? = 117 kN/m?

B=22m

L=22m

P

Qadam.

A=

_SOBAOKN _ .,
T 17kN/mz - 7T

B = L ( Asumiendo una zapata cuadrada)
B=+VA
B =,/439=209m

L=B=22m

Dimensionamiento de elevacion

Se estima el canto atil en funcion de las verificaciones de corte por punzonamiento y

corte por flexion

NB 1225001 indica que la altura minima de una zapata no debe ser menor a 150 mm

Entonces: Adoptaremos h=500 mm =0,5m

Calculo de excentricidades

M B .
e, = —> < = tercio central
Ps 6
13 22
ey = o <

5084 6
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e, = 0,0026 < 0,37 Ok cumple

_Mx L

=75 <%

_ 15
® T 5084

2,2
6
ey = 0,003 < 0,37 Ok cumple

Verificacidn a hundimiento

Figura 3.43 Esfuerzos en el terreno

___________ q3

i

+++++++++++

Al ++ +++++++++ 3%

Fuente: Elaboracion Propia

S5 (14 8, )

W=y Ut
_ 5084 (. 6:(00026) 6 (0003)\_ . .,
172222 22 22 )~ 100 KN/m
Ps 6e, be
a7 (145 - T)
_ 5084 ( 6:(00026) 6 (0003 _ . .
275222 2,2 22 ) = 1056kN/m
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508,4 6-(0,0026) 6-(0,003
( _8 ) _6:( )>=103,4kN/m2

=32222" 2,2 2,2
Ps bey 6ey
w=3 (1-F+ )
5084 6-(00026) 6-(0003)\ o
“=3%222 2,2 22 ) = 1052kN/m

Cortante por punzonamiento

Figura 3.44 Cortante por punzonamiento

E v
a e
. 4
A
r 7 i
. o Lt

df2 ..

h - = Ch - ——
I c.
fal e
b,
- a.

4

Fuente: Elaboracion propia
h=0,50 m
Recubrimiento r= 0,075 m (NB 1225001 en 7.7.2.)
d=h-r
d=050-0,075=043m

Calculo de la fuerza por punzonamiento
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Figura 3.45 Seccion critica de zapata
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Fuente: Elaboracion propia

Célculo de g1, g2, g3, gs4 respecto a Solicitaciones en Estado Limite Gltimo para

verificacion de punzonamiento

0,0038

665,8

25

Muy
Pu

e, =

L% - 0,0021
665,8
- (1 +

6 -(0,0038)
2,2

Mux
Pu

ey =

)

6e
_y
+ L
6-(0,0021)
2,2

6ey
B

(h:K

) = 139,76 kN/m?

+

(1+

11
,2<+

2

665,8
2.

)

Q1=2

)
L

6ey
B

QZ=X
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665,8 6-(0,0038) 6-(0,0021
( ( )_6:( )> = 136,2 kN/m?

92=35222° 2,2 2,2
_Pu < 6ey 6ey>
45 = B L
_ 6658 ( 6-(00038) 6-(0002D)\_ . .o
95=32.22 2,2 22 )= 13535 KN/m
_Pu ( 6ey 6ey>
9e =% B ' L
_ 6658 ( 6:(00038) 6 (0002D\_ . .,
“=3222 2,2 2.2 = 136,9kN/m
Para
0 +q
Vip = P == [(be + )L + )]
139,76 + 136,9
Vp = 665,80 — -1(0,30 + 0,43) - (0,30 + 0,43)]

2

Vip = 588,24 kN

El esfuerzo cortante por punzonamiento es:

Vup

U
0o-d

up=b
bp=2-((by+d)+ (b +d))

bo = 2 - ((0,30 + 0,43) + (0,30 + 0,43)) = 2,92 m

588,24

U, = ——2" _ _ 46849 kN /m?
w = 592.043 /m

Uyp = 0,468 MPa

Esfuerzo que resiste el hormigén
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r’l'\lf?(l"’%)'bo'd
pl \/E’ 40 columna interior

V. << asd o =4 30 Columna borde
2 =—\)-b.-d S
12 ( T ) © 20 columna esquina
A*ﬁ
. ol b, -d

B es la relacion del lado largo al lado corto de la columna, la carga concentrada, o el

area de reaccion.

. 03 )
p= b, 03
2,29 MPa
0,468 MPa < {3,01 MPa
1,53 MPa

Célculo del esfuerzo a corte critico

Figura 3.46 Esfuerzo de corte critico en zapata




‘secgion critica 1

7

2,2
2,2
Fuente: Elaboracion Propia
_ g Bt |T=b)
—139.8 139,8 — 136,2[(2,2 — 0,30) 043
Tua = 257, 2.2 2 ’
Qua = 139,4 kN /m?
Célculo de la fuerza cortante
_qut+ qua [(L —by)
Vua = — [ > dl-L
139,8 + 139,4 [(2,2 —0,30)
Vig = : —0,43]-2,2
2 2
V,q = 159,7 KN
Célculo del esfuerzo cortante
U, = 2

u L .d

176
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159,7 KN

= =1 N 2
Vup =22 m . 043m  [CBBIN/m

Uyp = 0,169 MPa

Este debe ser menor que el resistido por el concreto:

o-Jf

6

Uyp <

0,85 -+v21

0,169 MPa < 0,65 MPa cumple!!!
Disefio a flexion seccion critica cara de la columna x

Las secciones criticas de disefio a flexion en las dos direcciones principales se ubican

en las caras de la columna.

