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ANTECEDENTES

1.1 El problema
1.1.1 Planteamiento.

De acuerdo a los datos e informacion proporcionados por las autoridades del distrito 7 de
la cuidad de Tarija, este sector cuenta con un proyecto denominado “CENTRO
CULTURAL DISTRITO 7” en el cual se tenia los planos arquitectonicos, pero se

evidencio la carencia de célculo estructural de esta infraestructura que fue disefiada para

ser un centro cultural.
1.1.2 Formulacion.

Notando esta gran necesidad de la poblacion de contar con este proyecto que estard al
servicio de todas las familias del distrito 7 y barrios aledafios a este la formulacion del
problema sera:

La elaboracion de este proyecto denominado “DISENO ESTRUCTURAL DEL CENTRO
CULTURAL DISTRITO 7 UBICADO EN EL BARRIO 101 FAMILIAS DE LA
CIUDAD DE TARIJA”. es necesario € importante ya que ayudara a dar un paso mas para
el desarrollo de este anhelado objetivo.

Con la implementacion de esta infraestructura la juventud del distrito 7 y barrios aledafios
podran asistir a un centro un centro de formacion educativa y cultural lo cual serd de

mucho beneficio.
1.1.3 Sistematizacion.

El proceso del proyecto de disefio estructural de este centro cultural, estard enfocado a
lograr una solucion estructural acorde a las exigencias establecidas.
El proceso del disefio, sera desarrollado baja las siguientes directrices:

e Laejecucion de estudios técnicos previos.

e Analisis de informacion proporcionada y recopilada.

e Definiciones técnicas; eleccion de las normativas correspondientes, métodos de

calculos, y materiales a ser empleados.



e Configuracion estructural, posicion y ubicacion de las columnas, vigas y demas
elementos estructurales.

e Analisis de cargas y obtencion de maximos esfuerzos solicitantes.

e Disefio y calculo estructural.

e Generacion de documentacion.
Este proyecto estara sistematizado en el disefio de una estructura de hormigén armado
conformado por zapatas, columnas. vigas y losas alivianadas unidireccionales como
elementos fundamentales de la infraestructura como también de escaleras y cubierta

metalica como estructuras secundarias.
1.2 Objetivos
1.2.1 General

Realizar el disefio Estructural del proyecto denominado “DISENO ESTRUCTURAL
DEL CENTRO CULTURAL DISTRITO 7 UBICADO EN EL BARRIO 101
FAMILIAS DE LA CIUDAD DE TARIJA”, respetando la metodologia y guia de la
norma CBH-87.

1.2.2 Especificos

v' Realizar el levantamiento topografico para conocer los desniveles (expresados en
curveas de nivel) del terreno.

v' Realizar el estudio de suelos con los equipos necesarios, para determinar la resistencia
portante del suelo, ya que son datos de arranque para el disefio de la obra.

v' Realizar el disefio de la estructura porticada de H°A° con la ayuda de un paquete
(programa) estructural CYPECAD y comprobando los elementos mas solicitados
mediante célculos manuales, apoyado en las caracteristicas del suelo, materiales y
aplicando la norma boliviana CBH-87, para garantizar la resistencia a las acciones
y la estabilidad con un disefo adecuado de la estructura.

v Realizar e imprimir los planos estructurales, los cuales se usaran para guiar y orientar

en la materializacion de la obra.



v' Elaborar las especificaciones técnicas, los precios unitarios, computos métricos y
calcular el presupuesto general de la obra para la correcta asignacion del presupuesto
requerido y su disposicion de manera ordenada y detallada.

v" Elaborar cronograma de ejecucion del proyecto, para lograr definir en tiempos reales
de ejecucion de obra de cada uno de los items (tareas) a realizar.

v Realizar el disefio de vigas con eje curvo en el plano horizontal, analizando su esfuerzo

a torsion como aporte académico.
1.3 Justificacion
1.3.1 Académica

Poner en practica los conocimientos obtenidos en el disefio de una estructura, en las
materias como Hormigén armado I y II, Andlisis estructural 1 y II, Tecnologia del
hormigoén, Fundaciones, etc. Planteando soluciones a los distintos problemas que se
presenten en el calculo estructural basandose en el principio de ingenieria que son el

analisis, calculo y verificacion de los elementos estructurales,

1.3.2 Técnica

En base a la informacion preliminar del sitio y de los antecedentes del proyecto, se puede
afirmar que el lugar de emplazamiento no presenta dificultades que podrian inviabilizar
el proyecto, mas al contrario presenta las condiciones necesarias para su construccion sin
la necesidad de aplicar tecnologias nuevas de dificil aplicacion, teniendo acceso a todos
los servicios basicos (agua, alcantarillado, electricidad, comunicacion) y acceso por vias
asfaltadas. Las cuales son factores determinantes para viabilizar el presente proyecto.

Notar también que se usaran cemento y aridos convencionales, materiales existentes en
nuestro medio que cumplen las diferentes exigencias establecidas en las normas, las cuales
se emplearan para la elaboracion de hormigoén y su posterior empleo en la formacion de

la estructura porticada
1.3.3 Socio-Economica

La concretizacion del proyecto planteado permitird mejorar la actividad socio-econdmica

de sus usuarios tanto de manera directa e indirecta. Proporcionando ambientes coémodos,



amplios y apropiados para el desarrollo pleno de sus actividades apoyando la formacion

educativa y cultural de la juventud.
1.4 Alcance del proyecto

El proyecto contempla el disefio estructural del centro cultural distrito 7 ubicado en el
barrio 101 familias de la ciudad de Tarija. Se analizo previamente la informacion del
estudio de suelos, topografia y los planos arquitectonicos del lugar de emplazamiento de
obra, y en base a este analisis se elaborara el planteamiento estructural y posterior disefio
de todos los elementos pertenecientes a la estructura como ser: Fundaciones, columnas,
vigas, escaleras de H°A®, losas aligeradas en una direccion con viguetas vaciadas en situ
y finalmente el disefio de vigas de eje curvo en el plano horizontal como aporte académico.
En el diseno estructural se plasmara el siguiente contenido: memoria de célculo, planos
estructurales, especificaciones técnicas, precios unitarios, cOmputos métricos,

presupuesto, y tiempo de ejecucion fisica del proyecto.

1.4.1 punto de vista de la construccion

Este apartado viene a ser la limitacion mas importante en cuanto al desarrollo del proyecto
en su totalidad. Se pudo evidenciar que estan en busca de un finaciamiento mediante una
O.N.G. para la materializacién del proyecto, motivo por el cual se desconoce el inicio de

la construccion del mismo
1.5 Aporte académico

De acuerdo al disefio arquitectonico del centro cultural, presenta el disefio de ambientes
circulares. Se determino presentar como aporte académico disefio de vigas de hormigon
armado con el eje curvo en el plano horizontal.

Se analizara desde la obtencion de esfuerzos de la estructura hiperestatica por el método
del teorema de Castigliano para luego con los resultados obtenidos realizar el calculo,
dimensionamiento y armado de dicha viga de seccion rectangular. Al final compararemos
los resultados obtenidos de forma manual con los resultados obtenidos del paquete

estructural cypecad 2018.



1.6 Ubicacion del proyecto
1.6.1 Localizacion

FIGURA 1.1. Ubicacion general del proyecto
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FIGURA 1.2. Ubicacion general del proyecto
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1.6.2 Ubicacion Geografica

El proyecto serd emplazado en la ciudad de Tarija ubicada en la Provincia Cercado del
departamento de Tarija, situado en la zona meridional de Bolivia, entre los paralelos
21°32' 00" de latitud sur y los 64° 47' 00" de longitud oeste del meridiano de
Greenwich, con una altitud de 1910 metros sobre el nivel del mar (m.s.n.m.)

FIGURA 1.3. Ubicacion Geografica del Proyecto
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Fuente: Google Earth

1.6.3 Ubicacion de Emplazamiento

El terreno para la construccion del “Centro cultural distrito 7”’se halla ubicado en el Barrio
101 familias del Distrito 7 perteneciente a la ciudad de Tarija , Provincia Cercado, del
departamento de Tarija.

Situado entre los paralelos: 21°30'20.86"S, 21°30'21.56"S y 21°30'20.84"S de latitud sur,
64°44'21.73"0, 64°44'20.34"0 y 64°44'19.81"O de longitud oeste con una altitud media
de 1911 m.s.n.m.

Este terreno esta situado entre avenida Regimiento Manchego y avenida Bilbao Rioja, en
la actual sede social del mismo barrio misma que sera demolida al inicio de construccion
de la infraestructura, al lado de una cancha deportiva de futsal y en la parte posterior de la
Parroquia La Santa Cruz, tambien sefalar que este lugar cuenta con todos los servicios
basicos (agua, alcantarillado, electricidad, telecomunicacion) y accesos mediante vias

asfaltadas ya que se encuentra en una zona casi centrica de la ciudad de Tarija.



FIGURA 1.4. Ubicacion emplazamiento del Proyecto

Fuente: Obras Publicas de la ciudad de Tarija



CAPITULO II

MARCO TEORICO



MARCO TEORICO

2.1 ESTUDIOS TECNICOS
2.1.1 Levantamiento topografico

Un levantamiento topografico consiste en hacer una descripcion de un terreno en concreto.
Con los datos obtenidos se pueden trazar mapas o planos en los que aparte de las
caracteristicas mencionadas anteriormente, también se describen las diferencias de altura
de los relieves o de los elementos que se encuentran en el lugar donde se efectian el
levantamiento.

El principal objetivo de un levantamiento topografico es determinar la posicion relativa
entre varios puntos sobre un plano horizontal. Esto se compone mediante un método
llamado planimetria, ofreciendo una vision en planta del sitio levantado.

2.1.1.1 Curvas de Nivel

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

FIGURA 2.1: Representacion de Curvas de Nivel
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Fuente: Recuperado de http://blogdoorientista.blogspot.com/2012/02/dican-o-16-teoria-
do-relevo.html

Estas curvas se utilizan para representar en planta y elevaciones al mismo tiempo, la forma

o configuracién del terreno, que también se llama relieve.
2.1.1.2 Consideraciones para Tener Presente en la Representacion del Relieve

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



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

— Paralos efectos de apreciar las variaciones de las pendientes del terreno, los planos
horizontales estan separados a una misma altura entre ellos.

— Las curvas de nivel mas proximas entre si, representan suelos de pendientes mas

fuertes.
2.1.2 Estudio de suelos

El suelo constituye el soporte de las estructuras como edificaciones, vias, puentes, canales,
torres, entre otros, ademas se utiliza como el material para terraplenes viales, muros de
tierra reforzada con geotextil y muchas otras utilidades més. De ahi la necesidad de
estudiar los suelos desde las diferentes Opticas y necesidades dentro de las practicas de la
ingenieria civil.

2.1.2.1 Granulometria

Granulometria es la determinacion de los porcentajes de grava, arena, limo y arcilla que

se encuentra en cierta masa de suelo. Mediante el uso de un juego de tamices.
2.1.2.1.1 Analisis del tamaiio de las particulas

Los limites de tamafio de las particulas que constituyen un suelo, ofrecen un criterio obvio
para una clasificacion descriptiva del mismo, la técnica del cribado hace posible efectuar
el trazo de curvas granulométricas, contando con agrupaciones de las particulas del suelo
en mayor numero de tamafios diferentes. Algunas clasificaciones granulométricas de los
suelos seglin su tamafo, son las siguientes:

TABLA 2.1: Tamaiio de las particulas

NOMBRE DE LA OR GANIZACION TAMANODE PARTICULAS en mm

Grava Arena Limo Arcilla
Mlaszachuzetts Instiute of Teenology (WIT) =2 2a0ba 006 a 0.002 =0.002
.5 Departirent of Agriculture (TS0 ) =2 2a 005 0.0% a 0002 =0.003
&roerican besociation of State Highway and
Transportation (& & SHTO) Ta2al 2a 0075 0075a0002  =0004
Unified SoilClasifisetion System (US) 15a475  475appys  Dinos(lmes vacrilas)

=0.075

Fuente: Principios De Ingenieria De Cimentaciones - Braja M. Das (4ta Edicion)
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2.1.2.1.2 Tamaio patron de los tamices

TABLA 2.2: Serie de tamices A.S.T.M.

Tamiz 3”7 2” 127 1”7 3 Y 3g”  N°4 N°10 N°40 N°200

¢mm 75.00 50.00 37.50 25.00 19.00 12.50 9.50 4.75 2.00 0.475 0.075

Fuente: Principios De Ingenieria De Cimentaciones - Braja M. Das (4ta Edicion)

Los tamices son hechos de malla de alambre forjado con aberturas rectangulares que
varian en tamafios desde 101.6 mm (4°’) en la serie mas gruesa hasta el No 400 (0.038

mm) en la serie correspondiente al suelo fino.

La grafica granulométrica suele dibujarse con porcentajes que pasa un determinado tamiz
como ordenadas y tamafos de las particulas como abscisas. La representacion grafica se

lo realiza en escala semilogaritmica (eje de abscisas en escala logaritmica).

FIGURA 2.2: Curva granulométrica
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Fuente: Principios De Ingenieria De Cimentaciones - Braja M. Das (4ta Edicion)
2.1.2.2 Consistencia del suelo
Dependiendo del contenido de agua el comportamiento del suelo puede clasificarse en 4

estados basicos empleando los limites de Atterberg. Solido, semisolido, plastico y liquido.
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FIGURA 2.3: Limites de Atterberg
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Fuente: Principios De Ingenieria De Cimentaciones - Braja M. Das (4ta Edicion)
2.1.2.2.1 Limites de atterberg

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

pléstico) que definen el intervalo plastico.
2.1.2.2.2 Determinacion del Limite Liquido (LL)

La frontera convencional entre los estados semiliquidos y plasticos fue llamada por
Atterberg limite liquido, nombre que hoy se conserva. Atterberg, consiste en colocar el
suelo remoldado en una capsula, formando en ¢l una ranura, segun se muestra en la figura
2.4 y en hacer cerrar la ranura golpeando.

FIGURA 2.4: Ensayo de casa grande

[

Fuente: Principios De Ingenieria De Cimentaciones - Braja M. Das (4ta Edicion)
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2.1.2.2.3 Limites Plastico (LP)

La frontera convencional entre los estados plasticos y semisdlidos fue llamada por
Atterberg limite plastico y estd definido también en términos de una manipulacion de
laboratorio. Atterberg colocaba un fragmento de suelo hasta convertirlo en un cilindro de

3 mm de diametro.

FIGURA 2.5: Ensayo de limite plastico

Fuente: Principios De Ingenieria De Cimentaciones - Braja M. Das (4ta Edicion)
2.1.2.2.4 indice de plasticidad (IP)

La diferencia entre los valores de los limites de plasticidad, llamada indice pléstico, se
relacionaba facilmente con la cantidad de arena afadida, siendo de mas facil
determinacion, por lo que sugirié u uso en lugar de la arena, como segundo parametro

para definir la plasticidad.

IP=LL-LP
2.1.2.3 Clasificacion de suelos

Los métodos de clasificacion de suelos mas utilizados son los siguientes:

e C(lasificacion AASTHO: este tipo de clasificacion es utilizado para disefiar
espesores de capas en carreteras por este motivo no lo veremos.
e C(lasificacion SUCS este tipo de clasificacion es el mas utilizado para disefio de

obras civiles por tal motivo es el que se usa.
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2.1.2.3.1 Sistema de clasificacion unificado S.U.C.S

Este sistema fue creado para la clasificacion de suelos en la Construccion de Aeropuertos,

aunque en el mundo se utiliza en casi todas las obras civiles.

El primer grupo se encuentran: las gravas, arenas o suelos gravosos arenosos con poco
o nada de material fino (limo y arcilla), son designados de la siguiente manera.

G = Grava o suelo gravoso.
S = Arena o suelo arenoso
W = Bien graduado

P = Mal graduado

Segundo Grupo, Se encuentran los suelos finos, limosos o arcillosos, de baja o alta
compresibilidad, son designados de la siguiente manera.

M = Limo inorgénico o arena muy fina.

C = Arcilla

O = Limos, arcillas y mezclas con alto contenido de material organico.
L = Baja a mediana compresibilidad. (LL<50%)

H = Alta compresibilidad. (LL > 50%)

TABLA 2.3: Carta de plasticidad

70 ~ Q}\S
o .\(\‘2‘ 'b?\
- 60 - § En \;\\\Q'
{13] ==
=] u
e A0 - OH
=8
50 f
@ | cL CLuoOL MH
= o
T e B e
T ~ ; - | | oL | | | L |
0 10 ™20 30 40 50 60 7O 80 90 100
Limite liquido

Fuente: Principios De Ingenieria De Cimentaciones - Braja M. Das (4ta Edicion)



TABLA 2.4: Clasificacion de suelos por el método SUCS
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Simbolos
Criterio para la asignacién de simbaolos de grupo de grupo
Gr:]-\'ﬂfs‘ﬁ . Gravas limpias Gizdyl=( =3 GW
i Menos de 5% finos® <dylol>C. =73
g a1, Menos de 5% Co<dyol>C>3 GP
de fraccidn M . e
Suelos de grano grueso  gruesa relenida en Gravas con finos PI < 4 o grificos por debajo d§ linea “A [ﬁgEra 42 GM
Mis de S0% retenido en el tamiz nim. 4 Mis de 12% finos™ PI =Ty graficos en o por encima de linea “A” (figura 4.2) GC
el tamiz ndm. 200 :
S\(;'fﬂ‘:: s do Arenas limpias Gzbyl=C =3 SW
§ ["r“at:_’;; Er‘um Menos de 5% finos? Co<bylol>C >3 sp
t (L1 5 R 5
pasa {amiz nim. 4 Ar‘f“’“ Lﬂ’l_ﬁ"m » PI < 4 o grificos por debajo de linea “A” (figura 4.2) M
Mis de 12% finos™ PI = Ty grificos en o por encima de linea “A” (figura 4.2) sC
) ) Inorgénico PI'> Ty graficos en o por encima de linea “A” (figura 4.2)°  CL
Limos } $ < 4 o grdficos por debajo de linea "A” (figura 4.2)
Limos y arcillas PI < 4 o gréficos por debajo de linea *A” (figura 4.2)° ML
i Lo Wl 000 765 gari A% 2o 0L OL
T e c odnic ——————— < 0.75; vea la figura 4.2: zona OL
:['_:; los de grano fino i ! Limite liquido: no secado <
del 't;r:;ga]; ﬂp;ﬁsa}aﬂram . : - Grdficos Pl en o por encima de linea “A” {figura 4.2) CH
R l,!mlns ‘ ?“'}‘1"35 © Grificos PI por debajo de “A” linea (figura 4.2) MH
I funts o B Limite liquido: secado
50 0 mds Orgénico ———— < 075 vealafigurad.2; zona OH  OH
Limite liquido: no secado
Suelos altamente orgdnicos  Materia orgdnica principalmente, color oscuro y orgdnico Pt

“(Gravas con 5 a 12% de finos requieren simbolos dobles: GW-GM, GW-GC, GP-GM, GP-GC.
" Arenas con 5 a 12% de finos requieren simbolos dobles: SW-SM, SW-SC, SP-8M, SP-5C.

_Da, (Dw)

E(‘ =
" Dp' " DaXDp

48i4= Pl =7y praficos en la zona rayada en la figura 4.2, se usa doble simbolo GC-GM o SC-SM.
#S14= Pl = Ty prificos en la zona rayada en la figura 4.2, se usa doble simbolo CL-ML.

Fuente: Principios De Ingenieria De Cimentaciones - Braja M. Das (4ta Edicion)

2.1.3 Ensayo de penetracion estandar SPT

El ensayo de penetracion estandar o SPT (del inglés Standard Penetration Test), es un tipo

de prueba de penetracion dindmica, empleada para ensayar terrenos en los que se quiere

realizar un reconocimiento geotécnico.

Constituye el ensayo o prueba mas utilizada en la realizacion de sondeos, y se realiza en

el fondo de la perforacion. Consiste en medir el nimero de golpes necesarios para que se

introduzca a una determinada profundidad una cuchara (cilindrica y hueca) muy robusta

(didmetro exterior de 51 milimetros e interior de 35 milimetros, lo que supone una relacion

de areas superior a 100), que permite tomar una muestra, naturalmente alterada, en su

interior. El peso de la masa estd normalizado, asi como la altura de caida libre, siendo de

63,5 Kg. y 76,2 centimetros respectivamente.
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FIGURA 2.6: Esquema del ensayo SPT
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Fuente: Principios De Ingenieria De Cimentaciones - Braja M. Das (7ma Edicion)
2.1.3.1 Trabajo de campo
Se refiere a utilizar solamente el equipo del SPT, en esta etapa se desea saber el nimero
de golpes que se requieren para que la punta de penetracion se incruste 30 cm en el suelo
por efecto de los golpes que se dan con el martillo de 63.5 Kg a una altura de caida de
76.2 cm. Ademas del hincado, se debe realizar un muestreo de materiales cuidando de no
perder la humedad natural del suelo.

2.1.3.2 Trabajo de Laboratorio

El suelo muestreado en la etapa de campo, se debe procesar en el laboratorio, mediante
los ensayos de clasificacion, esto implica que se debe realizar Granulometria y Limites y

clasificarlo por el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos.
2.2 DISENO ARQUITECTONICO

En el campo de la Arquitectura, un proyecto Arquitectonico es el conjunto de planos,

dibujos, esquemas y textos explicativos, todo esto bajo sus normas de disefio establecidos
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para que cumpla de manera Optima su propodsito. Esta documentacion es presentada (en

papel, digitalmente, en maqueta o por otros medios de representacion).
2.2.1 Etapas del disefio arquitectonico

En el disefio arquitectonico intervienen ciertas etapas.

2.2.1.1 El programa de disefio arquitectonico:

Se trata de una lista que identifica los componentes del sistema y sus requerimientos
particulares.

2.2.1.2 Disefo arquitectonico basico:

Es el proceso donde se traduce a formas utiles todo lo estipulado en el programa de disefio
arquitectonico.

2.2.1.3 Zonificacion:

Es el ordenamiento de los elementos del disefio, que se establecieron previamente en el
programa de diseno de forma logica y funcional.

