CAPITULO I
ANTECEDENTES
1.1. El Problema
1.1.1. Planteamiento del Problema

El instituto tecnologico 2 de Agosto Iscayachi - El Puente actualmente se encuentra en
funcionamiento, el mismo cuenta con escasos ambientes de estudio y falta de laboratorios. Para
lograr que la poblacion tenga varias alternativas y evitar que la misma migre a otras regiones para
completar sus estudios, se desea implementar nuevas carreras; sin embargo, esto representaria un
problema, ya que, al implementar nuevas carreras, los ambientes existentes quedan insuficientes.

El problema nace por la falta de ambientes adecuados tanto de aulas como laboratorios.
1.1.2. Formulacion del Problema

- (Que se pretende lograr con la construccion de la ampliacion del instituto tecnologico 2
de Agosto Iscayachi?

- (Una vez construida la ampliacion de la infraestructura, de qué manera influird en la
poblacion estudiantil de Iscayachi, para que los mismos no migren a otras regiones o
busque nuevas alternativas de estudio?

- (Como puedo resolver que la poblacion estudiantil del municipio el puente evite dejar sus
estudios, emigre a otras regiones y/o encuentre la carrera adecuada?

- ¢(De que consta los ambientes de la construccién, en la ampliaciéon del instituto

tecnologico 2 de Agosto de Iscayachi — El Puente?
1.1.3. Sistematizacion del Problema

- (Esnecesaria la construccion de la ampliacion del instituto tecnologico en Iscayachi?

- (De qué manera salen beneficiarios los estudiantes de la poblacion del municipio El
Puente, al realizar la construccion de la ampliacion?

- (seran suficientes los nuevos ambientes para la comodidad de los estudiantes?

- ¢;es necesaria la construccion de laboratorios para el instituto?



1.2. Objetivos
1.2.1. Objetivo General

Realizar el Disefio y Calculo Estructural de la ampliacién del INSTITUTO TECNOLOGICO 2
DE AGOSTO para los estudiantes de la comunidad de Iscayachi -El Puente, aplicando el

software Cypecad 2017 para su disefio y llevando a cabo una comprobacién manual del mismo en

base a la Norma Boliviana NB 1225001 (2020)
1.2.2. Objetivos Especificos

- Realizar y validar el levantamiento topografico de la superficie del terreno donde se
emplazard la estructura.

- Realizar la validacion del estudio de suelo (ensayo SPT) de los ensayos realizados, para la
obtencién de la capacidad portante del suelo.

- Realizar el pre dimensionamiento de las secciones de todos los elementos de la estructura.

- Utilizar el software informatico CYPECAD 2017 en base a la normativa boliviana NB-
1225001 para resolver el disefo y calculo de toda la estructura y sus componentes.

- Realizar el célculo y disefio de la estructura metalica mediante el software CYPE 3D en
base a la normativa AISI 2007.

- Verificar manualmente los resultados obtenidos por el software CYPECAD Y CYPE 3D.

- Elaborar los planos estructurales.

- Determinar los computos métricos y realizar un analisis de precios unitarios de todos los
items del proyecto.

- Determinar el presupuesto general del proyecto.

- Definir las especificaciones técnicas para la ejecucion

- Generar un cronograma de ejecucion del proyecto y sefalar la ruta critica a través de un
diagrama de (Gantt).

- Brindar a la carrera de ingenieria civil un aporte académico (disefio de losas reticulares
mediante el método del portico equivalente), que sirva como guia para la resolucion en

este tipo de losas.



1.3. Justificacion
1.3.1. Académica

Poner en practica y profundizar los conocimientos adquiridos durante la formacion académica
sobre el disefio estructural en edificaciones, para poder realizar el disefio estructural en la
construccion de la ampliacion del Instituto Tecnologico 2 de Agosto, con el objetivo de

desarrollar habilidades y destrezas, poniendo en practica las normativas bolivianas.
1.3.2. Técnica

Con la elaboracion del proyecto se pretende que la estructura cumpla con todas las condiciones
minimas que necesite el estudiante para su formacion académica, realizando el disefio estructural
en base a las normas bolivianas de hormigéon armado, brindando seguridad y confort a los

beneficiarios.
1.3.3. Social

Debido crecimiento de la poblacién en el municipio El Puente y para evitar la migracion de los
estudiantes para buscar nuevas alternativas en su educacion, la construccion de ampliacion de
este proyecto aportara al mejoramiento en los servicios académicos y administrativos que

presenta la estructura actual del Instituto Tecnoldgico 2 de Agosto.

Por otra parte, permitira a la sociedad mejorar en su calidad de vida, desarrollo econémico e

integral.
1.4. Alcance del Proyecto
1.4.1. General

El proyecto contemplard el calculo y disefio de todos los elementos pertenecientes a una
estructura de edificacion (cimentaciones, columnas, vigas, escaleras, losas y cubiertas), mediante

un previo estudio de suelos y levantamiento topografico.

El disefio del proyecto no contemplard la parte de las instalaciones, tanto sanitarias como
eléctricas y/o otras, pero si se los estimaran de forma referencial en la elaboracion del

presupuesto general de la obra.



El proyecto “Disefio Estructural de la Ampliacion del Instituto Tecnoldgico 2 de Agosto”, consta
de 2 bloques. el primer bloque de 2 plantas destinado para aulas y el segundo bloque de una
planta destinado para laboratorios, con ambientes distribuidos de la siguiente manera. (Ver Tabla

1.1y Tabla 1.2)

Tabla 1.1 Distribucion de Ambientes (Bloque de aulas).

Planta Baja Primer Piso
Cantidad Uso Cantidad Uso

3 Aulas 7 Aulas

1 Auditorio 2 Bafos

1 Corredor 1 Corredor

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 1.2 Distribucion de ambientes (Bloque de laboratorios).

Planta Baja
Cantidad Uso
3 Laboratorios
2 Baftos
1 Area de lavados
1 Corredor

Fuente: Elaboracion propia

1.4.2. Analisis de Alternativas
Se darén las siguientes alternativas para la elaboracion del proyecto:

- Toda la estructura seré realizada con hormigdn armado.

- En la Ampliacion del instituto, se realizard una estructura a porticada de dos niveles, que
consta de columnas, vigas y losas.

- Para la fundacion de la estructura se usaran zapatas aisladas.

- El bloque de laboratorios serd de una sola planta, en su cubierta se utilizard una estructura
metalica, empleando una cercha tipo diente de cierra.

- La altura de cada nivel en el bloque de las aulas serd de tres metros, separadas por losas

reticulares en ambos niveles.
1.4.3. Resultados a Lograr

- Obtencion del disefio estructural de la ampliacion del Instituto Tecnoldgico 2 de Agosto,

que contemple todas las normativas minimas establecidas.



- Determinacion de coémputos métricos, Analisis de precios unitarios, especificaciones
técnicas, cronograma de actividades y planos estructurales.

- Se entregara a la UAJMS una copia del proyecto final.
1.4.4. Aporte Académico

Se realizara el disefio de una losa reticular aplicado al disefio estructural del instituto tecnologico

2 de agosto, mediante el método del portico equivalente.

Este tipo de losas se elabora a base de un sistema de entramado de trabes cruzadas que forman
una reticula, dejando huecos intermedios (casetones) que pueden ser recuperables o perdidos y
pueden ser de distintos materiales. Estas estructuras admiten flexiones que pueden ser
descompuestas segun las direcciones del armado, formando con los soportes una matriz espacial
con gran capacidad de absorber las acciones verticales y con capacidad suficiente para las

horizontales.
1.5. Localizacion

El departamento de Tarija se encuentra ubicado al sur de la Republica de Bolivia; limita al norte
con el departamento de Chuquisaca, al sur con la Reptblica de Argentina, al este con la
Republica del Paraguay y el oeste con el departamento de Chuquisaca y Potosi. Geograficamente
se encuentra entre el paralelo 20°50" y 22°50" de latitud sur y los meridianos 62°15%a 65°20°de
longitud oeste. Tiene una extension territorial de 37,623 km.2 que represente el 3.42% del

territorio nacional.

Tabla 1.3. Localizacion del proyecto

Pais Bolivia

Departamento | Tarija

Provincia Méndez (segunda seccion)
Municipio El Puente

Distrito Iscayachi

Fuente: Elaboracion propia



Figura 1.1 Mapa de la provincia Méndez del Departamento de Tarija
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Fuente: https.//www.educa.com.bo/geografia/provincia-eustaquio-mendez-mapa

1.5.1. Ubicacion del Proyecto

El proyecto se encuentra ubicado en el departamento de Tarija, en la provincia Méndez del
Municipio del El Puente, en la poblacion llamada Iscayachi y est4 a una altura de 3.426 m.s.n.m.
Tiene una poblacion de 6000 habitantes aproximadamente y estd constituida por seis
comunidades. La plaza principal de Iscayachi lleva el nombre del héroe de la independencia José

Eustaquio Méndez.

La Comunidad donde serd emplazado el proyecto cuenta con infraestructura caminera, caminos
vecinales que vinculan directamente con la carretera del eje troncal a nivel Nacional y conducen a
los Departamentos de Potosi, Chuquisaca, Oruro y La Paz, distante a 65 km de la capital del
departamento de Tarija. El sitio de emplazamiento se encuentra a un manzano de la Plaza
principal, bajo las coordenadas  x: 295580,08 y en y: 7622925,25
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Figura 1.2 Ubicacion referencial del proyecto

Fuente: Software- Google Earth

1.5.1. Informacion Socioeconémica Relativa al Proyecto

1.5.1.1. Aspectos Demograficos
Estos aspectos son de vital importancia en la preparacion de este tipo de proyectos de impacto

social que beneficiaran a poblaciones de diferentes comunidades en general.

Al realizar un andlisis de evolucion social de la zona, y considerando los aspectos mencionados,

se nos permitira visualizar de manera objetiva las necesidades prioritarias de dicha poblacion.

Para este analisis nos basamos en una fuente de informacion confiable como es el diagnostico del

municipio El Puente.

1.5.1.2. Poblacion Beneficiada

El Municipio de El Puente es la segunda seccion de la Provincia Méndez del departamento de
Tarija; la Seccion fue creada mediante Decreto Supremo del 25 de Noviembre de 1945. Con la
promulgacion de la Ley de Participacion Popular, el territorio del Municipio, al presente cuenta

con 6 distritos, 10 cantones y 62 comunidades.



Tabla: 1.4 Territorio del municipio El Puente

N° Distritos N° de Cantones N° de Comunidades N° de Distritos
1 El Puente 1 5 1
2 Rio San Juan del Oro 2 10 2
3 Paicho 1 12 3
4 Tomayapo 1 10 4
5 Curqui 2 7 5
6 Iscayachi 1 19 6
Total 9 63 6

Fuente: Elaboracion propia

Si bien el proyecto se emplaza en el distrito de Iscayachi del municipio El Puente, éste tiene una
poblacién de 11,354 habitantes los cuales se benefician de manera directa y las unidades

educativas mas adyacentes al proyecto son las siguientes:

- Colegio Pueblo Nuevo.

- Colegio El Molino.

- Colegio Cetha Iscayachi

- Colegio San Miguel del Puente.

- Colegio de Paicho.

- Colegio Tarija Iscayachi.

- Colegio de Teofilo Alarcon de Yunchara.
- Colegio de Tojo Yunchara

Esta poblacion es la que se beneficia de manera directa, sin embargo, de manera indirecta se
beneficiaran totas las comunidades rurales del valle central de departamento de Tarija, del sur
Chuquisaca y Potosi, al encontrarse el instituto Tecnoldgico en un centro estratico de esta region

del departamento.

1.5.2. Servicios Basicos Existentes

La comunidad de izcayachi cuanta con los siguientes servicios basicos:
Agua Potable

La cobertura del sistema de agua potable en la comunidad alcanza a cubrir toda la region, la
administracion y control del suministro estd a cargo de la Cooperativa de Servicios de Agua

Potable Iscayachi LTDA.



Servicios Sanitarios
La comunidad cuenta con los servicios de alcantarillado sanitario para las aguas residuales.
Energia Eléctrica

La comunidad cuenta con servicios eléctricos domiciliarios en un 100% y con alumbrado
publico en lugares estratégicos, la administracion y control del suministro estd a cargo de SETAR

LTDA.
Gas Domiciliario

La cobertura de gas domiciliario en la comunidad es deficiente ya que no todos los comunarios

gozan de este beneficio.



CAPITULO 11
MARCO TEORICO

Para poder lograr el objetivo general del proyecto “Disefiar la estructura de sustentacion para la
construccion de ampliacion del Instituto Tecnologico 2 de Agosto” se debe de tener en cuenta las
caracteristicas fisico mecanicas del suelo de fundacion, idealizar el comportamiento estructural,
definir el tipo de infraestructura y superestructura de sustentacion, definir los materiales a
emplear en el emplazamiento fisico, especificar las normativas para su disefio y realizar los

disefios correspondientes.
2.1. Levantamiento Topografico

Segun (McCormac), la topografia se puede definir como la ciencia que determina las
dimensiones y el contorno (o caracteristicas tridimensionales) de la superficie terrestre a través de
la medicién de distancias direcciones y elevaciones representados en los planos topograficos.
Los planos topograficos tienen la intencion de mostrar esta informaciéon en conjunto con la
ubicacion de los elementos artificiales y naturales de la tierra, incluyendo edificaciones,
carreteras, corrientes, lagos, bosques, etc. Es evidente que la topografia de un area en particular
es muy importante para elaborar planos de grandes proyectos como edificaciones, presa o ductos.
Adicionalmente, exceptuando los casos en los que el lector vive en terrenos planos, querra contar
con un plano topografico del terreno antes de localizar y hacer los planos para la construccion de
una vivienda. La topografia también es importante en los proyectos de conservacion de suelos, en

los planes de aprovechamiento de bosques, en planos geologicos, etc.
2.1.1. Curvas de Nivel

El método mas comun para la representacion de la topografia de un area determinada es usar
curvas de nivel. Se cree que las curvas de nivel fueron creadas por el topografo holandés
Cruquius en 1729 en su trabajo de investigacion sobre la profundidad del mar. Laplace utiliz6
curvas de nivel para la configuracion del terreno en 1816. Una curva de nivel es una linea
imaginaria que conecta puntos de igual elevacion. Si fuese posible tomar un gran cuchillo y hacer
rebanadas de la cima de una colina, con cortes separados a intervalos de separacion de elevacion

uniforme, las lineas de corte alrededor de la colina, serian curvas de nivel.
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La equidistancia representa la distancia o intervalo vertical entre curvas de nivel. La equidistancia
se determina con base a las aplicaciones que tendra en el plano y por las caracteristicas del
terreno (pendiente elevada o reducida) que se ha de dibujar en el plano, en planos normales la
equidistancia varia 1.00 a 2.00m, aunque puede ser tan pequefia como de 0.10 a 1.00m en casos

de terrenos sensiblemente planos y tan grande como de 5 00 a 20.00m para terreno montafiosos.
2.1.2. Levantamiento Topografico con Estacion Total

En todo proyecto de ingenieria civil se requiere la modificacion del terreno original, ya sea de
poca o gran envergadura, de cualquier manera, es necesario determinar el volumen del material

que exceda o se requiera en la obra a fin de estimar el costo de acarreo del material a su destino.

La combinacion de equipos informaticos e instrumentos topograficos junto con el desarrollo de
avanzados programas de calculos topograficos y el modelado digital han hecho que sea posible la
utilizaciéon generalizada de instrumentos topograficos de avanzada tecnologia tales como la
ESTACION TOTAL el cual tiene grandes ventajas como la toma y registro de datos que es
automatico, y los célculos de coordenadas se efecttian por medio de programas de computacion

que son incorporados en dichas estaciones.
2.2. Estudio de Suelos

Al proceso para la identificacion de los estratos de depositos que se encuentran bajo una
estructura y sus caracteristicas fisicas se le conoce como exploracion subsuperficial. Su propdsito

es obtener informacion que ayude al ingeniero a:

- Seleccionar el tipo y la profundidad de la cimentacion adecuada para una estructura dada.
- Evaluar la capacidad de soporte de carga de la cimentacion.

- Determinar la ubicacién del nivel freatico.

El estudio de suelos es un procedimiento indispensable al momento de emplazar cualquier
estructura, ya que es de vital importancia conocer las caracteristicas fisico - mecéanicas del suelo

de fundacion.

Equipo Necesario: El equipo necesario es el siguiente:

- Martillo y soporte: martillo de 63.5 kg (140 libras), con caida libre de 76.2 cm (30).
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- Base de equipo: tripode de acero con dispositivos para suspension, vastago de
Penetracion.

- Mostrador: diametro exterior de 2”.

Procedimiento General. - Es prudente definir una metodologia segin corresponda al caso que se

presenta:

- Se observa la extension a nivel de fundacion y la zona donde estd emplazado el tripode,
este lugar debe de ofrecer las garantias de que las patas del tripode no tengan
deslizamiento, se instala el tripode de manera estable ademas de la polea con la respectiva
cuerda.

- Se conecta el cono al tubo de manera que las mismas se encuentren bien seguros, luego
deben ensamblarse al cuerpo de martillo ajustar con llaves de fuerza disenadas para tal
efecto.

- De la parte superior del cuerpo o mecanismo del martillo ajustar con doble nudo la cuerda
verificando siempre que la misma no pueda desatarse con cualquier esfuerzo que se
aplique al jalar.

- Se ubica todo el ensamblado (cono tubo y mecanismo de martillo), de manera vertical y
en reposo para ello deben estar sujetado del otro lado de la cuerda por lo menos cinco
personas.

- Se desinstala el seguro del ademe sujetador del martillo, para que el mismo cuando
alcance los 76.2cm pueda activarse y dejar caer libremente el martillo, hasta su base. El
efecto del golpe sera trasmitiendo por el tubo partido y empujando el cono hacia el suelo
este proceso se repite contando el naimero de golpes hasta que el tubo alcance los 30cm de
penetracion en el suelo muchas veces el suelo se encuentra en estado demasiado seco, por
lo que en el martillo aparece en efecto de rebote, situacion en que se soluciona cambiando
la profundidad de penetracion, en este caso se debe obtener 45cm.

- Cuando la penetracion a los 45cm se tiene que descontar el numero de golpes que se
requieran para profundizar los primeros 15cm.

- Cuando se utiliza el cono de punta diamantada obviamente el equipo no puede hacer un
muestreo propio en este caso se debe realizar muestreo extrayendo el suelo alrededor del

tubo, tarando de que no pierda humedad y luego trasladarlo hacia el laboratorio de suelos.
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- El suelo muestreado debe ser trasladado al laboratorio de suelos para su respectiva
clasificacion por el sistema unificado.

- Con los datos obtenidos en el laboratorio en lo que se refiere a la clasificacion del suelo y
el nimero de golpes obtenido en el ensayo de SPT se ingresan a los dabacos
correspondientes para obtener los valores de cargas admisibles méximos probables en
(kg/cm?2).

2.2.1. Capacidad de Carga Segun Terzaghi

2.2.1.1. Correlacion de Ensayo de Penetracion Estandar
El SPT puede utilizarse para determinar el angulo de friccion interna ¢, la cohesion y la

densidad de un suelo (tabla 2.1).

Tabla 2.1 Valores empiricos de Dr, ¢, y peso especifico para suelos granulares basados en el SPT,
aproximadamente a 6 m de profundidad y normalmente consolidados.

t 1
Suelo D, SPT N'7o &° Y (natural o
hiamedo)
fino medio grueso fino medio gruesoc Ib/pie® kMN/m®
0.00
Muy suelto 1.2 2,3 3.6 26,28 27,28 28, 20 70, 100 11, 16
0.15
Suelto 3.6 4,7 5.9 28, 30 30, 22 30, 24 90. 115 14, 18
0.235
Medio 7.15 a8, 20 10, 25 20, 34 32,26 33, 40 110, 130 17. 20
0.65
Denso 16,30 | 21,40 26, 45 33, 38 36, 42 40, 50 110, 140 17,22
0.85
Muy a7 = 40 > 45 < 50 130, 150 20,23
denso

Fuente: Bowles, Joseph E.; Foundation analysis and design.