En las zapatas cuadradas que trabajan en dos direcciones, el refuerzo debe distribuirse

uniformemente a todo su ancho.

Figura 3.47 Cara critica de la columna en x

Y

L

1=2,2m

B=2,2m

Fuente: Elaboracién Propia
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| (Qumax — Qur 2Lv2 va
M"_l( 2 )<3 T aur | B

Qumax — qul) <L - bl)
L 2

Quf = Qumax — (

139,8 — 136,2) (2,2 - 0,30)

qur = 139,8 — ( 22 >

qur = 138,24 kN /m?

L—b, 22-030

L, =
v 2 2

=0,95m

0,952
+ 138,24 x > | 2,2

139.8 — 138,24 (2 - 0,952
My, = ( 2 ) 3

M, = 138,27 kN - m
M, = 13,827 x10” N - mm

Como la seccidn es rectangular calculamos el bloque de compresién

_4l1 1 2Mu
¢= 0085 f'c b d?

Suponiendo que la seccidn esta controlada por traccion @=0.9

213,827 x107
a=430-{1- |1

©0,9-0,85-21-2200 - 4302

a=914mm
Calculo armadura necesaria

085-f'c-a-b
Asneces. = f
y

0,85-21-9,14 - 2200
Agsneces. = 500
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Ag neces. = 701,54 mm?

De acuerdo de la NB1225001 15.10.4 para el caso de zapatas aisladas y combinadas

las cuantias y las separaciones deberan ser como minimo las que se especifican en

vigas.
Jf'e
As.min = mbw -d
A min = 2118,29 mm?
Como

Agmin > Agneces, Se disefia con el Area minima
Agiceno = 2118,29 mm?

Adoptamos un didmetro de barra de 16 mm

2118,29
N°para = 0 = 11 barrashor

Célculo del espaciamiento

b 2,20

SENT1IT11-1

=0,215m=0,20m

Disefio a flexidn seccion critica cara de la columna 'y
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Figura 3.48 Cara critica de la columna eny

Lv

L

2,2

Fuente: Elaboracién Propia

_ Qumax — Cqu 2Lv2 va
M“_[( 2 )<3 |k

_ Qumax — Qua\ (B — b1
Quf = Qumax — ( B ) 2

139,8 — 136,9) (2,2 - 0,30)

Gur = 1398 — ( 22 >

Gus = 138,55 kN/m?

B—b, 22-030
2 2

139,8 — 138,55\ (2 - 0.952 0.952
M, = ( z ) o) +13855 ——| 22

L,=

=0,95m
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M, = 1338,37 KN -m

M, = 13,39 - 10’ N -mm

Como la seccidn es rectangular calculamos el bloque de compresién

_4l1 1 2Mu
¢= ©-085-f'c-b-d?

Suponiendo que la seccion esta controlada por traccion @=0,9

2-13,39 - 107
a=430-{1— |1

©0,9-0,85-21-2200 - 4302

a=915mm
Célculo armadura necesaria

_0,85-f’c-a-b

As.neces. f
y

0,85-21:9,15-2200
Asneces. = 500

Ag neces. = 702,31 mm?

De acuerdo de la NB1225001 15.10.4 para el caso de zapatas aisladas y combinadas

las cuantias y las separaciones deberan ser como minimo las que se especifican en

vigas.
Jf'e
Agmin = mbw -d
Ag min = 2118,29 mm?
Como

Asmin > Asneces. Se disefia con el Area minima



Agiseno = 2118,29 mm?

Adoptamos un didmetro de barra de 16 mm

. 2118,29
N°para = 201 = 11 barras
Calculo del espaciamiento
S= b __ 22 =0,22m=0,2
TN-1 11-1 CeemThem

Figura 3.49 Detalle de armadura de zapata

& & "y - "y & 3 & 3 & 3

11P@16ef20 L=205

20

. I

b 220

Fuente: Elaboracion Propia
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APORTE ACADEMICO
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4. Aporte Académico
4.1 Generalidades

En el siguiente capitulo se detallard un andlisis comparativo entre una losa con

casetones perdidos y una losa con casetones recuperables.

Para garantizar los resultados de célculo y disefio se aplicaran las recomendaciones de
la Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.

4.2 Marco Tebrico.
4.2.1 Forjado reticular

El forjado reticular pertenece a la familia de las losas de hormigén armado, no
homogéneas, aligeradas y armadas en dos direcciones ortogonales configurando una

placa nervada.

Las losa nervada o losa casetonada es una losa constituida de nervios o barras, ligadas
entre si por una capa de compresion. En relacion a la losa maciza, la losa casetonada
es mas econdmica por eliminar el hormigdn desnecesario en la region sometida al

esfuerzo de traccion.

Por tener mas altura que la losa maciza de la misma inercia, la losa casetonada reduce

también la cantidad de aceros.
Los parametros que definen las caracteristicas del forjado reticular son:

e Canto total de la placa

e Altura del casetdn de aligeramiento o bloque aligerante
e Separacion entre nervios

e Base de los nervios

e Espesor de la capa de compresion.