El proyecto arquitectonico es el fin del proceso de disefio arquitectonico y es el conjunto
de planos, dibujos, esquemas y textos explicativos, empleados para plasmar el disefio
arquitectonico de una edificacion.

2.2.1.4 El proceso del disefio arquitectonico

Previo al comienzo del disefio arquitectonico, existe consideraciones que deben ser
contempladas. La situacion del terreno, las dimensiones, caracteristicas topograficas,
orientacion cardinal, los servicios (energia eléctrica, agua, drenajes, la vista). Luego de
solucionar los aspectos anteriores, se valoran las necesidades edilicias: superficie
construida, altura de pisos o plantas, relaciones entre los espacios, los usos, etc. (esto es
el programa arquitectonico). Otro elemento a tener en cuenta es el presupuesto disponible

para la construccion, es determinante para el disefio arquitectonico.
2.3 DISENO ESTRUCTURAL DE LA EDIFICACION
2.3.1 Definicion de estructura

Se puede definir una estructura, como un conjunto de elementos estructurales ordenados
que interactuan entre si de manera tal que puedan soportar esfuerzos propios y externos,

garantizando en todo momento la estabilidad de todo el conjunto.
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Un elemento estructural es cada una de las partes que conforman a una estructura, y que
cumplen una funcion especifica en la estabilidad de la misma. Los elementos estructurales
pueden clasificarse de acuerdo a diferentes criterios, de acuerdo a sus dimensiones, a su

uso, Su composicion.

La funcién que debe cumplir una estructura serd la de resistir las cargas actuantes
garantizando la seguridad y confort de los usuarios de dicha estructura. Por tanto, el disefio
estructural se debe contemplar todos los aspectos necesarios y dar pleno cumplimiento a

la normativa establecida en el pais.
2.3.2 Definicion de analisis estructural

El problema que trata de resolver el Analisis Estructural es la determinacion del estado de
deformaciones y tensiones que se producen en el interior de la estructura, a consecuencia
de todas las acciones actuantes sobre ella. Como consecuencia también se determinan las
reacciones que aparecen en la sustentacion de la estructura.

Fundamentalmente, el analisis de estructuras busca encontrar la forma que adquiere una
estructura al ser sometida a cargas y los consecuentes esfuerzos a que se ven sometidos
sus miembros.

Para lograr este objetivo se pueden utilizar métodos analiticos, numéricos. graficos y
experimentales. En los primeros se comienza por la formulacion de un modelo matematico
al cual se le puedan aplicar los principios y leyes de la Teoria de estructuras, que se veran
mas adelante. Cuando la solucién matematica exacta del modelo es muy complicada o en
muchos casos en que se utiliza el computador, se acude a métodos numéricos que permitan

obtener la respuesta con suficiente aproximacion y mucho menos trabajo.
2.3.3 Definicion de disefio estructural

El disefio estructural es una de las areas donde se desarrolla la ingenieria civil y se realiza
a partir de las caracteristicas mecéanicas de los materiales en interaccion con las acciones
a las que estd sometida. Se puede definir como un estudio de la estabilidad y resistencia
de los elementos que componen una estructura tanto individualmente como en conjunto,

ante las fuerzas que actlian sobre ella.
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El proceso de disefio puede plantearse entendiendo que la funcion primaria de la estructura
es resistir las acciones a que ha de estar sometida, debe entenderse en sentido amplio y no
restringirse solamente a la resistencia mecanica de las solicitaciones derivadas de las
acciones actuantes. En particular la resistencia a las acciones ambientales y la adecuada
durabilidad durante el periodo de vida 1til previsto en el proyecto de la estructura.

Para cumplir todo lo mencionado se plantea lo siguiente:

— Definir el tipo de estructura: de acuerdo al disefio arquitectonico y las exigencias
segiin el tipo de edificacion, se definird el tipo y forma de los elementos
estructurales, asi como los materiales disponibles en la zona.

— Laidealizacion de la estructura: para un célculo con relativa sencillez y exactitud
es necesario representar la estructura de una manera sencilla de andlisis, en este
punto se establecera la ubicacion de los elementos estructurales.

— Definir las acciones sobre la estructura: las acciones seran definidas de acuerdo a
lo que se establece en la norma boliviana.

— Dimensionamiento de los elementos estructurales: sera efectuado de acuerdo al

calculo que establece la norma boliviana (CBH-87).
2.3.4 Analisis de acciones

La tarea mas importante y dificil encarada por el proyectista de estructuras es la estimacion
precisa de las cargas que pueden aplicarse a una estructura durante su periodo de vida util.
No pueden dejar de considerarse cargas que puedan presentarse con cierta probabilidad
razonable. Una vez estimadas las cargas, el siguiente problema consiste en determinar
cual sera la peor combinacién de éstas que pueda ocurrir en un momento dado.

La estructura ha de resistir acciones de muy variados tipos. Algunas son de caracter
permanente y otras de caracter variable. Entre ellas, las hay que act@ian en direccion
vertical u horizontal y otras que pueden actuar en cualquier sentido. Una clasificacion
genérica que nos proporciona la norma boliviana es la siguiente:

Acciones directas: Son originados por el peso propio de los elementos estructurales y otras
cargar aplicadas directamente sobre la estructura.

Acciones indirectas: Son originados por algunos fendmenos capaces de producir fuerzas

de un modo indirecto generando total o parcialmente deformaciones, o imprimir
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aceleraciones a la estructura siendo, por tanto, funcion de las caracteristicas de

deformacioén de la propia estructura.
2.4 Materiales
2.4.1 Hormigon Armado

El hormigon armado es un material de construccion que combina barras de acero con
hormigon, donde se combina la resistencia a compresion del hormigoén, y la resistencia a

traccion del acero, para resistir solicitaciones combinadas en una sola pieza.
2.4.2 Hormigon

El hormigén es el Gnico material de construccion que llega en bruto a la obra, esta
caracteristica hace que sea muy util en construccion ya que puede moldearse de muchas
formas de acuerdo a los requerimientos estructurales.

Las caracteristicas de calidad exigidas al hormigon se detallaran en el Pliego de
Especificaciones Técnicas, siendo necesario, en todos los casos, indicar los datos relativos
a su resistencia a compresion, a su consistencia y al tamafio maximo del arido.

Las componentes de la masa de hormigon son:

a) Cemento

El cemento es un aglomerante formado a partir de una mezcla de caliza y arcilla calcinadas

y posteriormente molidas, que tiene la propiedad de endurecerse al contacto con el agua.
Hasta este punto la molienda entre estas rocas es llamada Clinker, esta se convierte en
cemento cuando se le agrega yeso, este le da la propiedad a esta mezcla para que pueda
fraguar y endurecerse.

b) Aridos

Se denomina comunmente arido a una roca que, tras un proceso de tratamiento industrial
(simple clasificacion por tamafios en el caso de los aridos naturales, o trituracion,
molienda y clasificacion en el caso de los aridos de machaqueo), en la mayoria de los
casos, ha de tener una distribucion granulométrica adecuada.

¢) Agua

En general, podran ser utilizadas tanto para el amasado como para el curado del hormigén

en obra, todas las aguas para consumo humano son consideradas como aceptables en la
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préctica. Resulta mas perjudicial para el hormigén utilizar aguas no adecuadas en su

curado que en su amasado.
2.4.3 Propiedades del Hormigon

2.4.3.1 Resistencia
Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion, a
los 28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:

TABLA 2.5: Hormigones segiin su resistencia en Mpa

Tipos de Hormigones Segiin su Resistencia

H12,5 | HI5 | H17,5 | H20 |H25 |H30 |H35 |H40 |H45 |H50 | HS55
Fuente: Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87

2.4.3.2 Consistencia

La consistencia del hormigon debe ser la adecuada para que el hormigdn pueda rodear las
armaduras y rellenar completamente los encofrados sin que se produzcan coqueras. Se
recomienda los de consistencia plastica, compactados por vibrado.

Los asentamientos son medidos mediante el ensayo de cono de Abrams y sus valores
limites son los siguientes:

TABLA 2.6: Asentamientos Admisibles

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

Fluida 10-15 +-2

Fuente: Cdédigo Boliviano del Hormigén CBH-87
2.4.3.3 Coeficiente de dilatacion Térmica
El coeficiente de dilatacion térmica del hormigén se tomard igual al del acero, es decir:
0=1,0 x 1 0, por grado centigrado.
2.4.3.4 Coeficiente de Poisson
Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones elasticas, bajo tensiones

normales de utilizacion, se tomara un valor medio, p, igual a 0,20.



2.4.4 Aceros

El acero es una aleacion que se obtiene principalmente de la mezcla del hierro y el
carbono. También combina otros elementos tales como el silicio, fosforo, azufre y

oxigeno, aunque estos se encuentran en cantidades minimas, son los que al final le

proporcionan distintas caracteristicas.

Con el término de acero estructural definimos a un grupo de aceros disefiados para

construir estructuras formando parte del hormigon armado como una serie de armaduras.

2.4.4.1 Caracteristicas Geométricas

Las barras empleadas en el disefio en hormigén armado deben ajustarse a la siguiente serie

de didmetros nominales, expresados en mm:

TABLA 2.7: Diametros y Areas de Barras Corrugadas

Didmetro (mm)

4 6 8

10 | 12

20 | 25 | 32

40

50

Area cm?

0,126 | 0,283 | 0,503

0,785 | 1,131 [ 2,011 | 3,142 | 4,909 | 8,042

12,566

19,635

2.4.4.2 Caracteristicas Mecanicas

Las barras empleadas en el disefio en hormigén armado deben ajustarse a la siguiente serie

Fuente: Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87

de caracteristicas mecanicas minimas, expresadas en la siguiente tabla:

TABLA 2.8: Tipos de Acero

Clase | Limite eldstico Carga unitaria de | Alargamiento de rotura, en | Relacién fs/fy, en

Designacién de fy, en MPa no rotura fs,en MPa | % sobre base de dizmetros, | ensayo no menor
acero menor que no menor que no menor que que
AH 400 N D.N. 400 520 16 1,29
AH 400 F EF. 400 440 12 1,10
AH 500 N D.N. 500 600 14 1,20
AH 500 F EF. 500 550 10 1,10
AH 600 N D.N. 600 700 12 1,16
AH 600 F EF. 600 660 8 1,10

Fuente:Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87

2.4.4.3 Armaduras

Las armaduras deben tener las siguientes consideraciones en cuanto a:
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a) Anclaje
Debe asegurar la transmision de esfuerzos al hormigon, sin peligro para éste. Los anclajes
en extremos de las barras podran hacerse por gancho, patilla, prolongacion recta.

b) Empalmes

Los empalmes se emplean debido a que las longitudes de las barras de acero no son las
adecuadas o suficientes y se colocan en lugares que queden alejados de las zonas en las

que la armadura trabaje a su maxima carga. Los empalmes se realizaran por traslapo.
¢) Adherencia

La adherencia entre el hormigdn-acero es el fendmeno bésico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigén armado como material estructural. Si no existiese
adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que el
acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafaria al
hormigén en sus deformaciones, lo que causaria una rotura brusca.

La adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigén y
armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y también asegura el anclaje de la armadura
en los dispositivos de anclaje de sus extremos.

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

que cumplirse la limitacion.

Tha

=4 <
0.9d.nu

Ty
Donde:
Trd= Resistencia de calculo para adherencia

d) Distancia entre Barras

Para permitir que la colocacion y compactacion del hormigoén pueda efectuarse
correctamente, de forma que no queden coqueras o espacios vacios.
La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la

armadura principal debe ser igual o mayor que el mayor de los tres valores siguientes:

e Dos centimetros



23

e El didmetro de la barra més gruesa
e 1.25 veces el tamafio maximo del arido

e) Distancia a los Paramentos

denominado recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a la
distancia libre entre su superficie y el paramento mas proximo de la pieza. El objeto del
recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosion como de la accion del fuego,
por ello es fundamental la buena compacidad del hormigon del recubrimiento, mas aun
que su espesor.

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

TABLA 2.9: Recubrimientos Minimos

Elementos Recubrimiento
Para losas y paredes en el interior de los edificios 1,5cm
Para losas y paredes al aire libre 1,5 cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5 cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3 cm
Para un hormigédn en un medio fuertemente agresivo 4 cm

Fuente: Cdédigo Boliviano del Hormigén CBH-87
2.4.4.4 Modulo de deformacion longitudinal
Para todas las armaduras tratadas en la presente norma, como modulo de deformacion
longitudinal, se tomara:
Es =210 000 MPa
2.4.4.5 Coeficiente de dilatacion térmica
El coeficiente de dilatacion térmica del acero se tomara igual al del hormigon, es decir: a

=1,0x 10, por grado centigrado.

2.4.5 Propiedades Mecanicas hormigon
2.4.5.1 Diagrama de Calculo Tension — Deformacion
2.4.5.1.1 Diagrama Parabola-Rectangulo

Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo.
El vértice de la pardbola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura del

hormigon, a compresion simple) y el vértice extremo del rectdngulo en la abscisa 3,5 por
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mil (deformacion de rotura del hormigoén, en flexion). La ordenada méaxima de este
diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 fcq.
La ecuacion de la parabola es:

cc = 850 fed * ¢ (1—250¢c)

Donde:
& = esta expresado en fraccion decimal

FIGURA 2.7: Diagrama Parabola-Rectangulo del Hormigon

O

fcd

Fuente: Apuntes de Hormigon Armado de Borja Varona Moya
2.4.5.1.2 Diagrama Rectangular

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

eje neutro y el ancho 0,85 fcq

FIGURA 2.8: Plano de Deformacion y Diagrama del Bloque Rectangular

n(x) - foa

%lﬂ—r

Fuente: Apuntes de Hormigon Armado de Borja Varona Moya
2.4.6 Propiedades mecanicas del acero

2.4.6.1 Diagramas tension-deformacion
El diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene

la propiedad de que los valores de la tension, correspondientes a deformaciones no
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mayores del 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los
correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.

La rama de compresion es simétrica de la de traccion respecto al origen.

FIGURA 2.9: Diagrama tension - deformacion

f i
oo fu=fom |
A e
£ 0.7 fomfeee o/
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Fuente: Norma Boliviana de Hormigéon Armado CBH-87

i)

El conocimiento del diagrama caracteristico del acero permite dimensionar las secciones
sometidas a solicitaciones normales (flexion, compresion) con mayor precision y
economia que si solo se conoce el valor del limite elastico.

Para establecer el diagrama y comprobarlo con ensayos de recepcion, se admite que es
suficiente determinar las tensiones que corresponden a las siguientes deformaciones:
0,001 0,002; 0,003; 0,004; 0,005; 0,006; 0,008 y 0,010.

2.4.6.2 Diagramas de calculo tension-deformacion

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

de HOOKE, de razén igual a: 1/ vy s.

FIGURA 2.10: Diagrama de calculo tension - deformacion

i

Fou /

0003

Fuente: Norma Boliviana de Hormigéon Armado CBH-87
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La deformacion del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion, al

valor 3,5 por mil.

2.5 Método de Calculo de Estructuras de H® A°
2.5.1 Generalidades

El proceso general de calculo prescrito en el Codigo Boliviano del Hormigén Armado
corresponde al método de los estados limites.

El disefio de una estructura contempla varias consideraciones, entre los cuales hay dos
objetivos principales que deben siempre lograrse, la seguridad y la funcionalidad, para
esto el método de los estados limites se clasifican en dos:

e Estados limites de servicio: La estructura debe cumplir con los requisitos de

funcionalidad.

e [Estados limites ultimos: La estructura debe soportar las cargas en condiciones seguras.
El procedimiento de comprobacion, para un cierto estado limite consiste en deducir, por
una parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura, o a parte de ella: y por otra,
la respuesta de tal estructura, correspondiente a la situacion limite en estudio. Comparando
estas dos magnitudes siempre que las acciones exteriores produzcan un efecto inferior a
la respuesta correspondiente al estado limite, podra afirmarse que estd asegurado el

comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.

Con objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto de
las acciones exteriores puedan ser superior al previsto, o que la respuesta de la estructura
resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en los
calculos mediante unos coeficientes de ponderacion que multiplican los valores
caracteristicos de las acciones y otros coeficientes de minoracion, que dividen los valores
caracteristicos de las propiedades resistentes de los materiales que constituyen la
estructura.
— El proceso de célculo del Codigo Boliviano del Hormigén consiste en: Obtencion del
efecto Sq, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en estudio, a partir de los

valores ponderados de las acciones caracteristicas.
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— Obtencion de las respuestas Rq, de la estructura correspondiente al estado limite en
estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los

materiales.

— El criterio de la aceptacion, consiste en la comprobacion:

R¢&>=S4
Donde:

Sq¢= Valor de calculo de la solicitacion actuante
Rg= Valor de calculo de la resistencia de la estructura

2.5.2 Coeficientes de minoracion de resistencias y mayoracion de cargas.

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

de coeficientes los cuales se muestran a detalle en los anexos I:

Un resumen de estos coeficientes de seguridad para el estado de limite altimo es:

e C(oeficiente de minoracion del acero vs = 1,15
e C(oeficiente de minoracion del hormigbn__ ve=1,50
e C(oeficiente de mayoracion de cargamuerta_ ve = 1,60
e Coeficiente de mayoracion decargaviva_______ . Y= 1,60

2.5.3 Hipotesis de Cargas

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

procedera de la siguiente forma:

Para cada estado limite de que se trate, se considerardan las hipotesis de carga que a
continuacion se indican, y se elegird la que, en cada caso, resulte mas desfavorable,
excepcion hecha de la Hipotesis 111, que solo se utilizard en las comprobaciones relativas
a los estados limites ultimos. En cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta, solamente,

aquellas acciones cuya actuacion simultdnea sea compatible.
Hipotesis Lysg . G + y5g . Q
Hipétesis I1: 0.90. (yry.G + v7g.Q) +0.90.y7, . W

Hipétesis II1: 0.80. (yrg.G + Vg -Qeq) + Foqg + Wegq
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En estas expresiones:

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

caracter de permanencia.

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

las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

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

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

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

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

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

para las restantes.
Los esfuerzos principales “M”, “Q” y “N”, se calcularan segun:

Los efectos originados por las acciones son los esfuerzos que actian en una seccion de
una pieza de la estructura, tales como: momento flector, esfuerzo normal, esfuerzo

cortante y momento de torsion. Al conjunto de tales esfuerzos se denomina solicitacion.
2.5.4 Calculo en estados limites ultimos

Para el célculo de secciones en agotamiento, o estados limites Gltimos, se tendran en
cuenta las siguientes hipotesis:

a) Equilibrio

Equilibrio entre las acciones exteriores aplicados a la seccion y sus esfuerzos interiores

b) Hipotesis de Bernoulli
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Esta hipotesis es valida para piezas en las que la relacion de la distancia entre puntos de
momento nulo, al canto total, 10/h, sea superior a 2.

¢) Hipotesis de Navier

Las secciones inicialmente planas, permanecen planas al ser sometidas a la solicitacion.
Esta hipotesis permite plantear la ecuacion de compatibilidad de deformaciones unitarias
de las fibras de la seccion.

d) Adherencia

Se supone una adherencia total del acero y el hormigén, es decir, que no existe
deslizamiento entre ambos materiales. Por consecuencia las deformaciones del hormigon

seran las mismas que el acero.
2.5.5 Dominios de deformacion

Para el célculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama de
deformaciones pasa por uno de los tres (3) puntos, A, B o C. con sus siguientes dominios
segun la naturaleza de la solicitacion.

Dominio 1 Traccion simple o compuesta:

Toda la seccion esta en traccion. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto A,
correspondiente a un alargamiento del acero mas traccionado, del 10 por mil.

La profundidad del eje neutro varia: desde x = oo (es = ec = 10 por mil), hasta x =0 (s =
10 por mil, ec = 0).

Dominio 2 Flexion simple o compuesta:

El acero llega a una deformacion del 10 por mil y el hormigoén no alcanza la deformacion
de rotura por flexion. Las rectas de deformacion, giran alrededor del punto A. La
profundidad del eje neutro varia: desde x = 0, hasta x = 0,259 d, que corresponde al punto
critico en que ambos materiales alcanzan sus deformaciones maximas: €s = 10 por mil y
ec = 3,5 por mil.

Dominio 3 Flexion simple o compuesta:

La resistencia de la zona de compresion todavia es aprovechada al méximo. Las rectas de
deformacion giran alrededor del punto B, correspondiente a la deformacion de rotura por

flexion del hormigdn: ecu = 3,5 por mil. La profundidad del eje neutro varia: desde x =
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0,259 d, hasta xlim, profundidad limite para la cual la armadura mas traicionada alcanza
la deformacion ey, correspondiente a su limite elastico.

Dominio 4 Flexion simple o compuesta:

Las rectas de deformacion giran alrededor del punto B. El alargamiento de la armadura
mas traccionada esta comprendido entre gy y 0 y el hormigon alcanza la deformacion
maxima del 3,5 por mil.

La profundidad del eje neutro varia: desde x = xlim, hasta x = d, donde la armadura mas
traccionada tiene una deformacion es =0

Dominio 4.a Flexion compuesta:

Todas las armaduras estdn comprimidas y existe una pequefia zona de hormigén en
traccion. Las rectas de deformacion, giran alrededor del punto B.

La profundidad del eje neutro varia: desde x = d, hasta x = h, donde todo el hormigén
empieza a estar comprimido.

Dominio 5 Compresion simple o compuesta:

Ambos materiales trabajan a compresion. Las rectas de deformacion giran alrededor del
punto C, definido por la recta correspondiente a la deformacion de rotura del hormigén
por compresion: gcu= 2%oo.

La profundidad del eje neutro varia: desde x = h, hasta x = oo, es decir, hasta la compresion
simple.