2.2.1.2. Cimentaciones Superficiales

Se les conoce como cimentaciones superficiales a aquellas cuya profundidad de desplante Dres
menor o igual que el ancho de la misma, pero también se sugiere que se tomen como
cimentaciones superficiales aquellas cuya profundidad de desplante sea menor o igual a tres o
cuatro veces el ancho de la cimentacidon. Entre este tipo de cimentaciones se encuentran las

zapatas aisladas, las cimentaciones corridas y las losas de cimentacion, que se construyen para
13



poder transmitir la carga de las columnas hacia el suelo por medio de una mayor area para

disminuir la presion, Braja M. (cap. 3).

2.2.1.3. Ecuacion de Terzaghi
qu =13*c*N;.+q* Ny + 0,4 xy * B x N, Cimentacion cuadrada
Donde:
c: cohesion del suelo.
v: peso especifico del suelo.
Dr: profundidad de desplante de la cimentacion, q =y * Dy
N, Ng, Ny : factores de capacidad de carga (son adimensionales y se encuentran en

funcién del angulo de friccion del suelo ¢).

Tabla 2.2: Factores de capacidad de carga de Terzaghi

) Ne Nq Ny ) Ne Nq Ny

0 5,70 1,00 0,00 26 27,09 1421 9,84
1 6,00 1,10 0,01 27 29,24 15,90 11,60
2 6,30 1,22 0,04 28 31,61 17,81 13,70
3 6,62 135 0,06 29 34,24 19,98 16,18
4 6,97 1,49 0,10 30 37,16 22,46 19,13
5 7,34 1,64 0,14 31 40,41 2528 22,65
6 7,73 1,81 0,20 32 44,04 28,52 26,87
7 8,15 2,00 0,27 33 48,09 32,23 31,94
8 8,60 221 0,35 34 52,64 36,50 38,04
9 9,09 2,44 0,44 35 57,65 41,44 45,41
10 9,61 2,69 0,56 36 63,53 47,16 54,36
11 10,16 2,08 0,69 37 70,01 53,80 65,27
12 10,76 3,29 0,85 38 77,50 61,55 78,61
13 11,41 3,63 1,04 39 85,97 70,61 95,03
14 12,11 4,02 1,26 40 95,66 8127 | 11531
15 12,86 4,45 1,52 41 106,81 | 93,85 | 140,51
16 13,68 4,92 1,82 42 119,67 | 108,75 | 171,99
17 14,60 5,45 2,18 43 134,58 | 126,50 | 211,56
18 15,12 6,04 2,59 44 151,95 | 147,74 | 261,60
19 16,56 6,70 3,07 45 172,28 | 17328 | 32534
20 17,69 7,44 3,64 46 196,22 | 204,19 | 407,11
21 18,92 8,26 431 47 22455 | 241,80 | 512,84
22 20,27 9,19 5,09 48 258,28 | 287,85 | 650,67
23 21,75 10,23 6,00 49 298,71 | 344,63 | 831,99
24 23,36 11,40 7,08 50 347,50 | 415,14 | 1072,80
25 25,13 12,62 8,34

Fuente: Braja M. Das principio de ingenieria de cimentaciones 7ma edicion
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2.2.1.4. Factor de Seguridad
La capacidad de carga admisible, qadm, consiste una reduccion de la capacidad de carga ultima

con la aplicacion de un factor de seguridad FS:

_ I
qadm FS

El factor de seguridad para todos los casos puede ser 3.
2.3. Diseiio Arquitectonico

Al hablar de qué es disefio arquitectonico, nos referimos a la representacion y resultado que
incluye elementos que, al unirse, son capaces de formar una estructura comoda y util que sirve
como respuesta a las necesidades de quienes lo habitaran, con el fin de que sea un espacio en el

cual esas personas puedan estar e interactuar.

Estos espacios deben buscar equilibrar el lado sostenible, funcional y estético. Es decir, es
importante que durante el proceso del disefio arquitectonico se tenga en cuenta el uso que se le

pretende dar al lugar, asi como también la parte creativa.

Los planos arquitectonicos aprobados, fueron proporcionados por la Sub Gobernacion del

Municipio El Puente.
2.4. Idealizacion de la Estructura

Segun Hibbeler (1997). El analisis exacto de una estructura nunca puede en realidad llevarse a
cabo, ya que siempre tienen que hacerse estimaciones de las cargas y de las resistencias de los
materiales que componen la estructura. Ademads, los puntos de aplicacion también deben
estimarse, por esto es importante que el ingeniero estructural desarrolle la habilidad de modelar o
idealizar una estructura de tal manera que ¢l pueda efectuar los andlisis practicos de las fuerzas en

los miembros.
2.4.1. Cubierta

La sustentacion de la cubierta estd formada a partir de cerchas tipo PRATT, conformada por
celosias que estdn formadas por barras rectas unidas entre si en sus extremos por medio de
articulaciones, tal que a estar sometidas a fuerzas exteriores sus barras trabajan exclusivamente a

esfuerzo axial.
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Las cerchas reciben las cargas que son transmitidas por elementos tipo correas, y estas reciben
directamente las cargas transmitidas por la presion del viento, granizo, peso de la calamina y

sobre cargas de uso, las cuales son distribuidas uniformemente sobre la longitud de las correas.

Figura 2.1 Esquema de sustentacion de cubierta

7| N

Fuente: software Cype 3d
2.4.2. Edificacion

Una vez analizadas las alternativas para el disefio estructural, se opté por una estructura a
porticada de H°A° conformada por vigas columnas y losas, estos son un conjunto estable de
elementos resistentes en una construccion con la finalidad de soportar cargas y transmitirlas, para
llevar finalmente estos pesos o cargas al suelo.

Figura 2.2 Estructura a porticada de sustentacion

“igon de H &

Wlgao, e HYAT

Colurmmno de H™A7

Losa retlculor de H*4* “igo, cle HY AT

Colurmna de H™A"

Fuente: elaboracion propia

2.5. Analisis, Calculo y 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 esta

sometida.
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Entendiéndose que una estructura es un conjunto de elementos, y que estos elementos trabajan de
manera conjunta, el disefio estructural 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 actian sobre ella.

Cada vez que se disefie una estructura, es importante considerar la incertidumbre de los
materiales y las cargas. Estas incertidumbres incluyen una posible variabilidad en las propiedades
del material, la tension residual en los materiales, las medidas previstas que pueden ser diferentes
a los tamafos prefabricados, las cargas debidas a las vibraciones o impactos y la corrosion o

decadencia de los materiales. El proceso de disefio puede plantearse de la siguiente manera:

* Definir el tipo de estructura: de acuerdo al disefio arquitectonico y las exigencias de segun el
tipo de edificacion, se definird el tipo y forma de los elementos estructurales, asi como los

materiales disponibles en la zona.

* La idealizacion de la estructura: para un célculo con relativa sencillez y exactitud es necesario
representar la estructura de una manera sencilla de analisis, en este punto se establecera la

ubicacioén 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 NB 1225002.

* Definicion y dimensionamiento de los elementos estructurales: sera efectuado de acuerdo al

proceso de calculo.
2.5.1. Normas
e Para Estructuras de Hormigon

Con la intencion de adecuarse a la nueva normativa boliviana de hormigones, para el disefio de

las estructura y componentes de hormigén armado, la normativa aplicada sera:

Norma NB 1225001:2012 — Hormigon estructural.
Norma NB 1225002:2013 — Acciones sobre las estructuras.
Norma NB 1225003:2014 — Accidn del viento.
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e Para Estructuras Metalicas

Para la realizacion del proyecto para los elementos de acero conformado, se optard por la

aplicacion:

AISI S100 — 2007, AISC 360 - 2010. — Estructuras metalicas.
Norma NB 1225002:2013 — Acciones sobre las estructuras.
Norma NB 1225003:2014 — Accidn del viento.

2.5.2. Analisis de Cargas

Las obras civiles, al entrar en servicio, sufren una serie de acciones tanto gravitatorias como
horizontales, las cuales producen deformaciones o movimientos, ante la que la estructura debe

responder con seguridad y sin perturbar al usuario.

2.5.1.1. Acciones Gravitatorias

Las cargas muertas como las cargas de servicio, produce un efecto creciente con la altura por su
acumulacion a lo largo del nimero de pisos, lo que determina una importante area de los
elementos de soporte (columnas). Las investigaciones concluyeron en utilizar hormigones ligeros

en forjados y hormigones de alta resistencia en columnas, en las plantas inferiores.

2.5.1.2. Acciones Horizontales

Estan constituidas principalmente por la presion del viento y las fuerzas de inercia producidas
principalmente en los movimientos sismicos, son las acciones significativas de cara a determinar
la estructura resistente en los edificios altos. Ante ese tipo de acciones el edificio se comporta

cual si fuera una ménsula.

Por lo tanto, el sistema estructural debe funcionar en dos modos diferentes: El modo vertical de
las fuerzas de gravedad inducida y el modo lateral de las fuerzas del viento y sismo si

corresponde.

2.5.1.3. Definicion de Cargas de Disefio

El andlisis de una estructura requiere la determinacioén de cargas a la que estard sometida, estas
cargas son de diferentes tipos y su determinacion se hardn siempre con cierto margen de error ya
que no es posible saber como seran y de qué manera se presentaran exactamente. Por esta razon

debe establecerse algiin margen de seguridad.
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Para que pueda realizarse una comparacion respecto a las dimensiones finales se partird desde un

mismo punto de partida razéon por la cual se establecera la siguiente designacion de cargas y

sobrecargas que actuaran sobre la estructura, en el siguiente orden:

Tabla 2.3 Designacion de Cargas Segun NB 1225002

TIPO DE CARGAS DESIGNACION

Carga muerta

Peso propio

Carga permanente

CARGAS

GRAVITATORIAS .
Carga variable

Sobrecarga de servicio

Sobre carga de lluvia

Sobre carga de nieve

Cargas vivas de cubierta

ACCION TERMICA Y/O REOLOGICA

ACCIONES DE TERRENOS

ACCION DE VIENTO

EFECTO SISMICO

Dqg
Dp
L
R
S
Cargas de fluidos F

L;
T
H
W
E

Fuente: Elaboracion propia

2.5.1.4. Simultaneidad de las Cargas

Segin NB 1225002, en el céalculo de una estructura se consideraran los casos de carga

combinadas de acuerdo a lo prescrito

metalicas, madera, etc.

en las normas de estructuras de hormigén estructural,

La resistencia requerida U debe ser por lo menos igual al efecto de las cargas mayoradas en las

ecuaciones siguientes:

Estructura vacia:

Estructura con sobrecargas:
Estructura de cubierta:

Accidn de viento:

Accidn sismica:

Accion de Viento + empujes de suelo:

Accion sismica + empujes de suelo:

U=14{D+F)
U=12D+F+T)+1,6(L+H)+0,5(L:6S6R)
U=12D+1,6 (L:6S6R)+(1,0L 60,8W)
U=12D+1,0W+1,0L+0,5(L:6S6R)
U=12D+1,0E+1,0L+0.2S
U=09D+1,0W+1,6H
U=09D+1,0E+1,6H
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2.5.3. Métodos de Calculo

2.5.3.1. Método Para Estructuras Metalicas
e Meétodo de LRFD

El disefio con factores de carga y resistencia se basan en los conceptos de estado limite. El
término estado limite se usa para describir una condicién en la que una estructura o parte de ella
deja de cumplir su pretendida funcion. Existen dos tipos de estado limite: los de resistencia y los

de servicio.

Los estados limite de resistencia se basan en la seguridad o capacidad de carga de las estructuras
e incluyen las resistencias plasticas, de pandeo, de fractura, de fatiga, de volteo, etc. Los estados
limites de servicio se refieren al comportamiento de las estructuras bajo cargas normales de
servicio y tienen que ver con aspectos asociados con el uso y ocupacion, tales como deflexiones

excesivas, deslizamientos, vibraciones y agrietamientos.

La estructura no s6lo debe ser capaz de soportar las cargas de disefio o ultimas, sino también las

de servicio o de trabajo en forma tal, que se cumplan los requisitos de los usuarios de ella.
e Bases de Calculo

Las especificaciones LRFD se concentra en requisitos muy especificos relativos a los estados
limite de resistencia y le permitan al proyectista cierta libertad en el area de servicio. Esto no
significa que el estado limite de servicio no sea significativo, sino que la consideracion mas
importante (como en todas las especificaciones estructurales) es la seguridad y las prioridades de

la gente. Por ello, la seguridad publica no se deja al juicio del proyectista.

En el método LRFD las cargas de trabajo o servicio Qu se multiplican por ciertos factores de
carga o seguridad ¢ que son casi siempre mayores a 1.0 y se obtienen las “cargas factorizadas”
usadas para el disefio de las estructuras. Las magnitudes de los factores de carga varian,

dependiendo del tipo de combinacion de las cargas.

La estructura se proporciona para que tenga una resistencia ultima de disefio suficiente para
resistir las cargas factorizadas. Esta resistencia se considera igual a la resistencia teodrica o
nominal Rn del miembro estructural, multiplicada por un factor de resistencia ¢ que es

normalmente menor que 1.0; con este factor, el proyectista intenta tomar en cuenta las
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incertidumbres relativas a resistencias de los materiales, dimensiones y mano de obra. Ademas,
esos factores se ajustaron un poco para lograr una mayor confiabilidad y uniformidad en el

diseno.

La informacion precedente puede resumirse para un miembro en particular de la manera
siguiente: (suma de los productos de los efectos de las cargas y factores de carga) < (factor de

resistencia) (resistencia nominal)

Zyi*QiS¢*Ri

2.5.3.2. Método Para Estructuras de Hormigon Armado

e Método por Resistencia

Segin NB 1225001, se utiliza el método de calculo por Resistencia, donde los elementos
estructurales deben ser disefiados para que en cualquier seccidon tenga al menos la resistencia de
disefio tomando en cuenta deformaciones inelasticas para alcanzar la resistencia ultima de la
seccion (el hormigdén a su méxima resistencia y el acero a su tension de fluencia) para la carga

ultima.

La carga ultima (momento, cortante, torsion, etc.) es igual a la suma de las cargas de servicio

multiplicada por sus respectivos factores de mayoracion.

La resistencia de diseno del elemento a la accidon considerada es multiplicada por un factor de

reduccion de resistencia.

El requisito basico para el disefio por resistencia se puede expresar como:
¢*R,=>U
Donde:
Rn= Resistencia nominal
¢ = Factor de reduccion de resistencia
¢ - Rn= Resistencia de disefio

U = Resistencia requerida o Gltima

Sin importar el método de disefio que se utiliza, el andlisis estructural y la determinacion de las
solicitaciones en los elementos son realizados asumiendo un comportamiento lineal y elastico de
la estructura hasta su carga ultima. En general se puede utilizar los métodos clasicos de
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resolucion de estructuras o métodos méas modernos, como el analisis matricial y elementos

finitos.

2.5.4. Diseno Estructural

2.54.1.

Diseiio de Cubierta Metalica

Segun Mc Corman (2005), es el procedimiento mediante el cual se establecen los elementos que

conforman la estructura en cuanto a materiales, dimensiones, uniones, detalles en general y su

ubicacion relativa en la estructura. La seleccidon de estos elementos se debe basar en su

comportamiento adecuado en condiciones de servicio y su capacidad para resistir fuerzas que

generen un estado de colapso en la estructura.

El principal objetivo del proceso de disefio aplicado a estructuras de techo es cumplir con lo

expuesto en el parrafo anterior junto con la utilizacion Optima de los materiales y técnicas de

construccion disponibles, segin las razones expuestas a continuacion:

Un comportamiento adecuado en condiciones de servicio garantiza que los elementos
estructurales no presenten inconvenientes o deficiencias en situaciones que, aunque no se
ponga en juego la seguridad, afectan el correcto funcionamiento de toda la edificacion;
por ejemplo, en techos el desprendimiento de la cubierta por la succion debido al viento.
La capacidad de los elementos para resistir cargas sin llegar al colapso garantiza que estos
no presenten fallas graves bajo la accion de tales cargas, o que puedan disminuir su
capacidad para resistir nuevas acciones, esto esta relacionado con la seguridad de la
estructura ante las solicitaciones sobre ella durante su vida 1til; por ejemplo, el pandeo en
elementos sometidos a esfuerzos de compresion en armaduras de techos

Se debe garantizar la utilizacion Optima de los elementos estructurales que se relacione
con los procesos y técnicas mas apropiadas para cada material estructural en el montaje de
la estructura de techo y de esta manera lograr una reduccion en los costos al establecer
dimensiones que eviten lo mas posible los desperdicios. A su vez el proceso del disefio
aplicado a estructuras de techo debe cumplir con otros aspectos relacionados con la
edificacion completa como:

Seguridad: asociado a la resistencia, rigidez, peso de los elementos y aspectos de

funcionamiento.
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- Economia: asociado con la optimizacion de los costos de construccion, seleccion
adecuada de los elementos estructurales sin sobredimensionarlos, y con el uso moderado
de acabados.

- Aspectos estéticos: asociado a todos aquellos factores relacionados con la mejora de la

apariencia exterior e interior.

2.5.4.2. Diseiio de la Estructura de Hormigén Armado

El célculo y disefio de una estructura se divide en elementos diferenciados, los cuales se
encuentran vinculados por los esfuerzos internos. Generalmente a efectos de calculos las
estructuras reales se dividen en un conjunto de unidades separadas cada una de las cuales
constituyen en un elemento estructural y se calcula de acuerdo a su comportamiento y a las

solicitaciones predominantes.

Figura 2.4 Elementos estructurales que componen a una estructura de H°A°

W IGHA

COLLIMEA

FUMNDACIOME=

Fuente: Elaboracion propia

2.5.4.2.1. Suposiciones de Diserio Para el Hormigon Armado

Segiin NB 1225001, el disefio por resistencia de elementos sometidos a flexion y cargas axiales
debe basarse en las hipdtesis que se indican a continuacion, y debe satisfacer las condiciones de

equilibrio y de compatibilidad de deformaciones.
Suposicion 1. Diagrama Lineal de Tensiones.

Las deformaciones especificas en la armadura y en el hormigén deben suponerse directamente

proporcionales a la distancia desde el eje neutro, excepto que, para las vigas de gran altura, debe
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emplearse un andlisis que considere una distribucion no lineal de las deformaciones especificas.

Alternativamente, se permite emplear el modelo de bielas y tirantes.
Suposicion 2 Deformaciones del Hormigon.

La maxima deformacion unitaria utilizable en la fibra extrema sometida a compresion del

hormigoén debe suponerse igual a 0,003.

Suposicion 3. Deformaciones del Acero.

Figura 2.5 Distribucion de deformaciones
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Para el refuerzo corrugado es preciso suponer que antes de alcanzar el esfuerzo de fluencia, el
esfuerzo en el refuerzo es proporcional a la deformacion unitaria del mismo. Para la practica del
disefio, el incremento de la resistencia debido al efecto de endurecimiento por deformacion del

refuerzo, no se toma en cuenta al calcular la resistencia del elemento.

En los célculos de resistencia, la fuerza desarrollada en el refuerzo de tension o en compresion es
en funcion de la deformacion unitaria en el mismo:
Cuando: &5 <&, > Ag*f, = As * E; * &
Cuando: & =&, > As*f, =As* f,

Suposicion 4. Resistencia de Traccion del Hormigon.

La resistencia a la tension del hormigon en flexion, conocida como modulo de ruptura, es una
propiedad mas variable que la resistencia a la compresion, y es alrededor de 10% a 15% de la
resistencia a la compresion. Esta resistencia a la tension en flexion no se toma en cuenta en el

disefio por resistencia. Para porcentajes practicos de refuerzo, las resistencias calculadas
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concuerdan razonablemente con los resultados de ensayos; para cantidades bajas de refuerzo
resulta conservador despreciar esta resistencia. Debe tenerse presente, sin embargo, que la
resistencia a tension del hormigon es importante dentro de las consideraciones del agrietamiento

y de la deflexion.
Suposicion S. Diagrama de Tensiones del Hormigon.

Esta suposicion reconoce la distribucion ineléstica del esfuerzo en el hormigoén a niveles elevados
de esfuerzo. Al aproximarse al esfuerzo maximo, la relacion del esfuerzo con la deformacion ya
no es una linea recta sino de otro tipo, (el esfuerzo no es proporcional a la deformacion). La
distribucion real del esfuerzo de compresion del hormigén es compleja y por lo general no se
conoce. Sin embargo, la investigacion ha mostrado que las propiedades importantes de la
distribucién del esfuerzo del hormigén se pueden aproximar empleando cualquiera de las

diferentes proposiciones en cuanto a la forma de la distribucion del esfuerzo.