Dichos pardmetros estan delimitados por 2.7.5.1.
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4.2.1.1. Ventajas y desventajas de un forjado reticular frente a otro tipo de

forjados.
Ventajas.

En comparacion con la losa maciza, este sistema presenta una mayor economia,
permitiendo cubrir luces mayores y proporcionando una mayor libertad de disefio en
su superficie. Para luces superiores a 7 metros, vale la pena invertir en la posibilidad
de utilizar este sistema. En el caso de plantas de proporciones cuadradas, se utilizan
nervios en ambas direcciones. En el caso de plantas muy rectangulares, el uso de los
nervios se indica Unicamente en una direccion, estando esta siempre dispuesta en el

sentido de la luz mas pequefa.
Desventajas

Debido a la necesidad de precision en la elaboracién de las nervaduras y la colocacion
de la armadura, este sistema requiere mano de obra especializada. También, requiere
un mayor volumen de material para la ejecucion del encofrado. Estructuralmente,
aumentan la altura de las construcciones, y debido a su disefio, presentan una mayor
dificultad en la compatibilidad con otros elementos arquitectonicos tales como las
instalaciones del edificio, tanto eléctricas como hidréulicas.

En el proceso de la obra, involucra un gran cuidado y atencién en el hormigonado,

requiriendo de una maxima atencion en el proceso de vibrado del hormigén.

4.2.2. Tipos de forjados reticulares.

Dejando al margen las casas comerciales suministradoras de los elementos necesarios
para construir forjados reticulares con sus encofrados, se puede inducir que existe una
gran variedad de los mismos; en realidad. Solo existen dos tipos que puedan

diferenciarse de manera clara
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Forjado reticular con bloques aligerantes

Tipologia basica Forjado  reticular con  casetones

recuperables

4.2.2.1. Forjados reticulares con casetones de aligeramiento perdido

En los comienzos los complementos aligerantes para este tipo de forjados reticulares
eran de bovedillas cerdmicas, sin embargo, su fabricacién, costo, asi como su fragilidad
y propension a la rotura, impidieron que se establezca este tipo de forjados en el

mercado.

Existe la posibilidad también usar como complemento de losa reticular casetones de
tres, cuatro, seis piezas, de blogues huecos de hormigén. Lo cual quedo de lado en el
mercado debido a €l gran peso de dichos bloques.

Los avances tecnoldgicos aplicados al area de la construccién, buscan resolver
problemas de indole estructural y de disefio, tal es el caso de los sistemas de losas donde

la premisa es encontrar soluciones resistentes, ligeras, econdémicas y seguras.

Si hablamos de aligeramiento de losas tenemos que se puede usar un elemento muy

noble y ligero como lo es el caseton de poliestireno.

El uso del casetdn de poliestireno expandido en la construccion, inici6 por la necesidad
de encontrar alternativas para mejorar los procesos constructivos sin perder calidad,

eficiencia, seguridad y que a su vez mejoren los costos de la obra.

Es por eso que en la actualidad el mayor uso de casetones de aligeramiento perdido es

de poliestireno expandido.
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Figura 4.1 Casetones de aligeramiento perdido

Fuente: Florentino Regalado. Los Forjados Reticulares.

4.2.2.1. Forjados reticulares con casetones de aligeramiento recuperable.

Este tipo de aligeramiento se emplea como encofrado de la losa y a la vez como
aligeramiento de la misma, un molde de pléstico tronco-piramidal de aristas
redondeadas, también llamados bafieras que, una vez el hormigdn alcanza el grado de

madurez previsto, Se recupera para su uso posterior.

Generalmente los casetones recuperables son de polipropileno, como también pueden
ser de PVC o de algun tipo de fibra
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Figura 4.2 Casetones de aligeramiento recuperable

Fuente: Florentino Regalado. Los Forjados Reticulares

4.2.3. Geometria de los nervios.

El espesor minimo de los nervios en forjados reticulares recuperables en la actualidad
se ha unificado y se tiende a que sea de 0,12m, con lo cual la diferencia entre los

distintos moldes existentes en el mercado es despreciable.

En cambio, el ancho de nervio minimo en losas de caseton perdido es de 0,1 m
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Figura 4.3 Diferencia de nervios entre una losa de caseton perdido y una losa de

caseton recuperable.

P

10 cons

Fuente: Florentino Regalado. Los Forjados Reticulares

4.3. Seccion de losa reticular con caseton recuperable

Figura 4.4 Seccion en estudio de losa con casetdn recuperable.

|l~— 080 —

L g3°
»‘ '« 0.12

Fuente: Elaboracion Propia.

Este tipo de seccion es la méas usual en el mercado, por lo tanto, es la que se analizara
en este proyecto.
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La seccidn cuenta con un caseton recuperable de 0,68 m de ancho de caseton y una
inclinacién aproximada de 83°, el inter eje es de 0,8 m, y el ancho de nervio es de 0,12

m al inicio del nervio.
4.4, Disefo de losa reticular
4.4.1 Disefio de losa reticular con casetén recuperable.

Para el disefio de losa con caseton recuperable de polipropileno se adoptard un ancho

de estudio de 1,6 m
El area bruta de la seccién en estudio es igual a:
Ag= 0,0946 m?