FIGURA 2.11: Dominios de deformacion

Fuente Jiménez Montoya 14° ava edicion
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2.6 IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA

La idealizacion de una estructura es considerar que la misma se encuentra formada por
"partes" ideales. A los nudos o nodos se consideran identificados con un punto (a los
efectos del célculo), cuando sabemos que cualquier nudo tiene un volumen (visualiza el
encuentro de una viga y una columna). De igual manera, consideramos a las vigas y
columnas como "barras" lineales, sin espesor, aunque les asignemos un peso y
caracteristicas geométricas (momento de inercia, altura, etc.). Las losas y cascaras pasan
a ser laminas de espesor infinitesimal, cuando en realidad tienen espesor. Los apoyos, son
rigidos (o con empotramiento total, que no existe en ninglin caso) o moviles (que se da en
los apoyos de puentes, aunque siempre existe un coeficiente de roce inicial con un valor
que puede ser mas o menos apreciable). Asimismo, a los materiales los consideramos
ideales como: el acero es totalmente elastico y el hormigén (en el caso del hormigon

armado) lo acompafia perfectamente en sus deformaciones.

Todo esto se toma en cuenta, para hacer los céalculos de una manera mas simplificada.

Pero los resultados de estas "idealizaciones" estan muy cerca de la realidad.
2.7 MODELACION DE SISTEMAS DE LA ESTRUCTURAS

Por modelado definiremos al proceso mediante el cual se genera una idealizacion
matematica que pretende representar la conducta real de la estructura a ser construida. Por
ello este proceso conlleva a la toma de decisiones respecto a los siguientes aspectos: La
geometria de la estructura, las propiedades de los materiales que la constituyen, la
magnitud y ubicacion de cargas permanentes y variables, los tipos de elementos que la
pueden representar con mayor fidelidad (1, 2 o 3 dimensiones), las conexiones internas
entre estos elementos, los apoyos externos y la interaccion de la estructura con el suelo.
Para el analisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando una
de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes, bidimensionales, cuando una de
sus dimensiones es pequefia comparada con las otras dos, y tridimensionales cuando
ninguna de sus dimensiones resulta ser mayor que las otras. El proyectista debe elegir, en
cada, caso, el tipo de elemento mas adecuado para que el modelo estructural reproduzca

adecuadamente el comportamiento buscado de dicho elemento.
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FIGURA 2.12: Tipos de Modelacion de Estructuras en Programas

Fuente: imagen rescatada de cypecad 2018

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

enuncian en los siguientes puntos:

— Un modelado fiel de la estructura que incluya los componentes mas significativos.
— Un anélisis confiable que suministre la respuesta dindmica ante el sismo de disefio
y los vientos de disefo.

2.7.1 Sustentacion de la cubierta

Como cubierta de la estructura tendremos en su mayoria una losa aligerada en una
direccion con viguetas vaciada en situ.

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de superficie para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada de medio metro de
ancho para posteriormente determinar el area de acero utilizando los parametros de disefio
del Codigo Boliviano del Hormigén CBH - 87.

La otra parte estara constituida por una cubierta metalica compuesta de correas para
transmitir las cargas hacia los nudos de cada cercha que estard apoyada en vigas de

hormigdn armado.
2.7.2 Sustentacion de la edificacion

La estructura porticada del presente proyecto se idealiza como una formacion de barras

unidas entre si por nudos rigidos, es decir compuesta por vigas y columnas de hormigén
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armado, sometidas a cargas gravitacionales o de peso propio y sobrecargas vivas, ademas
de cargas de viento.

FIGURA 2.13: Planteo estructural de la estructura porticada
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fuente: elaboracion propia
2.7.3 Fundaciones

Las fundaciones o cimentaciones de la estructura estan en funcion principalmente del tipo
de suelo de fundacion el cual segun los analisis de campo en tanto como los de laboratorio
hacen conocer qué se trata de un suelo arcilloso por lo tanto se establece que el tipo de
fundacion apropiado tanto técnica como econdmica es zapatas aisladas, combinadas y
zapatas arriostradas como se observa en las siguientes figuras.

FIGURA 2.14: Zapatas aisladas
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Fuente: imagen rescatada de manual usuario cypecad 2018
2.7.4 Juntas de dilatacion

Se denominan juntas de dilatacion, a los cortes que se dan a una estructura, con el objeto
de permitir los movimientos originados por las variaciones de temperatura, la retraccion

de fraguado, o los asientos de los apoyos. Excepto en el caso de los asientos, normalmente,
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sOlo se tienen en cuenta los efectos de estos movimientos en direccidn horizontal. Su

magnitud puede determinarse previamente, con exactitud, mediante el calculo.

Las juntas de dilatacion, deberan asegurar la estanquidad y el aislamiento térmico y

acustico, de la misma manera que el resto de los elementos de la estructura.

En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion, funcion de las

condiciones climatologicas del lugar en que estén ubicados, no serd superior a:

e enregiones secas o0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25 m.
e en regiones himedas y de temperatura poco variable (variacion no mayor de 10 °C),
50 m.
AL = ax L *x AT
Donde:
o= coeficiente de dilacion térmica del hormigon
L= longitud de calculo

AT= variacion de temperatura
2.8 DISENO DE ELEMENTOS DE HORMIGON ARMADO
2.8.1 Losas alivianadas

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

Las viguetas tienen un espesor entre 10 a 15 cm y la separacion de estas depende de las
dimensiones del complemento aligerante que se utilice, normalmente oscila entre 40 y 60
cm. Medida centro a centro de viguetas, la altura del complemento aligerante depende del
claro de la losa y existen desde 10 a 30 cm. Todas estas medidas dependeran de un

adecuado dimensionamiento realizado por el especialista.
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FIGURA 2.15: Componentes de la Losa Alivianada
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Fuente: elaboracion propia

Estos elementos armados en una direccion resultan mas economicos hasta luces de
aproximadamente 7 m; para luces mayores sera mas econdémico el uso de losas
casetonadas, debido al hecho de poder usar peraltes mayores,

Las viguetas realizadas in situ son elaboradas con hormigén armado, estos elementos
lineales estan principalmente sometidos a flexion, Los complementos son aligerantes de
relleno que se apoyan directamente en las viguetas y sirven para reducir el peso de la losa.
El proyecto se elaborard con losas aligeradas en una direccion hormigonadas en situ,
compuestas por los nervios de las secciones en T multiples, carpeta de compresion y
complemento aligerante de plastoformo.

En cuanto a su disefio serd acorde a la profundidad del eje neutro que determina las zonas
de esfuerzos a compresion y traccion siendo estas en su mayoria disefiadas como vigas de

seccion rectangular y su disefio se explicara en el apartado de vigas.
2.8.2 Vigas de hormigon armado

Es un elemento estructural lineal que trabaja principalmente a flexion, tomando muy en
cuenta sus otros esfuerzos cortante y torsion. En las vigas la longitud predomina sobre las
otras dos dimensiones y suele ser horizontal.

El esfuerzo de flexidén provoca tensiones de traccion y compresion, produciéndose las
maximas en el cordon inferior y en el cordon superior respectivamente, las cuales se
calculan relacionando el momento flector y el segundo momento de inercia. En las zonas

cercanas a los apoyos se producen esfuerzos cortantes o punzonamiento. También pueden
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producirse tensiones por torsion, sobre todo en las vigas que forman el perimetro exterior
de un forjado.

FIGURA 2.16: Flexion de una Viga Simplemente Apoyada

Fuente: http://www.wikiwand.com/es/Momento_flector
2.8.2.1 Calculo a flexion simple
Se empleara la tabla universal de calculo de flexion simple o compuesta en el caso mas
elemental de flexion simple sin armadura de compresion proporcionan los valores de la

cuantia w, en funcidén del momento reducido p:

Mg As*fyd
Ha dZxby*fcq Hiim dxby*fcd

Donde:
b,, : Ancho de la seccion.

d : Canto util.

fea = J ck/. v, : Resistencia de calculo del hormigon a compresion.

fya = fy k/ ¥ : Resistencia de calculo del acero (traccion o compresion).
M, : Momento flector de agotamiento o de calculo.
Ua: Momento flector adimensional de calculo.

w = Cuantia mecanica adimensional

Se debe garantizar que una viga trabaje en el dominio 3 y 2.
De este modo el valor del momento reducido y;;,,, es independiente del tipo de acero

utilizado y su valor es:

£ = 0,450 tim = 0,252 w = 0,310
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2.8.2.1.1 Proceso de calculo de la armadura longitudinal a traccion:
Se presentan dos casos:

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

disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.
e Se determina p, y se verifica que esta sea menor al limite pg < Ujim.-
e Con el valor de y, entrar en las tablas y determinar el valor de w.

e (alcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

_ wxby xd*feq

A
y fyd

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

de traccion debe tener un valor minimo de:

As
Wnin = A_c As min = Wmin * bw * d

A;: Area del acero (en traccién o en compresion).
A.: Area del hormigén (4rea total, referida normalmente al canto 1til).
Wmin: Cuantia geométrica minima.

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

calcula la separacion libre entre armaduras.

_ (b, —2*¢,, — N°Hierros * ¢,0ng' —2%*r)
N°Hierros —1

S

2.8.2.2 Calculo de la armadura transversal

Para calcular la armadura que resista el esfuerzo cortante se realizan los siguiente:
Vd = Cortante de disefio (envolvente).

bw = Ancho del elemento que se analiza.
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d = Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de las barras de refuerzo.

fcd = Resistencia minorada de disefio del hormigén.

fyd = Resistencia minorada de disefio del acero

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

S = Separacion entre ejes de los estribos

Resistencia virtual de célculo del hormigén a esfuerzo cortante

fvd = 0.5 */fcd

Contribucion de hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante
Vcu = fvd * bw x d
Cortante ultimo por agotamiento por compresion oblicua del hormigén
Vou = 30 * fcd * bw * d
Si:  Vd <Vcu

ASpin = 0,02 x bw * t *%

Si: Veu<Vd <Vou
Si no cumple esta condicidn, entonces se debera cambiar la seccion.
Vsu = Vd — Vcu
Armadura necesaria para resistir a cortante:

Vsu * S

As = ————
S 0.90 xd * fyd

2.8.2.3 Armadura de piel

En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas armaduras longitudinales
de piel que por norma no se debe emplear diametros inferiores a 10 mm si se trata de acero

ordinario
2.8.3 Columnas de Hormigon Armado

Las columnas o Pilares de hormigén armado, forman piezas generalmente verticales, en
las que la solicitud normal es lo mas importante. Sus distintas secciones transversales

pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.
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La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actiian sobre la estructura
hacia la cimentacion de la obra y el tltimo extremo al terreno de cimentacion, por lo que

constituyen elementos de gran responsabilidad.

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

aumentar su ductilidad y resistencia
2.8.3.1 Excentricidad minima de calculo

La norma comienza a tomar en cuenta una excentricidad accidental minima, en la
direccion mas desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm siendo h el canto
en la direccion considerada. Esto con el objeto de tener en cuenta la incertidumbre del

punto de aplicacion de la solicitud normal.

Las secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta deben también ser
comprobadas independientemente en cada uno de los planos principales. También esto es

aplicable para las secciones sometidas a compresion compuesta desviada
2.8.3.2 Disposicion relativa a las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigén armado serdn constituidas por las barras

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

Con objeto de facilitar la colocacion y la compactacion del hormigén, la menor dimension
de los soportes debe tener 25 centimetros si se trata de secciones rectangulares y 25 cm de

diametro si la seccion es circular, de acuerdo a lo que prescribe la norma.
2.8.3.2.1 Armaduras longitudinales

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor a 12 mm y se sitian en las
proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada
esquina de la seccion. En los soportes de seccion circular debe colocarse un minimo de 6

barras.
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2.8.3.2.2 Armadura transversal

La misioén de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas,
evitar la ruptura por deslizamiento de hormigén a lo largo de planos inclinados y
eventualmente contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes, ya que los
esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de las veces

pueden ser absorbidos por el hormigon.
2.8.3.3 Pandeo de piezas comprimidas

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigén armado no es aplicable la teoria habitual
de primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al calcular los
esfuerzos. Por efecto de las deformaciones transversales, que son inevitables atn en el
caso de las piezas cargadas axialmente (debido a las irregularidades de la directriz y la
incertidumbre del punto de aplicacion de la carga) aparecen momento de segundo orden

que disminuyen la capacidad resistente de la pieza.
2.8.3.4 Longitud de pandeo

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

detalle en el anexo I tabla 13
Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:
Longitud de pandeo [, = a*l

Y.(EI = 1) de todos los pilares
Y.(EI + 1) de todos las vigas

Ya=Yp =
Con estos datos se hace uso de un abaco el cual se encuentra en anexo I tabla 12 para
determinar el coeficiente de pandeo
2.8.3.5 Esbeltez geométrica y mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag = lo/h

entre la longitud de pandeo y la dimensién h de la seccion en el plano de pandeo, la
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esbeltez mecanica a la relacion A = lo/i entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de

la seccion en el plano de pandeo. El radio de giro i, tiene la siguiente expresion i =
v (I/A),siendo I y A respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion,

ambas referida a la seccion de hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que se encomienda la norma, son las que se
mencionan a continuacion:

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

- Para esbeltez mecanicas 35 < A < 100 (geométricas 10 < A < 29 ), puede aplicarse el
método aproximado.

- Para esbeltez mecénica 100 < 1 < 200 (geométrica 29 < A < 58), debe aplicarse el
método general. Para soporte de seccion y armadura constante a lo largo de su altura puede
aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas de referencia.
2.8.3.6 Flexion esviada

Se dice que una seccidn se encuentra en estado de flexion desviada cuando no se conoce
a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes:

- En aquellas acciones que, por su forma, no presentan el plano de simetria como las
secciones en L de los lados desiguales.

- En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estdn armadas
asimétricamente respecto a su plano de simetria y en aquellas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, estdn sometidas a una solicitacion que no estéa en el
plano de simetria.

2.8.3.7 Proceso de Calculo

Datos generales:

b, h = Son las dimensiones de la seccion del pilar.

Myq y Mxd = Momentos flectores de calculo en la direccion Y y X

Ng = Fuerza normal de célculo.

fea y fya = Resistencia de calculo del hormigén y el acero.

e (Calculo de la longitud de pandeo
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bo=ax*t
Para el calculo de la longitud de pandeo se empleard el monograma correspondiente a
porticos traslacionales o desplazables debido a que se tiene presente en estructuras con

solicitaciones de viento.

Y (EI+1) de todos los pilares
Y (EI+1) de todos las vigas

Ya=Yp =
e M:¢étodo de la excentricidad ficticia
Este método es aplicable a los Pilares de seccién y armaduras constantes, cuya esbeltez
mecanica no supere el valor de cien (4 < 100).
e Excentricidad de primer orden
Excentricidad inicial o de primer orden e, , no es menor que la excentricidad accidental,
siendo e, igual a M/N donde M es el momento exterior aplicado, de primer orden, y N la

carga axial actuantes.

Mg, Mgy
e = — e = —
0x Ng oy N

a
e Excentricidad accidental. -
Excentricidad accidental e,, que toma en cuenta los pequefios errores constructivos y las
inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza normal.
Cc
e, >e,=—2>2cm
o0 =— *~a 20 —

e Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):
La excentricidad egc, no tiene ningun significado fisico. Se trata de una excentricidad
ficticia tal que, sumada a la excentricidad de primer orden e, tiene en cuenta de forma

sencilla, los efectos de segundo orden.

fya b+20xe, lox? _
eficx = (085 + 225 ) « ox , lox” , (=4

b+10+epx i
e Excentricidad final
€xy) = €0+ €q + €fic
e (élculo de la capacidad mecénica del hormigon.
Uo=fea*Ac=fea*b*h
e (Calculo de los esfuerzos reducidos

_Ng _ Ng*erx _ Naxery
U Hx Ugxh Hy Ug*b
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e Definir los valores del momento reducido
Ux > Uy

e Determinar la cuantia mecanica w
Con los valores de los esfuerzos reducidos y definiendo la distribucion de la armadura
para los Pilares se entra en los dbacos en roseta correspondiente. Si el valor de v no es
redondo, se obtiene w por interpolacion entre los resultados correspondientes a los valores
redondos de v. Los &dbacos en roseta para flexion esviada, estan expuestos en el libro de
“Jiménez Montoya” en el tomo II. El cual est4 en anexo i tabla 14.
e Calcular la capacidad mecénica de la armadura total

Utotar =W * U,

Calcular la armadura total de acero

__ Utotal __ wikbxhxfcq
Atotal - - Atotal -
yd fyd
e (Cilculo de la armadura transversal de la columna. -
El diametro de estribo sera:
1
> Z * (Z)de la armadura longitudinal mas gruesa
Q)Estribo =3\ N 6 mm

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

P { — boh(eldemenor dimension)

- 15 * (Z)de la armadura longitudinal mas delgada
2.8.4 Fundaciones (cimientos)

El objetivo de una cimentacion es transmitir las cargas de la estructura y el peso propio de
ellas al terreno pero por demas tienen las siguientes funciones: proporcionar apoyo a la
estructura distribuyendo las descargas considerando un factor de seguridad adecuado entre
la estructura de cimentacion y el suelo limitar los asentamientos totales y diferenciales
con la finalidad de controlar los dafios en la construccion y construcciones adjuntas y

ademas mantener la posicion vertical de la estructura ante las acciones.

En el presente proyecto se analizara como fundacion de la estructura las zapatas aisladas

si asi lo permite las condiciones del terreno.
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2.8.4.1 Zapatas aisladas

Las zapatas aisladas son losas de cimentacion normalmente de concreto reforzado con
dimensiones largo L y ancho B con relacién L/B que no excede a 1.5. la cimentacion debe
soportar la carga de las columnas.

Por medio de andlisis teoéricos eldsticos y observaciones se ha demostrado que la
distribucioén de esfuerzos debajo de las zapatas cargadas simétricamente no es uniforme
la distribucion de esfuerzos depende del tipo de material debajo de la Zapata y de la rigidez

de la Zapata misma.

FIGURA 2.17: Distribucion de zapatas en suelos cohesivos y poco cohesivos

B o A e Ry

Suelo cohesivo Suelo poco cohesivo

Fuente: Apuntes Ing. David Zenteno
En el disefio (practica profesional) se hacen las siguientes hipotesis:

e La distribucion de presiones es lineal,
e lalosa de la Zapata se considera rigida,
e No se admiten tensiones en el terreno.

2.8.4.2 Proceso de calculo

FIGURA 2.18: Solicitaciones presentes en una zapata aislada
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Fuente: Apuntes Ing. David Zenteno

DATOS:

Mxy My =Momentoeneleje Xy Y
Hy y Hx = Cortante en el eje Y y X.
N’ = Carga total que llega a la zapata.
Oa4am = Esfuerzo admisible del suelo.

Una vez definidos todos nuestros datos, se precede a calcular la zapata:
PASO 1. Determinar el peso total “N” que soportara la zapata

Primeramente, se aproximamos el peso de la zapata como el 10% del peso total “N” que
llega a la zapata, entonces el peso total “N” (carga que llega a la zapata mas el peso de la
zapata) es:

N=11N
PASO 2. Determinar las dimensiones “a” y “b” de la base de la zapata.

La zapata necesita un area, de tal forma que el esfuerzo méximo que se presente en la
zapata no supere al esfuerzo admisible del suelo, entonces se calcula primero un area

necesaria dada por:

N
Anec =

Tadm
Se escoge un area “A” mayor a la necesaria, y con este valor se determina las dimensiones
tentativas de “a” y “b” tal que:

A=ab
Debe recordarse que los valores de “a” y “b” deben ser dimensiones constructivas.
Escogidos los valores de “a” y “b” se calcula el esfuerzo méximo “c1” que se presentara

en la zapata dado por:

6My N 6Mx
ab? = ba?

o=
En esta etapa hay que verificar que:

01 < 5adm
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Si no cumple se debe escoger otro valor de area y determinar los valores de “a” y “b” para
luego repetir el paso de calcular el esfuerzo maximo en la zapata y verificar que se cumpla
la desigualdad o7 < G,4m

PASO 3. Determinar el canto ttil “d” y el canto total “h” de la zapata

primero se debe calcular la resistencia de disefio para el hormigén:

fur

f&d = Ve

Donde:

fea = resistencia de disefio del Hormigon.

fex = resistencia caracteristica del Hormigon.

ve = Coeficiente de seguridad para el Hormigén (1.5).

Luego se procede a calcular el coeficiente “k” dado por la formula:

2y/fea

k i —
Y1 Oaam

Donde:

fea = kg/em?2.

v1 = Coeficiente que normalmente vale 1,6.

Oadam = kg/cm2.

Con el valor de “k” se determina el valor del canto 1til tal que:

alxbl  axb al+bl
"2k-1

2(a—a1)

d=> 4+k
2(b-b1)
T
25cm

Luego se procede a definir el valor de “c” para el recubrimiento (> 5cm), con los valores
anteriores se tiene:

h=d +c
PASO 4. Se determina la carga real “N” que actuara en la zapata.

Con las dimensiones ya definidas en el paso 3, se calcula el peso real de la zapata.

Peso Zapata = yyogo xa* b x h = 2.5 (t—n)*a*b*h

m3

Luego se calcula el peso real que actuara en la zapata.
N = N’ + (Peso Zapata)

PASO 5. Calculo de los momentos corregidos.
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Como existen fuerzas cortantes (Hx y Hy) en la base de la zapata, es necesario calcular
los momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las
siguientes ecuaciones:

Mx = M'x + hHy

My = M'y + hHx
Es positivo si el momento producido por la fuerza en cuestion tiene el mismo sentido que
el Momento y es negativo si tiene sentido contrario.

PASO 6. Calculo de los esfuerzos en la zapata.

N 6M 6Mx N 6My 6Mx
0-1 = — 0'2 — - —

A axb?2  bxa? A axb?2  bxa?

N  6My 6M N 6My  6Mx
03 = — - Oy =———>5—

A axb?  bxa? A axb?2  bxa?

Es importante entender que la distribucion de esfuerzos depende de la clase de suelo, pero
para los fines practicos se supone que el suelo genera esfuerzos lineales y utilizando las
formulas de resistencia de materiales tenemos que los efectos debidos a flexocompresion
estan dados por las anteriores formulas.
Luego se debe de verificar el esfuerzo maximo que es el esfuerzo 1.

0y < Eadm
Si no cumpliria esta verificacion se debe cambiar el area de la zapata.
PASO 7. Calculo del momento de disefio.
Para el momento de disefio se escoge el sector mas comprimido y se halla el momento a
una distancia del 0.15 a 1.