Se han propuesto muchas distribuciones del esfuerzo; las tres mas comunes son: trapezoidal,

parabdlica y rectangular. Todas ellas producen resultados aceptables.
Suposicion 6. Diagrama Rectangular de Tensiones del Hormigon.

El codigo permite el uso de un bloque rectangular equivalente de esfuerzos en reemplazo de
distribuciones de carga mas exactas (trapezoidal, parabdlica) pero de tratamiento de calculo mas
complicado. El bloque rectangular equivalente de esfuerzos, asume un esfuerzo uniforme de
0.85f¢ sobre una profundidad a =Bi*c. El factor i ha sido establecido experimentalmente segun

la variacion de las curvas esfuerzo-deformacion del hormigén para diferentes resistencias:

Figura 2.6 Diagrama del bloque rectangular equivalente segun NB 1225001
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Fuente: hitps://provest.com/evaluacion-del-comportamiento-a-flexion-de-vigas-de-hormigon-subreforzadas-conprfv/
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2.5.4.2.2. Resistencia de Diserio

La resistencia de disefio proporcionada por un elemento, sus conexiones con otros elementos, asi
como sus secciones transversales, en términos de: flexion, carga axial, cortante y torsion, deben
tomarse como la resistencia nominal calculada de acuerdo con los requisitos y suposiciones de la

norma NB 1225001, multiplicado por los factores ¢ de reduccion de resistencia.

El proposito de los factores de reduccion ¢ es de proteger a la seccion de hormigoén armado de
errores que se introducen por la utilizacion de procedimientos de célculo aproximados y la

variacion en la resistencia de los: materiales, mano de obra y dimensiones de los elementos.
Segun la seccion 21.2 de la NB 1225001, ¢ debe controlarse por:

v" Seccion controlada por traccion ¢ = 0,9
v" Seccion controlada por compresion:
- Miembros con refuerzo en espiral ¢ = 0,75

- Miembros con otro tipo de refuerzo ¢ = 0,65

Figura 2.7 Variacion de ¢ en funcion y de la deformacion de la armadura traccionada de &t.

A?
0.9 —
Py
-
- -
Con espiral -
0,75 [ m—r— I:'— —
0,65
™ Controlada por Transicién Controlada por
compresion traccion
: 2 L 1 L )
£t = iy &y =5,0%

Fuente: Norma NB1225001 (21.2 factores de reduccion de resistencia)
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Tabla 2.4 Factor de reduccion de resistencia, ¢, para momento, fuerza axial, o combinacion de momento y fuerza

axial
¢
Deforma-
cién unita- Clasifica- Tipo de armadura transversal
rianetaa cién
traccion i
£t Espiral ql,lzest;u:r,’nplen con Otros
Controlada por

£rSsy compresié% 0,75 (a) 0,85 (d)
Sy <6< | ronsicionl | 0,75 +0,15(——2 ) |(b)| 065 +0,25( % ) | (e

0,005 ’ TT\0,005— ¢, "7\0,005~ ¢,
0,005 S 5 C°”ttrg°c'ii?1 por 0,90 (© 0,90 (f)

Fuente: Norma NB1225001 (21.2 factores de reduccion de resistencia)

2.5.4.2.3. Diseiio de vigas
e Disefio a flexion

Segin NB 1225001, se debe determinar la capacidad resistente de los elementos sometidos a
flexion, para que no se tenga falla de la seccion transversal, existen tres tipos de fallas por

flexion. Compresion, balanceada y traccion.

Figura 2.8 Deformaciones unitarias en vigas

+0- ==3.0%0

Falla por traccion fs=f,

Falla balanceada

/— Falla por compresion fs<f

Seccion
transversal
Fuente: Elaboracion propia

Falla por Compresion o Falla Fragil

Es cuando el hormigén alcanza su maxima capacidad de deformacion 3%o sin que el acero

alcance la tension de fluencia (es < €y).
Falla Balanceada
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La falla balanceada es cuando el acero y hormigon llega a su capacidad maxima (&s = gy).
Falla por Traccion o Falla Ductil

Para cuantias minima de acero la seccion alcanza su tension de fluencia fy antes de que el
hormigoén alcance su resistencia maxima. Este modo de falla es progresivo con signos eminentes
a través de la deformacion y ensanchamiento gradual de grietas (es > €y).

Figura 2.9 Diagrama del rectangulo equivalente
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Fuente: Elaboracion propia
Determinacion de B1 para distribucion rectangular equivalente de esfuerzos:

Tabla 2.5 Valores de 1 para la distribucion rectangular equivalente de tensiones en el hormigon.

fe (MPa) B1
17< f/ < 30 0,85 (a)
28
30< f/ < 60 0,85 — 0,05 f# (b)
' > 55 MPa 0,65 (c)

Fuente: NB 1225001 (22.2 resistencia de las secciones de los elementos)

Ecuaciones para la obtencion de las armaduras a flexion, determinadas en funcioén de diagrama

del rectangulo equivalente.

Profundidad de la capa de compresion:

2+ Mu

—d— |gz—
a=d d 0,85x¢*f'cxb

Armadura a flexion:
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As = Mu
)

Cuantia Mecanica Maxima
!

c
pmax = 0,85 * B, *E*E

Agmax = pmax xb xd

Cuantia Mecanica Minima

La NB 1225001, 9.6, especifica cierta cantidad minima de refuerzo que debe usarse en cada
seccion sometida a flexion, sdlo donde se requiera refuerzo a traccion, donde se necesite refuerzo

a compresion no es necesario esta disposicion.

Pomin, = O'ZS;F NB 1225001 (Seccion 9.6.12)

Asmin = Pmin * bx*d

e Diseiio a Corte

Se debe verificar la siguiente expresion para disefo:
Via <9+, NB 1225001, 9.5.1.1
La resistencia nominal a cortante Vnes:

V,=V.+1 NB 1225001, 22.5.1.1
Resistencia al Cortante Proporcionada por el Hormigon “V¢”
- Elementos sometidos inicamente a cortante y flexion de forma simplificada.
V.= 0,17*A*m*bw*d NB 1225001, 22.5.5
Resistencia al Cortante Proporcionada por el Refuerzo de Acero “Vs”
fyy fyrusados en el diseno del refuerzo para cortante no debe exceder 420Mpa.
Se debe considerar el refuerzo a corte, segun los siguientes casos: NB 1225001, 9.6.3

a) No necesita refuerzo
Vud < 0,5+ d) * VC
b) Refuerzo minimo

G xVe2Vyg >05%¢p+1;
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¢) Refuerzo a cortante

2.5.4.2.4. Losa Reticular
Se debe cumplir:
¢*Rn=>U

¢ Diseiio a Flexion
Segun NB 1225001, el disefio de losas aligeradas en dos direcciones o llamadas losas reticuladas,

compuestos por nervios o vigas secundarias en ambas direcciones, se debe disefiar por flexion y

corte.

¢ *Mn > Mu

Figura 2.10 Seccion de losa reticular

=

b s |

Fuente: Elaboracion propia

Célculo de refuerzo para momentos positivos y negativos:

Profundidad de la capa de compresion:

_d 22 2 x Mu
B 0,85x¢p*f'cxb

Calculo de la armadura:

As = Mu
vv (@9
c=pi*a

Si As calculada es mayor del Asmin entonces adoptar As, pero si As calculada es menor a ASmin

multiplicar por 4/3 a la armadura calculada:

4
As cal :§*As
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Cuantia Mecanica Minima
1.4

Pmin = ﬁ
ASmin = Pmin * by * d

Cuantia Maxima
0,85 % p &L
pmax = 0, * * — ok ——
td fy
As max = pmax *b xd
Armadura de Temperatura y Retraccion

A
Pmalia = m

A matia = pmax x b x Cc

e Verificacion a Corte en Losas

Se debe verificar la siguiente expresion para disefio:
Via <o+, NB 1225001, 8.5.1.1
2.5.4.2.5. Diseiio de Abacos en Losas

¢ Diseiio a Flexion

El disefio a flexidn estd basado en la siguiente expresion:
¢ *Mn > Mu

Célculo de refuerzo para momentos negativos generados en los dbacos:

Profundidad de la capa de compresion:

4 \/dz 2*Mu
a=d-—

_0,85*¢*f’c*b

Calculo de la armadura:

As = Mu
®+fy+(d=3)
c=pixa



Cuantia Mecanica Minima
Aspmin = 0,0018 x Ag

e Diseiio a Corte
Se debe verificar la siguiente expresion para disefo:
Via <@ *V, NB 1225001, 8.5.1.1
Resistencia Nominal a Cortante:
V=V +1 NB 1225001, 22.5.1.1
- Disefio a Punzonamiento (Cortante en dos Direcciones)
El punzonamiento es determinante en placas, losas reticulares, zapatas y otras piezas.

El punzonamiento es un estado que se alcanza por agotamiento de la pieza bajo tracciones
debidas a solicitaciones tangenciales. Se caracteriza por la formacion de una superficie de
fractura de forma tronco-piramidal (troncoconica en el caso de areas circulares), cuya directriz es
el area cargada, cuya base menor es la superficie sobre la que se apoya la carga y cuyas
generatrices estan inclinadas respecto al plano de la placa un dngulo comprendido normalmente

entre 25° a 30°.
Perimetro Critico b,
Segun NB 1225001, 22.6. Se pueden presentar tres casos en la posicion de la columna.

Para columnas interiores:

b, =4+*[(cl1+d)+ (c2+d)]
Para columnas de borde:

b, =2x(cl+d/2)+ (c2+d)
Para columnas esquineras:

b, =(c1+d/2)+ (c2+d/2)

Criterio de Aceptacion

La resistencia de disefio debe cumplir:



Para cortante de dos direcciones en las secciones criticas debe cumplir:
dxVu=Vy

La resistencia nominal para cortante de elementos en dos direcciones debe ser mayor a la tension

Vc para cortante en dos direcciones.

- Sin armadura

Va

I
=

-  Con armadura

Vn=

~

Vs

La Tension Cortante Mayorada Vu; debe calcularse en las secciones criticas considerando las

siguientes expresiones:

Yo * Msc * Cap
Je

Yo * Mge * ccp
Vu(CD) = Vug += ]SC
c

Vu(AB) = Vug +

Figura 2.11 Distribucion supuesta de las tensiones de corte

¢Col. €
N Vucop l 11 _tvu,AE
c,+d t
Seccidén T
Slm=mq=mmay Critica Y TKE Vao
Cep | CaB ! Esfuerzo
e ¢ cortante
(a) Columna interior
Cy + di2 ¢Col. €
<A v - tv“-‘“ﬂ
H u,mr_
c;+d ! 0
dl 1 \-Seccion
v _dod critica Vg
Clcen E Esf
stuerzo
::Ic Cae c cortante

Fuente: NB1225001 (R8.4.4.2.3)

Resistencia a Cortante en dos Direcciones Proporcionada por el Hormigon.

De acuerdo con NB 1225001 seccidon 22.6.5
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Tension vepara cortante en dos direcciones:

Tabla 2.6 Calculo de Vc para cortantes en dos direcciones

Ve
ﬂ (a)
3
ve s ”i*;ﬂ (1+ %) (b)
% (2+ “;ﬂd) (©)

Fuente: NB 1225001(22.6.5.2)

Resistencia a Cortante en dos Direcciones Proporcionada por Estribos con una o Varias

Ramas.

La NB 1225001 secciéon 22.6.7, permite emplear armadura a cortante consistente en estribos, con

una o varias ramas, en losas y zapatas, que cumplan con:

- des porlomenos 15 cm

- des al menos igual a 16d), donde db es el didmetro de la barra de los estribos.

Para elementos de dos direcciones con estribos, vs debe calcularse con:

Vo= Ay * fyr
S byxs
2.5.4.2.6. Diserio de Columnas
Segiin NB 1225001, se debe cumplir:
¢*Rn=>U

El disefo se realiza para una de las combinaciones de carga y consiste en armar tentativamente
una seccion con una cuantia de acero y graficar su diagrama de interaccion, de tal forma que las

combinaciones (Mu; Pu) queden dentro del diagrama.
e Calculo del Diagrama de Interaccion

Segun NB 1225001, el diagrama de interaccion define una region, de multiples posibilidades de

combinacion de carga axial y momento flector, lo cual es de gran utilidad en las labores de
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disefio, en las que se evalua una seccion determinada para distintos casos de combinaciones de
carga (Cargas Permanentes, Cargas vivas) destacando que estas combinaciones han de estar

dentro de esta region, y adicionalmente por debajo del punto de falla balanceada, para garantizar

de este modo, un comportamiento dtctil de la seccion.

Figura 2.12 Diagrama de interaccion de columnas

FEI'

PIJIHJ.I' =

Pox—

Carga axial, P

Fu 2

1
M Myz Mymax
Momento, M

Fuente: NB 1225001 (10.4.2.1)

e Meétodo de Calculo

Para el célculo del diagrama de interaccion de una seccion de hormigdn armado se considerara la

seccidn rectangular

Figura 2.13 Alturas utiles para el calculo del diagrama de interaccion

1,

oy » =

Seccion
transversal
Fuente: Elaboracion propia

Compresion Pura (Mn =0, e =0)

Para elementos reforzados con estribos:

Py max = 0,80 % [0,85 = f'c x (Ag — Ast) + fy = Ast] NB 1225001,22.4.2.2
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Donde:
Ay: area bruta de seccion de hormigon

Ag,: éarea total de las barras de acero

Falla Balanceada
Falla del hormigoén y fluencia del acero,
M,
e=—
P nb
Para ilustrar el método de célculo del diagrama de interaccion de una seccion de hormigon

armado se considerara la seccion rectangular.

Figura 2.14 Distribucion de deformaciones en una seccion de H°A°

_ 0 £e3.0% 0.85*f,
ic * & 8- = - Cast
=fi*
c a=fi*c Cc
Pu cle L
‘ —_ N T (4
Mu
t . . ol - - - - — - - - ] ﬁ TASZ
&—¢&y
R <R +0-
Seccion Diagrama de Diagramade tensiones
transversal deformacion unitaria distribuida rectangular
equivalente

Fuente: Elaboracion propia

Fuerza Axial de Traccion

La resistencia para fuerza axial de traccion es calculada asumiendo que la seccidon estd

completamente agrietada y sujeta a una deformacion uniforme mayor o igual a -Ey.

n
Pnt = Z —fy * Ast
i=1

Lo expuesto anteriormente para el disefio por flexo compresion se cumple mientras las columnas
no tengan una esbeltez tal que las deformaciones transversales originadas por la carga axial
aplicada, modifiquen significativamente los momentos hallados en los analisis elasticos
(momentos de 1° orden). Por lo contrario, si la esbeltez de una columna es tal que el nivel de

carga axial aplicado se generan deformaciones transversales que aumentan significativamente la
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excentricidad, debera evaluarse el momento generado por la nueva excentricidad. Este efecto es

considerado como efecto o deformacion de 2° orden.
e Disefio por Cortante

Segun NB 1225001, el disefio por cortante esta basado en la siguiente expresion:
Se debe verificar la siguiente expresion para disefio:

Vya = ¢ *V, NB 1225001, 8.5.1.1
Resistencia Nominal a Cortante

V=V + 1 NB 1225001, 22.5.1.1
Resistencia al Cortante Proporcionada por el Hormigon “V¢”

Elementos sometidos unicamente a compresion axial

V. =0,17 (1 + )A xJf'cxb,xd NB 1225001, 22.5.6.1

14+Ag
Resistencia al Cortante Proporcionada por el Refuerzo de Acero “Vs”

fyy fyrusados en el disefio del refuerzo para cortante no debe exceder 420Mpa y el espaciamiento

del refuerzo de cortante colocado perpendicularmente al eje del elemento.

V,<05%¢ No necesita refuerzo a corte

“V,
05xp*V, <V, <¢p=*V.  Refuerzo minimo

El mayor de:

Ast min AY; fIC " bw

St 16 fy

Ast min

b,
= 4 x X
St 0,34+

yt

V, >+ Necesita refuerzo a corte
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2.5.4.2.7. Diseno de Fundaciones
e Diseiio a Flexion

El momento ultimo debe calculares en la seccidn critica que se muestra a continuacion.

Figura 2.15 Ubicacion de las secciones criticas para momento mdximo mayorado en zapatas

(&) cofumna, padestal o) fabiguwe o muro {c) cofumpa con place
o tabique de hormigén de mamposieria base dr acero
Fuente: NB1225001 (Seccion 13.2.7)
El disefio a flexion estd basado en la siguiente expresion:
¢ *Mn = Mu

Célculo de Refuerzo Para los Momentos generados en la zapata:

Profundidad de la capa de compresion:

2*Mu

— — 2
a=d d 0,85 *f'cxb

Calculo de la armadura:

As = Mu
TR

Posteriormente tenemos que verificar:
c=pixa

Cuantia Mecanica Minima
Al igual que en losas es:

ASmin = 0,0018 x Ag
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e Verificacion a corte
El cortante debe estar alejado a una distancia “d” de la cara de la columna.

Se debe verificar la siguiente expresion para disefio:

VudS(p*Vn

Debe colocarse un area minima de armadura a cortante Av,min en todas las regiones donde:

Vu> Ve
e Disefio a Punzonamiento (Cortante en dos Direcciones)
Se determinara de la misma forma que 2.5.4.2.5. de este documento.
2.6. Estrategia para la Ejecucion del Proyecto
2.6.1. Especificaciones Técnicas

Estas definen la calidad de obra, en el pliego de especificaciones deberd detallarse las
caracteristicas de los materiales a emplearse, los ensayos a los que deben someterse, el proceso de
ejecucion previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de obra, asi como las

precauciones que deban adoptarse durante la construccion.
Las especificaciones técnicas deben contener los siguientes puntos:

- Definicion.

- Materiales, herramientas y equipo.
- Forma de ejecucion.

- Medicion.

- Forma de pago.

2.6.2. Computos Métricos

Los computos métricos son un estudio minucioso de mediciones de longitudes, areas y
volimenes de todos los elementos de una obra. Requiere el manejo de formulas geométricas para
determinar qué cantidad de materiales y que cantidad de mano de obra son necesarios para

realizar la obra.
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El coémputo métrico requiere del conocimiento de procedimientos constructivos y de un trabajo
ordenado y sistematico. El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales construye un rubro
del presupuesto, esta calificacion por item debera ser hecha con criterio de separar todas las
partes de costo diferente, no solo para facilitar la formacién del presupuesto, sino que es también

porque es un documento de contrato, que sirve como lista indicativa de los trabajos ejecutados.

El trabajo debe ser detallado en todas sus partes para facilitar su revision, correccién y/o
modificacion:
- Se debe efectuar un estudio integral de los planos y especificaciones técnicas del
proyecto, relacionado los planos de arquitectura y estructurales.
- Precisar la zona de estudios o de computos métricos y trabajo que se van a ejecutar.
- El orden para elaborar los computos métricos es primordial, porque nos dara la secuencia
en que se toman las medidas o lecturas de los planos, enumerandose las paginas en las

cuales se escriba las cantidades incluyéndose las observaciones pertinentes.
2.6.3. Analisis de Precios Unitarios

Para poder determinar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el computo
métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades definidas para una

unidad determinada, le corresponda un precio unitario que determine el costo parcial.

El precio unitario se integra con los costos directos correspondientes al concepto de trabajo
(mano de obra, materiales, maquinaria o equipos 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 (impuesto). La enumeracion de los costos y
cargos mencionados para el analisis, calculo e integracion de estos tiene por objeto cubrir en la

forma mas amplia posible los recursos necesarios para realizar cada concepto de trabajo.

Los precios unitarios estan conformados por la adicion de los siguientes rubros:
a) Costo de materiales.
b) Costo de mano de obra.
¢) Desgaste de herramientas y/o reposicion de equipos.
d) Gastos generales.
e) Utilidad.
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2.6.4. Presupuesto

Se basa en la prevision total de los costos involucrados en la obra de construccion incrementados
con el margen de beneficio que se tenga previsto. El presupuesto podra estar integrado por
partidas o items parciales, con expresion de los diferentes precios unitarios descompuestos. El
calculo de los precios de las distintas unidades de obra se basara en la determinacién de los costos

directos o indirectos, precios para su ejecucion.
Se Considera Costos Directos:

- Lamano de obra, con sus cargas y seguros sociales.