Momentos a los que se encuentra sometida la losa

Figura 4.5 Momentos positivos y negativos en X, y en losa con casetones

recuperables para el ancho de estudio.
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Fuente: Cypecad V-2018

Armadura positiva de la losa casetonada

Mx= 28,6 KN-m/m = 22,9 kN-m

My= 37,5 kKN-m/m = 30 kN-m

En base a figura 2.4 tenemos el siguiente analisis

M= Nc-Z

@=0,9

Mx= 0,85-@-fo-b-yim- (h-r-22 ) My= 0,85-@-fo-b-yim: (h-r--7)
Yiimx= 5,70 mm Yiimy= 7,5 mm

Nci= 0,85'Q'fc'b'y|im Nco= 0,85'@'fc'b'ylim



Nci= 73256 N Nc2= 96390 N

Asyx= 162,8 mm? Asy= 214 mm?

Armadura minima en losa casetonada

Ag= 0,0946 m? = 94600 mm?

0.0018-420

Asim= ———94600 =143 mm?  Asmin= 0.0014-94600 = 132,44 mm?

500
As,= 162,8 mm? Asy= 214 mm?
Acero adoptado:
Para X; y

2 ¢ 12 mm = As= 226 mm?
Armadura negativa de losa casetonada
Ancho de estudio

b=0,12 m
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Para el caso de una losa con casetones recuperables la atura del bloque de compresion

tendra una ligera variacion debido a que el caseton tiene una inclinacion.

Por lo cual se idealizard como una variacién lineal para poder encontrar una ecuacion

en funcion de esta altura.



Figura 4.6 Idealizacion de la inclinacion del caseton recuperable.

83°
——  0.12

Fuente: Elaboracion Propia.

La ecuacién quedara dada de la siguiente manera.

Area = area del triangulo+ area del rectangulo

Area = 0,12 - yiim + (ta:/ll(ig;o) : ylim)

Ve y . 2
Area=0,12 - yjim + (—2—)

tan (83°)

Momentos a los que se encuentra sometida la losa
Mx= 68,9 KN-m/m = 55,12 KN-m

My= 70,6 KN-m/m = 56,48 kN-m

M= Nc-Z

Mx-= 0,85@1:(;2 (120 * Yiim + (—ylim2 ) (h-r-@)

tan (83°) 2

My_: 0,85@'&2 (120 *Viim t (—ylim ) (h-r-ylﬂ)

tan (83°) 2

192
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Yiimx= 96,29 mm Yiimy= 98,87 mm

Nci=0,85-@-fc-2 (120 - yiim + (#(’gy)) Nc2=0,85-@-fc-2 (120 - Yiim + (—mfl”(fgm )

Nci= 206585 N Nco= 212672 N

)
Qlm

As,= 459 mm? As,= 473 mm?
Armadura minima en losa casetonada
Armadura minima en losa casetonada

Ag=0,0946 m? = 94600 mm?

Asim= %-94600 —143mm?  Asmir= 0,0014-94600 = 132,44 mm?

Asy= 459 mm? Asy= 473 mm?
Acero adoptado:

Para x

2 $ 20 mm = As= 628 mm? (Cumple)

Paray

2 $ 20 mm = As= 628 mm? (Cumple)

Armadura de reparto o temperatura de losa casetonada
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bc=1m (base de estudio)

hc= 50 mm (losa de compresion)

~0,0018:420
500

=0,0015 ; 0,0014

Armadura minima

ASmin= p-bc-hc = 0,0015-1000 mm-50 mm = 75 mm?

Seasume 5 ¢ 6 mm  As= 141,37 mm? (para un metro de ancho)
Espaciamiento maximo

S1=3-hc= 150 mm

S,=300 mm

Entonces espaciamiento maximo = 300 mm

. . 1
Espaciamiento calculado Sc= =

o= 0,25 m (Cumple) Asumimos Sc=0,20 m para poder
colocar 3 ¢ 6 en los casetones y uno sobre el nervio.
En conclusion, ¢ 6 ¢/ 0,2

Verificacion de la flecha

_11,2m+8,3m

L L=9,75m

Fins=5,2 mm (flecha instantanea)
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Figura 4.7 Desplazamiento de losa con casetones recuperables.

Fuente: Cypecad V-2018

La flecha instantanea es mayorada debido a que se vera afectada por un mal

desencofrado o un mal apuntalado en obra, por lo tanto:

Fiota= 4-Fins= 4-5,2mm= 20,8 mm

La flecha permitida es Fotal Sﬁ

9,75
a0 40,63 mm por lo tanto 20,8 mm < 38,333mm (Cumple)

Verificacion del punzonamiento.

h= 350 mm
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bn= 240 mm

3=0,9

3%00 — 5%00
X d—x

d= (h-r) =315 mm
X= g-d (seglin 10.3.4 NB 1225001-1)
=118,13 mm
Yiim=0,85-x = 100,41 mm
M= Nc-Z
Miim= 0,85-@-f¢-2 (120 - Yiim + (#(’;;3) ). (h-r-2im
Miim= 113,05 KN-m

Los esfuerzos a los que se encuentra sometida la estructura no sobrepasan el valor

resistente Miim por lo tanto esta estructura no requiere &bacos. El uso de abacos es

obligatorio para losas planas.
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Figura 4.8 Distribucion de aceros en losa casetonada con casetones recuperables.