FIGURA 2.19: Momento de diseino

o1
oX 25
0r e A2
[ =
ot e
ox___—— A2 : —
s 7*0 15a1)¢7—
N
N il b
N
M Q/« ba1—f
"3 L « L & L
A 4l

Fuente: Apuntes Ing. David Zenteno
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De la figura 2.19 se pueden deducir las siguientes ecuaciones:

a-al
2

L = + 0.15 * al

axzal—é*(al—UZ)

Donde el momento viene dado por la siguiente expresion.

(01-ox)L _ L?

M=A1%D1+A2+D2 =0, +L(5)+= y

(01 + %) (ton.m/m).

Para las unidades que se tiene que ton.m/m = 10° kg. En cm/cm. Finalmente el momento
de disefo es:

Md=1.6*Mb
PASO 8. Célculo del area de acero. — Con el momento de disefio expresado en (Kg. cm)

se determina el momento reducido dado por:

Md

H= paa < 0.252

Donde:

b = lado transversal

d = canto ttil.

fea = Resistencia de disefio del Hormigon.

Mg = Momento de disefio.
Con este valor se determinara la cuantia mecanica de acero dad por:

w=px(1+p)
Hay que verificar que la cuantia mecanica minima es w min = 0,0015. Con este valor se

determina el area de acero por metro.

Aszw*b*d*fc—d

fyd

PASO 9. Se verifica que la zapata no se Vuelque. —

Na

2+My _
Nb 2y =15

2xMx

PASO 10. Se verifica que la zapata no se Deslice.
Como fuerza estabilizante se contara solo con el rozamiento entre la base del elemento de
cimentacion y el terreno, o la cohesion de este. Se verifica que cumpla las siguientes

recomendaciones:
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Para suelos arenosos sin cohesion Para suelos cohesivos arcillosos
Nxtan @gq ACq
Hx Hx
Nxtan @gq = VY= 115 ACq = V= 1'5
Hy Hy
2 1
== C.,==C
Pa =39 d =3
¢ = angulo de rozamiento interno C = cohesion
A =a*b
Donde:

A = érea de la base de la zapata.
@d = (2* @/3) = Valor de calculo del angulo de rozamiento interno.

Cd = 0,50*C = Valor de calculo de la cohesion.
2.8.5 Escaleras

La escalera es un conjunto de peldafos dispuestos sobre un plano inclinado con los que se
tiene acceso a plantas de distinto nivel. Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas

escaleras exteriores, escaleras rectas, escaleras caracol, helicoidales, etc.

Una escalera se compone de las siguientes partes:

Peldafio: es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el pie Al
subir o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte vertical se llama
“contrahuella” o tabica.

Tramo: es una serie de peldafios continuados si la escalera es de varios tramos termina en
una superficie horizontal llamada Meseta o Rellano. El final de la escalera se llama

desembarco.

Caja de escalera: es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edificio. Cuando este
espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama escalera ciega; y cuando hay un

espacio central, este recibe el nombre de Ojo de Escalera.
Arranque de escalera: es la parte donde se apoya la escalera un su comienzo.

Cuando el Rellano o Meseta coincida con los suelos de los pisos, ni las puertas del

ascensor ni la entrada a las viviendas deben interrumpir la circulacion por las escaleras.
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El ancho o huella de un peldafio suele oscilar entre los 25 y 30 cm punto para que pueda
apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica estd comprendida entre

los 11 y 22¢m, siendo las comodas las que tienen entre 11 y 17 cm.

La huella, al contraerse con la contrahuella casi siempre queda ligeramente prolongada
entre 2 y 4 cm; a este saliente se lo denomina Bordon y sirve para disminuir el desarrollo
de la escalera; a la vez que consigue una anchura mayor de huella, no teniéndose en cuenta

este saliente para el avance de la escalera.

Este espacio o vacio existente entre dos tramos en la parte central de la escalera se
denomina ojo o hueco de la misma cuando esta parte se llena o maciza se denomina

espigon o arbol de la escalera.
En la siguiente figura se pueden observar los elementos de una escalera

FIGURA 2.20: Partes constitutivas de una escalera.

Desembarco
Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Zanca mil| Arranque

Tramo —L‘ﬁ/

Fuente: elaboracion propia

Su proceso de célculo se puede describir de la siguiente manera:

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de superficie para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una Viga biapoyada de un metro de ancho
para posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en losas macizas

utilizando los mismos parametros de disefio del codigo boliviano del Hormigén CBH-87.

2.8.5.1 Proceso de calculo

p=huella
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cp=contra huella
Si los apoyos son vigas o zapatas el momento de disefio sera:
MU Diseﬁo:a*M max
a=0,8-1,0
e (Calculo del espesor de la loza de la escalera
L L
f=n _n
25 20
cos 0 = —>

cp t cp
hy+2=—+2
0-}_2 c059+2

t

cosg M

h,=

Donde:

t= Espesor de la loza de la escalera

Ln= Longitud horizontal de la escalera

h= Proyeccion vertical de t

hm= Altura media
e Cilculo de la carga ultima

qu=pp+Acab+sc

Donde:

qu= Carga ultima que actua sobre la escalera

pp= Peso propio

Acab= Acabados

sc= Sobrecarga de uso
Una vez que se obtiene la carga tltima que actuara sobre la escalera se calculara como
una viga sometida a flexion

e (Cilculo del canto util

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

e (élculo de la armadura positiva
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—_ Mg
I”l‘d_ b*dZ*de

Ag=wrb*d* =
S fyd

Donde:
As= Area de armadura positiva
fck= Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias (kg/cm?)
fyd= Limite de fluencia del acero(kg/cm?)

Disposicion de la armadura

__Ne barras*m*d?2

A=
§ 4
_ b-2*r-¢

" N°barras-1
Ag

P=54
Pmin = 0,0018 < p <ppax = 0,0133
Donde:

S=espaciamiento entre barras

e Refuerzo de momento negativo

(H)As
(A=—

A 1in=0,0018*b*d
As min< (')As
Refuerzo transversal por temperatura
A,=0.0018*b*t

A
S=—*
Ast

Donde:
Ag=Area de armadura transversal

A®= Area de la barra de hierro
2.9 ESTRATEGIAS PARA LA EJECUCION DE LA OBRA
2.9.1 Especificaciones técnicas

Son las especificaciones que definen la calidad de la obra que se desea ejecutar, es una
descripcion complementaria a la visual que nos ofrecen los planos, se lo realiza mediante

una descripcion escrita que complemente lo que necesitamos producir, de tal manera que
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se ajuste a nuestros requerimientos y no permita otras interpretaciones y estas estan

clasificadas por items referente a cada actividad especifica.

Su objetivo radica en que en determinado momento ayuda a aclarar un proceso de disefio

y/o constructivo.

La especificacion técnica serd el conjunto de requisitos y detalles complementarios que
debe cumplir determinado producto o item de trabajo con el fin de que se ajuste a las
necesidades planteadas, a los requerimientos de trabajo en el proyecto. Esta especificacion
técnica es parte integral del disefio y debe definirse durante este proceso con el fin de que

en obra no existan vacios en cuanto a su construccion.
2.9.1.1 partes de una especificacion técnica

La especificacion técnica contiene una serie de datos que complementan los planos y sus
detalles, podemos discriminar cualquier especificacion técnica en las siguientes partes:
descripcion de la actividad, materiales a utilizar y procedimientos para su transformacion,

equipo, transportes, mano de obra y forma de medida y de pago.
Descripcion de la actividad.

En esta parte de la especificacion técnica se debe describir en que consiste el item en
cuestion, si es una actividad que involucra otros elementos para su elaboracion o
simplemente si es un elemento de suministro. Ejemplo: materiales transformados como el

concreto, elementos de suministro como los aparatos sanitarios o el mobiliario.
Materiales a utilizar. (con procedimiento)

En esta parte debemos describir el tipo de materiales que vamos a utilizar, anotar sus
calidades y cualidades (si es necesario y el pliego de condiciones de la obra lo permite
anotar la referencia si la tiene), describir si es un elemento que requiere un acabado,
describir los pasos necesarios para su instalacion o para obtener una determinada
apariencia o calidad. En resumen, en este punto se describiran materiales y procesos. Es
importante anotar que no necesariamente el procedimiento planteado es “una camisa de

fuerza” para su ejecucion.

Equipo y herramientas
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Dentro de este punto es importante solicitar el equipo que se considere necesario para la
ejecucion del trabajo en cuestion para que se realice en forma segura y eficiente, inclusive
se puede exigir un minimo del mismo con el fin de tratar de obtener la mejor calidad
posible del producto. Se debe mencionar el uso de herramientas menores tales como

martillos, cinceles, palas, etc., para que se consideren dentro de los andlisis unitarios.
Transportes.

Muchos de los materiales que se utilizan en una obra ya tienen incluido el valor del
transporte, como por ejemplo los agregados pétreos, sin embargo, pueden existir
productos que ameriten considerar el transporte como un valor adicional al elemento, en
este caso se lo debe cotizar como tal, ejemplo: transporte de equipos especiales

(Maquinaria y equipos generalmente).
Mano de obra.

Este punto tiene en cuenta la calidad de la mano de obra requerida para la ejecucion de
una actividad, por consiguiente, es muy importante que se solicite personal idoneo y
calificado para cada item, se definird el nimero de personas (cuadrillas) que la acometan
y quien estard a cargo de ellas con el fin de cumplir con los rendimientos de obra

requeridos por el contrato.
Forma de medida y de pago.

Dentro de la especificacion técnica éste puede ser el punto mas importante ya que con
base en ¢l liquidaremos el valor de un contrato, por eso es de gran importancia definir en
forma clara y exacta la forma como se va a medir y a pagar cada actividad dentro de una

obra.
2.9.2 Cuantificacion de obra
2.9.2.1 Computos métricos

Los cémputos métricos son determinar las longitudes, areas y volimenes de todos los
elementos de una obra. Requieren el manejo de formulas geométricas para determinar qué

cantidad de materiales en base a estos calculos determinaremos la cantidad de mano de
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obra necesaria para realizar alguna actividad. Y también para elaborar cronograma de
ejecucion de obras.
El coémputo métrico requiere del conocimiento de procedimientos constructivos y de un

trabajo ordenado y sistematico.
2.9.2.2 Precios unitarios

Precio unitario es el importe de la remuneracion o pago total que debe cubrirse por unidad
de concepto terminado y ejecutado conforme al proyecto, especificaciones de
construccion y normas de calidad, la integracion de este requiere del conocimiento técnico

de la obra y del marco normativo vigente.

Esto ayuda para obtener un soporte practico y podra evaluar el rendimiento de la fuerza
de trabajo y del equipo que intervienen en cada concepto, asi como el costo de los insumos

de acuerdo a cada region econdémica.

El precio unitario se integra con los costos directos correspondientes al concepto de
trabajo (mano de obra, materiales, maquinaria o equipo de construccion), los costos
indirectos (administracion de oficinas centrales y oficinas de campo), el costo por
financiamiento, el cargo por la utilidad del contratista y los cargos adicionales

(impuestos).

Los parametros de céalculo de los precios unitarios estan dados de acuerdo a los criterios

de las normas basicas de SABS.
2.9.2.3 Presupuesto general de la obra

Se basa en la prevision del total de los costos involucrados en la obra de construccion

incrementados con el margen de beneficio que se tenga previsto.

Las mediciones y el presupuesto de obra tienen como finalidad dar una idea aproximada

y lo mas real posible del importe de la ejecucion del proyecto.



CAPITULO IIT

INGENIERIA DEL PROYECTO
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INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Introduccion

Después de haber introducido en el capitulo anterior los conocimientos necesarios
para entrar al campo del disefio estructural se procedera al disefio estructural del centro
cultural en el distrito 7 de la ciudad de Tarija.

En este capitulo se realizara el andlisis del estudio topografico y estudio de suelos, se
determinara los requisitos dimensionales de la estructura, las cargas actuantes y sus
respectivas hipotesis, y los datos necesarios que requiere el programa estructural
CYPECAD para asi poder determinar los esfuerzos internos, que son imprescindibles
para el disefio estructural y el dimensionamiento de cada elemento estructural, se
verificara los elementos estructurales mas criticos de la estructura y finalmente se
realizara las especificaciones técnicas, cOmputos métricos, analisis de precios unitarios,

cronograma de ejecucion y presupuesto general.
3.2 Analisis del estudio topografico

El plano del levantamiento topografico se lo realizo con la ayuda de un topdgrafo
entendido en la materia y una estacion total.

FIGURA 3.1: Fotografia del terreno

FUENTE: imagen propia

El terreno para el emplazamiento del Centro Cultural cuenta con una superficie util de

1007.56 _m?, topograficamente el 4rea de emplazamiento cuenta con desniveles,
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considerandola como una superficie llana o semiplana con pequefios desniveles que no
afectaran el disefio estructural del centro cultural. El terreno se encuentra a una altura
media de 1911 msnm, se muestran los datos tabulados a detalle del levantamiento
topografico del terreno (Anexo II).

FIGURA 3.2: Curvas de nivel del terreno

FUENTE: imagen obtenida de paquete civil 3D
3.3 Analisis del estudio de suelos.

Para la determinacion de la capacidad del suelo del area de emplazamiento, se realizo el
ensayo del S.P.T. por medio de la empresa consultora y constructora CEPAS, realizandose
para dicho ensayo dos fosas cada una con una profundidad de ensayo de 2.2 m y 4.0 m.

El analisis del resultado de estudio de suelos, donde se verifica la clasificacion del suelo
por el SUCS vy la resistencia admisible del suelo por la formula de Terzaghi, estan en el

ANEXO III (estudio de suelos).

3.3.1 Justificacion del nivel y valor de fundacion de la cimentacion adoptado

Teniendo en cuenta el analisis que se realizd los resultados del da.am tiene similitud
teniendo relevancia el valor obtenido por la formula de Terzaghi adm = 1.16 Kg/cm? a una
profundidad de Df =2.20 m medida desde la cota +0.00 (nivel de superficie). La seleccion
del valor de factor de seguridad se lo realizo segln el criterio de Vesic que esté en la tabla
25 anexo I la cual esta en funcion del tipo de estructura y el tipo de exploracion del suelo

utilizando un valor de FS =4 por la importancia de este valor en nuestros calculos ya que
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existen riesgos imprevisibles que puedan surgir, motivo por el cual estamos dentro del
lado de la seguridad.
Saam = 1.16 Kg/cm?

El informe del estudio geotécnico proporcionado por la constructora “CEPAS” se

encuentra en el Anexo I11.

3.4 Analisis del estudio arquitectonico.

El presente proyecto tiene un area total de 2275.74 m? conformado por los siguiente:

En la planta baja se encuentran ambientes destinados a comedores, cocina, aulas de
ensefanza, area de parqueo, etc. En las plantas superiores se encuentran aulas destinadas
para areas de computacion, oficinas administrativas y dormitorios destinados a
delegaciones y refugio en situaciones de emergencia, sala de computacion y direccion.
El plano arquitectonico fue proporcionado por la directiva del distrito 7 de la ciudad de
Tarija (ver anexo IX).

Desde el punto de vista de la ingenieria el proyecto tiene la posibilidad de adecuarse a
diferentes tipos de elementos estructurales que no alteran la arquitectura, pero que
teniendo en cuenta la seguridad, funcionalidad y economia de esta infraestructura se eligio

los elementos estructurales mas viables.
3.5 Planteamiento estructural
3.5.1 Planteamiento general

Todos los elementos seran disefiados siguiendo el Codigo Boliviano del Hormigén
Armado (CBH-87). Una vez definidas las acciones que estaran presentes en nuestra
estructura usaremos el software cypecad 2018, para que con la ayuda de las hipdtesis de
carga nos brinden las solicitaciones a la que estan sometidas cada elemento estructural.
Posteriormente identificamos elementos con esfuerzos criticos para realizar la verificacion

de forma académica para que al final podamos comparar los valores obtenidos.
3.5.2 Estructura de Sustentacion

e Fundaciones: Compuesta por zapatas aisladas, combinadas y conectadas a -2.20 m.

e Columnas: Compuesta por secciones cuadradas, rectangulares y circulares.



59

e Vigasy sobrecimientos: Compuestas de secciones rectangulares.

¢ Entrepisos: Constituidos por losas unidireccionales in situ.

e Cubierta: Constituida por losa unidireccionales in situ y cubierta metalica.

FIGURA 3.3: Ilustracion del Esquema Estructural.

Viga Losa

Columna

Zapatas

Fuente: imagen rescatada de cypecad 2018
3.5.3 Juntas de Dilatacion

En caso del disefio estructural del centro cultural se tiene una longitud aproximada de 55
m de largo por 23 m de ancho con una variacion térmica de mas de 10 °C por lo tanto se
debera disponer de una junta de dilatacion.

FIGURA 3.4: Ubicacion de la junta de dilatacion

junta de dilatacion

| 1746m 23,59m |

!

2 5e

H

p— =—— ==

Fuente: imagen rescatada de cypecad 2018

Datos:

o= 1.0 x 10~ por cada grado centigrado
L=23y32m

Tmax=38°C  Tmin=-5°C

AT aproximado = 45 °C



AL = a*xL AT

AL1 = 1.0x107° %2300 * 45 = 1.04 cm
AL1 = 1.0x1075 %3200 % 45 = 1.44 cm

El espacio para la dilatacion térmica sera de: 1.04 + 1.44 =2.5 cm; se tomara una junta de

5 cm constructivamente.

3.6 Determinacion de las cargas y esfuerzos

Las cargas y acciones que afectan a este proyecto fueron analizadas y calculadas segtn la
normativa NBE-AE, (norma Bésica de edificacion - Acciones sobre Estructuras), que es
la norma de acciones sobre edificios de Espaiia, y también se tomo en cuenta el reglamento

boliviano de hormigéon CBH-87, para la determinacion de los pesos de los elementos de

hormigoén armado.

Los calculos de las diferentes cargas actuantes y verificacion de esfuerzos, estan en el

ANEXO IV (estimacion de cargas y esfuerzos). Y se presenta una tabla de resumen.

TABLA 3.1: Cargas actuantes en la estructura

CARGAS PERMANENTES VALORES
Acabados 0.11 tn/m?
Planta baja | 0.792 tn/m
Muro exterior 1°y 2° piso | 0.286 tn/m
Terraza 0.093 tn/m
Muro interior 0.504 tn/m
SOBRECARGAS DE USO VALORES
CARGAS VIVAS
1°y 2° piso | 0.3 tn/m?
Losas
Terraza 0.15 tn/m?
Escaleras y rampa acceso 0.5 tn/m?
CARGAS AMBIENTALES VALORES
CARGA DE VIENTO
Presion dindmica 36 kg/m?
Barlovento 2.16 kg/m?
Sotavento -14.4 kg/m?
CARGA DE GRANIZO
Granizo 108 kg/m?

Fuente: (elaboracion propia)
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3.7 Diseno de elementos estructurales
3.7.1 Diseiio de la cubierta.

Propiedades de perfil de acero.
- Mobdulo de elasticidad longitudinal: E = 2.07x10° kg/cm?
- Peso especifico: ys = 7850 kg/m3
- Limite de fluencia: Fy = 2545 kg/cm?
Especificaciones de calamina #28.
- Ancho total = 90 cm.
- Ancho efectivo = 83.6 cm.
- Peso=2.99 kg/ml.
Cargas que actuan en la cubierta
Las cargas que actan en la cubierta descargan en la cercha y esto recibe en el nudo debido

el peso propio de la calamina, cercha, correas y sobrecargas de disefio:

Carga por peso propio.
o Carga debido a calamina = 3.57 kg/m?
o Carga debido al peso propio del perfil = 6.13 kg/m
- Cargas vivas.
Sobrecarga de uso para mantenimiento Lr = 80 kg/m?

Granizo.

o Carga granizo

G =900Kg/m3 x 0.15m x 0.8 = 108 Kg/m?

Cargas viento.
o W =36kg/m?

Barlovento C; = 0.06 P = 2.16 kg/m?
Sotavento C, = —0.4 P = —14.4 kg/m?

Factores de carga.
Combinaciones usuales de carga consideradas segun el LRFD:

U=14D. Donde:
U=12D+1.6L+0.5LroSoGQG). U: Carga Ultima.
U=12D+1.6(LroSoG)+(0.5L o 0.8W). D: Cargas muertas.
U=12D+1.0W+0.5L+0.5(Lro S o G). Lr: Cargas vivas en techos.




U=12D+10E+05L+02S.
U=09D+ 1.0W.

W: Viento.
G: Granizo.

El proposito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta las
incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas y muertas.

El valor mas grande en cada caso de combinacion se designard como la carga mas critica
a la que estara sujeta la cubierta.