- Los materiales, a los precios resultantes a pie de obra, que queden integrados en la unidad
de que se trate y/o que sean necesarios para su ejecucion.

- Los gastos de personal, combustible, energia, etc., que tenga lugar por el accionamiento o
funcionamiento de la maquinaria e instalaciones utilizadas en la ejecucion de la unidad de
obra.

-  Los gastos de amortizaciéon y conservacion de herramientas, y de la maquinaria e

instalaciones anteriormente citadas.
Se Considera Costos Indirectos:

- Los gastos de instalacion de oficinas a pie de obra, comunicaciones, edificacion de
almacenes, talleres, pabellones temporales para obreros, laboratorios, etc.

- Los gastos del personal técnico y administrativo adscrito exclusivamente a la obra.

- Los costos de ensayos, controles de calidad, pruebas de laboratorio.

- Los gastos generales y utilidades del constructor, y los imprevistos.

Todos estos gastos, excepto aquellos que figuren en el presupuesto valorados en unidades de
obra, o en partidas alzadas, se cifran en un porcentaje de los costos directos, igual para todas las
unidades de obra: porcentaje que fijara, en cada caso, el proyectista, a la vista de la naturaleza de
la obra proyectada, de la importancia de su presupuesto y de su posible plazo de ejecucion. En
particular, deberd figurar de forma explicita, el costo del control, calculado de acuerdo con el

nivel adoptado para el mismo.
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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.
2.6.5. Cronograma de Ejecucion

La planificacion al igual que la programacion de una obra se realiza antes de comenzar el

proyecto y son herramientas importantes para poder controlar el avance correcto del mismo.

El cronograma de una obra civil es un grafico en el que se establecen las actividades a realizar

estableciendo sus fechas de inicio y final, asi como también holguras de las actividades.

2.6.5.1 Diagrama de GANTT
Un diagrama de Gantt es una herramienta util para planificar proyectos. Al proporcionar una vista
general de las tareas programadas, todas las partes implicadas sabran qué tareas tienen que

completarse y en qué fecha.
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CAPITULO III
INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Analisis del Levantamiento Topografico

La propiedad denominada “Instituto Tecnologico 2 de Agosto Sub Gobernacion El Puente” se
encuentra ubicada cerca a la poblacién de Iscayachi del municipio de El Puente de la Provincia
Méndez del departamento de Tarija y estd ubicada en la zona alta del departamento, limitrofe con
la Reserva Biologica de la Cordillera de Sama donde se encuentran las comunidades de

Iscayachi, EI Molino, San Antonio, Carolina y Pueblo Nuevo a alturas entre 3.300 y 4.050 msnm.

Figura 3.1 Propiedad del Instituto 2 de Agosto Iscayachi

Fuente: elaboracion propia
Se muestra el informe del levantamiento topografico en el (Anexo 1)

El terreno cuenta con una superficie de 8109,88 m?, topograficamente se considera un terreno
plano o ligeramente inclinado, con una pendiente del 3,75%. En el lugar de emplazamiento del
proyecto se encuentra ubicado en medio de otras construcciones donde se realizara la ampliacién

y en nuevo emplazamiento.
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Figura 3.2 Topografia de la propiedad (Instituto 2 de Agosto)
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Fuente: Elaboracion propia

3.2. Analisis del Estudio de Suelos

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizd el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST). Dicho ensayo se realizd6 en dos pozos, ubicados en
lugares estratégicos del terreno, a diferentes profundidades y cada dos metros aproximadamente y

con un didmetro de 1,50m. (Figura 3.3)
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Figura 3.3 Ubicacion de los pozos para en ensayo SPT
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Fuente: Elaboracion propia

El ensayo del SPT fue realizado por la empresa consultora EOLO para su posterior validacion
que fue realizada por cuenta propia mediante los datos proporcionados por la empresa. Para la
validacion se aplico teoria de capacidad de carga segin Terzaghi y los dbacos que estan en
funcién del tipo de suelo y el nimero de golpes efectuados mediante el ensayo SPT, asi también
se realizd la caracterizacion de suelos dando como resultado un suelo gravoso con relevante

presencian de arena o limo — GM.

Los resultados de dichos informes se pueden apreciar en forma detallada en el (Anexo II).
3.3. Diseiio Arquitectonico

El disefio arquitectonico fue proporcionado por la Sub Gobernacion del Municipio El Puente.

La infraestructura se divide en dos bloques, un bloque destinado a los ambientes de aulas y otro
bloque destinado para laboratorios. El bloque de las aulas cuenta con una parte ya construida
(planta baja). La ampliacidon consiste en completar el disefio final previsto y tiene la forma de

media luna, la planta baja consta de un ambiente nuevo destinado para las aulas y un ambiente ya
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existente que cuenta con aulas y bafios, la segunda planta se emplazara sobre la estructura

existente y sobre la nueva estructura.

Bloque de Aulas: destinado a aulas cuenta con dos plantas, la planta baja tiene una superficie de
388,65 m?, donde tenemos tres aulas, un auditorio, un corredor de accesos y un espacio para la
escalera. La primera planta tiene una superficie de 555 m?, cuenta con siete aulas, bafios para
hombres y mujeres, un corredor para los accesos y un espacio para la escalera; haciendo una
superficie total de construccion de 943,65 m? (excluyendo parte de la estructura existente en la

planta baja).

Bloque de Laboratorios: destinado a laboratorios cuenta con una sola planta (planta baja), la
planta baja tiene una superficie de 245,56 m? donde tenemos cuatro salas para laboratorios, un

corredor para los accesos, area de lavado y bafos para hombres y mujeres.
Los planos del disefio arquitectonico se encuentran en el tomo de planos.
3.4. Planteamiento Estructural

La soluciéon estructural inicia con el planteamiento de la estructura, definiendo los tipos de

elementos, su posicidn, y posteriormente se obtiene las cargas que actian en la estructura.

Las maximas solicitaciones se las obtienen a través del anélisis estructural por medio del software
y se identifican los elementos mas criticos. Una vez identificado los elementos mas criticos, se
realiza a manera académica el procedimiento de calculo de forma manual tanto en el analisis
estructural, como también para disefio de los elementos y verifica los valores obtenidos del

software junto con los del célculo manual.
3.4.1. Estructura de Cubierta

Se plantea como solucion una cubierta de calamina sobre cerchas de acero, compuesta de perfil

de acero conformado de tipo tubular. Esta solucion se aplica a todos los bloques.

Todos los elementos serdn disefiados siguiendo estrictamente el manual LRFD para el disefio de

la cubierta, debido a que se trata de una estructura metalica.

Las cargas para la cubierta se analizaran en el Anexo III, donde se encuentra detallado todas las

cargas que actuaran sobre la cubierta, y que se usaran en el célculo y el disefio de la cubierta.
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Para el céalculo y disefio estructural se resolverd con ayuda del software de CYPE 3D donde se
obtendra el analisis estructural como el disefio de los elementos de la cubierta, para el disefio de

uniones se utilizara el software de IDEA STATICA.

El programa de célculo estructural CYPE 3D es empleado para verificar y comparar los

resultados obtenidos, ademas de aprovechar sus ventajas de los planos estructurales.
Las normas que se usaran:

- AISI S100-2007, Estructuras metalicas.
- NB 1225002, Acciones
- NB 1225003, Accion del viento

Caracteristicas de los materiales que se usaran:
Acero A36 Conformado en frio

- Limite de fluencia fy: 250 MPa
- Limite de rotura fu: 400 MPa
- Moddulo de elasticidad E: 200 GPa

Figura 3.4 Modelo de idealizacion de la cubierta (Bloque de aulas)
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Fuente: Elaboracion propia
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Figura 3.5 Modelo idealizacion de la cubierta (Bloque de laboratorios)

Fuente: Elaboracion propia

3.4.2. Estructura de la Edificacion

El disefio estructural de ampliaciéon del “Instituto 2 de Agosto” consta de tres bloques en
particular para su disefio: bloque existente (ampliacion de aulas), bloque de aulas nuevas y un
bloque de laboratorios. Para los tres bloques se analizara la estructura a porticada de hormigén

armado que contiene: columnas, vigas y losas que conforman la estructura base de la edificacion.
Bloque Existente — Ampliacion de Aulas:

Para el bloque de ampliacion primeramente se deberd realizar un andlisis de la estructura
existente, la cual estd conformada por la planta baja y las fundaciones. Para realizar una
construccion sobre ésta se debera analizar si la estructura existente en conjunto es capaz de
soportar las solicitaciones de una planta mas sobre ella. Para hacer este analisis se debera tener
informacion sobre la dicha estructura, es decir se tendrd que tener los planos estructurales con los
que fue construido y se tendra que realizar una inspeccion de la estructura haciendo una visita de
campo y tomando datos de manera directa. Se tomaran todas las medidas que sean posibles con
un flexometro a todos los elementos que estén al alcance y se verificaran todas las armaduras de
los pelos que se dejaron para la ampliacion. Este andlisis es de vital importancia para poder

proceder con la ampliacion, ya que se debe garantizar la seguridad en una estructura.
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Se deberd modelar la estructura de la planta baja tal como fue construida, esto se lograra solo con
la obtencién de la informacion necesaria de los planos y la inspeccion técnica, posteriormente se
procederd a modelar la primera planta y verificar si la estructura soportara todas las solicitaciones

de cargas anadidas.
Para lograr el disefo la estructura, esta debera estar conformada por:

- Columnas: compuestas por secciones cuadradas y rectangulares.

- Vigas: compuestas por vigas rectangulares peraltadas

Bloque de Aulas Nuevas y Bloque de Laboratorios:

- Columnas: Compuesta por secciones cuadradas y rectangulares

- Vigas y Sobrecimientos: compuesta por secciones rectangulares peraltadas y planas en
caso se tener losas reticulares.

- Entre Pisos: constituidos por losas reticulares con édbacos.

- Fundaciones: compuesta por zapatas aisladas y vigas centradoras si lo requiere, a un nivel

de fundacion de 2.00m aproximadamente.

Se analizaran todos los elementos estructurales mencionados anteriormente, se comenzara
haciendo un pre dimensionamiento de las secciones en base a un andlisis segin recomendaciones
de las normas, experiencia de otros proyectos y criterios constructivos, se resolverd el célculo en

el programa CYPECAD y se verificara sus resultados de forma manual.

El programa de célculo estructural CYPECAD es empleado para verificar y comparar los
resultados obtenidos, ademas de aprovechar sus ventajas de los planos estructurales y memorias

de calculo.
Las normas que se usaran:

- NB 1225001, Norma Boliviana del Hormigén Armado
- NB 1225002, Norma Boliviana de Acciones
- NB 1225003, Norma Boliviana de Accién del Viento
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Caracteristicas de los materiales que se usaran:

Hormigon
f'c=21MPa Resistencia caracteristica

EC = 3830 * ’f’(; = 17551 MPa Modulo de elasticidad
Deformacion unitaria del hormigén

&, = 0,003 '
Peso especifico del hormigon
yy = 25 KN/m3
Acero
f, = 420 MPa Resistencia caracteristica
=
ES = 200000 MPa M(’)dulo de elasticidad
e, = 0,0021 Deformacion unitaria del hormigén
Suelo
Qaam = 0,204 MPa, B. aulas Capacidad admisible del suelo
Gaam = 0,200 MPa, B. lab.
¥s = 17,3 kN/m®,B. aulas Peso especifico del suelo

ys = 17,7 kN/m3, B. lab.
@, = 32,06° B.aulas
@, = 29,77°,B. lab.

Angulo de friccién interna del suelo

Figura 3.6 Modelo de idealizacion de la edificacion (Bloque de aulas nuevas)

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 3.7 Modelo de idealizacion de la edificacion (Bloque existente — ampliacion de aulas)

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.8 Modelo de idealizacion de la edificacion (Bloque de laboratorios)

Fuente: Elaboracion propia

Juntas de dilatacion:

Para limitar los efectos de los cambios volumétricos debidos a los cambios de temperatura se

utilizaran juntas de dilatacion, la cual divide los elementos de hormigdn en las estructuras.

Las juntas de dilatacion de la estructura deben ubicarse y formarse segun lo requiera el disefio de
forma que no perjudique la integridad de la estructura. Se usardn juntas de dilatacion en la
conexion de la estructura existente con la nueva estructura con un espaciamiento de cinco

centimetros.
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3.5. Analisis, Calculo y Disefio Estructural
3.5.1. Calculo y Diseiio Estructural

El célculo estructural se resolvera con el software CYPECAD y CYPE 3D version 2017, con
base en la norma Boliviana del Hormigéon Armado NB 1225001 y la norma de estructuras

metalicas AISI S100 respectivamente y todos los resultados de los estudios previos.

Se modelara la estructura en base un pre dimensionamiento realizado en el (Anexo IV), se
introducira las caracteristicas de los materiales de acuerdo con (3.4.2. de este documento) y se

realizara la disposicion de cargas que fueron determinadas en el (Anexo III).

Una vez resuelto el calculo estructural por medio de softwares, se realizara el calculo de forma
manual de los elementos més solicitados que componen toda la estructura como ser: cubierta,
vigas, losas, columnas, escaleras, fundaciones, etc. en base al andlisis estructural realizado en el

(Anexo V y Anexo VI) para posteriormente comparar los resultados con los del software.
3.5.2. Disefio de Cubierta

Después de realizar el analisis estructural de la cubierta (Anexo 1V), se realizara el disefio tanto

de las correas como de la cercha que componen la estructura cubierta.

Figura 3.9 Estructura metdlica (Bloque de aulas)

Fuente: Elaboracion propia

Propiedades del Acero A36:

- Moddulo de elasticidad longitudinal: E = 200 GPa

- Peso especifico: Y = 78,5 kN/m3
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- Limite de fluencia: Fy = 250 MPa
- Limite de rotura: Fu =400 MPa

A. Diseno de las correas

Se elegira una correa tipo que sera disenada para resistir los esfuerzos a flexion.

Figura 3.10 Perfil Costanera C80x40x15x1,8mm
40

1—'* Canto total: 80.0 mm
B Canto del ala: 40.0 mm
Canto rigidizador: 15.0 mm
Espesor: 1.8 mm
Radio de acuerdo interior: 1.8 mm
Area seccion: 321 em?
Inercia flexidn lyy: 3216 cmd
% Inercia flexicn lzz: 741 cm4
Inercia a torsidn: 0.03 cm4
Mddulo de alabeo: 115.47 cmb
1.8
il

Fuente: Elaboracion propia

Verificacion de la Seccion.

Canto efectivo: h =70 mm

Canto de ala efectivo: b =30 mm

De acuerdo al articulo B.1. de la norma AISI S100 - 2007, se debe verificar si esta cumple con las

condiciones minimas requeridas.

Condicion Ala:

~| S

b
<60 - = 12 cumple

Condicion Alma:

<20 - ?= 28 cumple
Diseiio a Flexion
Mu < pMn
Momento Ultimo: Mux= 0,27 kN m
Momento ultimo: Muy= 1,32 KN m
Inercia eje X: Ix= 32,16 cm*
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Inercia eje Y: Iy= 7,41 cm*
Producto eficaz de inercia: Iy,= 0 cm*
Distancia a fibra extrema: X = 11,04 mm
Distancia a fibra extrema: Y =40 mm
Mn = E, * S,

s = Iy * Iy — Iyy? _ Iy * Iy — Iyy?
X LxY =Ly xX T LexX—Iy*Y

Moédulo resistente: Sex= 8,04 cm?

Moédulo resistente: Sey= 6,71 cm?
250000 * 8,04

Mn, = E, * Sg = (100)? = 2,01 kN *m
250000 * 6,71

Mn, = F, x Sg, = (100)? =168 kN *xm
Mu < ¢Mn

Donde @ es un factor de resistencia segiin LRFD de valor 0,9

Mux = 1,32 < ¢Mnx = 1,81 cumple
Muy = 0,27 < ¢Mny = 1,51 cumple

B. Diseino de la Cercha

Se elegiran dos elementos que componen la cercha (cuerda inferior o superior, montante,

diagonal), que serdn disefiados para resistir los esfuerzos de compresion y traccion.

Figura 3.11 Esfuerzos internos de la cercha metdlica

L
L5+4n
P
20354 N
£4%En “’f:rﬂf
2,365 ’ﬁﬁf
L7300 ﬁ?
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PN E AN 1 AN M
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Fuente: Elaboracion propia

Disefio a Traccion “Cuerda Superior”

Por razones constructivas se opta por que los elementos de la cuerda superior e inferior sean del

mismo tipo de seccion de perfil.

Figura 3.12 Perfil tubular 60x60x1,8mm

Canto total: 60.0 mm

Espesor: 1.8 mm

._ Radio de acuerdo interior: 1.8 mm
Area seccion: 411 cm?

Inercia flexidn hyy: 2291 cmd

Maédulo plastico Zyy: 8.89 cm’

=] Inercia flexion |zz: 2291 cmd
Médulo plastico Zzz: 8.89 cm’

Inercia a torsion: 36.11 cm4

Médulo de alabeo: 0.03 cmb

Fuente: Elaboracion propia

Para el elemento D-F:
- Fuerza axial a traccion Tu = 23,85 kN
- Longitud L =2,29 m
Para miembros sometidos a traccion:
- ©=090
- K=1
- Longitud equivalente Le =1 x 2,29 m=2,29 m

Verificacion de la Seccion

- Canto efectivo: h = 52 mm

- Canto de ala efectivo: b =52 mm
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De acuerdo al articulo B.1. de la norma AISI S100 - 2007, se debe verificar si esta cumple con las

condiciones minimas requeridas.

Condicion Ala:

~ | S

b
<60 - = 26 cumple
Condicion Alma:
h h
T <200 - = 26 cumple
Calculo de Resistencia Nominal o Tension Nominal

TUS(;b*Tn

)

1002
¢ *Tn = 0,90 % 102,75 = 92,48 kN

Tn =F, xA; = 250 = (1000) * = 102,75 kN

Calculo de Resistencia Nominal o Tension Nominal Ultima

T, =F, *A,
Area efectiva:
- Areaneta A, = 4,53 cm?

- Factor de conexion U = 1 (Soldadura)

A, = A, *U = 4,11 cm?

)

Ty = Fy * Ae = 400 = (1000) * -

= 164,40 kN

Por lo tanto:
¢ *Tn = 147,96 kN
Tu=2385kN < ¢ xTn = 147,96 kN
cumple

Disefio a Compresion “Montante”

Por razones constructivas se opta por que los elementos de las diagonales y montantes sean del

mismo tipo de seccion de perfil.
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Figura 3.13 Perfil tubular 50x50x1,8mm

Canto total: 50.0 mm

Espesor: 1.8 mm

L Radio de acuerdo interior: 1.8 mm
Area seccién: 3.39 cm?

Inercia flexién lyy: 12.92 cmd

Médulo plastico Zyy: 6.06 cm?

2 Inercia flexidn lzz: 12.92 cm4
Médulo plastico Zzz: 6.06 cm?

Inercia a torsién: 20.57 cm4

Médulo de alabeo: 0.02 cmb

Fuente: Elaboracion propia

Para el elemento D-G

- Fuerza axial a traccion Pu = -18,69 kN
- Longitud L =2,79 m

Para miembros sometidos a compresion

- 01=085
- K=1
- Longitud equivalente Le = 1 *2,76 m = 2,76 m

Verificacion de la Seccion

- Canto efectivo: h =42 mm

- Canto de ala efectivo: b =42 mm

De acuerdo al articulo B.1. de la norma AISI S100 - 2007, se debe verificar si esta cumple con las

condiciones minimas requeridas.