Armadura negatica en x;y 2 ¢ 20 mm

\w]adura por retraccion ¢ 6 mm ¢/0,20m

Armadura positiva en x;y 2 ¢ 12 mm

Fuente: Elaboracion propia
Verificacion de armadura por cortante

Figura 4.9 Cortante total de losa con casetones recuperables.
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Fuente: Cypecad V-2018

Cortante= 125,3 KN/m = 77,7 KN

Célculo de la resistencia que aporta el concreto
A-Jf cbw-d
Ve=1,1 — <

1-v/21-120-315

Ve=1,1 5

Vc=37,76 KN
Calculo del refuerzo de acero

Vu=0-Vc+Vs)

|4
VS = Eu - VC
77,7 kN
Vs =G5~ 3776 kN

Vs = 65,84kN
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Célculo del espaciamiento de la armadura transversal

A, f, - d
k=g

Nos asumimos el diametro de la barra:
@10 = Av = 78,54‘ mmz

:Av'fy'd

S
Vs

_ 7854 -420-315
~ 65,84-1000

S =157,81 mm
S= 1500 mm (constructivo)
Limite de Espaciamiento

Segln Florentino Regalado Tesoro en Los forjados reticulares: Disefio, Anélisis,

construccion y patologia.
s<0,8 -d
$s<0,8 -315mm
s< 252 mm
Cumple con la separacién asumida.
Cortante a la distancia de 1000 mm de la columna.

Cortante= 33,5 KN/m = 26,8 KN
Ve=37,79kN-0,75
Vc= 28,34 kN (Resistencia al cortante del concreto)

28,34 kN > 26,8 kN
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Por lo tanto, a una distancia de 1000 mm el concreto es capaz de resistir los esfuerzos

de corte

Por lo tanto, el refuerzo sera 8 $ 10 mm c¢/150mm hasta a una distancia de 1000 mm

de los pilares en ambas direcciones.

Figura 4.10 Distribucion de aceros de corte en losa con casetones recuperables.

Armmadura de Corte en nervios de losa a la
salida de columnas en direccion x; y

i F
Colurpna
0.3 \I'l" . 0.3
u‘d ‘-. .
—-lo.12|—— T e --|0.12|--

’—— 1.05 H o ’—7 106 —mMm
ot T

8ex@ 10 ¢/15 AR 8ex@ 10 ¢/25

Fuente: Elaboracion propia

4.4.2 Disefio de losa con caseton perdido.

Ver 3.5.4.2

4.5. Diferencias en el proceso constructivo
4.5.1 Proceso constructivo de una losa con casetones recuperables.

Las primeras consideraciones que se debe tomar es el uso agente de liberacion de los

moldes, el uso de clavos en los moldes esta prohibido por que esto los vuelve fragiles
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Para el montaje de este tipo de losas se usa el sistema cabetex, el cual esta constituido

por dos elementos:

e Moldes lineares. Apoyo y guia de moldes

e Cabetex. Dispositivos para colocacion de puntales fijos.
Secuencia de armado:

a. El montaje del encofrado generalmente esta constituido por puntales o torres de
apuntalamiento trabadas entres si, vigas principales (largueros que apoyan en los

puntales o torres) y barrotes (transversales) que apoyan en las vigas principales.

b. Luego se colocan los moldes lineares fijandolos en los barrotes por clavos,
laterales, alineados y escalados de acuerdo con el tipo de molde que apoye. A lo largo
de donde irdn los puntales fijos son montadas las cabezas de puntales, cabetex para,
posteriormente, recibir los puntales fijos, generalmente colocadas antes de la retirada

del apuntalamiento.

Figura 4.11 Encaje de moldes recuperables

Cabetex

Moldes Atex
T L 2 ’ — T e |
T Molde Linear de 3,0m
- - - — ; Molde Linear de 1,5m
R — 17 1 S— i ‘ Molde Linear de 1,0m

Fuente: Catalogo Atex Bolivia
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Seguidamente se encaja los moldes, con las alas estrechas apoyadas en los
laterales del molde linear, usando en caso que sea necesario, martillo de goma
para presionar el encofrado.

Después de encajar los moldes, apretarlos bien eliminando los espacios entre
ellos en el encuentro molde con molde.

Colocados todos los moldes trabados en los limites de las losas, se aplica el
agente de liberacion de molde; se colocan los aceros y se hace el hormigonado.
Transcurrida 72 horas, en el cuarto dia desde el hormigonado, después de
colocar los puntales fijos, se retiran los puntales o torres, las vigas principales
(largueras), los barrotes (transversales), los moldes lineares y los moldes de

caseton, permaneciendo intocables los puntales fijos y sus cabezales.
Figura 4.12 Vista transversal del armado de casetones recuperables.

Sentido transversal
Molde A:,-.\ 725

Regla Line: n _J/ barrote —/

Acero o madera

1
Sentido longitudinal

800
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POSICION DE ENCOFRADO

=
.
B2 =

=

POSICION DE DESENCOFRADO

Fuente: Catalogo Atex Bolivia.

El hormigonado debe ser hecho por camadas, evitando amontonar el hormigdn encima
de los moles. Este procedimiento garantiza el buen fraguado del hormigén y de los

nervios después de desencofrar.