Para la eleccion de los perfiles se tomd en cuenta los perfiles proporcionados por la
empresa importadora de acero “Las Lomas” de los cuales se obtuvieron el perfil adecuado
de acuerdo a sus catalogos. Ver Anexo I

Propiedades de la seccion para el disefio de correas y cerchas (cuerda superior,

inferior, verticales y diagonales)

FIGURA 3.5: Datos perfil costanera C 100x50x15x4

e DIMENSIONES AREA PESO
: :'Ii(_ A (cm) B (cm) C(cm) e(cm) | A(cm?) | P (kg/m)

e 10 7.5 1.5 0.3 7.81 6.13

A EJE X-X EJEY-Y
Ix (cm?) | Sx (cm3) | ix(cm) | ly(cm?) | Sy (cm3) iy (cm)
133 | 266 | 413 | 56.4 | 12 2.69

Xcg (cm) Y (cm)

2.78 5

Fuente: valores obtenidos catdlogo aceros FORMAC (ANEXO I)

3.7.1.1 Diseno de correas.

FIGURA 3.6: Vista en planta de las correas

0.82m

Fuente: imagen rescatada de Cype 3D
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Carga actuante sobre el elemento:
Carga muerta
o Peso de la calamina
Poataming = 3.57kg/m? x 0.92m = 3.28kg/m
o Peso de la correa
Peorrea = 7-18 kg/m
D =7.18+3.28 = 10.46kg/m

Sobrecarga
Lr = 80kg/m? x0.92 m = 73.6 kg/m
Granizo
G = 108kg/m? x0.92 m = 99.36 kg/m

Carga de viento
o Presion dindmica del viento W = 36 kg/m?
o La presion del viento (barlovento) es:
p=cr*w
p=+0,06 * 36 kg/m?
La presion por carga lineal sera:
p=2,16 kg/m*>x 0.92 =1.99 kg/m?
Se considerara solamente la presion del viento (barlovento), para el disefio, debido a su
efecto desfavorable en la estructura.
Descomponiendo cargas

FIGURA 3.7: Esquema descomposicion de cargas actuantes

Fuente: elaboracion propia



TABLA 3.2: Cargas paralelas y perpendiculares a la correa

Dy =3.58 Kg/m
Carga Muerta D, = 8.71ke/m
Carga Viva Lry=28.02 kg/m

Lr,=68.06 kg/m

Carga Granizo

Gy = 37.83 kg/m

Gy=91.88 kg/m

Carga Viento

Wi =

0 kg/m

W, =1.99 kg/m

Fuente: elaboracion propia

TABLA 3.3: Combinaciones de carga paralela a la correa

Eje “X”

Combinacion D (kg/m) Lr (kg/m) G (kg/m) W (kg/m) U (kg/m)
U=14D. 5.018
U=12D+0.5G. 23.217
U=12D+16Lr+0.8W. 49.138
U=12D+1.6G+0.8W. 3.8 28.02 3783 0 64.831
U=12D+1.0W+0.5Lr. 18.313
U=12D+1.0W+0.5G. 23.217

Fuente: elaboracion propia

TABLA 3.4: Combinaciones de carga perpendicular a la correa

Eje “Y”
Combinacién D (kg/m) | Lr (kg/m) | G (kg/m) [ W (kg/m) U (kg/m)
U=14D. 12.187
U=12D+05G. 56.384
U=12D+1.6Lr+0.8W. 120.926
U=12D+1.6G+0.8W. 871 68.06 91.88 1.99 159.038
U=12D+1.0W+0.5Lr. 46.462
U=12D+1.0W+05G. 58.372

Fuente: elaboracion propia

De las combinaciones de cargas se sacan las maximas cargas.

FIGURA 3.8: Esquema de cargas mayoradas

Ux = 64.831 kg/m
Uy =159.038 kg/m

Fuente: elaboracion propia




Disefio con la carga perpendicular
Plano X -Y
Calculo de reacciones momentos y cortantes.

Calculo de reacciones.

_ _qxl _ 159.038%3
Ra= Ry ==

= 238.557 kg

Calculo de cortantes maximos

Qmax = T = 2722 = 238,557 kg

2

Calculo de momento maximo

12 Y
Mgy = == 22222 = 17892 kg +m

Diseiio a flexion y cortante

Verificacion si el perfil ELEGIDO es compacto en el ALA y el ALMA

En el ALA 2<1.08-\/E
t fy

50-2-4 2.070000
< 1.08-
2545

10.5 < 30.80 —» Seccion compacta en el ALA

Enel ALMA — <238 f

125-2-4 2.070000
< 2.38-
2545

29.25 < 67.88 - Seccion compacta en elALMA

Esfuerzo admisible maximo del acero

K
Gaam = 0.9 % f, =09 2545 = 2290.5 %

Esfuerzo a flexion actuante

_ Mgy _ 178924100 kg
Oact = Sy 3338 536.01 cm?2
Por lo tanto: 536.01 —% < 2290.5 ~L CUMPLE OK
cm cm

Esfuerzo a corte actuante

_ VxQ _ Vx[A1y1+ Azya+ A3ys]

o = =
act I*t I*t

238.557+[ (15%4)*55 (42%4)x60.5+(62.5%4)%31.25]
Ouer = £ 0.001

208.61+x0.4
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Oact = 60.83 -2
kg kg
Por lo tanto: 60.83 — < 2290.5 —; CUMPLE OK
cm cm
Disefio con la carga paralela
Plano X -Z
Calculo de reacciones momentos y cortantes.

Calculo de reacciones.

Ry = Ry = "71 = 64'8231*3 = 97.247 kg
Calculo de cortantes maximos
Omax = "7’ = 64'8231*3 = 97.247 kg

Calculo de momento maximo
qxl> _ 64.831x32
8

=7293kg*m

Mipax =
Diseiio a flexion y cortante
Esfuerzo admisible maximo del acero
Oaam = 0.9 % f, = 0.9 * 2545 = 2290.5 C’%

Esfuerzo a flexion actuante

_ Mpmax _ 72.92%100 kg
Ogct = s, tso 1304.47 p
Por lo tanto: 1304.47 =% < 22905 X2 CUMPLE OK
cm cm

Esfuerzo a corte actuante

VxQ _ Vx[A1y1+ A2¥2+ Azys]

o = =
act I+t Ixt
97.247x[ 2%(4%13.3)#6.65+(92+4)*11.3]
Ogct = x(0.001
20.51%2%0.4
kg
Ogqct = 28.84—
act cm2
kg kg
Por lo tanto: 28.84 — < 22905 —; CUMPLE OK
cm cm
Esfuerzo maximo a compresion
My xZ M, +Y
— y z
Oact = —;— + .
Y z
72.93%¥100+1.33 | 178.92%100%6.25 k
Oget = + = —1008.97 -Z
20.51 208.61 cm?

2 2

Por lo tanto: 1008.97 X% < 22905 X2 CcUMPLE OK
cm cm
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Esfuerzo maximo a traccion

_ My*Z+ MY

Ogct =

Iy Iz
__72.93%¥100%3.67 178.92%100%6.25 kg
Tact = 20.51 + 208.61 = 1841.04 cm2
Por lo tanto: 1841.04 % < 22905 <2 CUMPLE OK
cm cm

Calculo de la deflexion maxima
» Deflexion maxima permisible

Segun norma esta debera ser igual a:

L 300
A = —=—= 0.83cm
adm = 360 7 360

» Deflexion actuante en cada plano

4
Agee = 358;1_)151
PLANO X —Y
Ager = 384*f;352607308503§fz4os.61 =0.37cm
Finalmente Aget < Dgam
037cm <0.83cm CUMPLE Ok
PLANO X — Z
Ager = 384*532;2803710*03(?(?:20.51 = 082cm
Finalmente Dgct < Daam

082cm <0.83cm  CUMPLE Ok
Concluimos que el perfil costanera C 100x 50x 15x 4 cumple
3.7.1.2 Diseifio de la cercha metalica

FIGURA 3.9: Esquema cercha metalica

Fuente: imagen rescatada de Cype 3D
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» Verificacion del tipo de estructura
m=2%j—r
Donde: m = numero de barras
j =numero de nudos
r = numero de reacciones
29=2*16-3
29 =27 el sistema es indeterminado de 2° grado
» Determinacion de las reacciones y fuerzas axiales en cada barra
Debido a la complejidad de la cercha, provocada por la indeterminacion del
sistema y la cantidad de barras, se procede a calcular las reacciones y esfuerzos
axiles de la estructura, utilizando software (Cype 3D).
Escogeremos los axiles mas criticos para el disefo.
Disefio de los perfiles
Disefio de la barra a traccion
Para el disefio en traccion tomaremos el maximo valor de traccion del calculo de fuerzas
determinadas por el paquete estructural

Axiales Valor maximo en traccion= Tat = 1630 kg (entre N28 — N 35)

PERFIL C 100x 50x 15x 4
area seccion | 8.15 cm?
Oadm = 2290.5 kg/sz

El esfuerzo actuante sera:

1630 k
Oact = —— = 208.97 m—gz
Por lo tanto: 20897 <L < 22905 XL CUMPLE OK
cm cm

El perfil elegido es correcto
» Disefio de la barra a compresion

axiales Valor maximo en compresion= Cact = -6281 kg (entre N94 — N 95)

PERFIL C 100x 50x 15x 4

area = 8.15 cm? t=4 mm

rx = 3.95 cm h=117 mm

ry = 1.66 cm fy = 2545 kg/cm?
b=42 mm 1=92cm
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Verificacion si el perfil ELEGIDO es compacto en el ALA y el ALMA

Enel ALA 2<1.08-\/E
t fy

2070000
2545

22 ~1.08-
4

10.5 < 30.80 — Seccion compacta en el ALA

Enel ALMA = <238. |&
t fy

117 2070000
— < 2.38-
4 2545

29.25 < 67.88 - Seccion compacta en elALMA
Longitud efectiva

Suponemos que el elemento este articulado en ambos nudos.
Lefec =K *xL=1%92=92cm

Relacion de esbeltez

A = 2= 22 <200 Ay = 2= 2 <900
Ty 3.95 Ty 1.66
23.29<200 CUMPLE OK 55.42<200 CUMPLE OK

Usamos el mayor valor

)\C:ﬁ* f_y

T E
55.42 2545
A = *
s 2070000
A = 0.619

Ac <15 PANDEO INELASTICO ; ). > 1.5 PANDEO ELASTICO
Entonces 0.619<1.5 PANDEO INELASTICO

Esfuerzo critico
Oere = 0.6587¢" % f,

O.re = 0.658%619% x 2545
k
O = 2201.56 Cm—gz

Fuerza nominal actuante
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Biom = A% Ot
Piom = 7.8 ¥ 2391.91 = 18656.90 kg

Fuerza admisible actuante
Padm = 085 * Pnom

Pyam = 0.85 x 18656.9 = 15858.36 kg
Finalmente, en la barra actia una fuerza de 6281 kgr (compresion) entonces.
Poct < Paam
6281 kg < 15858.36 kg CUMPLE OK
El perfil elegido es correcto OK

3.7.1.3 Diseino de uniones soldadas

3.7.1.3.1 Union viga costanera — cuerda superior cercha

FIGURA 3.10: Esquema de la union

Costanera

Viga de cuerda superior

Fuente: elaboracion propia
Datos:
Carga actuante de corte V =97.25 kg
Esfuerzo soldadura E70  Fexx = 4920 kg/cm?
Fluencia del acero  fy = 2545 kg/cm?
Determinacion del tamafio de la soldadura
La AISC-05, recomienda que el tamafio minimo de soldadura para un espesor de Smm
a=5mm
Determinacion de la longitud minima de la soldadura

Lmin = 4 a
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Asumiremos Lo =3 cm

Espesor efectivo de la garganta “G”

G = a-sin 45°
&) )
G =15 -sin 45°
A
— G =3.54 mm

e |

Resistencia de la soldadura de diseiio en 1 cm
q: ®060FExxGlcm
q = 0.75 % 0.6 + 4920 * 0.354 * 1 = 783.76 -2

Resistencia admisible final de la soldadura
Vaam = q * Lo - 2 (se multiplica por 2 porque seré soldadura filete en ambos lados)
Vpam = 783.76 - 3 - 2

Vaam = 4702.54 kg

Por lo tanto
Vact < Vadm

97.25kg < 470254 kg CUMPLE OK
3.7.1.3.2 Union de los elementos de 1a cercha metalica

FIGURA 3.11: Detalle de 1a union nudo de cercha

-5245.24 kgf BARRA | BARRA
e —p—
E_ . I 1066212
iro b
¥
i \'j”"&,
N
:g ___,/ N
O N
12 N
|
|

164 09'1812-

-2578.84 kgf

164 8%°0£0C

Fuente: elaboracion propia
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Datos:
Carga actuante de corte V =2578.84 kg
Carga actuante de traccion P=2030.48 kg
Esfuerzo soldadura E70  Fexx = 4920 kg/cm?
Fluencia del acero  fy = 2545 kg/cm?
Esfuerzo a corte del material fw = 4070 kg/cm?
Resistencia por fractura del cortante del material base

Vu= 0 F, A
V, = 0.75 * 4070 * 2*(5*%0.3)
V, =9157.5 kg
Fluencia por cortante de los elementos conectados

V,=0-06"-F A,
V, =0.9%0.6 x 2545 % 2 % (5 % 0.3)
V, = 41229 kg
Fluencia por cortante de la soldadura
V= 0-0.6Fgxx Ay
V, = 0.75 % 0.6 * 4920 * 2 * (5 * 0.3 sin(45))

I, = 4696.60 kg
Resistencia maxima admisible adoptada

Vaam = 41229 kg

Por lo tanto
Vact < Vadm

257884 kg <41229kg CUMPLE OK

Resistencia por tension

P,=0"-F A
P, = 0.9 x 2545 x 2 * (4 % 0.3)
P, = 68715 kg

Por lo tanto
P act < P adm

203048 kg < 6871.5kg CUMPLE OK
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3.7.1.4 Disefio de la Placa de Anclaje
Propiedades del material:

- Resistencia de calculo del hormigén a compresion fed = 2ksi =140 kg/cm?

- Esfuerzo de fluencia Fy = 36 ksi = 2545 kg/cm?

- Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural Fu = 4080 kg/cm?

- Esfuerzo cortante ultimo Fv = 48 ksi = 3374.731 kg/cm?

- Moddulo de elasticidad E = 2.07x10° kg/cm?
Reaccion en el nudo:
Ru =4774.18 kg *0.0022 = 10.52 Kips
Seccion en estudio:
El refuerzo de disefio en el area de apoyo de la viga de hormigdén armado, cuando las
barras metalicas se apoyan en la viga es necesario que se distribuya en el area suficiente
para evitar que sobre esfuerce el hormigoén la carga se transmite a través de la placa que
esta ligada a la viga con cuatro pernos.
Area de la placa base: La resistencia de disefio por aplastamiento del Hormigén debajo
de la placa base la resistencia es @=0.6 por aplastamiento del Hormigdn multiplicado por

la resistencia nominal del Hormigon.

_ Ru _ 4774.18
@x085xfcd  0.6x0.85x 140

= 66.86 cm?

El &rea a adoptar es N =20 cm B =20 cm.

A =20x20=400 cm?

Calculo del espesor de la placa: Una vez que se han determinado la longitud y ancho de
la placa, la presion de apoyo promedio se trata como carga uniforme sobre la cara inferior
de la placa, que se supone soportada en su parte superior sobre un ancho central de 2k y
longitud “N”; la placa se considera entonces flexionada respecto a un eje paralelo al claro

de la viga. La placa es tratada como un voladizo de claro:

_ B-2xK
2

n

La resistencia nominal por momento Mn es igual a la capacidad por momento plastico Mp

como @ x Mn debe ser por lo menos igual a Mu,

@xM, >M,
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Donde:

t: Espesor de la placa.

Ru: Carga tltima o total de calculo = 10.52 kips

B: Lado de la placa =20 cm = 7.87 pulg

N: Longitud del apoyo en el soporte = 20 cm = 7.87 pulg

Fy: Esfuerzo de Fluencia = 36 ksi

K: Coeficiente de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa = 0.8125 pulg
n: Claro del voladizo de la placa.

Reemplazando valores en la ecuacion:

__ B-2xK _ 7.87-2x0.8125
2

, :\/ 2xRuxn? \/ 2210522312252 (2.54) = 0.80 cm

09xBxNxFy A 09x7.87x7.87x36

X (2.54) =793 cm

Se empleara una placa de anclaje con las siguientes dimensiones:

PL 20x20x0.8 cm

PL 7.87x7.87x0.32 pulg

Calculo de resistencia del perno por cortante

Segun la normativa AISC LRFD 2005 esta verificacion usualmente no se la realiza, ya
que el peso de la estructura genera una fuerza lo suficientemente grande como para
absorber la fuerza de corte, pero para marcos rigidizados estas fuerzas son de una
magnitud considerable para lo cual, la normativa sugiere el calculo de un miembro

estructural que resista al corte.

3.7.1.5 Diseiio de pernos de anclaje
Propiedades del material:
- Resistencia de célculo del hormigén a compresion fed = 2ksi =140 kg/cm? =
2000Psi
- Esfuerzo de fluencia Fy = 36 ksi =~ 2530 kg/cm?

- Esfuerzo tltimo de tension del acero estructural Fu = 4080 kg/cm?



- Esfuerzo cortante ultimo Fv = 48 ksi = 3374.731 kg/cm?
- Moddulo de elasticidad E = 2.1x106 kg/cm?
- Factor de resistencia tomado para aceros A36 Ot =0.75
Reaccion en el nudo:
Tu=4774.18 kg = 10.52 Kips
— Determinar el area del perno de anclaje.

T 10.52
Ay = ~ = X (2.54?) = 2.08 cm?
0.75x @ x Fu 0.75x 0.75 x 58

d? 4xA
A :TL'X —)d — g
9 4 T

Si:

d=1.905 cm = % pulg
Ag=0.12 pulg?

Determinar el area de la superficie requerida

Tu 10.52 x 1000 % (2'54)2 = 505.88 cm?

A = =
PSt ™ 4 x @, x\fcd ~ 4x0.75x /2000

Determinar la longitud del perno de anclaje

L= /% = /5‘3’51? — 1267 cm ~ 13 cm

3.7.2 Diseio de Losa unidireccional alivianada

Se verifico la losa N° 19 del primer piso con los siguientes datos:

FIGURA 3.12: Esquema losa

Losa unidireccional con viguetas
in situ H=25cm

— 25cm —

— 20cm —

f—i12cm
]

} 52 cm

Fuente: elaboracion propia
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Datos:

momento positivo = M; = 1820 kg-m

momentos negativos M gderechay = 1320 kg-m M 4(izquierda) = 0 kg-m
Cortantes Vd(derecha) =1750 kg Vd(izquierda) = 1260kg
f.« = 250 kg/cm? hf = 5cm
fyx = 5000 kg/cm? by, =12 cm
f.q = 166.67 kg/cm? d=22cm
fyq = 4347.83kg/cm? b=52cm
h =25cm luz =1=510cm
e Armadura longitudinal
hy 5 . 1 _ 510 ) 21 2x510
h 25 0.2 bw 12 42.5 ; b-by,  52-12 25.5

Con los valores de las relaciones anteriores y de tabla 16 (Anexo I): K =1
b,=kx(b—-by,)+b, =1x(52—-12)+12=52cm

Por norma:
b; =8hf=8%*5 = b; =40cm
be =2b; + b, =2%x40+ 12 =92 cm

b, =52 cm

b, =92 cm } be < menor valor Se adoptaun = b, =52 cm
Se debe comprobar:

by=z(h—hf) - 12=-(25-5) - 12>25 OK
1<12-b - 510<12%52 =624 - 510<624 OK!

¢ Dimensionamiento del nervio a flexion
M, =085"f.q b hs-(d—05"hy)
M, = 0.85 % 166.67 * 52 % 5 % (22 — 0.5 % 5) = 718251.44 Kg * cm
M, = 7182.5 Kg * m
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Como My < M, — La fibra “y” cae en la placa. La armadura de traccion se calcula como

seccion rectangular.
Armadura inferior (momento positivo)

My = 182000 Kg * cm < M, = 603330 Kg * cm
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y=d [1 \/1 0,425-be-d2-fcd]

y = 22 [1 - J1 - 152099 ] =115cm

0,425:52:222:166.667

fed — 0.85.52-1.15 - 285567 _ 1 95 ¢m2

fyq 4347.83

Ag =085 bey-
De tabla 3 anexo | wg i, = 0,0028 — Cuantia geometrica minima
Ag min = Wsmin * bw - d = 0.0028 * 12 * 22 = 0.74 cm?

# barras @12mm par = Ag = 1.95 cm?

Se usaran 2 @ 12mm
As@12mm=2-1.13=2.26 cm?
2.26 cm? > 1.95 cm?

Armadura superior (momento negativo)

Lado derecho: My = 132000 Kg * cm < M, = 718251.44 Kg * cm
—d-|1- [1——Ma__|=
y=d [1 Jl ryrrrr 3.87 cm

A, =085-b, -y = 1.55cm?

fya
Ag min = Ws min * bw * d = 0.74 cm?
uso el &rea mayor = A = 1.55 cm?
# barras @10 mm para un nervio = (1):—;’2 =1.95 barras =2 @ 10 mm
Se usaran 20 10 mm As @10mm =2-0.79 = 1.58 cm?
1.58 cm? > 1.55 cm?

Lado izquierdo
Asmin = Wsmin " by -d = 0.74 cm?

= A = 0.74 cm?
# barras @10 mm para un nervio = % =0.94 barras = 1 @ 10 mm

Se usaran 10 10 mm  As @10mm = 1-0.79 = 0.79 cm?
0.79 cm? > 0.74 cm?

e Dimensionamiento del nervio a esfuerzo cortante

f,qa = 0,5+ /foq = 6.45 kg/cm?
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Veu = foq-bw-d =592 12 x 22 = 1704.1 kg
Vou =0.30-f.q-bw-d =0.30 *x166.667 * 12 « 22 = 13200 kg
Apoyo izquierdo Vq = 1260 Kg
Veu = 17041 > V4 =1260 CASOA NO NECESITA REFUERZO A CORTANTE
Apoyo derecho V4 = 1750 Kg
Vou = 13200 = V4 =1750 = V., =1704.1 CASOB
= Vi, = 1750—-1704.1 =459 Kg

45.9-80 cm?
s =——=0.04—
0.9:22%4200 m

2
Asmin = 0.02 %12 80 + 2 = 0,76

Usare el areamayor: = Ag=0.76 cm?/m
para estribo a 2 piernas B =076 _ 38
2 2 m
# estribos @6 mm por metro = % =1.34 barras = 2 @ 6 mm

Usar 506 mm ¢/ 15 cm L= 80 cm

e Armadura de reparto
La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del

hormigoén y a las variaciones térmicas, evitando fisuraciones y contribuyendo a la rigidez

del forjado en su plano.
500+hf

Ag =
S fy

A = Armadura de reparto en una direccion (cm?/m)
hs = Espesor minimo de la losa superior (cm) = Scm
fy = Esfuerzo de fluencia del acero de las varillas (kg/cm?) = 5000 kg/cm?

Segiin norma A;min = 0.66 cm?