Condicion Ala:

~ |

b
<60 - = 21 cumple

Condicion Alma:

b
<200 - = 21 cumple
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Esbeltez Maxima

1
r=\/;=1.950m

y) —K*L—1*2’76—14153<200
max o 0.0195
Cumple

Tension de pandeo:
n?xE 200000

(K * L)Z 141,532
T

e

= 98,54 MPa

Esfuerzo Critico Para el Elemento

Para columnas intermedias a cortas
By
F., = [0,658Fel * B, = 86,45 MPa

Calculo de Resistencia Normal a Compresion

P, = F, x A =86,45 3,39 * (10%) = 29307,01 N

P, = 50698,16 N = 29,31 kN
Verificando las Solicitaciones

¢ P, = 0,85 % 50,70 = 24,91 kN
P, = 18,03 kN < ¢ x P, cumple

C. Diseifio de Uniones Soldadas

Todos los elementos de la viga celosia tendran uniones soldadas, de esta manera se genera un

elemento rigido, la verificacion de estas uniones se realiza a continuacion, teniendo solo la

verificacion de una unidn.
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Figura 3.14 Union de correas/cuerda superior

Fuente: Elaboracion propia

Secciones

Las secciones para la union seleccionada pertenecen a las designaciones en la tabla 3.54

Tabla 3.1 Secciones para las uniones
Nombre Material
Perfil Tubular Cuadrado 60x60x1,8mm | A36
Perfil Costanera C 80x40x15x1,8mm A36

Fuente: Elaboracion propia

Cargas
Las cargas que actuan en la union, son los esfuerzos de corte que se transmiten al nudo.

Tabla 3.2 Cargas de las correas transmitidas en la union
Nombre Elemento vz
Esfuerzo Cortante | Correa Derecha | -2,5
Esfuerzo Cortante | Correa Derecha | 2,8
Fuente: Elaboracion propia

Placas

Son los elementos desglosados que conforman una seccién y los elementos que se utilizan para
garantizar la union entre los elementos de la cercha. Estos elementos son capaces de deformarse

por la accidn de las cargas.

Tabla 3.3 Caracteristicas y propiedades de las placas conformadas

Nombre Fy Espesor Cargas OEd £pl
Cuerda Superior 248,2 1,8 Esfuerzo Cortante | 196,0 | 0,0
Correa Derecha 2482 1,8 Esfuerzo Cortante | 226,0 | 1,3
Correa Izquierda 2482 1,8 Esfuerzo Cortante | 228,1 | 2,3
Placa Derecha 248.,2 2,5 Esfuerzo Cortante | 177,5 | 0,0
Placa Izquierda 2482 2,5 Esfuerzo Cortante | 149,7 | 0,0
Placa Rigilizadora | 248,2 2,0 Esfuerzo Cortante | 71,6 0,0

Fuente: Elaboracion propia
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glim= 5.0%
Donde:

epi: Deformacion pléstica
orq: Ec. tension

€lim Limite de la deformacion plastica

figura 3.15 Transmision de cargas en la union

Fuente: Elaboracion propia

Calculo de las Soldaduras en la Union

Para garantizar la union se utilizé placas rigilizadoras con soldadura en los bordes de las correas,

y de las placas, las soldaduras desarrolladas se muestran en la tabla 3.57

Tabla 3.4 Soldaduras generadas en la union

‘ Th Ls L L. Fn Rn | Ut

ftem Borde X | (g | ol | et | o | 80 | (N | 12
Cuerda Superior | Correa Derecha (parte frontal) E70xx | 42,1 430 24 12 1,2 84 | 14,8
Cuerda Superior | Correa Derecha (parte trasera) E70xx | 42,1 43,0 26 2,0 6,0 | 34,1
Cuerda Superior | Correa Izquierda (parte frontal) | E70xx | 42,1 43,0 26 4,0 6,1 | 65,3
Cuerda Superior | Correa Izquierda (parte trasera) | E70xx | 42,1 430 25 12 1,5 84 | 17,9
Cuerda Superior | Placa Derecha E70xx 42,1 43,0 26 4,0 5,9 | 66,6
Cuerda Superior | Placa Izquierda E70xx | 42,1 430 26 2,3 5,2 | 44,1
Cuerda Superior | Placa rigilizadora E70xx | 42,1N | 43,0M 48 10 0,8 6,6 | 12,2
Placa Izquierda Placa rigilizadora E70xx | 42,1 43,0 69 10 1,0 6,8 | 14,7
Placa Derecha Placa rigilizadora E70xx 42,1 43,0 70 10 2,0 6,0 | 32,7
Correa Derecha | Placa Derecha E70xx | 414 420 52 10 1,2 4,7 | 26,5
Correa Izquierda | Placa Izquierda E70xx | 414 420 52 10 1,0 3,5 | 28,4

Fuente: Elaboracion propia
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Donde:

Th: Espesor de garganta de soldadura

Ls: Tamafio de la soldadura

L: Longitud de la soldadura

L.: Longitud del elemento critico de la soldadura
Fy: Fuerza en el elemento critico de la soldadura
oR.: Resistencia de la soldadura, AISC 360-10 J2.4
Ut: Utilizacion

Comprobacion de la Resistencia de la Soldadura (AISC 360-16: J2-4)

¢o*R,=¢p*F,, *Aye =59KN > F, =4.0KN
Donde:
F,, = 433.0 MPa resistencia nominal del material de aportacion
Aye = 18 mm? 4rea eficaz del elemento de soldadura critico

¢ = 0.75 factor de resistencia para conexiones soldadas

Epy = 0.6 * Foyy * (1 + 0.5 * sin'°0)
Donde:

Fgxx = 482.6 MPa numero de clasificacion del electrodo, pe. minima resistencia a
traccion especificada

0 = 83.5° angulo de actuacion de la carga medido desde el eje de la soldadura
3.5.3. Disefio de la Estructura de Sustentacion de la Edificacion

Se realizara el disefio de los elementos mas solicitados de forma manual, los esfuerzos
provenientes del andlisis estructural para realizar de disefio se pueden ver a detalle en el

(AnexolV).

3.5.3.1. Diseiio de Vigas

Se realizara el disefio de la viga C7—C8 del portico N°6 del nivel de la primera planta.
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Esfuerzos de Diseno

Figura 3.16 Diagrama de momentos flectores

I 3143 kN |26 74ENm
52,64 KEN-m 0 -m B
928 m 1.90 KN-m
NIVEL DEL PRIMER PISO

33,14 kN-m 24,41 WN-m 9,46 kKN-m ‘

c7 cs co c10
Fuente: Elaboracion propia
Figura 3.17 Diagrama cortantes
c7 (of ] co C10
-66,82 kN
51,75 6N 3655KN

NIVEL DEL PRIMER FISO

\m 20,0018
57,50

Fuente: Elaboracion propia

73,45

Datos de Geometria

Ancho delaviga b = 0,40 m
Altura de viga h = 0,35 m Figura 3.18 Esquema de la viga
Recubrimiento geométrico rg = 20 mm

Diametro del estribo @est = 6 mm

Diametro de la barra longitudinal @long = 12 mm
Recubrimiento mecanico

ong

rm=rg + Qest + =32mm ;
b
Canto utild = h —rm = 318 mm . .
Fuente: elaboracion propia
Diseiio a Flexion
Momentos de disefio:
Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
My(=) =52,64 kN *m My(+) = 33,14 kN s m My (=) = 9,28kN *m

Armadura Longitudinal

Factor de reduccion de resistencia @ = 0.9
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Célculo de la profundidad del bloque de compresiones:

4 22 2x Mu
a=d-— -
0.85x¢p*f'cxb
Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
a=2691mm a=16,65mm a=457mm
Profundidad del eje neutro:
c a
B

B1 = 0.85 Para hormigones donde 18 MPa < f'c < 30 MPa, segun NB 1225001.

Célculo de la Armadura requerida:

Mu
As = a
pop (=)
Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
A = 457,5 mm? As = 283,1 mm? A = 77,76 mm?

Célculo de la armadura minima requerida:

Prmin = %ﬁ NB 1225001 (Seccién 9.6.12)

Agmin = Pmin *b*d
Si la As colocada en todas las secciones es como minimo mayor en un tercio que la As requerida

por el analisis, no es necesario cumplir con los requisitos de 9.6.1.2. segin NB 1225001.

4

Asminz = § * Ag teorico

Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
A min = 347 mm? A min = 347 mm? A min = 347 mm?
A min 2 = 610 mm? A min2 = 377,5 mm? Ag min2 = 103,7 mm?

Si la As min2 €s mayor que As min, €St€ N0 se tomara en cuenta.

Armadura adoptada para la viga:
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La armadura para la viga debe ser al menos la mayor entre la Armadura requerida y la armadura
minima, es decir, la armadura de la viga debe ser como minimo igual al arma madura minima,

excepto en lo expuesto en la seccion 9.6.1.2 de la norma.

Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho

Agmin = 457,5 mm? A; = 347 mm? Ag = 103,7 mm?
Disposicion de las barras:

Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
5012mm 2012mm+2010mm 1012mm
Se adopta: 2 @ 12 mm

Ag prov Total = 565,5 mm? Ag prov Total = 452,4 mm? Ag prov Total = 226,2 mm?

Separacion minima de la armadura principal por flexion segun NB 1225001, 25.2.1.

dp
S min = al mayor de 25mm

=T.M.A.
3

d, =12 mm

Simin = al mayor deq , 25mm

4
—T.M.A.= =% 15mm = 20mm
3 3

Slmin = 25 mm

Diseiio a Corte
Cortante de Disefio:

Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
Vy(+) = 73,45 kN Vy = 0kN Vy(-=) = 51,85 kN

Armadura Transversal

Factor de reduccion de resistencia @ = 0.75

Se debe verificar la siguiente expresion para disefo:
Ve S 1, NB 1225001, 8.5.1.1
La resistencia nominal a cortante Vnes:

V=V +V NB 1225001, 22.5.1.1
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Resistencia al Cortante Proporcionada por el Hormigon “Vc¢”
Elementos sometidos tnicamente a cortante y flexion de forma simplificada.

A = 1 para hormigones de peso normal

0,17 % 1 %/21 * 400 = 318
V.=017xA*,/f'c*b, xd = 1000 =97,15 kN

Resistencia al Cortante Proporcionada por el Refuerzo de Acero “Vs”

No necesita refuerzo

Refuerzo minimo

Refuerzo a cortante

Via 2 ¢ * V¢
Apoyo izquierdo Apoyo derecho
Vy(+) = 73,45 kN Vy(—=) = 51,85 kN
@ *V, =7286kN 0,5*@*V, =3643 kN
requiere refuerzo requiere refuerzo minimo

Verificaciones

Se debe verificar segiin NB 1225001:

V, < (V. + 0,66+ /f'cxb, *d)
(V. + 0,66 *\/f'c x b, xd) = 361,40 kN
V, = 21,26 kN < 361,40 kN Cumple
Jf'c <83 Mpa
4,58 MPa < 8,3 Mpa cumple
Refuerzo a Cortante (Apoyo Izquierdo)

Encontrando la separacion de disefo:

_ Ay*fytxd
- S

A NB 1225001, 22.5.7
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({4
S.

Aves el area de refuerzo para cortante dentro del espaciamiento
Adoptando valores del area y un espaciamiento podemos determinar Vs
Ay, = 56,55 mm? para dos ramas de @,,; = 6 mm, a una separacion de s = 250 mm
Ve = 30,21 kN

Se debe verificar segun NB 1225001, 22.5.10.1

V;

Ve >+
ST e

— V. =0,78 kN Cumple

Tasa de refuerzo para el apoyo izquierdo:

A Vy—0*V,
—= Wy~ 9+¥) = 0,006 mm?/mm
S @ fyr*xd

Como conocemos el area de las dos ramas del estribo asumido
Ay = 56.55 mm? para dos ramas de @, = 6 mm

A, mm?2
s = (—) /Ay = 0,006 —— /56,55 mm2 *= 9649 mm
s mm

Limites para el espaciamiento de la armadura de corte: NB 1225001, 9.7.6.2.2

El espaciamiento de la armadura de cortante colocado perpendicularmente al eje del elemento
debe cumplir:
. d/
a)V; <033*,/f'cxb,xd — s=min 2
60 cm
0,33*,/f'cxb,, *xd =192,36 kN
d/z =159 mm
600 mm

s = 150 mm = 15 cm adoptado

smax = min{

Refuerzo Minimo a Cortante (Apoyo Derecho)
No necesita refuerzo a cortante, por lo tanto, se debe colocar armadura minima a cortante.

G *Ve=2Vyg 2055+
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Refuerzo minimo a cortante, NB 1225001, 9.6.3.3

Se adoptara el mismo espaciamiento s = 150 mm = 15 cm adoptado

[ bW *S 2
Ay min1 = 0,0625 %/ f'c = 40,91 mm
yt
0,35* b, *xs
Ayminz = —— = 50,00 mm?2
fyt

Dot = 6mm
Agest = 56,55 mm? para dos ramas
Adopto @ 6 mm cada 15 cm

3.5.3.2. Diseiio de Losas Reticulares

Se realizara el disefio de la losa de la franja de columna entre las columnas C8, C13, C18 y C23, para

el tramo entre las columnas C13 - C18, con los siguientes esfuerzos, los momentos de disefio son para

un ancho de franja de 2 metros tanto para positivos como para negativos.

Figura 3.19 Momentos de diseiio para la losa

-268,18 kN-m
~177.05 KN-m

N pd
c13 w\u U/ c1s

43,87 kN-m

8.36m

Fuente: Elaboracion propia
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Datos de Geometria

Inter eje S = 52 cm
Ancho de nervio b = 12 cm

Figura 3.20 Esquema de la losa
Altura de nervio h = 30 cm

Altura de la capa de compresion Cc = 5 cm L. R H=35cm

@
1 ransv _ ¢ i
rml=rg + —2 = mm 52

Recubrimiento geométrico rg = 20 mm

7
T

Diametro de la barra transversal @;,..,c = 12 mm
Diametro de la barra longitudinal @,,,, = 12 mm

Recubrimiento mecanico barra transv.

35 —1

Canto util

Fuente: Elaboracion propia
d=h—-—rml=324mm

Diseno a Flexion
Momentos de disefio:

Los momentos negativos generalmente se utilizan para el disefio del armado de los abacos y los
momentos positivos son utilizados para el disefio de los nervios de la losa, como estos momentos
de disefio son para un ancho de franja igual a dos metros, el momento positivo se distribuird para
cuatro nervios que comprende el ancho de franja. En cambio, los momentos negativos no se los
distribuye en nervios ya que en esa area se encuentra un macizado que pertenece al abaco de la

losa.

Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho

= 43,85 )=
My(=) = 177,05 kN *m My (4+) = 4 — 10,97 kN * m My(=) = 268,18 kN *m

—{" T

" bf "

7

i__

b bwd L] b bt
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Ancho Efectivo de la Viga T Para los Momentos Positivos

Luzdelalosa L, =8,36 m
sw =0,40m
bey = by + (8% hs) x2=1092m

Ly
bg, =bw+(§)*2 =221m
S
br =bw+(7w)*2 =0,52m
Para el disefio se usa el menor valor de b =0, 52m
Armadura Longitudinal
Factor de reduccion de resistencia @ = 0.9

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones:

d \/dz 2*Mu
a=d-— -

0,85x¢p*f'cxb

Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
a=17,47 mm a=4,07mm a = 2688 mm

Profundidad del eje neutro:

B1 = 0.85 Para hormigones donde 18 MPa < f'c < 30 MPa Segin NB 1225001

Célculo de la Armadura requerida:

Mu
As = a
®+fy+(d-3)
Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
Ag = 1485,69 mm? Ag = 90,14 mm? Ag = 2284,49 mm?

Célculo de la armadura minima requerida:

Agmin = 0,0018 x b * h
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Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho

Ag min = 1260 mm? Ag min = 75,6 mm? A min = 1260 mm?

Armadura adoptada para la losa:
Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho

Ag min = 1485,69 mm? Ag = 90,14 mm? Ag = 2284,49 mm?

Disposicion de las barras:

Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
8016 mm 20 8mm 120 16 mm
Ag prov Total = 1608, 5 mm? Ag prov Total = 100,53 mm? Ag prov Total = 2410,74 mm?*

Espaciamiento para los elementos:

dyp
_ 25 mm o .
S1min = al mayor de 4 , espaciamiento para los nervios
=T.M.A.
3
Ancho de franja o )
s = S , espaciamiento para los dbacos
N°b —1
Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
s=1285cm Smin = 2,5cm s=18,2cm

Armadura de Temperatura y Retraccion (Capa de Compresion)

b=1 metro de losa
As maa = pmin*b * Cc
Ag mana = 0,0018 % 1000 * 50 = 90 mm?
Armadura provista:
406 mm
As provrotal = 113,1 mm?

Separacion Maxima de Malla:

5% Cc

=2
45 om s 5cm

s = min{
Disposicion de las armaduras en los nervios:

49p6mmc/25cm
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Verificacion a Corte en Losas

Determinacion del cortante de disefio: paral=1m

Figura 3.21 Area de influencia

para el cortante

a=040m
b=020m b
L, =836m ] ?i b
I, =400m l
ol
ly =3,706m

—lv—t

Fuente: Elaboracion propia
Vi =qyu*L*1l, =41,17 kN
Se debe verificar la siguiente expresion para disefio:
Vud = d) * VC
Resistencia al Cortante Proporcionada por el Hormigon “V¢”
Elementos sometidos unicamente a cortante y flexiéon de forma simplificada.

A = 1 para hormigones de peso normal

V=017« A% [f'cxlxd =017 % 1 xv/21 » 1000 * 324 = 247,50 kN
Vua < @ * V. No necesita refuerzo
Vua = ¢ * V. Refuerzo a cortante
Viwa = 41,17 < ¢ V. = 185,59 kN

No requiere refuerzo
Diseiio a Cortante en dos Direcciones

Area de corte en dos direcciones:

Ay = +d)=(a+d)=0,3794m? =3793,76 cm?
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Determinacion del cortante en dos direcciones:
Vy =qu* [l 1, — Ay] = 365,08 kN
Perimetro critico en dos direcciones:
b,=2%x((Mb+d)+2*(a+d)=2496mm = 2,496 m
Relacion de dimensiones

_ ladomayor de columna

lado menor de columna

Constante para cortante a; = 40 para columnas interiores

Esfuerzo cortante en dos direcciones:

A*x./f'c 2
VCl=Tf*<1+E)*bo*d=1235,32k1v
Ax./f'c ag *d
VC2=T*<2+ )*bo*d=2221,19kN
o
A !
Ve = *3Vfc*bo*d=1235,31kN

Se adopta el menor V, = 742,99 kN
Vy, = 365,08 kN < ¢ xV, = 926,48 kN, No requiere refuerzo por punzonamiento.
Verificaciones
Se debe verificar segin NB 1225001:
V, < (V. 40,66+ /f'cxb, *d)

(V. + 0,66 % \/f'cx b, xd) = 22,7 kN
V, = 21,26 kN < 22,7 kN Cumple

Jf'c <83 Mpa
4,58 MPa < 8,3 Mpa cumple

Verificacion de la Tension de Cortante Mayorada

Vu se verifica la tension de corte en dos direcciones en la cara de la seccidon critica de

transferencia. Para la columna 13
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b= My
u AC ]C/C

by *d(by + 3 * by) + d?
é= 1 *d(by 3*2) = 0,164 m3

A, = by *d = 2,496 x 0,324 = 0,808704 m?

1
Yw=1-ys - yy=—"7T""==0,638; ¥y = 0,362
3 b,
|4 * M
vy =2 e 54813 kN /m?
AC ]C/

Esfuerzo cortante en dos direcciones:

Ax/f' 2
Ver = *ch * <1 + E) = 1,527 MPa = 1527,52kN /m?

A*+/f'c a.*d
Vey = l—Zf * (2 + Sb > = 2,746 MPa = 2745,61 kN/m2
o

Ax/f
Vez = 3f £ =1,527 MPa = 1527,52 kN /m?

v, = 548,13 < ¢ xv, = 1145,64 kN/m?,  Se verifica
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3.5.3.3. Diseiio de Columnas

Se realizara el disefio de la Columna C8 ubicada en la interseccion de los porticos N°2 y N°6

Dimensiones de la Seccion.