4.5.2 Proceso constructivo de una losa con casetones perdidos.

La construccion de un forjado reticular, de igual manera que la construccion de
cualquier tipo de losa que se construya in situ, requiere el encofrado continuo de toda
la planta.

Se detalla a continuacion el proceso constructivo:

a. Se colocatoda la cimbra empezando con soleras, después los puntales y al final

la cama de tableros.



204

i
|t

b. Se procede al armado de cadenas de cerramiento, y nervios segun el célculo.

c. Se colocan los casetones de poliestireno segun el calculo.
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d. Se colocan los aceros por temperatura y el encofrado lateral.

e. Se procede a hormigonar.

f. Se deja fraguar al hormigon.
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g. Se desencofra.

il > = s | |+ 0

Segin NB 1225001-1 Los plazos minimos para la remocion de apuntalamientos,
arriostramientos y otros elementos de sostén para el caso de luces mayores de 10my

menores de 20 m, y una sobrecarga menor al peso propio de la estructura sera 14 dias.
Por lo tanto, el desencofrado total de ambas losas tomara el mismo tiempo.

4.6. Analisis comparativo entre una losa con casetones perdidos y una losa con

casetones recuperables
4.6.1 Andlisis Economico.

Obra gruesa: procesos de armado e instalacion de hormigon armado

Losa con casetdn recuperable

La cantidad de casetones recuperables estimado para el proyecto es de

aproximadamente 1300 piezas y el area de losa reticular es de 947,63 m? por lo que el

1300 piezas

rendimiento sera; R=
947,63m?2

= 1,37 piezas/m?, pero debido a que el fabricante

ofrece una utilidad minima de hasta 50 usos, se reparte el rendimiento en 50

. 1,37 pi 2
oportunidades, entonces R= %as/m =0,03

Por lo tanto, después del analisis de precios unitarios (Ver Anexo 10), se tiene como

resultado para losa con caseton recuperable
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losa con caseton recuperable = 610,80 bs/ m?
Losa con casetén perdido
De acuerdo al analisis de precios unitarios se tiene

losa con caseton perdido = 1040,23 bs/ m?

Resumen de Comparacion.

Tabla 4.1 Analisis econdmico entre losas en obra gruesa

PRECIO POR m? DE OBRA GRUESA

Casetdn recuperable

Caseton perdido

Material

Material

337,5 bs

403,73 bs

Mano de obra

Mano de obra

190.1 bs 220,85 bs
Total, Item Total, Item
884,63 bs 1040,23 bs

Fuente: Elaboracion propia

Existe una diferencia de 156 bs. Lo que representa un 17,6 % de mayor precio en el

caseton perdido

Obra fina: delimitada a cielo raso bajo la losa.

En caso de considerar un acabado de la forma de caseton, si se opta por otro tipo de

acabado (drywall, PVC, placas de cielos falso, etc.), el costo no tendra variaciones.
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Losa con casetén recuperable

Superficie de acabo fino en un m? de caseton recuperable

Superficie para ancho de estudio

Figura 4.13 Superficie de losa reticular recuperable.

Ancho de caseton en ambos sentidos

-— 068 —

"‘
/ I‘l |‘I \\I

Longitud demarcada=2,4916 m

Fuente: Elaboracion propia.

Entonces la superficie estara dada de la siguiente manera

Area , fino=2- (2,4916m-0,68m) + 2- (0,24 m- 1,6 m)

Area a fino= 3,38776 m? + 0,768 m?

Area o fino= 4,16 m?, area de acabado fino para una superficie en estudio de 1,6m-1,6m
= 2,56 m?

De acuerdo a un analisis lineal

La superficie de acabado fino para un m? de losa con casetdn recuperable sera igual a:

Area de acabado fino en losa con caseton recuperable= 1,625 m?/m
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Losa con casetdn perdido

Area de acabado fino en losa con caseton perdido = 1,0 m?/m
Resumen de Comparacion.
A través del analisis de precios unitarios (Ver Anexo 10)

Tabla 4.2 Analisis econdmico entre losas en obra fina

PRECIO POR m? DE OBRA FINA
Caseton recuperable Caseton perdido
Material Material
36,0 bs 22,5 bs
Mano de obra Mano de obra
60,16 bs 37,18 bs
Total, item Total, item

187,28 bs 116,08 bs

Fuente: Elaboracion propia

La diferencia en el precio unitario se debe a que para lograr el acabado en una losa de
casetones recuperables el personal a cargo se tomara méas tiempo en lograr el objetivo

debido a la complejidad en la que se presenta dicho acabado.

Ademas, que para completar un acabado en un m? de losa se debera abarcar un area

mucho mayor en losa de caseton recuperable.

Area de acabado fino en losa con caseton recuperable para abarcar un m? en proyeccion
horizontal = 1,625 m?/m por lo que el resultado real sera el producto del area a abarcar

por el precio unitario de cielo raso de losa de caseton recuperable.
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Tabla 4.3 Analisis econdémico entre losas en obra fina afectado por el factor de area

PRECIO POR m? DE OBRA FINA

Caseton recuperable Caseton perdido

Total, Item x m? Total, Item x m?

187,28 bs 116,08 bs

Fuente: Elaboracion propia
Existe una diferencia de 71,2 bs en contra del acabado fino del caseton recuperable lo
que representa un precio mayor del 61,33 %.