Ag = 000 0.5 cm*/m
# estribos @6 mm por metro = % = 2.33 barras = 30 6 mm

Usar 06 mm ¢/ 25 cm en ambas direcciones
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3.7.3 Diseiio de la viga de H°A°

3.7.3.1 Verificacion a flexion
Se analizard la viga 43 del portico 28 perteneciente al grupo 2 de la estructura
Datos geométricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecéanicas de los materiales:
- Base de la viga: bw =30 cm - Alturade laviga: h=60cm
- Recubrimiento: d’=3cm - Canto util: d=h-d=57cm
- Momento flector positivo: Mmax = 10920 kg*m (en el medio)
- Momento flector negativo lado P21: Mmax = -24450 kg*m (en P21)
- Momento flector negativo lado P28: Mmax = -22210 kg*m (en P28)
- Fuerza cortante de calculo maximo: Vmax = 14.44 kg (en la columna P21)
- Resistencia de calculo del hormigoén: fed = fo/1.5 = 250/1.5 = 166.667 kg/cm?
- Resistencia de célculo del acero: fyq = fyi/1.15 = 5000/1.15 = 4347.83 kg/cm?
3.7.3.2 Determinacion de la armadura positiva
M4 = 10920 kg -m
FIGURA 3.13: Diagrama de momento positivo

ﬂLI\‘IIIIIII[}/IH_II

P21

P28 J

10.92 t-m

= |

i

Fuente; imagen rescatada de cypecad 2018

Momento reducido de calculo (u,):

Mg 10920100
T byd?feq  30%572%166.67

ta < Hamm = 0,067 <0252 OK!

= 0.067

Ug

Como 4 < Mg 1im NO necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecanica: Se obtiene (ws) de “tabla 8 Anexo I”
Con p; =0.081 se obtiene una cuantia geométricade — wy = 0,072

Determinacion de la Armadura (As):
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oy g fea 166.67
As=ws- b, -d Fra 0.072 30 * 57 * 132753

= 4.83 cm?

Determinacion de la Armadura minima (Asmin): ws . = 0.0028 (de tabla 3 Anexo ), de
acuerdo al tipo de acero “AEH-500" y tipo de elemento estructural (viga).

A min = Wemin * bw - B = 0.0028 * 30 * 60 = 5.04 cm?
Como Ag < Ag min» S€ adopta el mayor, la armadura es de:

A = 5.04 cm?
Obtencion del numero de fierros para As positiva en la viga
Seusaran 2 @ 16 mm + 10 12 mm
5.15 cm? > 5.04 cm?

e Verificacion de la armadura maxima permisible:

Pmax = 0.75 % pp,

La cuantia balanceada esta definida por:

0.0035 250 0.0035
pp = 0.85 % By » Lk 4 20035 = 0,854 0.85 % 2 %~y =0.0215
fyk y +0.0035 5000 2100000+0.0035

Es
Pmax = 0.75 * pp = 0.75 * 0.0215 = 0.0161

Ay _ 515
p= byd  30%57

p<Pmax = 00031<0.0161 OK!

= 0.0031

3.7.3.3 Calculo de la armadura negativa cerca de la columna P21:
My = 24450 kg - m
FIGURA 3.14: Diagrama momento negativo P21

2 25 x b5 >
2445 t'm

Fuente; imagen rescatada de cypecad 2018

Momento reducido de calculo (u,):



M 24450%100
=—242 = = 0.15
by'd?fcq  30%572x166.67

fik=5000 = ppm = 0.252 (tabla 8 Anexo I)
g < Ugiim = 0.15<0,252 OK!

Ug

Con uy =0.198 se obtiene una cuantia mecanicade —» wg = 0,167

Determinacion de la Armadura (As):

A, =w,-by,-d-L%=0167 %30 57 x =57 = 10.98 cm?

fyd 4347.83
Ag min = 5.04 cm?

Como A > Ag min, s€ adopta el mayor, la armadura:
A, = 10.98 cm?
Obtencion del numero de fierros para As negativa en la viga
Se usaran 50 16 mm + 10 12 mm
As@16mm=5-2.01+1-1.13=11.18 cm?
11.18 cm? > 10.98 cm?

e Verificacion de la armadura maxima permisible:

p =22 =22 _ 00065
byd  30%57

s, <P <Pmax = 00028 < 0.0065 < 0.0161

e Espaciamiento entre armaduras

30—2%0.8—2x2—6%*1.6
e = p— =296cm

3.7.3.4 Calculo de 1a armadura negativa cerca de la columna P28:

My = 22210kg-m
FIGURA 3.15: Diagrama de momento negativo P28

v

30 X 60 2
| | 22.21tm
1

Fuente; imagen rescatada de cypecad 2018

OK!
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Momento reducido de calculo (g ):

Mg 22210%100
T byd2feg  30%572x166.67

fyk =5000 = iy, = 0.252 (tabla 8 Anexo I)
Uag < Uam = 0.137<0,252 OK!

= 0.137

Ug

Con uy =0.162 se obtiene una cuantia mecanicade —» w, = 0,151

Determinacion de la Armadura (As):

As=Ws'bw-d-;ﬂ=0.151*30*57*m=9.87cm2

yd 4347.83
Ag min = 5.04 cm?

Como Ag > Ag min» € adopta el mayor, la armadura:

A, = 9.87 cm?
Obtencion del numero de fierros para As negativa en la viga
Se usaran 50 16 mm
As @16mm = 5-2.01 =10.05 cm?

10.05 cm? > 9.87 cm?

e Verificacion de la armadura maxima permisible:
_Ag _ 1005
p= byd  30%57

s, <P <Pmax = 00028 <0.0059 <0.0161 OK!

= 0.0059

30—2%0.8—2%2—5%1.6
e = = =41cm

Armadura de piel:
Como la separacion maxima entre armaduras longitudinales es 60 cm, se colocara
armadura de piel de ®10mm que es el minimo:
As piet = 2 910mm
3.7.3.5 Calculo de la armadura transversal cerca de la columna P21
El cortante mayorado de célculo serd a una distancia “d” de la columna P21es:

V, = 14440 kg
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FIGURA 3.16: Diagrama de esfuerzos cortantes

{1790t

1444
e A3k

==l

14401

| | 17.50t 1§
- |

Fuente; imagen rescatada de cypecad 2018

La resistencia convencional del hormigén a cortante es:

foa = 0,5 \/feq = 6.455 kg/cm?
Resistencia del hormigén al esfuerzo cortante
Vew = fya-b-d =6.455%30+57 =11038.05 kg
El valor de agotamiento por compresion del alma es:
Vo =030 f.q-b-d=0.30%166.667 x 30 x 57 = 85500.17 kg
Como: V., <V; < V,, = cumple!!!l CASO B es necesario armadura a cortante

Voy = V; — Vo, = 14440 — 11038.05 = 3401.95 kg

Veu't _ 3401.95+100 2
S 7 090-dfyq  0.90%57x4200 1.58 cm”/m
Agmin =0,02-b,, - t- ;TZ = 0.02 30 + 100 * —>" = 2.38 cm2/m.

Como A < Ag min, s€ adopta el mayor, la armadura:
Ay =2.38 cm?/m
Armadura transversal para dos piernas Astl = 1.19 cm*/m

Adoptando un diametro de @ = 8 mm Area de la barra 8§ mm A = 0,5 cm?

# estribos 8 mm = % = 2.38 = 3 estribos

Distribucion de las barras S =33.33 cm

Disposicion final: ®8mm ¢/30 cm
Separacion maxima entre estribos C 21 - C 28 sera:
$§<085-d=48.45cm

s<30cm s < menor valor - s=30cm

§s<05:-d=31cm
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Al final: UTILIZAR ® 8 mm ¢/30 cm EN TODO ESTE TRAMO

3.7.3.6 Verificacion del estado limite de fisuracion

M = 6825 Kg.m Momento maximo (sin ponderar)
bw =30 cm Ancho de la pieza

h =60 cm Altura de la pieza

fck = 250 kg/cm? Resistencia caracteristica del H®
fyk = 5000 kg/cm? Limite de fluencia del acero

Es = 21000 kg/mm? Modulo de deformacion del acero
L=610cm Longitud de la viga

r=2cm recubrimiento lateral

r=3cm recubrimiento inferior

Fisuracion por tensiones normales: (Fisuracion por traccion)
Se debe trabajar con las cargas o esfuerzos sin ponderar
La verificacion a realizar sera:
Wk < Whax

Wmax = 0.3 clase de exposicion tipo II (Ver Anexo 1 tabla 11)
Abertura caracteristica de la fisura (Wk)

Wk = B Sm - &m
Donde:
B = 1.7 coeficiente que relaciona la abertura media de la fisura con el valor caracteristico

Sm = separacién media entre fisuras, expresado en mm

S =2-C+02 5+ 04K, »Zhastos

Con:
¢ =20 mm recubrimiento lateral

s = distancia entre barras longitudinales

g = 2o2rnd _ 30072:20-(2164112) _ 143 435 mm

n-1 3-1

K;=0.125 coeficiente del diagrama de tensiones (flexién simple)
A, eficaz = area de hormigon que envuelve a las armaduras de traccion, que influye de forma
efectiva sobre el area de figuracion, area donde se puede producir la fisura maxima.
Aceficas = b -1’
h"=75-0+r =75-16 4+ 30 = 150 mm
A eficas = 300 - 150 = 45000 mm?
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As = seccion total de las armaduras situadas en el area, Ac, eficaz
.h2 . 2 . 2
A, =n.(%) = 2-(“:6 )+1-(“i2 ) = 515.22 mm?

Remplazando en Sm:

16-45000

Sm=2-20+02-11343+0.4-0.125 - ———

S =132.56 mm
esm = alargamiento medio de las armaduras, teniendo en cuenta la colaboracion del

hormigén entre las fisuras.

= 55 [1 - K (2) ] 2 042

S S

Con:
K>=0.5 (cargas duraderas)
Es = 2100000 kg/cm?

os = Tension de servicio de la armadura pasiva en la hipotesis de seccion fisurada.

Mg 682500
Og = =

= 2
T 08dA; 08575152 2905.11 kg/cm

os: = Tension de la armadura en la seccidn fisurada en el instante que se fisura el hormigén.

Miis = Momento en la que la fibra més traccionada alcanza el valor de fe:.

h2 . 2
Mgy = 20 03+ [ = 2252 0.3 - 1252

6%100

Mg;s = 461693.51 kg - cm

461.693.51

. _1PPIes 2
St = soeroies 1965.23 kg/cm

Remplazando:
2905.11 1965.23 \ 2
Esm = 3100000 [ —05- (2905.11) ] = 0.001067
0.4 - 221 — 0.0005533
2100000

0.001067 = 0.0005533 ok
Entonces el valor de la abertura caracteristica:
Wk = 1.7 -132.56 - 0.001067 = 0.24 mm

Wk < Whax 0.24 mm < 0.3 mm iCumple!



el esquema de armado es valido para el control de fisuracion por TRACCION
3.7.3.7 Verificacion del estado limite de deformacion

» Calculo de la flecha instantanea (viga biempotrada):

5 qlL*

i = * (0.2
384 Ecle

Modulo de deformacion secante:
E. = 9500 3/f.,

E. = 9500 - 3/f + 8 = 9500 - ¥25 + 8 = 30471.58 — = 304715.8 kg/cm?

mm?2

I, = (%)3 Iy + [1 - (%)3] 1

Momento nominal de fisuracion de la seccion: (My)

M¢ = 461693.51 kg - cm

Inercia equivalente:

Inercia de la seccion fisurada: (Ir)
If = n-Asl-(d—x)-(d—g) +n-A52-(x—r)-(§—r)
Seccion total de la armadura situada en la parte inferior de la viga:
_ P2\ _ m1.62 w122\ 2
Asl—n-( : )_2-( - )+1-( 4 )_5.152cm
Seccion total de la armadura situada en la parte superior de la viga:
92 1.62
Ag=n- () =2-(55) = 402 om?

Cuantias geométricas de la armadura de traccidon y compresion:

Ag As
py =2 = 0.00301 py == = 0.00235

Coeficiente de equivalencia:

Es _ 2100000
Ec 3047158

= 6.892

Posicion del eje neutro para una seccion rectangular:

x=donopy (1+82) -1+ Gl
pl P1 npl-(1+p—i)2

x = 2.106 - I—1 + /1 + Z'OSSl — 9.85 cm
0.0658

Reemplazando en If:
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lf = 68925152 (57 = x) - (57 — ) + 6.892 - 4.02 - (x— 3) - (3 - 3)

If = 89985.28 cm*

Momento de inercia de la seccion bruta:

13
Ip = = = 540000 cm*

La inercia equivalente sera:

461693.51

[ = (4—61693.51
e 682500

682500

)3 . 540000 + [1 _ ( )3] . 89985.28

I, = 229294.56 cm*

Carga para una viga biempotrada:

qxl? M+*24  682500%24 kg
M = - q= = =44,02—
24 12 6102 cm
La flecha instantanea sera:
5 44.02-610%

f= = .
! 384 304715.8:229294.56

Calculo de la flecha diferida:
£, =A-f; A=—>

T 1+50-p,

*(0.2=0.227cm

& = coeficiente que depende de la duracion de la carga = 2 para 5 afios o mas.

A=——2 =179
1+50:0.00235

fg =1.79-0.227 = 0.406 cm
La flecha total seré:
fr=£f+f;=0.227+0.406 = 0.633 cm

Se adopta un valor maximo para la flecha de:

L 610
f =—=—=2.03cm
adm — 309 7 300

frotar < fadm 0.633<2.03 cumple!

Comparaciones con los resultados de cypecad

TABLA 3.5: Armadura positiva de refuerzo
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CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES AREA BARRAS g DISPOCISION AREA
cm? N° mm N%mm cm?
MANUAL 5.04 2 1 16 |12 2016+1015 5.15
CYPE CAD 5.04 2 1 16 |12 2016+1015 5.15
% VARIACION 0 e > 10




Fuente. Elaboracion propia

TABLA 3.6: Armadura negativa lado izquierdo (P21)
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CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES AREA BARRAS | @ | DISPOCISION | AREA
cm? N° mm N°mm cm?
MANUAL 10.98 6 |1 16 11215016 +1012 |11.18
CYPE CAD 10.96 6 |1 16 11215016 +1012 |11.18
% VARIACION 0.2 >0
Fuente. Elaboracion propia
TABLA 3.7: Armadura negativa lado derecho (P28)
CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES AREA BARRAS g DISPOCISION | AREA
cm? N° mm N°mm cm?
MANUAL 9.87 5 16 5016 10.05
CYPE CAD 9.96 5 16 5016 10.05
% VARIACION 1 >0

Fuente. Elaboracion propia

FIGURA 3.17: Detalle armado viga

2@10A PIEL L=660

P2 LD
1212 1L=285
I——
3@16 L=450 S =
—— 230 2@16 L=1025
23316 L=1025
T )
| S N SN O S S R S T ) S S O S I ) S S I Y O PO
| ) O O O 7 5 ) O 0 ") 0 0 5 0 N 0
L1 Ll
5 1

216 L=700

12312 L=490

20x1e@8c/30
578

Fuente: imagen rescatada de cypecad 2018

3.7.4 Diseiio de la columna de H°A®°

Disefio de la columna C21 que esta en la planta baja

Esfuerzo normal de calculo: Nd = 101.20 ton

Momento de calculo en direccion X: Mx = 10.24 t*m

Momento de calculo en direccion Y: My = 0.75 t*m

Altura y base y longitud de la columna analizada (C2): h=35cm : b=35cm : L =320 cm

Inercias de la columna analizada (C3): I, = I

2

y = 125052.08 cm*
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FIGURA 3.18: Combinacion de esfuerzo mas desfavorable P21

(®) Planta (") Planta
Esfuerzos del Tramo 3 [
T [
9792 279 0.71 |
10013 049 10.36 a
102.41 643 0.00 a
9790 454 1.28 a
84 91 6.35 0.13 a
83N 062 10,14 w
12639 530 270

Fuente: imagen rescatada de cypecad 2018

Viga 1 en direccion Y (V1y) superior:

h=60cm b=30cm

L =580 cm
Inercias
Ile = 540000 cm*

Iy,

., = 135000 cm*

Viga 3 en direccion X (V3x) superior:
h=40cm b=25cm
L=380cm

Inercias

I,, = 52083.33 cm*

3

Iy,

3

, = 133333.33 cm*

Viga 5 en direccion Y (Vsy) inferior:

h=40cm b=30cm
L =580 cm
Inercias

I, = 160000 cm*
Ly,

5

, = 90000 cm*

Viga 7 en direccion X (V7x) inferior:

Vigas superiores

Viga 2 en direccion Y (V2y) superior:

h=60cm b=30cm
L =595 cm

Inercias
Iy,, = 540000 cm*

Iy,

,, = 135000 cm*

Viga 4 en direccion X (Vi) superior:
h=40cm b=25cm
L =490 cm

Inercias

I,, = 52083.33 cm*

4

Iy,

4

, = 133333.33 cm*

Vigas inferiores

Viga 6 en direccion Y (Vey) inferior:

h=40cm b=30cm
L =595 cm
Inercias

Iy,, = 160000 cm*
Ly,

6

, = 90000 cm*

Viga 8 en direccion X (Vsx) inferior:
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h=40 cm b=30cm h=40cm b=30cm
L =380cm L =490 cm
Inercias Inercias
Iy, = 90000 cm* Iy,, = 90000 cm*
Iy,, = 160000 cm* Iy,, = 160000 cm*

Columna 21 superior
Longitud, altura y base de la columna superior (C1): L =305 cm; h =35 cm; b=35 cm

Inercias de la columna superior (C1): I, = Icly = 125052.08 cm*

Columna 21 inferior

Longitud, altura y base de la columna inferior (C3): L = 180 cm; h =35 cm; b =35 cm
Inercias de la columna inferior (C2): I¢, = Iczy = 125052.08 cm*

Valores de ¥':
EI
> col
v = L
¥ El .
— |Vigas .
L ¢ Ichx ILClx 800.795
C C .
Yoy = T = = 0.385
V1x= Vax , I3y : Vax 2081.951
Ly Lyg Lvz ly,
Ieay ey
Le, Lc 800.795
Yir = e = = 0.740
Viy Vay I3y Vay  1082.635
Ly; Lyg Lyg Ly,
Icox lcax
Le, Lc 1085.521
Wpy = p—T——F— = =1.125
V5x: Vex : I7x : Vgx 965.285
Lys  Lyg Ly, Lyg
fezy fesy
Le, Lc 1085.521
Yo, = Z 3 = = 1.030

vsy ey I7y vgy ~ 1054.016
LVS LV6 LV7 LVg

3.7.4.1 Coeficiente de pandeo
Con estos valores se ingresan al monograma confeccionado por Jackson y Moreland,
Tabla 12 (Anexo I), correspondiente a estructuras traslacionales, obteniéndose de este
modo el coeficiente de esbeltez a y de este la longitud de pandeo.

a x = 1.30 (Plano de pandeo Y-Z) ay=1.25 (Plano de pandeo X-Z)
Calculo de la longitud de pandeo:
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l,=a,*L=130%x320=416cm
lo =a,*L=1.25%320=400cm

Determinacion de la esbeltez mecanica:

416 400

e=2=—2_—4117 A, =2=_2% __3959
L 125052.08 l 125052.08
1225 1225
Esbeltez geométrica:
Ae=2=2°_1189 A, =2=220_1143
h 35 b~ 35
Esbeltez mecanica 30< 1=41.17 <100
Esbeltez geométrica 10< 1=1189 <29

Como la esbeltez se encuentra entre el intervalo 35 < A < 100 se aplica el método
aproximado para su verificacion (Caso 2):
Calculo de las excentricidades:

Excentricidad de primer orden. -

Mgy 75 txcm Mgy 1024 txcm
e.. =Y _2""" _074cm e,y =—=———""-=10.12cm
ox Ng 101.2 t %Y " Ng 101.2 ¢

Excentricidad minima o accidental. - (el minimo valor es 2 cm)

h b
€minx = 55 = 1.75 cm eminy = 55 = 1.75cm

Las excentricidades de primer orden seran las mas criticas de los calculado entonces
tendremos:

€ex = 2.00cm eey = 10.12cm

Excentricidad Adicional o ficticia. — (debido al pandeo)

fyd\ h+20-e, I? _

eoy = (3 +L) Dt20¢ex Lox. 104 = 2.86 cm
3500/ h+10'epy h
fva\ b+20eg, I? _

eay = (3 +24)  Z2er. Zov. 104 = 3.38 cm
3500/ b+10-eey b

Excentricidad total. -
erx = €ox t €4 = 4.86cm

ery = €ey + €qy = 13.50 cm
3.7.4.2 Armadura longitudinal:

Momento flector reducido

Ng-ery Ng-e
o = A'Z'chd = 0.07 Hy = A-Z-fTCJ; =019 Hy > fa = Hg = Hy 5 Py = Hy
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Ui = 0.19 Uy = 0,07
Esfuerzo normal reducido
v=-"4 —-0496 - v=05
h'b-fcq

Con estos valores entramos al diagrama en roseta para flexion esviada de Grasser Tabla
14 (Anexo I): y obtenemos el valor de la cuantia mecanica adimensional
w =04

Capacidad mecanica de la armadura total:

As _ w'b-hfq _ 0.40%35%35%166.67 — 18.78 sz
fyd 4347.83
Calculo de armadura minima
Asmin= 0.005*b+xh = 0.005-35-35 = 6.125 cm?
Asumo la mayor AgtoraL = 18.78 cm?

Asumiendo dos didametros: 4 @ 20 mm + 4016 mm
As=4-3.14+4-2.01 =20.6 cm?

20.6 cm? > 18.78 cm?
3.7.4.3 Armadura transversal
Va=420kg; h=35cm ; r=3cm ; Dunin-max) = 20 mm
d=h—-r=32cm

La resistencia convencional del hormigoén a cortante es:

foa = 0,5 /feq = 6.455 kg/cm?
Resistencia del hormigén al esfuerzo cortante
Vew="fva-b-d=7230kg
Condicion: V; <V, — 420kg <7230kg OK

El diametro del estribo sera:
1

gde la armadura longitudinal mas gruesa — 5mm
gEstribo = {4 “ situ gru

6 mm
Asumimos un diametro de estribo de @ = 6 mm.

La separacion de la armadura transversal sera:

{ b 6 h (menor dimension de la pieza) = 35 cm
s <

12 gde la armadura longitudinal mas gruesa — 24 cm

Asumimos una separacion minima y constructiva de s = 20 cm.