(Y4

b = 0,2 m Dimensidn de la seccidon “x
h = 0,4 m Dimension de la seccion y
Hn = 3,35 m Altura libre de la columna

A, = 80000 mm2 Area de la seccion

Datos del Armado Longitudinal

Seccidn vista en X-X Seccion vista en Y-Y
Diametro armadura compresion Diametro armadura compresion
Pg; = 12mm Pg; = 12mm
Area del diametro Area del diametro
Agy = 226,2 mm? Agz = 452,4 mm?
N° de barras N° de barras
N°y, =2 N°p, =4
Diametro armadura en traccion Diametro armadura en traccion
P = 12mm Pgs = 12mm
Area del diametro Area del didmetro
As, = 226,2 mm? Agy = 452,4 mm?
N° de barras N° de barras
Nob - 2 Nob - 4

Datos de Geometria

Seccidn vista X-X Seccidn vista Y-Y

Recub. geométrico: rg = 20 mm 7 Recub geométrico: rg = 20 mm
Diametro del estribo: @est = 6 mm Diametro del estribo: @est = 6 mm
Recubrimiento mecanico: Recubrimiento mecanico:

rm=rg+®est+? : rm=rg+(2)est+%

rml =rm2 = 32mm rm3 =rm4 = 32 mm
Canto util: o Canto util:

dl =rml=32mm ¥ d3 =rm3 =32mm
d2 =h—rm =368 mm d4 =h—rm4 =368 mm

Para elaborar la elaboracion del diagrama de interaccion, se realizard un andlisis de las fallas que

se pueden presentar la seccion armada de una columna.
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Diagrama de Interaccion:

Seccion vista en X-X

Tabla 3.5 Datos para el grdfico del diagrama de interaccion en “x”

Analisis de Falla Pn Mn OPn OMn
Traccion Pura -190,00 0,00 -171,00 0,00
Flexion Pura 0,00 33,70 0,00 30,33
26,28 38,16 23,65 34,34
52,55 42,57 47,30 38,31
78,83 46,93 70,94 42,24
105,10 51,21 94,59 46,09
131,38 55,40 118,24 49,86
157,65 59,49 141,89 53,54
Falla Ductil 183,93 63,45 165,53 57,10
210,20 67,27 189,18 60,54
236,48 70,94 212,83 63,85
262,75 74,46 236,48 67,02
289,03 77,82 260,12 70,04
315,30 81,00 283,77 72,90
341,58 83,90 307,42 75,51
Falla Balanceada 656,88 102,86 591,19 92,58
695,00 101,59 625,50 91,43
733,12 100,19 659,81 90,17
771,25 98,65 694,12 88,78
809,37 96,93 728,43 87,24
847,49 95,03 762,74 85,52
885,61 92,92 797,05 83,63
Falla Fragil 923,73 90,60 831,36 81,54
961,86 88,04 865,67 79,23
999,98 85,23 899,98 76,71
1038,10 82,17 934,29 73,95
1076,22 78,83 968,60 70,95
1114,34 75,22 1002,91 67,70
1152,47 71,31 1037,22 64,18
1190,59 67,11 1071,53 60,40
Compresion Pura 1791,86 0,00 1612,67 0,00

Fuente: Elaboracion propia
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Seccion vista en Y-Y

Tabla 3.6 Datos para el grdfico del diagrama de interaccion en “y”

Analisis de Falla Pn Mn OPn OMn
Traccion Pura -380,01 0,00 -342.01 0,00
Flexion Pura 0,00 29,41 0,00 26,46
23,99 31,08 21,59 27,97
47,98 32,74 43,18 29,47
71,97 34,39 64,77 30,95
95,96 36,02 86,37 32,41
119,95 37,62 107,96 33,86
143,94 39,20 129,55 35,28
167,93 40,75 151,14 36,68
191,92 42,27 172,73 38,04
21591 43,75 194,32 39,38
239,90 45,20 215,91 40,68
263,89 46,60 237,50 41,94
287,88 47,95 259,10 43,16
Falla Ductil 311,88 49,26 280,69 44,33
335,87 50,51 302,28 45,46
359,86 51,72 323,87 46,54
383,85 52,86 345,46 47,58
407,84 53,95 367,05 48,55
431,83 54,98 388,64 49,48
455,82 55,94 410,24 50,35
479,81 56,84 431,83 51,16
503,80 57,67 453,42 51,91
527,79 58,44 475,01 52,60
551,78 59,14 496,60 53,23
575,77 59,77 518,19 53,79
599,76 60,33 539,78 54,30
Falla Balanceada 599,76 60,63 539,78 54,56
695,13 58,62 625,61 52,76
742,81 57,57 668,53 51,81
790,50 56,46 711,45 50,81
838,18 55,27 754,36 49,75
885,86 54,01 797,28 48,61
933,55 52,64 840,19 47,37
981,23 51,16 883,11 46,04
Falla Fragil 1028,91 49,55 926,02 44,59
1076,60 47,80 968,94 43,02
112428 45,90 1011,85 41,31
1171,97 43,83 1054,77 39,45
1219,65 41,59 1097,69 37,43
1267,33 39,17 1140,60 35,25
1315,02 36,54 1183,52 32,89
1362,70 33,72 1226,43 30,34
1410,39 30,67 1269,35 27,61
Compresion Pura 1791,86 0,00 1612,67 0,00

Fuente: Elaboracion propia
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Esfuerzos Solicitados:

Carga axial P = 680,17 kN
Momento My = 9,56 kN * m

Momento M, o =

0,17 kN *m

Figura 3.22 Diagrama de interaccion de columnas seccion X-X

CARGA AXIAL, P (KN)

DIAGRAMA DE INTERACCION

—Gerigs] — e——Series) e Esfuerzos Solicitados

-100,000,00 30,00 40,00 50,00 60,00 70,00 80,00 90,00 100,00110,00

MOMENTO, M (KN-M)

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.23 Diagrama de interaccion de columnas seccion Y-Y

CARGA AXIAL, P (KN)

DIAGRAMA DE INTERACCION

DIAGRAMA INTERACCION X-X esfuerzos de disefio

Diagra Minorado

2000,00
1900,00
1800,00
1700,00
1600,00
1500,00
1400,00
1300,00
1200,00
1100,00
1000,00
900,00
800,00
700,00
600,00
500,00
400,00
300,00
200,00
100,00

0,00
-100,000,00 5,00 10,00 15,
-200,00
-300,00
-400,00
-500,00

700 30,00 35,00 40,00 45,00 50,00 55,00 60,00 65,00

MOMENTO, M (KN-M)

Fuente: Elaboracion propia
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Diseno a Corte

Cortante Ultimo

Parte inferior Parte superior
Vyy(=) = 0,27 kN Vyy(=) = 0,27 kN
Vyx(+) = 5,31kN Vyx(+) = 5,31kN

Armadura Transversal
Factor de reduccion de resistencia @ = 0,75
Se debe verificar la siguiente expresion para diseo:

Via <@ *V, NB 1225001, 8.5.1.1
La resistencia nominal a cortante Vnes:

V,=V.+1 NB 1225001, 22.5.1.1
Resistencia al Cortante Proporcionada por el Hormigoén “V¢”

Elementos sometidos a compresion

A = 1 para hormigones de peso normal

i

N
VC=—*<1+ v

14*Ag

6 >*bw*d=56,24kN

Resistencia al Cortante Proporcionada por el Refuerzo de Acero “Vs”

No necesita refuerzo

Via <05+ x1,

Parte inferior Parte superior
Vy(=) =531kN Vy(=) =531kN
05«0 *V, =21,09 kN 050V, =21,09 kN
No necesita refuerzo No necesita refuerzo

Verificaciones

V, < (VC + 0,66 x/f'c* b, * d) = 2776 kN - V, = 0,27 kN < 277,6 kN Cumple
Jf'c <83Mpa — 4,58 MPa < 8,3Mpa cumple
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Refuerzo Minimo a Cortante
No necesita refuerzo a cortante, por lo tanto, se debe colocar armadura minima a cortante.
Refuerzo minimo a cortante, NB 1225001, 9.6.3.3

Se adoptara el mismo espaciamiento s = 150 mm = 15 cm adoptado

[ bW *S 2
Ay min1 = 0.0625 % /f'c 7 = 20,45 mm
yt
0.34* by, xs 5
Apming = ——— = 24,28 mm
fyt

Dese = 6 Mm
Agest = 56,55 mm? para dos ramas

Adopto @ 6 mm cada 15 cm
Espaciamiento Maximo
Limites para el espaciamiento de la armadura de corte: NB 1225001, 10.7.6.5.2

El espaciamiento de la armadura de cortante colocado perpendicularmente al eje del elemento

debe cumplir:

d
V; <033*,/f'c*xb,*xd - s=min{ /2
60 cm

033,/ f'cxb, xd =192,36 kN

d/, =184 mm

smax = min{
600 mm
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3.5.3.4. Diseiio de Escaleras

Datos de Geometria:

Huellah =32 cm

Contra huella ch = 15,2 cm

Ambito b = 1,80 m

Espesor e = 15 cm

Recubrimiento geométrico rg = 20 mm

Diametro de la barra longitudinal @long = 16 mm
Recubrimiento mecanico

Plong

rm=rg+ = 28mm

Canto util1d = 122 mm

Determinacion de Cargas

Carga de servicio S; = 3,00 kN/m?

Carga de baranda w, = 0,15 kN/m=q, = %
Carga de acabados Sp = 0,87 kN /m?
Peso propio (tramo inclinado):
L e
= -
¢ cos @
he = 2

Figura 3.24 Esquema de la escalera

0.Em 3,58m 2.08n Q.En

EL]

=
Tirs &= Lagdlo
=
i
3

Tan
3

Fuente: Elaboracion propia

=215 = 0,083 kN /m?
1,80
0 e
COS =
Vh? + ch?
=017 m

ViZ + e

ch
hm=he+7=0,246m

Peso propio “losa inclinada” P, = hm * yy = 6,15 kN /m?

Peso propio “losa horizontal” P, = e * yy = 3,75 kN /m?

Determinacion de la carga ultima:

losa inclinada - carga ultima para un metro cuadrado de escalera

qu=12xD+1,6*L
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Qu=12xS8,+1,2+P,+1,2*%q, +1,6 xS, = 13,324 kN/m
losa horizontal - carga ultima para un metro cuadrado de escalera
qu=12*D+16%*L
Qu=12xS,+1,2+«P,+1,2*q, +1,6 S, =10,43 kN/m

Calculo de Momentos Para el Diseno:
Tramo 1:
Figura 3.25 Cargas distribuidas tramo 1

q,=13.33 KN/m _
=10.43 KN/m

AN ‘& Ay

3EEm 2.18m
J.8m

Fuente: Elaboracion propia

2

) )

3,62
+qu*3,62*( 5

ZMZ =0 = Rl * (5,80) =d(qu2 * + 2,18) g Rl = 37,4‘7 kN

R
Vi =R, —qui*Xo=0 = X,=—=281m
qui

X,?

Mmaxlle*Xo_qu* =52,66kN*m

Tramo 2

Figura 3.26 Cargas distribuidas tramo 2

2,=13.33 KN/'m _
2,,=10.43 KN/m

2,3m 2.3m
3,8m

Fuente: Elaboracion propia

2

) )

3
+qU1*3,30*< >

Z MZ =0 = Rl * (5,80) =(quyz * + 2,50) g Rl = 35,04’ kN
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R
Vy =R, —qu1*Xo =0 = X,=—=263m
qu1

Xo?

Mpax2 = Ry * Xo — qua * =46,05 kN +m

Diseno a Flexion:

Factor de reduccién de resistencia @ = 0.9

Célculo de la profundidad del bloque de compresiones:

a=dl— |[dl1? - 2 x Mu
0,85« =*f'cx*b

al = 30,74 mm a2 = 26,34 mm

Calculo de la profundidad del eje neutro:

a
C=— - = 0,85
ﬁl ﬁl

cl =36,17mm c2 =30,99 mm

Armadura Longitudinal Inferior

Armadura requerida:

Ag; = 1304,4 mm?/m Ag, = 1119,4 mm?/m

Armadura Minima:

ASmin = Pmin * by x hm > pp;, = 0,0018
ASpint = 442,8 mm? ASpminy = 442,8 mm?
Como la armadura fue calculada para b = 1.0 m se determinard la armadura para el ancho de

ambitob =1,80 m
Agy = 1304,4 * 1,80 = 2348 mm? Ag; = 1119,4 % 1,80 = 2014,94 mm?
Armadura provista:

21012 mm 180 12 mm
As1 proy = 2375,04 mm? Asz proy = 2035,75 mm?
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Determinacion del espaciamiento:

b
S =
N°, —1
s1=9,00cm s2=10,58cm
Disposicion de la armadura:
Tramo 1 Tramo 1
21912mm ¢/ 9cm 189 12mm ¢/ 10 cm
Armadura Longitudinal Superior:
As
A = —
S2
Ay = 1174 mm? As, = 1007,5 mm?
11912mmc/ 18 cm,en los apoyos 9@012mmc/ 20 cm,en los apoyos

Armadura Transversal

Armadura requerida:
ASmin = Pmin *b*xhm = pp; = 0,0018
Asl,in = 442,8 mm? AS2in = 442,8 mm?

Determinacion de la armadura provista:

6910 mm 6010 mm
As1prov = 471,24 mm? Asz prov = 471,24 mm?

Disposicion de las armaduras en la escalera:

Tramo 1 Tramo 2
P10mm c/ 20cm P10 mm c/ 20cm
Diseino a Corte
Ve <P+, NB 1225001, 8.5.1.1
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Determinacion del cortante de diseno:

Figura 3.27 Diagrama de cortantes

qu=1333 KN/m
q,7=10.43 KN/m

A o Ay

3,23nm 2.3m
3.8m

Fuente: Elaboracion propia

Vya = Qu1 * Xo — quq *d = 33,43 kN
Vyaq * cos 8 = 33,43 x cos 25,41 =30,20 kN

La resistencia nominal a cortante Vnes:

V=V, +V NB 1225001, 22.5.1.1
Resistencia al Cortante Proporcionada por el Hormigon “V¢”
Elementos sometidos tinicamente a cortante y flexion de forma simplificada.

A = 1 para hormigones de peso normal
V.=017* A /f'cxb, *d =0,17 *1 xv21 » 1000 * 122 = 95,04 kN
Resistencia al Cortante Proporcionada por el Refuerzo de Acero “Vs”

No necesita refuerzo
Refuerzo a cortante
Vy=30,19kN <@ +V.=71,28kN

No requiere refuerzo
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Verificaciones

Se debe verificar segiin NB 1225001 :

V, < (V. + 0,66 */f'c b, *d) = 464,03 kN
V, =30,2KN < 464,03 kN cumple

Jf'c £8,3Mpa

4,58 MPa < 8,3Mpa cumple

3.5.3.5 Disefio de Zapatas

El célculo de los esfuerzos de disefio se puede apreciar en el (Anexo IV)

Parametros de Disefio

Carga axial: Py.y = 519,12 kN
Carga axial Py = 680,17 kN
Momento M xysgry, = 7,21 kKN *m
Momento M (y)sggy. = 0,15 kN *m
Momento M xyyr. = 9,56 kKN *m
Momento M)y 7. = 0,17 kN *m
Cortante V, = H, = 5,31kN
Cortante V,, = H,, = 0,27 kN

Peso especifico del suelo yg = 17,3 kN /m3
Angulo de friccion ¢’ = 32,06° = 0,56 rad
Capacidad admisible q,4,, = 0,204 MPa

Datos de Geometria
Altura de pedestal hs = 2,0m
Base de columna b = 40 cm
Ancho de columna a = 20 cm
Recubrimiento geométrico rg = 40 mm
Diametro de la barra longitudinal

@long = 12 mm
Recubrimiento mecanico

@long

> =46 mm

m=rg+

Figura 3.28 Esquema de la zapata

Ly—

=

—

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.29 Datos geométricos de la zapata

R 1»/

Fuente: Elaboracion propia



Dimensionamiento de Zapata

Dimensiones en planta (A=B), se asumird una altura de zapata minima de: 0,40 m, para luego
corregirlo si no corresponde.

Pserv + Pzap 6 * MXServ 6 * MYServ
dpc = +

+
Ap B x A2 A x B?
_Pserv +A*B*hZ*VH 6*MXServ+6*MYServ
Tadm = A+B BxA2 | AxB?

B =1,677m = B = 1,70 m adoptado
Verificacion al Deslizamiento

P, t d
Csd — servT ;I anqb >

2 !
1.5 = Pserpr = Pogry + Pzap -  ¢pd= § * ¢ (rad)

Prser, = 548,02 kN;  ¢d = 0,37 rad;  H, = 531kN; H, = 0,27 kN

PTserv * tan ¢d

Csax = = 40,03 = 1.5 cumple
Hy
P * tan ¢d
Coqy = — d _ 787,24 > 1.5 cumple
H,
Verificacion al Vuelco
P, P, B
F = Z M(Estabilizadores) _ ( serv + zap) * 2 >15
N Z M(actuantes) M+ H * Df

Pyor, = 479,26kN; Pap = B * Axhz*yy =224kN

F, =26,13 > 1,5 cumple
F,, =57519 =2 1,5 cumple
Disefio a flexion:
Qaam = 0,204 Mpa
Pservr = Psery + Prap = 548,02 kN

Pyr = Py + 1,2 % P, = 710,52 kN
Verificacion de excentricidades:

ey <

o ™

~ M 986 013 My 0T 000024
~ Py 71052 o™ & TP T71052 0 m

€x
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B 1,70 _ 028 . < B ]
c e =0 m .« e< e cumple
Presiones de Contacto:

PUT+MX*C+My*C Pyr 6*xMy 6x*M,

—_— —_— +
W= =7 I Ay, T B+I%2 T L «B?
=
|
w1 G ]] %
L |
Presion de contacto 1 qyq = 233,97 kN/m2 ] I
Presion de contacto 2 gy, = 234,39 kN/m2 _:E
Presion de contacto 3 qy3 = 257,32 kN /m2 __:_____ o
Presion de contacto 4 gy = 257,74 kN /m2 \g ] /QE {l;
= i 2
dirs LUJMM Qurs

L
Franjas de disefo a flexion:

Figura 3.30 Franja para el disefio a flexion en zapatas

A
Ilex
a=020m
b=040m
——

A=170m :

B b
B=170m I
lflexl = 0,75 m
lflexz = 0,65 m

wBETTTTY,

Fuente: Elaboracion propia

Determinacion de la presion de contacto en la cara de la columna para la franja

, Ltex1 * (qua — qus)
qu = qua — B

q,' = 257,55 kN/m

Momentos de disefio:

(lfl€X1)2 (lflexl )2
My, = Qu,*B*T"_(qUAL_qu,)*B*T: 123,20 kN *m
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2 3

+ (Qua — @) * B * = 92,54 kN *xm

My, = q,' * B *
d=h—-—rm =400 — 46 = 354 mm, canto util
Armadura Longitudinal

Factor de reduccion de resistencia @ = 0,9

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones:

d \/dz 2 Mu
a=d— —

0,85x¢p*f'cxb

al =12,98 mm a2 =970mm

Profundidad del eje neutro:

‘=

B1 = 0.85 Para hormigones donde 18 MPa < f'c < 30 MPa Segin NB 1225001
Calculo de la Armadura requerida:

As = Mu
opy-(a=3)

Ag; = 937,89 mm? Agy = 701,17 mm?

Calculo de la armadura minima requerida:

ASpin = 0,0018 * B x hz
Ag min1 = 1224 mm? Ag minz = 1224 mm?