Diferencia total en costo entre losa de caseton perdido y losa de caseton

recuperables

Tabla 4.4 Diferencia total en costo entre losa de caseton perdido y losa de caseton

recuperables

PRECIO POR m? DE OBRA GRUESA +
ACABADO FINO BAJO LOSA

Caseton recuperable

Caseton perdido

Total, Item x m?

Total, Item x m?

1071,91 bs

1156,31 bs

Fuente: Elaboracion propia



211

Una losa con caseton perdido tiene un costo mayor del 7,9 % respecto a la losa de

caseton recuperable, y en consideracidn a obra gruesa y acabado de cielo raso bajo losa.

4.6.2 Andlisis Técnico.

4.6.2.1 Comparacion en peso.

Losa con casetdn recuperable

Ag=0,1881 m?, para un ancho de estudio de 1,6 m.

Volumen de vacios= 0,177 m3m?

Volumen de concreto= 0,159 m3/m? (Anexo 7)

Peso especifico de del hormigo armado= 24 kN/m?

Peso propio de losa= (24 kN/m®) - (0,159 m*/m?) = 3,816 kN/m?

Losa con caseton perdido



Figura 4.14 Volumen de losa con caseton perdido.

0.35

— 0.12

— | o012

e 124 ——

Fuente: Elaboracién propia.
Volumen de capa de compresion.
Ai=1,24m - 1,24m = 1,5376 m?
V1=1,5376 m? - 0,05m = 0,07688 m®
Volumen de nervios.
Ar=1,24m - 1,24m = 1,5376 m?

V,=1,5376 m? - 0,3m = 0,46128 m®

212
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Descuento de plastoformo.

As=0,5m-0,5m -4 =1 m?

Vi=1m?.0,3m=0,3m?

Entonces:

Vormigen= 0,07688 m®+ 0,46128 m3- 0,3 m® = 0,23816 m®

Peso especifico de del hormigo armado= 24 kN/m?

Peso propio de hormigén armado en losa= 0,23816 m® - 24 kN/m® = 5,72 kN
Peso propio de plastoformo= 0,3 m® - 0,1 kN/m?® = 0,03 kN

Peso propio de losa= 5,72 KN + 0,03 kN = 5,75 kN

. . P . 5,75 kN
Peso propio por m? de losa reticular con caseton perdido TomemZ- 3,74 KN/m?

Resumen de Comparacion.

Tabla 4.5 Diferencia en peso entre losa de caseton perdido y losa de caseton

recuperable.

DIFERENCIA DE PESO x m?

Caseton recuperable Caseton perdido
Peso x m? Peso x m?
3,816 kN/m? 3,74 KN/m?

Fuente: Elaboracién propia.
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La variacién en peso propio entre los distintos tipos de losas es minima, existe una
diferencia de 0,08 kN/m? siendo la losa reticular con casetones recuperables la que

genera méas peso propio con una diferencia de 2,1 % respecto a la losa con casetones

perdidos.

4.6.2.2 Comparacion de la resistencia.

Tabla 4.6 Comparacién de resistencia entre losa de caseton perdido y losa de

caseton recuperable.

MOMENTO RESISTENTE LIMITE

Casetdn recuperable Casetdn perdido

113,05 kN-m 102,51kN-m

Fuente: Elaboracion propia.

En términos de resistencia, ambos complementos son bastante similares. La resistencia
flexional es funcion de la altura, por lo que, comparando losas de la misma altura, esta
no varia. Existe una variacion de 10,54 kN-m en favor de la losa reticular con casetones

recuperables, que representa el 10,3 % de diferencia.
4.6.2.3 Comparacion de la rigidez

Tabla 4.7 Comparacién de rigidez entre losa de caseton perdido y losa de caseton

recuperable.

FLECHA INSTANTANEA

Casetdn recuperable Casetdn perdido

5,2 mm 5,0 mm

Fuente: Elaboracidn propia.
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En cuanto a la rigidez, que es la capacidad del componente de oponerse a las
deformaciones, es relativamente mayor para el caso de los casetones recuperables, ya
que, entre otras cosas, la rigidez es funcion de la inercia y en el caso de la losa de
caseton recuperable, la inercia en los nudos en algunos casos es apenas mayor que en

la losa de casetones perdidos.

Existe una diferencia de 0,2 mm en favor de la losa con casetones recuperables, que

representa 4,0 %.
4.6.2.4 Comparacion del tiempo de ejecucion
Segun analisis de cronograma de actividades (Anexo 13)

Tabla 4.8 Comparacién de tiempo de ejecucidn entre losa de caseton perdido y losa

de casetdn recuperable.

LOSA RETICULAR CON CASETON RECUPERABLE

OBRA GRUESA OBRA FINA

95 dias 43 dias

LOSA RETICULAR CON CASETON PERDIDO

OBRA GRUESA OBRA FINA

107 dias 27 dias

Fuente: Elaboracion propia.