Por lo tanto, se utilizaran estribos de: @ 6 mm ¢/ 20cm

Comparaciones con los resultados

de cypecad

TABLA 3.8: Armadura longitudinal

CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES | 4rE4 BARRAS |0 DISPOCISION AREA

cm? N° mm N°mm cm?
MANUAL 18.78 8 20:16 |4 @20 + 40 16 20.6
CYPE CAD 18.84 8 20;16| 4 020 +40 16 |20.6
% VARIACION 1 | e 0

Fuente. Elaboracion propia

TABLA 3.9: Armadura transversal

ADOPTADO
COMPARACIONES | ESTRIBOS 9 | DISPOCISION
N° mm | N%/mm
MANUAL 20 6 [2006mm ¢/20 cm
CYPE CAD 20 6 [2006mm ¢/20 cm

% VARIACION

Fuente. Elaboracion propia

FIGURA 3.19: Detalle de armado P21

P21

@16 Ve

e
4]

31

g0 20@6c/20

4016

Fuente: imagen rescatada de cypecad 2018

3.7.5 Diseiio de la zapata con viga centradora de H°A°
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Se realiza la verificacion de la zapata de medianera del pilar P22 y de la zapata aislada del

pilar P21 con viga centradora de H°A°, con las caracteristicas que se indican a

continuacion



Datos de la zapata aislada del pilar P21:

N=282.81t=282810 kg
Mx=0.09 t*m = 9000 kg*cm
My =0.14 t*m = 14000 kg*cm
Qx=0.21t=210kg
Qy=0.14t=140 kg

a,=0.35m
bo=0.35m
ve=1.6

Gadm = 1.16 kg/cm?

> Pre dimensionamiento:
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P21: Hipotesis Al Mx My Qx Qy
Peso propio 3778 008 -002 012 -003
Cargas permanentes  20.02 001 003 002 -0.05
Sobrecargadeuso 2501 005 004 007 -0.06

Para la pieza aislada: Considerando el peso propio, 10% de la fuerza axial

P=01-N=0.1-82810 = 8281kg

N+P _ 8281+82810
Cadm 1.16

Apec =

A=2a2 > a=by=+A entonces a» = by =178526.72 = 280.23 cm
b2 =290 cm

a2 =290 cm

= 78526.72 cm?

Para comprobar si las dimensiones cumplen, se verifica la esquina:

N+P 6-Mx

6-My

= = <
Omax 0> a-b + a-b2 + baz — Oadm

1.09 < 1.16 kg/cm?

Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el o, = 0

Omin = 04 =

N+P 6-Mx 6-My

>0

a-b

a-b? b-az —

1.08 = 0 — zapata a comprecion

3.7.5.1 Diseiio de la zapata aislada

Conocidas las dimensiones de la zapata:
a=290cm

ap =35cm

Calculo del canto util:

b =290 cm

bo

=35cm

f,q=0.5-/f.q=05-v166.67 = 6.455 kg/cm?

4-fyq

_ 46455

T YfOadm  1.6:1.16

=1391




_ ao'bo a-b _ ao+b0
di = |70 T 7e 4 d; = 39.28 cm
d 2 dz — 2-(a-ay) d 2 d2 = 28.48 cm
L 2'(‘1*:1;0) d; = 28.48 cm
ds = 4+k

Recubrimiento de 5 em

Entonces la altura de la zapata serah=d; + r =45 cm

Peso de la zapata:

P.P. apata = Yue - Volumen = 2500 * 2.9 * 2.9 x 0.45 = 9461.25 kg

Correccion de la normal:

El peso total serd: N = Ny = N + P.P.,;p,00 = 92271.25 kg

Momentos y Excentricidades:

Los momentos en la base de la zapata seran:
My = +M,; + Q4 * (h) = 15300 Kg.cm
M, = +M,; + Qy; * (h) = 23450 Kg.cm

Verificacion al vuelco:

Nt by

Yx= —%-—=>1.5 - 570.55>15 - Cumple!
My 2

Yy = E_:% > 15 - 874.47 > 1.5 — Cumple!

Verificacion al deslizamiento:

9 =26 —@g=c%p=2%26°=1733°

Ve = % > 1.5
Vex = L:i”pd =27795 >15 - Cumple!
Yoy = 2?4 = 27795 > 1.5 - Cumple!

y1i
Esfuerzos en la zapata. -

o - 5. = N+P 6-Mx 6-My
min 7 Y1 7 g} a-b2 b-a2

=1.09kg/cm? > 0

N+P ~6-Mx 6-My 2
o, = - =11 kg/cm
2 ab t a-b? b-a2 g/

_ __N+P  6:Mx | 6My 2
Omax = 03 = —+_——+-—= 1.11 kg/cm® < 0a4m

95
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N+P 6-Mx 6-M
04 = - 7 T zy
ab ab b-a

= 1.1 kg/cm?

Calculo de la armadura:

Determinacion del tipo de zapatas

_290-35

2:-h=2-45=90 = 1275

v > 2 - h zapata flexible
» Calculo de la armadura en la direccion “b”:
Primero se determina el momento de disefio en esta direccion:
n = factor de seguridad = 1.6

_ 2
Mg =1 * Opay * %(—bl Zb"l +0.15 * boz)

290 (290—35

2
Mg =1.6+1.11x - * S+ 0.15 * 35) = 4538162.30 kg *x cm

Momento reducido de calculo:

M
Ug = zd = 0.0587 con uq de la tabla sacamos  wy; = 0.062
agxd=*feq
wgxby*d+f, 0.062%290%40%166.67
Ay =2 —cd = = 27.57 cm?

fya

Agmin = Wg min * by *d = 0.0015 % 290 * 40 = 17.4 cm?
A, = 27.57 cm?

4347.83

Calculo de numero de barras:

Considerando un diametro de @ =16 mm con un area de As g16mm= 2.01 cm?

As 2757

= = 13.72 = 14 barras
A@16mm 2.01

o] —
N_Barras -

Calculo del espaciamiento entre armaduras:

s = a;—2r _ 290-2-5
NgBarras_1 14-1

= 21.54

Se adopta s =20 cm:
Disposicion final de la armadura en la direccion Y:
140 16 mm c/20 cm
Verificacion al esfuerzo cortante:
Vi < V2
Esfuerzo cortante Vd:

Vg = Yf*cmax*b'(v_d)



Vg= 1.6 *1.11% 290 - (127.5 — 40) = 32672.85 kg

Verificacion de la resistencia de adherencia a corte (Vu2):
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Sin armadura de corte, en regiones fisuradas a flexiébn basta con realizar una sola

comprobacion a corte: la del agotamiento por traccion del alma.

Viz = Veu =

feu " bw - d

Siendo f., la resistencia virtual al cortante del hormigén, dado la expresion:

f, = 0.50-/foqg = 0.50 -vV166.67 = 6.455 kg/cm?
V,, = Vo = 6.455 -290 - 40 = 74878 kg

32672.85 < 74878 ok

Verificacion de la adherencia:

R Ty
To = 0.9-d-N°T-0 <Tpq =09 [fq4

32672.85

b ™ 99.40-14-m1.6

= 12.90 kg/cm?

Tpq = 0.90 - 166.672 = 27.26 kg/cm?

12.90 < 27.26

Comparaciones con los resultados de cypecad

TABLA 3.10: Armadura longitudinal direccion “X-Y”

- Cumple!

CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES AREA BARRAS | O DISPOCISION AREA
cm? N° mm N°/mm cm?
MANUAL 27.57 14 16 |@16mm ¢/20 cm 28.14
CYPE CAD 28.14 14 16 |@16mm c/20 cm 28.14
% VARIACION 2.03 -->10

Fuente. Elaboracion propia
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FIGURA 3.20: Detalle armado Zapata aislada

@

e

14016020 =280 HO16c20 =280

Fuente: imagen rescatada cypecad 2018

3.7.6 Diseio estructural de escaleras de H°A°

Las escaleras por su tipo de apoyo pueden ser simplemente apoyadas o empotradas. De
esta manera se consiguen momentos positivos mayores a los que se presentarian en la
condicion de empotramiento, pero con la observacion que se estaria disefiando una
escalera con momentos negativos cero en los apoyos.
Si el empotramiento se realiza en una viga se recomienda colocar armaduras negativas
igual al 30 % del momento negativo maximo, pero al calcular las armaduras de vanos, en
la situacion de agotamiento, debe suponerse que la viga es un apoyo simple.
De esta manera se evitaran las figuraciones tanto en los apoyos (momentos negativos),
como en los centros de vano (momentos positivos).

Datos materiales y geométricos

f. = 250 kg/cm?

fyi = 5000 -5

Z=3,60m Desnivel a salvar.

d = 3.00cm Recubrimiento geométrico de la armadura.
p=027m Huella. (paso)

cp=0,18m Contra huella. (contra paso)

b=1.5m Ancho de escalera

N° de escalones: 20
3.7.6.1 Dimensionamiento

Longitud del Tramo = 540 cm

Ln 540cm Ln 540cm
t=—= =18 cm ; t=—= =27 cm
30 30 20 20




Para el célculo del espesor se toma el espesor constructivo t = 20cm.

_ P — -1 27cm — °
cosO = T - 0 =arcos (\/(27cm)2+(186m)2) 33.69
Altura equivalente del peldafo
h, = Py sing =220 _ 7 488 cm
2 2

Altura equivalente total de la escalera
hm =t+h, =20+ 7.488 = 27.488 cm

Cargas que actian en la escalera
Sobrecarga de disefio
. kg
Carga Viva: CV =500—=
m
CV =SC+b = 5002« 1.50m = 750%2
m m

Carga viva repartida en la losa inclinada

CV = 75052 , 22™m
m 6.49mMm

= 624.04°2

Peso propio

P, = Hy * vy b = 0.27488 m 2500 -+ 1.5 m = 1030.8-2
Carga del Acabado

area total paso = 0.27 * 1.5 * 20 = 8.1 m?

area total contrapaso = 0.18 * 1.5 x 20 = 5.4 m?

5022.13.5m?
m—

Qacabados = g o = 104%
Carga de la baranda:
dbarandas = 40%

Carga Muerta en la losa:

CM = Py, + Qacabados + Qbarandas

CM = 1030.8-2 + 1042 + 40°L = 1174.8 kg/m
Carga ultima de Disefio:
Qu=1.6*Q¢y+ 1.6 *Q¢y

Carga ultima de disefio en la losa Qd = 2878.2 kg/m = 28.8 KN/m



FIGURA 3.21: Esquema estimacion de cargas

Fuente: imagen rescatada de Ftool

FIGURA 3.22: Diagrama de momentos flectores
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Fuente: imagen rescatada de Ftool
Diseiio a Flexion:
Momento Positivo de Diseiio (Md):
Md = 126.17 kN * m = 1261700 kg * cm

Momento Reducido de Calculo (pd):

My

Uq = m = 0.175 Wg = 0.202

Armadura Positiva: A, =w=xb,, xd* ;‘—d = 19.75 cm?
yd
La cuantia minima es de: Wpin = 0.0015
Agmin = Wmin * bw * d = 3.83 cm?

Como: As > As min

Usamos la mayor drea As 19.75 cm? con acero ¢ 20mm de didmetro = 3.14 cm?

Nb = :—S =629 => 7 barras

020

100



150—2+%3—-2%x0.8—-7x%2
e = T =214cm

Se dispondra: ¢ 20mm c¢ /20 cm.
Momento Negativo de Diseiio (Md):
Md = 0.3 * 84.11 kKN * m = 252330 kg * cm
Momento Reducido de Calculo (pd):

My

Uq = m = 0.035 Wg = 0.038

A =w*bw*d*fc—d= 3.72 cm?
fya
La cuantia minima es de: Whin = 0.0015

Agmin = Wmin * bw * d = 3.83 cm?

Como: As < As min uso As min
Ag
Nb=——-=7.6 => 8 barras
AQ)s
150—-2%3—-2%0.8—8%0.8
e = = 20.5cm

8—1
Se dispondra: ¢ 8 mm c /20 cm. A lo largo de toda la losa

Longitud de anclaje de las barras negativas

A catcutaado
=91 lp = Ly —cpeate lpy =
2 K
Tpy =3 * 0.9+ 1166.6672 = 18.171%
| _2x434783
b= g7 oo
I, = 119.64 * 21'98 = 107.5 cm

l,=14%107.5=1505cm = 155cm
Refuerzo transversal por temperatura:

Agmin = 2.40 cm? Asuminedo ®8 = > Ayg = 0.503 cm?

Nb = AA% =477 => 58 =252cm? > Ay, = 2.40 cm?

Se empleara: ® 8 C/20
FIGURA 3.23: Detalle del armado de la escalera

¢fyd

4% Tpy
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Viga
540 P

1
J S
40

@8c/20
@8c/20

360

@8c/20
@20c/20

25

Fuente: imagen rescatada cypecad 2018

3.7.7 Diseiio rampa de acceso de hormigéon armando

Se verifico el disefio de la losa N° 6 de la rampa N°1

Datos materiales, geométricos y esfuerzos de disefio

foie = 250 -5 fyic = 50005

pendiente = 10%

d = 3.00 cm Recubrimiento geométrico de la armadura.
b=1.10m

h=15cm

Miax+ = 0.80 = Miax - = 1.26

Diseno a Flexion:

Momento Positivo de Diseiio (Md):

kg x cm
Md = 80000 ———
m
Momento Reducido de Calculo (pd):
hy = —a— = 0.03 w, = 0.031
w*a%*lcq
ers fed cm?
Armadura Positiva: A =wxb,, *d*x—=157—
fyd m
La cuantia minima es de: Wpin = 0.0015

2

cm
Asmin = Whin * bw xd = 2157

Como: As < As min

Usamos la mayor drea As 2.15 cm? con acero ¢ 8mm de didmetro = 0.503 cm?

102
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Nb=2s —43 =>  phamas
A@g m
100—2%*3—-5%0.8
e = =22.5cm

5-1
Se dispondra: ¢ 8 mm ¢ /20 cm.

Momento negativo de Disefio (Md):

B kg * cm
M,  =126000 ———
Momento Reducido de Calculo (pd):
Ha = — i = 0.047 w, = 0.048
w*a%*lcq
2
Armadura Positiva: As =w=x*by *d* :C—d =243 %
yd

La cuantia minima es de: Wpin = 0.0015
cm?
Asmin = Wmnin * by ¥ d = 2-157
Como: As > As min

Usamos la mayor area As 2.43 cm? con acero ¢ 8mm de didmetro = 0.503 cm?

A barras
Nb=—=-=483 => 5——
Agg
100—-2%3—-5%0.8

=225cm Se dispondra: ¢ 8 mm c¢/20 cm

5-1
FIGURA 3.24: Detalle y Esquema de armado rampa de acceso

®8c¢/20cm

h = 15cm

I
®&c/20cm

Fuente elaboracion propia y cypecad 2018
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3.8 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto
3.8.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas realizadas para cada item, comprende los siguientes puntos:
definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion, forma de
medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente cumplidos

en el momento de la ejecucion del proyecto, ver (anexo 1V).

3.8.2 Computos métricos

Los computos métricos seran realizados para cada item, contemplando la medicion de:
longitudes, areas, volumenes y Pzas. En el anexo V se indica a detalle el desarrollo de la
medicion.

3.8.3 Analisis de precios unitarios

El andlisis de precios unitarios se realiz6 para cada item, y comprende los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en cuenta
como beneficios sociales el 55% de la mano de obra (la cuales conforman las incidencias
por inactividad, beneficios, subsidios, aportes antigiiedad y seguridad industrial e higiene,
cuyo calculo se encuentra en el anexo VIII elaboracion de P.U.), herramientas menores
el 5% de la mano de obra, IVA 14,94%; gastos generales 10%, impuestos 3,09% y

utilidades el 10%. En el anexo VI se indica el analisis de todos los precios unitarios.

3.8.4 Presupuesto general

El presupuesto total de la obra se lo realiz6 con la ayuda del programa excel, dando un
monto de Bs. 3.459.532 bs, (solo la obra gruesa) El cual esta desglosado en el anexo VI,

el cual esta en base a los voliimenes de obra, asi como el precio unitario de cada actividad.

3.8.5 Plan y cronograma de obra

El plan y cronograma de obras se lo hizo utilizando el método de barras Gantt y se lo
hizo como se defini6 en el marco tedrico y se puede apreciarlo en el anexo VIIL. Con la
ayuda del programa excel se pudo determinar la duracién de toda la obra que es de 420

dias calendario.



CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO
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APORTE ACADEMICO

4.1 Disefio de vigas de H°A° con eje curvo en el plano horizontal
4.1.1 Introduccion

Vigas curvas

Una viga curva se la puede definir como una viga con una cierta excentricidad lateral

de su centro luz con respecto a sus apoyos,

Las vigas curvadas en planta se utilizan para soportar pisos curvos en edificios, balcones,
rampas curvadas y salas, depositos circulares y estructura similar. En una viga curvada, el
centro de gravedad de las cargas que actiian normal al plano de curvatura se encuentra
fuera de la linea que une sus apoyos. Esta situacion desarrolla momentos de torsion en la
viga, ademas de los momentos y fuerzas cortantes de flexion. Para mantener la estabilidad
de la viga contra el vuelco, los soportes deben ser fijos o continuos.

FIGURA 4.1: Esquema de viga curva

Fuente: imagen rescatada de cypecad 2018
4.1.2 Marco teérico

El principal efecto de la curvatura en una viga, es un esfuerzo de torsion, este tipo de
torsion se le conoce como torsion secundaria, aparece como una accion secundaria,
necesaria para satisfacer requerimientos de compatibilidad o continuidad estructural
de elementos que conforman un sistema hiperestatico. En tales casos, la torsion que
se requiere para mantener el equilibrio puede ser determinada mediante el uso de
condiciones de equilibrio estatico. Este se transforma en un problema de resistencia
porque la estructura o sus componentes colapsaran si no se suministra la adecuada

resistencia a torsion.
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En la torsion por equilibrio, la magnitud del momento torsor es independiente de la
rigidez de la viga, depende unicamente de las cargas que lo originan, mientras que en

la torsion secundaria la magnitud del momento torsor resultante depende de la rigidez

de la viga.

4.1.2.1.1 Cargas uniformemente distribuidas en vigas curvas

El primer caso para ser considerado aqui es la de una viga circular apoyado en columnas
colocadas a distancias iguales a lo largo de la circunferencia de la viga y sometidos a
cargas normales. Debido a la simetria, las reacciones en cada columna seran iguales, y
cada reaccion serd igual a la carga total en la viga dividido por el nimero de columnas.

FIGURA 4.2: Vigas en una circunferencia situados a la misma distancia

S
i ~
P i N A
o B\
VA ' RN
/ 1 " \ \.\
/ ! r/ X ™™
/ ! L’ _ \r\ X
f | <l - A\
'4‘ P '\H, - \\
iK% 0 \
¢ - ¥ e + B
| I {
\ A /
\ s /
\ vl /
\ | 20 /
A p ' /
N 2 /
\&\ ! P
- ! -
- H -
-

Fuente: elaboracion propia

R __ cargatotal enlaviga
columna # de columnas

Tomando en cuenta la parte AB entre dos columnas consecutivas de la viga circular

tendremos:
La longitud de la curva AB es:
LC AB =71- 2 . 6

La carga total en cada columna es:
Pu = w, - r -(20)
Donde

r = radio de la viga circular

wy = carga factorizada en la viga por unidad longitud.
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El centro de gravedad de la carga sobre AB se encuentra a una distancia medida desde el

centro O:

rsenf

X = 5

FIGURA 4.3: Detalle de la seccion AB
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Fuente elaboracion propia

El momento de la carga Pu sobre AB es:

rsen6

Mg =P, *y = B, *(x —rcos(0)) = 2w, 10( 5

—rcosf)

Myp = 2w rze(% — cos8)
En consecuencia, los dos momentos de reaccion, Ma y Mg, se desarrollan en los apoyos
Ay B, respectivamente. El componente del momento en el apoyo A sobre AB es:
Ma sinf = Mg sinf (que es el momento torsor).
Igualando el momento aplicado, el Mas, a los componentes de los momentos de reaccion
enAyB,
XMy =0
2Mysinf — My =0

wr20 _senf
M, = — cos6
A sinf ( %] )

Al final:
M, = Mg = w,r?(1 — 6 ctgh)

La fuerza de corte en el soporte A es
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Formacion de ecuaciones en cualquier punto N

FIGURA 4.4: Detalle del punto N de analisis

o
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Fuente: elaboracion propia
Vy =V, —wra
Vy=wr (0 —a)
Formacion de ecuaciones
Momento flector en el punto N
Desde el centro O. El momento en el punto N en la curva de flexiéon AB es igual al
momento de todas las fuerzas en un lado de O sobre el eje radial ON

La carga sobre AN es wy(ra) y actia a una distancia igual a

rsena/2

Z= a/2

Su ecuacion sera:
. . a
My = Vyr sina — Mycosa —wra (Z sm(E))

a2
My=wr@rsina— wr?(1l—6ctgh)cosa —wra (_r25m “/2)

Resolviendo tendremos la ecuacion del momento flector en el punto N.
My = wr?(@sina + Octg0 cosa — 1)
Momento torsor en el punto N

rsin(“)
2
a

2
Ty = Mysina — Vy(r —r cosa) + wr a(r — ——=%cos (%))

in2
Ty=wr@rsina— wr?(l—6ctgh)cosa —wra (_r25m “/2)

Zsin(g)cos (E)

2 2)

Ty =wr?(1—0ctgh)sina —wr0(r—rcosa) +wr?a(l— "

Resolviendo tendremos la ecuacion del momento torsor en el punto N.
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Osinb

tgo )

Para obtener el valor maximo del momento de torsion Tw, diferenciar la ecuacion. De

Ty =wr?(a— 0+ 6cosa —

momento torsor con respecto a a e igualando a 0. Este paso le dara el valor de a para el

maximo Tn

TN

o, 0

Al final tendremos el valor del d&ngulo a que estara en funcion del angulo 6

sin20+cosO+ 0%2—sin20

0

sina =

4.1.2.1.2 Teorema de Castigliano

El teorema nos indica: “La primera derivada parcial de la energia de deformacion total de
la estructura, con respecto a una de las cargas aplicadas, es igual al desplazamiento en el
sentido de la carga”. Para estructuras sometidas a flexion, (vigas y marcos) el teorema se
expresa de la siguiente manera:

Desplazamientos lineales:

L oM, dx
§ = M. L X
fo X 9P EI
Giros o rotaciones
L OME, dx L OM7, dx
fO Fx " “am  EI fO T oM a1,

Donde:

& = Desplazamiento lineal en el punto de aplicacion de la carga P.