Armadura adoptada para la zapata:

La armadura para la zapata debe ser al menos la mayor entre la Armadura requerida y la
armadura minima, es decir, la armadura de la zapata debe ser como minimo igual al arma madura
minima,
Ag = 1224 mm? Ag = 1224 mm?
Disposicion de las barras:
119 12mm 11912 mm

As provTotal = 1244,07mm?  Agproprotal = 1244,07 mm?
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Espaciamiento de la armadura:

_B—2*rm_1608
$= Nb—1 cm

Verificacion a Corte

Determinacion del cortante de diseno:

Figura 3.31 Area de influencia para el corte en zapatas

| B I8
1 h=} il

-

a=020m
b=040m Jbo—
*

A=170m [ Is 4
B=170m )
lyy =0,396m L

— —lv—»|’
ly2 = 0,296 m B2 B/2—

Fuente: Elaboracion propia

VUl =(qqy * B % lVl = 173,51 kN
VUZ =qyu * B * lVZ = 129,69 kN

Se debe verificar la siguiente expresion para disefio:
Vud < ¢ * VC
Resistencia al Cortante Proporcionada por el Hormigon “Vc¢”

Elementos sometidos unicamente a cortante y flexién de forma simplificada.
A = 1 para hormigones de peso normal
V. =017 x A% [f'cxBxd=0,17 1 «v21 x 1700 * 354 = 468.82 kN
Vua < @ * V. No necesita refuerzo
Vua = ¢ x V. Refuerzo a cortante
Vyr = 173,51 kN < ¢ * V. = 421,94 kN
Vy, = 129,69 kN < ¢ * V. = 421,94 kN

No requiere refuerzo
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Diseno a Cortante en dos Direcciones

Area de corte en dos direcciones:
Ay, = +d)«(a+d)=0418m? = 4177,16 cm?
Cortante en dos direcciones:
Vy = Pyr — qy * Ay = 602,78 kN
Perimetro critico en dos direcciones:
b,=2%x(Mb+d)+2*(a+d)=2616m
Relacion de dimensiones

_ ladomayor de columna

lado menor de columna

Constante para cortante a; = 40 para columnas interiores

Esfuerzo cortante en dos direcciones:

Ax/f'c 2
VClsz*(1+E>*B*d=919,26kN
Ax4/f'c ag *d
Vc2=—*(2+ )*B*d=1703,59kN
12 b,

«\f¢

A
VC3=T*B*d=919,26kN

Se adopta el menor V. = 919,26 kN
Vy =602,78 kN < ¢ =V, = 827,33 kN, No requiere refuerzo por punzonamiento

Dimensiones de la zapata:

A=160m
B=1,60m
hz=035m

3.6 Desarrollo de la Estrategia Para la Ejecucion del Proyecto
3.6.1. Especificaciones Técnicas

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item, el equipo y
maquinaria a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del item y por ultimo la

forma de pago. Véase (Anexo VIII.)
90



3.6.2. Precios Unitarios

El andlisis de precios unitarios fue realizado como se indicé en el marco tedrico del presente

proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el (Anexo IX.)
3.6.3. Computos Métricos

La determinacion de los computos métricos fue realizada como se indica en el marco tedrico, las

planillas se encuentran en el anexo (Anexo X)
3.6.4. Presupuesto

El presupuesto general de la obra asciende a los 1.473.969,68 Bs, esto implica aproximadamente
211.777,25 $us de construccion, esta cifra corresponde al disefio estructural (obra gruesa) y no
contempla el precio de obra fina, vias y accesos, instalaciones de agua potable, instalaciones

sanitarias, instalaciones eléctricas, e instalaciones de gas.

Para mas detalle véase los (Anexo XI)

3.6.5. Cronograma de Ejecucion

Para la ejecucion de la obra se realiz6 un analisis de la ruta critica mediante el diagrama de
GANTT, con un plan de obra preestablecido, obteniéndose un tiempo minimo para la

construccion del proyecto, el cual nos da un tiempo de: Para mas detalle véase el (Anexos XII.)

Plazo de ejecucion = 165 dias calendario
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CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO
4.1 Antecedentes del Aporte Académico

El aporte académico a realizar consiste en el: “Disefio de Losas Reticulares Mediante el Método

del Portico Equivalente”.

Se realizard este aporte debido a que en la presente estructura se presentan losas reticulares
asimétricas curvilineas y este método no restringe la forma ni el nimero de vanos en una

estructura para realizar su disefio.
4.1.1 Objetivos

4.1.1.1. General

Realizar el disefio de losas reticulares mediante el método del portico equivalente.

4.1.1.2. Especificos
- Realizar el andlisis de cargas para la losa.
- Determinar los momentos de disefio.
- Determinar el armado para los nervios y los dbacos de una franja de columna interior

- Verificar el esfuerzo de punzonamiento
4.1.2. Alcance.
Se tomaran las siguientes consideraciones en el desarrollo del aporte académico:

* Se realizard el andlisis del portico equivalente para obtener los momentos de disefio y
distribuirlos en una franja de columna interior y a dos semi franjas intermedias. para

posteriormente calcular el armado de la losa.
4.2. Marco Teorico del Aporte Académico
4.2.1. Introduccion al Método del Pértico Equivalente

El método del portico equivalente, considera y analiza por distribucion de momentos una parte de

un edificio con losas en dos direcciones. Los miembros viga losa de esta parte de la estructura no
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seran prismaticos, debido a las columnas, vigas, dbacos, etc., de que constan. Seran entonces muy

similares a la viga de la figura 4.1 y se analizan de la misma manera.

Figura 4.1 Sistema viga losa

(LA

_,—?IP

Fuente: Jack C. McCorman “Diserio de concreto reforzado”

RSN

AR

Los momentos de disefio obtenidos se distribuyen en las franjas de columnas que en las franjas

centrales.

Recordemos que en el método del marco equivalente no hay tales limitaciones. Esto resulta muy

importante, puesto que muchos sistemas de pisos son asimétricos o diferentes.

Figura 4.2 Franjas de diseiio para un portico equivalente

Franja de columna 324‘2 T Portico equivalente exterior
Mitad de |a * "' e
franj I
TENR G [~ Eje central del
—tg =+ | panel adyacente

"‘_‘:!i.' £y
+tr+

+e

o 1

H
| g
.

| [ I f1
Franja losa- g el g o
viga £5/2 ~LhL
] L 3 = o
Eje central P Portico equivalente interior
del panel fy —A —=
il

Fuente: NB 1225001

El método del marco equivalente implica el analisis elastico de un marco estructural que consiste
en una fila de columnas equivalentes y de losas horizontales con una longitud de un tablero y con
un ancho transversal igual a la distancia entre las lineas centrales de los tableros a cada lado de

las columnas en consideracioén. Por ejemplo, puede extraerse para su analisis la franja sombreada
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del sistema de piso mostrado en la figura 5.2, y la combinacién de losa y viga puede analizarse de
modo que actiie como un elemento de viga como parte de un marco estructural (véase también la
figura 5.3). Esta hipdtesis modela en forma aproximada el comportamiento real de la estructura.
Es una manera razonablemente exacta para calcular momentos en el marco estructural completo,
los cuales pueden entonces distribuirse a la losa y a las vigas. Este proceso se desarrolla en ambas
direcciones. Es decir, se hace en la franja sombreada en la figura 5.2 y en todas las franjas
paralelas a ésta. Luego, se desarrolla en franjas que son perpendiculares a estas franjas, de ahi el

término de sistema de piso en dos direcciones.

Para las cargas verticales, cada piso, junto con las columnas arriba y debajo de éste, se analiza
por separado. En este andlisis los extremos alejados de las columnas se consideran empotrados.

La figura 5.3 muestra una viga de losa tipica equivalente, tal como se describe en este capitulo.

Figura 4.3 Portico equivalente para la franja sombreada en la figura 5.2

Piso

Fuente: Jack C. McCorman “Diserio de concreto reforzado”

Si se tiene un gran numero de tableros, el momento en un nodo de una viga de losa puede
obtenerse satisfactoriamente suponiendo que el miembro estd empotrado a dos tableros de
distancia. Esta simplificacion es permisible porque las cargas verticales en un tablero, so6lo

afectan apreciablemente las fuerzas en ese tablero y en los adyacentes a cada lado.

El marco equivalente consta de la losa horizontal, de las vigas con claros en la direccion del
marco considerado, de las columnas u otros miembros que den apoyo vertical arriba y abajo de la
losa, y de cualquier parte de la estructura que permita la transferencia de momentos entre los
miembros verticales y horizontales. Se ve que habra una marcada diferencia entre la transmision
de momentos, cuando una columna proporciona esta transferencia y cuando existe un muro de
concreto reforzado monolitico sobre toda la longitud del marco. En los casos intermedios se

deben estimar las rigideces a torsion de los miembros, tales como las vigas de borde.
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Deben cumplirse los espesores de losas minimos. Los peraltes deben revisarse por cortante en las
columnas y en otros apoyos. Una vez calculados los momentos, es necesario revisar la

transferencia del cortante por momento en los apoyos.

El analisis del marco se hace para la carga viva total de disefo aplicada en todos los claros, a
menos que la carga viva existente no factorizada de disefio exceda 0.75 veces la carga muerta no
factorizada. Cuando la carga viva es mayor que 0.75 veces la carga muerta, se usa un patroén de

carga con tres cuartas partes de la carga viva para calcular los momentos y las fuerzas cortantes.

Se supone que el momento méaximo positivo en el centro de un claro ocurre cuando se aplican las
tres cuartas partes de la carga total de disefio en ese tablero y en los claros alternos. Se supone
que el momento maximo negativo en la losa en un apoyo, ocurre cuando se aplican las tres
cuartas partes de la carga viva total de disefio s6lo en los tableros adyacentes. Los valores asi
obtenidos no deben ser menores que los calculados, suponiendo una carga viga plena en todos los

claros.

4.2.2. Propiedades de las Vigas Losas

Figura 4.4 Secciones para calcular rigideces de las vigas losa

! £1 ! £1

J f
h A - D ha hy
p rf-r :+ j B i 3 s rh L 5*1 1
| t B o C_| ¥
cara del cara del—"
£ apoyo | 1] c1 apoyo e
Sistema de losa sin vigas Sistema de losa con abacos
£z £
- {2 h
hy -1 i hy .
-f—' I Ts - 1, Iy
ke
Corte A-A L_.IL.:" 2
Corte C-C Corte D-D
L £2 .
I Lf(1-calta 2
] ) .
— - - — ,:I I (1-caléa )
L - - -
Corte B-B Corte E-E

EnLf(1-cofts

]
€142 ._I .17'?' _1 L cif2

Diagrama de rigidez de
la viga placa equivalente

C Eclof(1-calez)”

1 Eos Iy \h\ chs Iz
e
L '!\:I

cqi2 [ ‘n Al ey

Diagrama de rigidez de
la viga placa equivalents

Fuente: Teodoro E. Harmsen “Diserio de estructuras de concreto armado”

Las partes del marco son las losas, vigas, dbacos, columnas, etc. Nuestro primer objetivo es

calcular las propiedades de las vigas losas y de las columnas (es decir, los factores de rigidez, los
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factores de distribucion, los factores de transporte y los momentos de empotramiento). Las tablas
A2 a A5 del (Anexo XV) se utilizan para determinar las propiedades de las vigas losa y columnas

tanto para losas plana como para losas nervadas con diferente altura de dbaco (cabezas macizas).
4.2.3. Propiedades de Columnas

Se supone que la longitud de una columna va del punto medio del espesor de la losa de un piso,
al punto medio del espesor de la losa en el siguiente piso. Para calculos de rigideces, los
momentos de inercia de las columnas se basan en sus dimensiones totales. Asi, si se tienen
capiteles, el efecto de sus dimensiones debe usarse para esas partes de las columnas. Las

columnas se suponen infinitamente rigidas dentro del espesor de las losas.

Figura 4.5 Suposicion de rigidez en columnas

N _+_ - n 1 I
i e — El= s
f 17
£ e B,
1
a) colummna y losa reales. b) diagrama de rigidez
ninguna viga de la columna

Fuente: Jack C. McCorman “Diserio de concreto reforzado”

Con un diagrama de rigidez de columna, la rigidez por flexion Kc de la columna puede
determinarse con el método de la viga conjugada o con otros métodos. En la tabla A.7 del (Anexo

15) del apéndice de este texto se dan valores de Kc para varios casos tipicos de columnas.

Al aplicar la distribucion de momentos a un marco particular, necesitamos las rigideces de la viga
de losa, de los miembros a torsion y de la columna equivalente, para poder calcular los factores
de distribucion. Con este fin son necesarios la columna equivalente, la viga de losa equivalente y
los miembros a torsiébn en un nodo en particular. En nuestro analisis haremos referencia a la
figura 5.6, donde se supone que se tiene una columna arriba y otra abajo del nodo considerado.
Asi, se supone que la rigidez de la columna (Kc) incluye la rigidez de la columna superior (Kct) y

la de la columna inferior (Kcb). Entonces, XKc = Kct + Kcb. De manera similar, se supone que la
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rigidez torsional total es igual a la de los miembros a torsion en ambos lados del nodo (XKt = Kt1

+ Kt2). Para un marco exterior, el miembro a torsion estara localizado en un solo lado.

Se determinod la siguiente expresion aproximada para la rigidez (Kt) del miembro a torsion,

usando un analisis tridimensional para varias configuraciones de la losa.
9xE.xC

[, * (1 _ C2/l2)3

En esta formula, C debe determinarse con la siguiente expresion dividiendo la seccion transversal

K;

del miembro a torsion en partes rectangulares y sumando los valores de C de las diferentes partes.

Figura 4.6 factores de distribucion de momentos

. colunna superior
-

miembro _

a torsion et viga 2 @
1 2

columna inferor =

Fuente: Jack C. McCorman “Diserio de concreto reforzado”

C =Z(1—0.63*§)*<x33*y>

Si no hay una viga unida a la columna considerada, se usara como viga efectiva una parte de la

losa igual al ancho de la columna o capitel. Si una viga est4 conectada a la columna, se supondra
una viga T o una L con patines de anchos iguales a la proyeccion de la viga arriba o debajo de la

losa, pero no mayor que cuatro veces el espesor de la losa.

La flexibilidad de la columna equivalente es igual al reciproco de su rigidez, como sigue:

1 1 1 1 1 1
+ - = +
Kec Z Kc Z Kt Kec Kct + ch Kc + Kt

Si despejamos de esta expresion la rigidez equivalente de la columna y multiplicamos por K., se

obtiene:
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K. = (Kct + ch) * (Kc + Kt)
e (Kct + ch) + (Kc + Kt)

Un examen de esta breve deduccion muestra que la flexibilidad a torsion del nodo columna losa,
reduce la capacidad del nodo para transmitir momentos. Después de que se obtiene el valor de

Kec, los factores de distribucion pueden calcularse como sigue; con referencia nuevamente a la

figuras.5:
FD = Kb , paralavigadel lado izquierdo
Kp1 + Kpz + Kec
FD = Kpo , paralaviga del lado derecho
Kp1 + Kpz + Kec
FD = Kee , parala columna

4.3. Diseiio de la Losa Reticular Mediante el Método del Portico Equivalente

Figura 4.7 Idealizacion de la losa (bloque de aulas)

Fuente: Elaboracion propia

- Dimension de las columnas internas = 20 x 40 cm
- Dimension de las columnas externas = 20 x 30 cm

- Altura de piso = 3,35 m

Las caracteristicas de los diferentes materiales se encuentran en (3.4.) de este documento.
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4.3.1. Analisis de cargas

El analisis de cargas se puede apreciar en el (Anexo III), sin embargo, se analizaran todas las

cargas que actuaran en la losa.

Carga de servicio = 3 kN/m?, para ambientes destinados a aulas

[ F . /Ij
Carga de acabados = 0,87 kN/m? o 1[
Carga de tabiqueria = 7,33 kN/m J

ba 5

Carga por peso propio:

B, =V, * yye, paraun metro cuadrado de losal=1m
Ppp =[(by xh* D)2+ (by * h* (1 =2 xby)) * 2+ C¢ * 2] * yyo = 4.32 kN /m?
Carga mayorada:

qu =1,2*D + 1,6 xL = 11,11 kN /m?

4.3.2. Resistencia al Corte de la Losa
Corte en una direccion:
Para el corte en una direccion (comportamiento como viga ancha) considerar una franja de 1 m
de ancho a una distancia “d” medida a partir de la cara del apoyo en la direccion mas larga (ver
Figura 4.8).

Vy =qy*1*lv=41,17 kN /m?

d=h,—rg— g = 324 mm, canto util

Ax/f'c
Vy<¢px*xV, - VC=Tf*bw*d=247,50kN

Vy =41,17 < ¢ * V. = 185,59 kN, VERIFICA
Cortante en dos direcciones (punzonamiento):
Vy=qu*[ly xl, — (c; +d) * (¢, + d)] = 365,08 kN
Perimetro critico en dos direcciones:
b,=2%x(b+d)+2*(a+d)=2496mm = 2,496 m

_ ladomayor de columna

lado menor de columna

Constante para cortante a; = 40 para columnas interiores

Esfuerzo cortante en dos direcciones:

99



Ax/f'c 2
VClz—f*(1+E)*bo*d=1235,32kN

A * fc*<2+as*d

o

)* b, *d = 2221,19 kN
Axf'
3

Se adopta el menor V, = 742,99 kN
Vy, = 365,08 kN < ¢ x V. = 926,48 kN, VERIFICA

Ves = xb, *d = 1235,31 kN

Figura 4.8 Secciones criticas para el corte
2,36m

| Lv

din

3,706m

h-\~—n!je de] panel
Fuente: Elaboracion propia
4.3.3. Rigidez Flexional de las Vigas losa en Ambos Extremos “Ks”
Interpolando a partir de los valores de la Tabla D.5. (Apéndice D), Harmsen E. Disefio de
Estructuras de Concreto Armado.

Ecs * Is

Ksp = Kyp * ]
1

E,. = 3830 + \/f'c = 17551,26 MPa
_b*h3 _4>|<0,353

Is =—3 o = 00142917 m*
Tramo A - B:
De: A-B De:B-A
Clill = 0,024; CIN—ZZ =075 [, =826m C;V—ll = 0,024; % =0,10; [, =826m
Kyr = 8,025 Kyp = 8,07
Cyr = 0,66 Cur = 0,66
myr = 0,0997 myp = 0,0998
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K¢, = 243700,93 kN *m K = 245067,48 kN = m
Tramo B - C:

De:B-C De:C-B
Cllll = 0,024; CIN—ZZ =0,10; [, =836m sz_11 = 0,024; CZV—ZZ =0,10; l; =836m
Kyr = 8,07 Kyp = 8,07
Cyr = 0,66 Cup = 0,66
myr = 0,0998 myp = 0,0998
Kgp = 242136,05 kN *xm K¢ = 242136,05 kN xm

Tramo C — D:

Los valores seran los mismos que en el Tramo B — C, ya que tienen las mismas caracteristicas.

Tramo D — E:
De:B-C De:C-B

c c c c
M 0,026, X2=0,10; L, =755m M 0,026, X2=0075 I =755m
L L, L L

KNF = 8,07 KNF = 8,025

CNF = 0,66 CNF = 0,66

Myr = 0,0998 Mmyr = 0,0997
Ky, = 268113,56 kN *m K, = 266618,50 kN * m

4.3.3. Rigidez Flexional de las Columnas en Ambos Extremos “K.”

Con ti/tv y H/Hc mediante interpolaciéon En base a la Tabla D.7. (Apéndice D), Harmsen E.

Disefio de Estructuras de Concreto Armado.
E CcS * IS

KC = KAB * )
le

K,g = 5.34, para todas las columnas

E, = 3830 */f'c = 17551,26 MPa
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Para columnas externas:
c=02m; ¢;,=030m

I_b*h3_0,3*0,23
STO12 T 12

= 0,0002 m*

ECS * IS
KC = KAB * I = 5595, 45 kN *m

C
Para columnas interna:
c1=02m; c;=040m
p _b*h3 3 0,4 % 0,23
STo12 0 12

=0,00027 m*

ECS*IS
K = Kpp » = = 7553,85 kN »m

c

4.3.4. Rigidez Torsional de los Elementos Torsionales “K¢”

9xE. *xC
Kt=+S +

YR T

I, * (1 /12) . \\:

\ | NN
X\ (xxy —
= Z (1 — 0,63 * ;) . ( - ) = 0,00059733 U

“C” serd valido para todas las columnas, ya que tienen la misma dimension en la direccion

analizada.
E.s = 3830 *.,/f'c = 17551,26 MPa
Columnas externas: Columnas internas:
c1=02m; ¢c;=030m c1=02m; ¢c;=040m
9xE . *C 9xE*C
K; = 3 = 29804,52 kN m K; = 3 = 32357,86 kN m

c c
L+(1-%/,) L+ (1-2/,)
4.3.5. Rigidez de la Columna Equivalente “Ke.”