Variacion porcentual en obra gruesa= 12,63 % en contra de losa con caseton perdido

Variacion porcentual en obra fina= 59% en contra de losa con caseton recuperable.
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4.4.2.5 Comparacion de limpieza y seguridad

En términos de orden y limpieza en obra, los casetones recuperables son altamente
mejores ya que ocupan menos espacio al ser apilables, también se evita tener
plastoformo dando vueltas por toda la obra, sino también en los componentes que
debemos hormigonar. Al mismo tiempo, en términos de seguridad, el poliestireno es

mucho mas inflamable que el polipropileno lo que debe tenerse en cuenta.
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5. Conclusiones

A partir del desarrollo completo del presente proyecto, se puede llegar a las siguientes

conclusiones:

Se realizo el disefio estructural del modulo nivel secundario, del Ndcleo
Educativo Humanistico - Técnico en Santa Ana la Nueva, aplicando la Norma
Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001 de forma apropiada y usando
como herramienta de apoyo el software Cypecad V-2018.

Para poder cargar a la estructura las solicitaciones y datos técnicos, ademas de
realizar las verificaciones, correcciones y optimizaciones se aplico; criterios y
recomendaciones adquiridas en la carrera de ingenieria civil de U.A.J.M.S.

En base a la aptitud adquirida se logra una estructura optima y segura.

El levantamiento topografico del terreno se llevo a cabo con el equipo rtk
(navegacion cinética satelital en tiempo real), propiedad del gabinete de
topografia de la Universidad Auténoma Juan Misael Saracho. En el lugar de
emplazamiento de obra.

Mediante el trabajo realizado se llega a la conclusion de que el terreno total
propiedad del actual centro educativo tiene una superficie de 15700 m?. El
Nucleo Educativo Humanistico- Técnico en Santa Ana la Nueva tiene una
superficie construida de 1534 m?y no presenta un desnivel considerable, lo cual
no genera desniveles que puedan representar dificultades constructivas o gastos
de corte o relleno en obra.

El estudio de suelos fue realizado con el equipo solicitado al laboratorio de
suelos la Universidad Autonoma Juan Misael Saracho, en el lugar de
emplazamiento de obra. Ademas, el trabajo necesario se desarrollé en
ambientes de dicho laboratorio. El sondeo se realiz6 en 3 pozos, se realiz6 2
sondeos a 3 metros y un estudio a 2 metros, el ultimo fue usado para el disefio
ya que es a la profundidad a la que esta definida la fundacion como resultado

se obtuvo una capacidad portante del suelo de 0,161 N/mm?,
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Se determino las caracteristicas de los materiales, asi como también las
solicitaciones permanentes y variables a las que serd sometida la estructura,
descritas en la normativa empleada.

El disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta se realizo aplicando el
método de disefio AISI - LRFD. Obteniendo los perfiles optimos de la
estructura.

Las losas macizas, losas casetonadas, vigas, columnas, fueron disefiadas
aplicando la Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001,
realizando sus verificaciones correspondientes para la situacion mas critica,
siendo las secciones calculadas la méas conveniente. Verificando que la seccion
no pase la frontera de falla balanceada, que es cuando en forma simultanea el
acero llega a su esfuerzo de fluencia y el concreto alcanza su deformacion
méaxima de 0.003 en compresion, disefiando elementos dentro de falla ductil.
La disposicion de armaduras se puede observar en Anexo 8

Las fundaciones propuestas para la estructura son zapatas aisladas, las cuales
cumplen con los requerimientos de NB 1225001, y estan disefiadas en base al
estudio de suelos realizado y a las solicitaciones requeridas.

Las losas macizas de rampa y las escaleras fueron disefiadas aplicando Norma
Boliviana de Hormigon Estructural NB 1225001, cumpliendo sus
verificaciones y siendo armadas para soportar las solicitaciones a la que seran
sometidas.

En base al aporte académico se pudo determinar que no existe diferencia
estructural entre losa con casetones perdidos y losa con casetones recuperables.
La diferencia esta dada en el armado de ambos tipos de losa, siendo de mayor
costo las losa con casetones perdidos, por que como su nombre lo indica el
relleno de plastoformo quedara incluido en la estructura y no sera de otro uso,
tal es el caso de caseton recuperable. Sin embargo, en material y mano de obra
de acabado fino, el caseton recuperable tendrd un mayor costo debido a la

complejidad de su formay el area més extensa a abarcar.
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Los planos estructurales fueron desarrollados de manera que representen una
grafica general y detallada de los elementos disefiados, se encuentran detallados
en Anexo 8

Las especificaciones técnicas fueron definidas a partir de las exigencias y
procedimientos que van a ser empleados y aplicados en el proyecto. Ver Anexo
9.

El precio referencial del proyecto es de CUATRO MILLONES SEISCIENTOS
TREINTA Y NUEVE MIL CUATROCIENTOS NUEVE 50/100 bolivianos
(Bs.4.639.409,50).

El tiempo de ejecucion de la obra contempla un tiempo de 385 dias calendario
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6. Recomendaciones

e Se recomienda disefiar los elementos de hormigdn armado con la cuantia
necesaria, la cual este dentro de falla ddctil, sin sobrepasar la frontera de falla
balanceada, para asi contar con una estructura segura.

e Se recomienda, en la etapa de construccion, realizar las verificaciones de la
condicion del suelo con un estudio de estratigrafia.

e Se recomienda uniformizar los elementos estructurales para economizar los
encofrados.

e Se recomienda respetar lo indicado en norma, especificaciones técnicas para

la construccion, garantizando asi la calidad y seguridad de la estructura.