0= Giro o rotacion del punto donde se aplica un momento M.

Mgx= Ecuacion de momento flector a lo largo de la estructura.

Mrx= Ecuacion de momento torsor a lo largo de la estructura.

El = Rigidez a la flexion. Modulo elastico longitudinal por momento de inercia de la
seccion.

G1,=Rigidez a la torsion. Mddulo elastico transversal por momento polar de inercia de la
seccion

0= Significativo derivado parcial

Este teorema nos ayuda a encontrar los desplazamientos o giros en determinados puntos
de la seccion a analizar.
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4.1.3 Método de calculo

El analisis estructural consiste en la determinacion de los efectos producidos por fuerzas
externas en la estructura, proporciona de forma general reacciones y desplazamientos y
de forma especifica momentos y deformaciones.
En este caso, el momento torsor no puede determinarse Uinicamente en base al equilibrio
estatico. La torsidn surge como una accién secundaria, necesaria para satisfacer
requerimientos de compatibilidad o continuidad estructural de elementos que conforman
un sistema hiperestatico. Si no se considera dicha continuidad en el disefio probablemente
existird un agrietamiento excesivo, pero no llegaria al caso de colapso de la estructura.
Para el disefio de nuestra viga de H°A° con eje curvo en el plano horizontal seguiremos la
siguiente secuencia:

o Analisis de las cargas actuantes

o Determinacion de los esfuerzos internos

o Disefio a flexion, cortante y torsion

o Comparacion de los resultados obtenidos
4.1.4 Analisis de las cargas actuantes

Asignamos cargas sobre un nervio de la losa direccional b= 52 cm

carga viva sobre losa = CV = 0.3# *0.52m = 0.156%

carga permanente sobre losa = CM = 0.1# *0.52m = 0.052%

FIGURA 4.5: Esquema de la losa unidireccional

b=52cm

bw=12cm

Fuente: elaboracion propia
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Peso propio delalosa = B, = 0.52 %« 0.05+ 0.12 %« 0.12 x 2.5 = 0.125i

Carga total sobre nervio de losa= 0.156 + 0.052 + 0.125 = 0. 333&

. . t t
Peso propio de laviga = Py, 54 = 0.3 m * 0.5m * 2.5$ = 0.375;

Peso muro sobre viga = Py = 0.79i

Cargas sobre la viga

Carga muerta uniforme distribuida = Py, ;g4 + Ppuro = 1. 165&

Las cargas que transmiten las viguetas en forma de reaccion a las vigas variaran con la

longitud de las mismas.

t
0.333—*lyigueta

t 2

Medimos las longitudes a cada 1 metro para calcular las reacciones

0.333%*4.85 0.333%*5.10
Ry= =12 = 081¢ Ry = 2m>2 = 085 ¢
R = 0.333%*5.3 _ 088 R = 0.333%*4.30 072
3= —, = U t 4= — =0 t
R = 0.333%*2.3 _038¢
s=—, =0

La carga sobre nuestra viga curva sera la siguiente que tendra una forma trapezoidal

FIGURA 4.6: Esquema carga trapecial distribuida en la viga de eje curvo

20451

1.8975t
1545t

| S SN SN AN AN SN AN AN SN BN AN BN BE BN BN BN BN SN AR BN SN BN SR BN SN AN BN AN AN BN AN B AN BN AN AN SN AN BN BN AN AR AN SN BN BN AR BN AN AN SN BN BN BN BN AR AN A

Fuente: elaboracion propia
Por estar de lado de la seguridad asumiremos una seccién con carga uniformemente
distribuida que tendré el valor maximo de la carga trapezoidal
Finalmente mayorando las cargas tendremos:

gy = 1.6 * (0.88 + 1.165)

q. = 3. 276& carga total mayorada
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FIGURA 4.7: Esquema carga total mayorada

1276t

Longitudcunva =514 m

Fuente: elaboracion propia
4.1.5 Determinacion de los esfuerzos internos

FIGURA 4.8: Esquema para calculo de esfuerzos

M,
a» x
£ N
v, d

Fuente: elaboracion propia
M;_4 = Mcosf — foﬁ q*r*df x(r*sen(ff —0))
M,_, = Mcosp — qr? foﬁ sen(f — 0) do
M;_, = Mcosp — qr?(cos(B — 6)) %
Ecuaciéon para el momento flector donde 0 < f < g
M,_; = Mcosf — qr*(1 — cos )
Ti_1 = —Msinf + foﬁ q*xr*df x(r—r=xcos(f—80))
T,_, = —Msinf + qr? foﬁ(l —cos(B —6))do
T4 = —Msinf + qr?(0 + sin(B — 0)) %
Ecuacién para el momento torsor donde 0 < f < g

T,_, = —Msinf + qr*(B — sinp)



113

d(M1-1)

a(Ti-1) _ .
200 = cosf ———= = —sinf

d(M)

Por el teorema de Castigliano sabemos que:

Angulo rotacion = ¢ = 5%*% dt9+f6T11 %*de

También sabemos que en un apoyo empotrado el &ngulo de giro es igual a cero (0)

Nuestra ecuacion quedara de la siguiente manera.

M 1- -M +
fﬁ ot q1r31( s ) cosf *df + fe _= ‘3;] = SmB)( sin) * df

Resolviendo ambas integrales por separado tenemos:

T —ar2(1-
fos Mcosf q;l(l cos )*COS,B*d,B

= %fOE(McosB — qr?(1 — cos B)) * cosp * df

= %fog(M(CosB)z — qrzcosﬁ + qrz(COSB)Z) v dp

cos2f3

= %(IOEM(1+ —)dp — fs qr COSﬁ dB+f6qr ( coszﬁ) dB)

= 5o (G5

- ((—ﬂ)— “ar (ﬁ))

04783 M  0.0217 qr?

= Era o1 resultado de la primera integracion

‘ + qr2(£+M)
0 2

4

%)

T _MsinB+qr2(B-sin ) .
fig B ) (i) « dp

= Gi]f(?(—MsinB + qr2(B — sin B)) * (—sinp) * dp
= Gi]fog(M(SinB)z — ql‘zﬁsinﬁ + ql‘z(sinﬁ)z) v dp

= ZUsME -2 ~ [f ar*psing ap + [ ar? (2 - 22) p)
_ Ley(E_si s S 4 ogrz(B_sn2)|g
_G_](M(E 4 )(6) qar 8+qr (2 4 )(6))




- (e (D) (- 2)

0.0453 M  0.0013 qr? . . r
=~ 1 resultado de la segunda integracion

Al final tendremos:

2 McosB—qr2(1-cos ) X _MsinB+qr2(B-sinp) .
0=J¢ = «cosp xdf + [¢ o (—sinp) = df

04783 M  0.0217 qr? " 0.0453M  0.0013 qr?

0= El El GJ GJ

0.4783 M n 0.0453 M _ 0.0217 qr? n 0.0013 qr?
El Gl El GJ

0.4783 M*GJ+ 0.0453 M+El __ 0.0217 qr2*GJ+0.0013 qr2*EI
EIG] - EIG]

0.4783 M = G] + 0.0453 M * EI = 0.0217 qr? = GJ + 0.0013 qr? = EI

Dividimos todo entre /(G J) y hacemos que C = 5—;

0.4783 M*GJ+ 0.0453 M+El _ 0.0217 qr2xGJ+0.0013 qr2=El
GJ N GJ

M (0.4783 + 0.0453  C) = qr2(0.0217 + 0.0013 * C)

0.0217+0.0013«C

M = qr?x
0.4783+0.0453+C

(ecuacion 1)

Calculo de “C”

E = 21000 * /fcd = 21000 *v166.67 = 271109.11 C};l—gz = 2711091.05 %

bh® _ 0.30%0.503

[ =20 = 22250 = 0003125 m*
12 12

G= ——= 2235 _ 1035313.96 —
2%(1+p) 2%(1+40.2) m?2

]zlx+1y
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Las longitudes de la seccion seran el area que resiste a torsion que esta dentro de los ejes

de los estribos

_ (0.3-0.07)%(0.5-0.07)3 n (0.3-0.07)3%(0.5-0.07)
12 12

= 0.00196 m*

J



2711091.05+0.003125

C =

1035313.96+0.00196

=4.175

TABLA 4.1: Valores obtenidos de la ecuacion 1

ANGULO LONGITUD CARGA MOMENTOS (t*m)
ARCO (m) | ACTUANTE CORTANTE
grados | radianes (t/m) flector torsor (t)
-30 -0.524 2.827 3.276 -9.4358 | -0.3130 9.2627
-27 -0.471 2.545 3.276 -6.9524 | 0.1150 8.336
-24 -0.419 2.262 3.276 -4.7118 | 0.4193 7.410
-21 -0.367 1.979 3.276 -2.7201 | 0.6128 6.484
-18 -0.314 1.696 3.276 -0.9828 | 0.7086 5.558
-16.12 -0.281 1.519 3.276 -0.0259 | 0.7249 4.977
-15 -0.262 1.414 3.276 0.4954 0.7202 4,631
-12 -0.209 1.131 3.276 1.7104 0.6613 3.705
-9 -0.157 0.848 3.276 2.6588 | 0.5458 2.779
-6 -0.105 0.565 3.276 3.3381 0.3876 1.853
-3 -0.052 0.283 3.276 3.7465 | 0.2009 0.926
0 0.000 0.000 3.276 3.8827 | 0.0000 0.000
3 0.052 0.283 3.276 3.7465 | -0.2009 -0.926
6 0.105 0.565 3.276 3.3381 | -0.3876 -1.853
9 0.157 0.848 3.276 2.6588 | -0.5458 -2.779
12 0.209 1.131 3.276 1.7104 | -0.6613 -3.705
15 0.262 1.414 3.276 0.4954 | -0.7202 -4.631
16.12 0.281 1.519 3.276 -0.0259 | -0.7249 -4.977
18 0.314 1.696 3.276 -0.9828 | -0.7086 -5.558
21 0.367 1.979 3.276 -2.7201 | -0.6128 -6.484
24 0.419 2.262 3.276 -4.7118 | -0.4193 -7.410
27 0.471 2.545 3.276 -6.9524 | -0.1150 -8.336
30 0.524 2.827 3.276 -9.4358 | 0.3130 -9.263

Fuente: elaboracion propia

4.1.6 Diseiio a flexion, cortante y torsion

4.1.6.1 Diseiio a flexion

Determinacion de la armadura positiva

My = 3882.7 kg -m

Momento reducido de calculo (u,):

Mg

3883100

Ug

T bwd%feq  30%472x166.67

= 0.035

115
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fyk =5000 = ppm =0.252 (Anexo 1)
Ug < Ugiim = 0,042<0,252 OK!
Como py < Uq1im DO necesito armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecénica: Se obtiene (ws) de Anexo I”

ws = 0,036
Determinacion de la Armadura (As):
Ay =w, by, -d L% =0.036*30*47 =27 = 195 cm?
fyd 4347.83

Determinacion de la Armadura minima (Asmin): w, . = 0.0028 (de tabla 3 Anexo I), de

acuerdo al tipo de acero “AEH-500" y tipo de elemento estructural (viga).
Ag min = Wsmin * by * h = 0.0028 % 30 * 50 = 4.20 cm?

Como Ag < Ag min, s€ adopta el mayor, la armadura es de:
A = 4.20 cm?
Obtencion del nimero de fierros para As positiva en la viga
Se usardan 20 12 mm + 1@ 16 mm =2- 1.13 + 1- 2.01 =4.27 cm?
4.27 cm? >4.20 cm?
Determinacion de la armadura negativa
My =9436 kg -m

Momento reducido de calculo (u,):

_ My _ 9436%100
by d?fcq  30%472x166.67

fyk =5000 = wim =0.252 (tabla 4 Anexo 3)
Ua < Uawm = 0042<0,252 OK!

e = 0.085

Como g4 < Mg 1im NO necesito armadura a compresion.
Determinacién de la cuantia mecanica: Se obtiene (ws) de “tabla 8 Anexo 1”
ws = 0,093

Determinacion de la Armadura (As):

= 5.027 cm?

g fea _ 166.67
As=ws- b, -d Fra 0.093 * 30 * 47 * 132753

Determinacion de la Armadura minima (Asmin): wy_. = 0.0028 (de tabla 3 Anexo 1), de

acuerdo al tipo de acero “AEH-500"y tipo de elemento estructural (viga).
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Ag min = Wsmin by - h = 0.0028 % 30 * 50 = 4.20 cm?

Como Ag > Ag min» S€ adopta el mayor, la armadura es de:
A, = 5.03 cm?
Obtencion del numero de fierros para As positiva en la viga
Se usardn 20 16 mm + 1@ 12mm =2-2.01 + 1- 1.13 = 5.15 cm?
5.15 cm? > 5.03 cm?
4.1.6.2 Diseifio a torsion
Tud = 72490 kg-cm
Calculos auxiliares:
e Acp: Es el area delimitada por la frontera exterior de la seccion transversal de
hormigén. Por lo tanto, si la seccion tiene huecos, los mismos no se descuentan.
e Pcp: Perimetro de la frontera exterior de Acp
e Aoh: Area cuya frontera exterior es el eje de las armaduras transversales mas externas
que resisten torsion (area encerrada por el eje de los estribos). Una vez mas, si la
seccion tiene huecos, éstos no se descuentan.
e Ph: Perimetro de la frontera exterior de Aoh
PROPIEDADES DE LA SECCION
Acp =b-h =30%50= 1500 cm?
Pp=2-(b+h)=2-(30+50)=160cm
base de encerramiento X; = b — 2r =30—-2%3.5=23cm
altura de encerramientoY; = h—2r =50—-2-35=43cm
area de encerramiento = A,, = X; - Y; = 23 - 43 = 989 cm?
perimetro de encerramiento = P, =2-(X;+Y;) =2-(23+43) =132cm
area bruta dencerrada por la trayectoria del flujo cortante = A,
=0.85-4,, = 0.85-989 = 840.65 cm?

Calculo de la torsion minima

o
Tyumin = @ - 0.27 % fC'P_p

cp

15002

Tymin = 0.75-0.27 x Y250 = 45025.4 kg - cm

160
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Tymin= 0.45tn-m
como Tyg 2 Tymin
0.725 > 0.45 se disefia a torsion
Verificacion de fisuracion en el alma y bielas comprimidas
Se lo realiza para ver si la seccion es la adecuada para resistir a torsion

Por tratarse de una seccion maciza debe verificarse:

Vi TP -
\/(ﬁ)z + (ﬁ)z < @-263-fc

72490-132

9263 2 2 . -
\/(30-4-7) +( 1-7'9892) < 0.75-2.63-v250

8.73 k 3119k
Zg < > 2 0K cumple
cm cm

Refuerzo transversal por torsion requerido

T. < Tua tambien T. = 2-Ao-Ac-fyrctg 0
n ) n s

despejando ?t y reemplazando T, tenemos

At _ Tud

s @-2-Ag-fyectg 0

Ag 72490 0.0137 cm? i

== = solo para una rama de estribo

s 0.75-2-840.65-4200-ctg 45 cm

A’ 2% 0.0138 cm? 0.0274 cm? ,

— = — = — para estribos de 2 ramales
S

4.1.6.3 Calculo de acero por cortante
@-V.=0-053-b-d-\[fc

@-V,= 0.75-0.53-30-47- V250 = 8861.89 kg

siVyq = @ -V, entonces requiere refuerzo con estribos

9263 kg > 8861.89 kg calcular estribos de refuerzo
W=0-%+0-V

_ Vu_(z)'Vc
Ve = )
9263—8122.05
Vo= ————=7536kg

V. <21-Jfc-b-d



536 < 2.1-v250-30-47
536 kg <46817.52 kg cumple

Calculo del area de refuerzo
s = Ay fy-d
Vs

Ay _ 536
s 420047

=0.0027 cm?/cm

Acero minimo a cortante

>~ b
ASpin = o.z-,/n-i

, 2
Lmin — (024250 - == = 0.023 =
N 4200 cm
Aspm =3.1-22
yt
. 2
ASmin _ 31.3% _ 9 022 ™
S 4200 cm
. 2
Seleccionamos el ASmin _ 0.023 &
S cm
Refuerzo total transversal sera:
S S S
2
vt — 0.0274 + 0.023 = 0.0504 <
S cm

Usaremos acero @ = 8mm para estribos
Area a 1 rama = 0.503 cm?
Area a 2 ramas = 0.503 - 2 = 1.006 cm?

el espaciamiento sera:

= Ave _ 1006 _ 1996 cm
0.504 0.504 )

Espaciamiento méximo entre estribos

e Por esfuerzo cortante

Smax = 5= = =235cm

e Por esfuerzo a torsion

P 132
Smax = ?h = T: 16.5cm

Adoptamos s = 15 cm
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numero de estribos = n =

5.30m
15cm

= 36 estribos

Usaremos 36e @ 8mm c / 15 cm en toda la longitud de la viga

Refuerzo longitudinal por torsion

A; =0.014-132 = 1.83 cm?

Usaremos A, = 2 ®12mm = 2.26 cm?
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Este refuerzo longitudinal se distribuye en el contorno del estribado; nosotros lo

colocaremos en la parte superior del armado en toda su longitud.

4.1.7 Comparacion de los resultados obtenidos

TABLA 4.2: Analisis de resultados

AREA DE ACERO PARA ARMADO

COMPARACIONES | MOMENTO MOMENTO MOMENTO ARMADURA
POSITIVO (cm?) | NEGATIVO P71 (cm?) | NEGATIVO P77 (cm?) TR’(*:::;’/?E?A"
MANUAL 4.20 4.85+1.83=6.68 | 4.85+1.83= 6.68 | 2.76 + 2.20 =4.96
CYPE CAD 4.20 6.46 6.09 4.57
% VARIACION 0 3.3 8.9 4.3

Fuente: elaboracion propia
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1 CONCLUSIONES.

Las conclusiones obtenidas con base en el desarrollo del presente proyecto, son las

indicadas a continuacion:

— Se analizo los datos proporcionados por el estudio de suelos demostrando que la
clasificacion del suelo en el lugar de emplazamiento del proyecto es correcta en los

dos pozos de exploracion. Asi mismo se verifico la capacidad portante del suelo por

kg
cm?

el método de Terzaghi, cuyo valores 0,4, = 1.16 lo que se considera con mayor

fiabilidad y los resultados obtenidos por este método concuerdan con los datos del
estudio de suelo.

— Se verifico la obtencién de esfuerzos de un poértico de la estructura con ayuda del

software FTool, del cual sus resultados, presenta variaciones con los valores de tensiones

en vigas y columnas menores al 3 % con relacion a las tensiones obtenidos con el

software Cypecad (version 2018), por lo que se aceptan los esfuerzos que considera el
paquete Cypecad para el disefio.

— Se realizd la comprobacion manual de los resultados de disefio en los elementos mas
criticos de la estructura presentando una variacion de resultados menor al 10% con los
resultados obtenidos con el software cypecad 2018.

— Se elaboro las especificaciones técnicas, datos de partida muy importantes para la
elaboracion del presupuesto general de la obra.

— Se elabor¢ el presupuesto unicamente de la obra gruesa del centro cultural cuyo precio
es de 1.520,18 bs/m? (unos mil quinientos veinte 18/100 bolivianos por cada metro
cuadrado de obra gruesa construida) y con un cronograma de ejecucion del proyecto
estimado 336 dias calendario, partiendo de la elaboracion de los precios unitarios,
computos métricos. Respetando los impuestos e incidencias segln ley.

— En el disefio de viga de eje curvo en el plano horizontal, en la estimacion de cargas se
realizd una simplificacion de una carga trapecial a una carga uniformemente distribuida
estando siempre del lado de la seguridad. estas cargas siempre mayoradas por sus

respectivos coeficientes. Cuyos resultados son la obtencion de los esfuerzos contante,
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momento flector y torsor por el teorema de Castigliano, los cuales son coherentes con

los resultados del programa cypecad 2018.

5.2 RECOMENDACIONES.

— Se recomienda tener muy en cuenta la introduccion correcta de datos en el programa
tales como normas a utilizar, esfuerzo admisible del terreno, recubrimientos, etc. por ser
datos que determinaran la calidad del trabajo, por lo que se recomienda tomarse el
tiempo necesario para analizar y comprender lo que pide el paquete computarizado.

— Al realizar el disefo de las estructuras de hormigén armado como es el caso de las vigas,
columnas, zapatas y losas. Se recomienda cumplir con los recubrimientos minimos y
cuantias minimas que indica la Norma Boliviana del Hormigéon Armado CBH-87, todo
esto para un correcto diseflo de estos elementos estructurales.

— Se recomienda realizar una verificacion de las maximas solicitaciones obtenidas, en otro
programa de célculo diferente, para contrastar resultados en casos de diferencias.

— Se recomienda que en el disefo de vigas de hormigdn armado estos puedan encontrarse
trabajando en los dominios de deformacion 3 y 2, para que los materiales trabajen
eficazmente.

— Se recomienda realizar un analisis de la capacidad portante del suelo antes de
dimensionar las fundaciones y asi determinar una profundidad de fundacion optima ya
que este es un valor muy importante para la sustentacion de la estructura.

— Se debe tener en cuenta los anclaje y empalmes de las armaduras longitudinales,
también de los ganchos del estribado de cada elemento estructural que asi lo requiera
por disefio respetando por sobre todo la separacion y posicion de cada barra de acero.

— Para lograr la resistencia requerida de disefio, utilizar agregados de buena calidad y
tamafios indicados en las especificaciones.

— Para la terraza se debe realizar una impermeabilizacion en toda su superficie, esto para

evitar inconvenientes de filtraciones.
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