— (Kct + ch) * (Kc + Kt)
& (Kct + ch) + (Kc + Kt)
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Columnas externas:

_ (2%5595,85) * (2 * 29804,52)

K. =
¢~ (2 %5595,85) + (2 * 29804,52)
K,. = 9422,02 kN *m

Columnas internas: K¢
(2 % 7553,85) = (2 * 32357,86)
€7 (2% 7553,85) + (2 * 32357,86) “K*
c
K,. = 12248,36 kN * m
Figura 4.9 Rigidez para vigas losa y columnas
Py, Frrary Frrsey Frrar Frrary
243700,93 242136,05 242136,05 268113,56
A 245067,48 | B 24213605 | © 242136 05 | P 26661850 | E
942202 12248 36 1224836 1224836 9422 02
s TITT Wrrrsd sy TITT

Fuente: Elaboracion propia

4.3.6. Factores de Distribucion “FD” en la Union de la Viga Losa

Kpy

B Kbl + sz + Kec’

K>

FD
FD

Unioén “A”:
Unidn “B”;

FDBA =

FDBC -
Uniodn “C”:

FDcp =

" Kpy + Kpz + Koo

243700,93

FDAB ==

245067,48

243700,93 +9422,02

= 0,963

245067,48 + 12248,36 + 242136,05

242136,05

245067,48 + 12248,36 + 242136,05

242136,05

242136,05 + 12248,36 + 242136,05
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para la viga del lado izquierdo

para la viga del lado derecho

= 0,491

= 0,485

= 0,488



D — 242136,05 _ 0488
€0 ™ 242136,05 + 12248,36 + 242136,05

Unio6n “D”:
FDy = 242136,05 — 0463
242136,05 + 12248,36 + 268113,56
FD,, = 268113,56 — 0,513
242136,05 + 12248,36 + 268113,56
Unioén “E”:
FD,, = 266618,50 — 0,966

266618,50 + 9422,02

4.3.7. Analisis del Portico Parcial del Portico Equivalente

Determinar los momentos negativos y positivos para las vigas losa usando el método de
distribuciéon de momentos. Debido a que la sobrecarga de servicio no es mayor que tres cuartos
de la carga permanente de servicio, se asume que los momentos de disefio ocurren en todas las

secciones criticas considerando en todas las luces la totalidad de la sobrecarga mayorada.

L 3
=058 <7, SEVERIFICA

Por lo tanto, se asume una distribucidon de carga uniforme en todo el panel.

4.3.7.1. Carga Mayorada y Momentos en los Extremos Empotrados
Carga mayorada:
qu=12*D+1,6 L =11,11 kN /m?
Momento en los extremos empotrados para la viga losa:
FEM = myp * qy * I, * 1,
mnr se obtiene mediante interpolacion de la D.5. (Apéndice D), Harmsen E.

Tramo A - B:

De: A-B De:B-A
myr = 0,0997; [, =826m myr = 0,0998; l; =826m
FEM = 302,29 kN +m FEM = 302,60 kN *m
Tramo B - C:
De:B-C De:C-B
myrp = 0,0998; [, =836m myp = 0,0998;, l; =836m
FEM = 309,97 kN *m FEM = 309,97 kN »m
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Tramo C - D:

De:C-D
myp = 0,0998; I, =8,36m
FEM = 309,97 kN +m
Tramo D - E:
De:D-E
myp = 0,0998; I, =7,55m

FEM = 252,81 kN s m
4.3.7.2. Distribucion de Momentos

De:D-C
Mmyr = 0,0998;
FEM = 309,97 kN +m

L, =836m

De:E-D
Myr = 0,0997,
FEM = 252,56 kN *m

L, =7,55m

Tabla 4.1 Distribucion de momentos para el portico parcial

T
Union A B C D E
Elemento AB BA BC CB CD DC DE ED
FD 0,963 0,491 0,485 0,488 0,488 0,463 0,513 0,966
CC 0,660 0,660 0,660 0,660 0,660 0,660 0,660 0,660
FEM (kN/m2) | 302,290 |-302,600 | 309,970 | -309,970 | 309,970 | -309,970 | 252,810 | -252,560
-2,388 1-192,129 | 0,000 -2,359 17,467 0,000 |161,022| 19,353
62,261 1,518 -4,866 | 61,501 |-49,205| -4,866 |-12,339 | -54,519
1,085 -39,572 | -3,960 1,072 5,257 -3,960 | 34,759 5,825
14,107 -0,690 -2,038 13,935 | -9,412 -2,038 -3,714 | -10,428
0,884 -8,966 | -1,457 0,873 1,758 -1,457 6,648 1,948
3,378 -0,562 -0,847 3,336 -1,586 -0,847 -1,242 -1,758
0,457 -2,147 | -0,564 0,451 0,638 -0,564 1,121 0,707
0,878 -0,290 | -0,351 0,868 -0,170 | -0,351 -0,451 -0,189
0208 | -0,558 | -0,225 | 0,205 | 0,245 | -0,225 | 0,120 | 0272
0,254 -0,132 | -0,145 0,251 0,032 -0,145 -0,173 0,035
MT 0,090 | -0,161 | -0,091 | 0,89 | 0,97 | -0,091 | -0,023 | 0,108
0,082 -0,057 | -0,060 0,081 0,035 -0,060 | -0,069 0,038
0,038 | -0,052 | -0,037 | 0,037 | 0,039 | -0,037 | 0,025 | 0,044
0,029 -0,024 | -0,025 0,029 0,019 -0,025 -0,028 0,021
0,016 -0,018 -0,015 0,016 0,016 -0,015 -0,013 0,018
0,011 -0,010 | -0,010 0,011 0,009 -0,010 | -0,011 0,010
0,007 -0,007 | -0,006 0,006 0,007 -0,006 | -0,006 0,007
0,004 -0,004 | -0,004 0,004 0,004 -0,004 | -0,005 0,004
0,003 -0,003 -0,003 0,003 0,003 -0,003 -0,003 0,003
0,002 -0,002 | -0,002 0,002 0,002 -0,002 | -0,002 0,002
0,001 -0,001 -0,001 0,001 0,001 -0,001 -0,001 0,001
>M 383,695 | -546,468 | 295,263 | -229,560 | 275,225 | -324,677 | 438,377 | -291,057
MD -369,498 | 123,342 121,834 | -22,284 | -22,284 | -52,643 | -58,328 | 281,161
M () 14,197 |-423,126 | 417,097 | 251,844 | 252,940 | -377,320 | 380,049 | -9,896

Fuente: Elaboracion propia
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La Tabla 4.1 muestra los calculos. Los momentos antihorarios que actiian en los extremos del
elemento se consideran positivos. Los momentos de tramo positivos se determinan a partir de la

siguiente ecuacion:

My (mitad de la luz) = M, — (My, + Myg)/2, (Nota: L, izquierda; R, derecha.)
Tramo A — B:

(11,11 = 4) * 8,26 14,19 + 423,02
= —( >=160,40kN*m

v 8 2
Tramo B— C:
(11,11 = 4) * 8,362 416,99 + 250,19
u= —( )=53,77kN*m
8 2
Tramo C- D:
(11,11 = 4) * 8,36 252,94 + 377,32
v = —( )=73,11kN*m
8 2
Tramo D—-E:

(1111 % 4) = 7,552 (380,05 + 9,90

U ) > ) = 121,67 kN *m
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4.3.8. Momentos de Diseiio

Figura 4.10 Momentos de disefio positivos y negativos (kN-m)

A B C D E
I I I I I

I'.-.- = 11,1124 = 44 44 kHl'lI

|

crrrerrrrr T e PP
| | | | |
| | | | |
| | | | |
| | | | |
| 4515 | | |
IH‘-m 417,10 ELW.Q“ 3W-W.DE I

A
I I — I — I I
| 160,40 | | | 121,67 |
| | | | |
| | | | |
| | | | |
;1420 423,13 | 41710 FE1. y  IE284 307,32 | 3B0.06 980
. s R

T S ) %}:( —)

‘u
g I b |

l4g 51 o851 177 18,7 468 1465 | 4008 4o03 |
I I I I I
| | | | |
I I I I I
A asaden | adadkn || T | | P
1 I B T I}
:1&3.54 163,64 :1EE~.'|"EE 166,76 :135.?3 166,76 :1E:r.?|3 167,76 :
I I I I I
| | — | 216,759 |

170,66

I
=L1]] =]
116,73

166,59

20064

235,05

Fuente: Elaboracion propia

107



En la Figura 4.8 se grafican los momentos positivos y negativos mayorados para el sistema de
losa en la direccion de andlisis. Los momentos de disefio negativos se toman en la cara de los
apoyos rectilineos, pero a una distancia no mayor que 0,175€: a partir de los centros de los

apoyos.

Determinacion de los momentos en la cara del apoyo:

Tramo A — B:

2

)

2

2

(=)Myup = —14,20 + 134,05 * 0,10 — 44,44

=—1,02kN *m

)

(=)Mypa = —14,20 + 134,05 * 8,16 — 44,44 = —399,88 kN *m

Tramo B— C:

2

)

0,10
(-)Mypc = —417,10 + 205,53 » 0,10 — 44,44 * —— = ~396,77 kN * m

,262
—)Mycgp = —417,10 + ;03 * 8,26 — 44,44 * = —235, * m
(- M 417,10 + 205,53 * 8,26 — 44,44 235,44 kN
Tramo C- D:
0,102
—)Mycp = — , ,00 * U,1U — 44,44 * = — , *m
(- M 252,54+ 170,88 « 0,10 — 44,44 > 236,07 kN
8,262
(=)Mypc = —252,54 + 170,88 = 8,26 — 44,44 * > = —357,48 kN *m
Tramo D-E:
0,102
—)Mypg = — , /7 ¥ U, 10 — 44,45 * = - , *m
(- M 380,05 + 216,79 * 0,10 — 44,44 > 358,57 kN
2
(=)Mygp = —380,05 + 216,79 = 8,26 — 44,44 * . =4+1,77 kN *m
Figura 4.11 Momentos de diseriio (kN-m)
A B C D E
| -399,88' | I |
| -346,77 | | -358,57 |
o2 A 235,44, 236,07 -357,49 |
N |
I T T T ‘\w—/*— I
| | 377 | 3n | 12167 | H
160,40 .

Fuente: Elaboracion propia
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4.3.9. Distribucion de los Momentos de Disefio en las Franjas de la Viga Losa

Los momentos mayorados negativos y positivos en las secciones criticas se pueden distribuir a la
franja de columna y las dos semifranjas intermedias de la viga placa de acuerdo con las
proporciones especificadas en los articulos 13.6.4 y 13.6.6. El requisito del articulo 13.6.1.6 no se
aplica en el caso de sistemas de losa sin vigas, a = 0. En la Tabla 4.2 se resume la distribucion de

los momentos mayorados en las secciones criticas.

Tabla 4.2 Momentos de diseiio (kN-m)

Franja de columna Momento en dos
a=0 M mayorado ) semifranjas intermedias
(kKN-m) | Porcentaje (%) | Momento (KN-m) (KN*m)

Tramo A - B

Negativo AB 1,02 100,00 1,02 0,00
Positivo 160,40 60,00 96,24 64,16
Negativo BA 399,88 75,00 299,91 99,97
tramo B- C

Negativo BC 396,77 75,00 297,58 99,19
Positivo 53,77 60,00 32,26 21,51
Negativo CB 235,44 75,00 176,58 58,86
Tramo C-D

Negativo CD 236,07 75,00 177,05 59,02
Positivo 73,11 60,00 43,87 29,24
Negativo DC 357,49 75,00 268,12 89,37
Tramo D - E

Negativo DE 357,57 75,00 268,18 89,39
Positivo 121,67 60,00 73,00 48,67
Positivo ED 1,77 100,00 1,77 0,00

Fuente: Elaboracion propia

4.3.10. Calculo de l1a Armadura a Flexion en la Franja de Columna Interior y en las

Semifranjas Intermedias de la Losa del Portico Equivalente

Se realizara el disefio de la losa de la franja de columna entre las columnas C8, C13, C18 y C23, para
el tramo entre las columnas C13 - C18, con los siguientes esfuerzos, los momentos de disefio son para

un ancho de franja de 2 metros tanto para positivos como para negativos.
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Datos de Geometria

Inter eje S = 52 cm

Ancho de nervio b = 12 cm Figura 4.12 Esquema de la losa

Altura de nervio h = 30 cm
L. R H=35cm

Altura de la capa de compresién Cc = 5 cm

T

Recubrimiento geométrico rg = 20 mm
Diametro de la barra transversal @;,.,,c = 12 mm

Diametro de la barra longitudinal @,,,, = 12 mm

35 —1
30 —

|

% -
rm=rg+$=26mm —f—

Recubrimiento mecanico barra transv.

Canto util Fuente: Elaboracion propia
d=h-—rml=324mm
Los momentos negativos generalmente se utilizan para el disefio del armado de los 4bacos y

también para los nervios de las franjas intermedias, los momentos positivos son utilizados para el

disenio de todos los nervios de la losa.

Como los momentos de disefio son para un ancho de franja igual a dos metros, los momentos que
se distribuyan en las franjas que contienen nervios se dividirdn en el nimero de nervios que
ocupe la longitud de dicha franja del portico equivalente, ya sean franjas de columnas o franjas
intermedias. En cambio, los momentos negativos que se distribuyen en la franja de columna son

para el disefio del macizado del &dbaco.

4.3.10.1. Disefio a Flexion Para la Franja de Columna
Momentos de disefio:
Figura 4.13 Momentos de diseiio para la losa

268,18 kN-m
-177,05 kN-m

Cc13 C1s8

43,87 kN-m

8.36m

Fuente: Elaboracion propia

110



Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho

My(=) = 177,05 kN *m M) =25 1097 v+ My(=) = 268,18 kN * m

Figura 4.14 Representacion de la seccion transversal para el calculo de los nervios de la losa

Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho

£ b

S B

%
h h
Fbud o Fbod
Sw +— bw— Sw
Fuente: Elaboracion propia
Ancho Efectivo de la Viga T Para los Momentos Positivos
Luzdelalosal, =8,36m
sw=0,40m
bey = by, + (8% k) x2=1092m
Ly
bg, =bw+(§)*2 =221m
SW
br _bw+(7)*2 =0,52m
Para el disefio se usa el menor valor de b =0, 52m
Armadura Longitudinal
Factor de reduccion de resistencia @ = 0.9
Célculo de la profundidad del bloque de compresiones:
_d 22 2xMu
= 0,85x¢p=*f'cxb
Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
a=17,47 mm a = 4,08mm a = 26,88mm

Profundidad del eje neutro:

B1 = 0.85 Para hormigones donde 18 MPa < f'c < 30 MPa Seglin NB 1225001
111



Célculo de la Armadura requerida:
Mu

As =

Tramo central

As = 90,13 mm?

Apoyo izquierdo
A; = 1485,69 mm?

Célculo de la armadura minima requerida:

Agmin = 0,0018 % b x h

Apoyo izquierdo Tramo central

Agmin = 1260 mm? 2

Agmin = 75,6 mm
Armadura adoptada para la losa:

Tramo central

Ag = 90,13 mm?

Apoyo izquierdo
Ag min = 1485, 69 mm?
Disposicion de las barras:
Tramo central

208mm

Apoyo izquierdo
8016 mm

Ag prov Total = 1608, 5 mm?

4.3.10.2. Disefo a Flexion Para las Semifranjas Intermedias

Momentos de disefio:

Cprfy(d-3

Ag prov Total = 100,53 mm?

Apoyo derecho
Ag = 2284,49 mm?

Apoyo derecho

Agmin = 1260 mm?

Apoyo derecho
Ag = 2284,49 mm?

Apoyo derecho

12916 mm

As prov Totar = 2410,74 mm?

Figura 4.15 Momentos de diseiio para la losa

-59.02 kN-m

c13 W

2924 kN-m
8.36m

Fuente: Elaboracion propia

Apoyo izquierdo Tramo central
59,02 29,24
My(=) =—— My(+) = ——=731kN+m

My(=) = 14,76 kN *m
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-89.37 kN-m
C18
Apoyo derecho
89,37
My(-) = 4

My(=) = 22,34 kN *m



Figura 4.16 Representacion de la seccion transversal para el cdlculo de los nervios de la losa

Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho

£ b

S B

i___
%
h h
Fbud ] Fburd
Sw +— bw— Sw
Fuente: Elaboracion propia
Armadura Longitudinal
Factor de reduccion de resistencia @ = 0.9
b; = 0,52 m Para el disefio de vigas T correspondientes a los momentos positivos.
Célculo de la profundidad del bloque de compresiones:
d 22 2xMu
a=d- —
0,85 *f'cxb
Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
a = 2456 mm a=271mm a=3471mm
Profundidad del eje neutro:
- a
B1
B1 = 0.85 Para hormigones donde 18 MPa < f'c < 30 MPa Segin NB 1225001
Célculo de la Armadura requerida:
y Mu
S =
a
®+fy+(d=3)
Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
Ag = 125,26 mm? As = 59,94 mm? Ag = 192,73 mm?

Célculo de la armadura minima requerida:

Asmin = 0,0018 xb x h
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Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho

A min = 75,6 mm? Ag min = 75,6 mm? A min = 75,6 mm?

Armadura adoptada para la losa:

Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
A = 125,26 mm? Ag min = 75,6 mm? A = 192,73 mm?
Disposicion de las barras:
Apoyo izquierdo Tramo central Apoyo derecho
2010 mm 208mm 2012mm
As provTotal = 157,08 mm? As provTotar = 100,53 mm? As provTotal = 226,19 mm?

Figura 4.17 Disposicion de la armadura positiva correspondientes a la franja del portico equivalente

Cl1
W - 20%60 v 20x60

o T

w7
Ry L 7

V- 20x60

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 4.18 Disposicion de la armadura negativa correspondientes a la franja del portico equivalente

Cl1
V- 20660 V. 20X5{}

SEMIFRAM 1A INTERMEDIA 012

Fuente: Elaboracion propia
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CAPITULO V

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1 Conclusiones

Conclusiones obtenidas con base en el aporte académico:

Se realiz6 el disefio de la losa reticular perteneciente a la infraestructura del Instituto
Tecnologico 2 de Agosto, obteniendo el armado para una franja de columna y dos
semifranjas intermedias mediante una distribuciéon de momentos como indica la norma.

De esta manera se verifica que el armado propuesto por el software es aceptable.

Conclusiones obtenidas del proyecto:

Se logré conseguir satisfactoriamente el disefio estructural de la ampliacion de Instituto
Tecnologico 2 de Agosto Iscayachi - El Puente, logrando la obtencién de un ambiente que
permita a la poblacion beneficiada que pueda continuar con su formaciéon académica y
evitar que estos dejen los estudios.

Se realizo el analisis de validacion del estudio de suelos proporcionado por la empresa
EOLO, por lo que se tiene un suelo gravoso con presencia relevante de limo inorganico o
arena fina que contienen baja plasticidad. Se determino la capacidad de carga segun
Terzaghi y mediante abacos, para el cual en el disefio se usaran los valores mas
desfavorables, estos son 0,204 MPa y 0,200 MPa para los bloques de aulas y laboratorios
respectivamente.

Se realiz6 el calculo manual de los diferentes elementos estructurales, para compararlos
con los obtenidos del software, donde los armados son aproximadamente parecidos y se
acepta el disefio obtenido mediante el software, tanto en esfuerzos como en
dimensionamientos.

Se determind el dimensionamiento de todos los elementos estructurales de los tres
bloques, tanto del “bloque existente-ampliacion de aulas”, “bloque de aulas nuevas” y “el
bloque de laboratorios”, logrando la obtencion de los planos estructurales para su

ejecucion y construccion de los mismos.
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Se desarrollaron las especificaciones técnicas para la ejecucion del proyecto que se
pueden apreciar en el (anexo VIII) y los computos métricos de la cuantificacion de
volimenes del proyecto que se aprecian en el anexo X.

Se desarrollo el andlisis de precios unitarios para posteriormente obtener el presupuesto
unicamente de la obra gruesa de todos los bloques del instituto tecnolégico 2 de agosto,
cuyo costo es de 1.473.969,68 Bs.

Del cronograma de ejecucion del proyecto se estima que la duracion de las actividades

que componen la obra gruesa del proyecto es de aproximadamente 165 dias calendario.

5.2 Recomendaciones

Cuando el estudio de suelos es proporcionado, es recomendable realizar una validacién
del mismo, ya sea mediante la teoria de capacidad de carga de Terzaghi y mediante
Meyerhof ya que estas teorias se basan es la profundidad de desplante y la carga de
desplante que estan en funcién del tipo de suelo, su peso especifico y su angulo de
friccion.

Cuando se realice un estudio de suelo es importante obtener la mayor informacion
posible, como el peso especifico y el angulo de friccion, para asi de esta manera obtener
una capacidad de carga admisible mas aceptable.

Para el disefio de una ampliacion es de vital importancia realizar un analisis de la
estructura existente, verificando su comportamiento ante las cargas debidas de una nueva

planta.
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