CAPITULO |

ASPECTOS GENERALES DEL PROYECTO

1.1 PROBLEMA

1.1.1 Planteamiento del problema

Hoy en dia vivimos en una sociedad la cual est& en un constante cambio y evolucion, esto a
su vez implica un crecimiento significativo de la poblacion y por ende una reduccion en los
espacios, esta reduccion se evidencia en lugares representativos como ser zonas comerciales.
La falta de areas adecuadas o infraestructuras inexistentes para la venta de productos
delicados con lleva a la Asociacion de Mujeres Elaboradoras de Masas de Padcaya
(AMEMPA) u otras, a instalarse a orillas de las calles y en la parte central de la comunidad,
generando congestionamiento vehicular y aglomeracién de personas, entorpeciendo la

circulacion de los peatones que transitan por el sector.

El crecimiento de productores requiere de una infraestructura adecuada y apta, donde la

actividad comercial pueda desarrollarse y crecer.
1.1.2 Formulacion del problema

e ;De qué manera la construccion del “Mercado Central de Padcaya”, contribuira a la
mejora de la comercializacién de la masas tradicionales y artesanias de Padcaya?.
1.1.3 Solucién
e Lapoblacion de Padcaya y el Gobierno Autonomo Municipal de Padcaya han notado
los efectos que trae consigo la situacion actual de los productores, lo que impulsa al
desarrollo del proyecto “Construccion del Mercado Central de Padcaya”,(Mercado

de las Masas).

1.2 OBJETIVOS
1.2.1 General

Realizar el calculo estructural del “Mercado Central de Padcaya”. Ubicado en el municipio

de Padcaya, provincia Aniceto Arce Ruiz del departamento de Tarija. Mediante la Norma



Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87). Para que resuelva las necesidades espaciales

de los productores, aplicando criterios de eficiencia en el disefio.
1.2.2 Especificos

e Realizar el estudio geotécnico y topogréfico del lugar de ensamble.

o Realizar el Analisis estructural, mediante la Norma Boliviana del Hormigon (CBH-
1987.

e Disefar los elementos estructurales que compone la estructura.

e Realizar el cronograma de ejecucion de obra y determinar el precio, mediante:

especificaciones, planos, cbmputos, cantidades, precio unitario y general de la obra.

1.3 JUSTIFICACION

1.3.1 Académica

Al realizar el proyecto se integrara y profundizara los conocimientos adquiridos durante la
formacion académica en el area de estructuras para poder realizar el calculo estructural del

“Mercado Central de Padcaya”, servira de aporte en el beneficio de la comunidad.

1.3.2 Técnica

Técnicamente el proyecto es viable por que se realizara el calculo con un método adecuado
mediante Esfuerzos Ultimos, se aplicara conocimientos técnicos adquiridos de manera
adecuada para realizar el célculo estructural, utilizando como herramientas el software
CYPECAD, la Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87) y el Manual de disefio

para Maderas del Grupo Andino.

1.3.3 Social

Debido crecimiento de productores y la falta de infraestructura en el municipio de Padcaya
y para evitar el congestionamiento vehicular y conglomeracion comercial en el centro del
lugar se pretende realizar la construccion del “Mercado Central Padcaya”, la cual aportara
espacios aptos beneficiando a los productores (de masitas) y consumidores.

Por otra parte, permitira al municipio a mejorar en su calidad de vida, habra una mejor
circulacion vehicular y centros de lugares ya no se veran afectados por la mala ubicacion de

vendedores.



1.4. MARCO DE REFERENCIAS

1.4.1 Conceptual

Cimentacidn. - conjunto de elementos estructurales destinados a transmitir las cargas de una

estructura al suelo.
Zapata combinada - Zapata que soporta mas de una columna.

Zapata aislada - Apoyo individual para las diferentes partes de una unidad de subestructura;

la fundacién se denomina fundacién mediante zapatas.

Recubrimiento. - Minima distancia libre entre cualquier punto de la superficie lateral de

una barra y el paramento méas proximo de la pieza.

Capacidad mecanica. - En una barra de acero o una seccion de hormigén, producto de la
seccion por la resistencia de calculo del material, en traccion o en compresion. En una

armadura, la suma de las capacidades mecanicas de las barras que la componen.

Carga permanente. - Conjunto de cargas, constantes en posicion y magnitud, que actGan

siempre sobre una estructura; es decir, suma del peso propio y la carga muerta.

Carga muerta. - Carga inerte que gravita de un modo continuo sobre el elemento o pieza

que se calcula, con exclusion del peso propio del elemento en cuestion.

Coeficiente de mayoracion. - Coeficiente de seguridad parcial relativo a las acciones,

multiplicador de los valores caracteristicos de las mismas.

Coeficiente de minoracion. - Coeficiente de seguridad parcial relativo al material, divisor

del valor caracteristico de su resistencia.

Coeficiente de variacion de la resistencia caracteristica del hormigon. - Cociente entre
la desviacion normal y la media aritmética de los resultados de un nimero finito de ensayos

de resistencia realizados.

Cuantia mecanica. - En la seccion transversal de una pieza, cociente que resulta de dividir
la capacidad mecanica de la armadura por la capacidad mecanica de la seccion util del

hormigon.



Cuantia geométrica. - En la seccidn transversal de una pieza, cociente que resulta de dividir

el &rea de la seccion total de armaduras por la de la seccion de hormigén.

Estado limite. - Cualquier situacion que, al ser alcanzada por una estructura o parte de ella,
la pone fuera de servicio, es decir, en condiciones tales que deja de cumplir alguna de las

funciones para las que fue proyectada.

Estado limite altimo de utilizacion (o de servicio). - Aquel que corresponde al colapso

total o parcial de la estructura.

Columna. - Elemento estructural cuya solicitacion principal es la carga axial de compresion
acompariada o no de momentos flectores, torsidn o esfuerzos cortantes y con una relacién de

longitud a su menor dimension de la seccion de 3 0 més.

Losa. - Elemento estructural horizontal, o aproximadamente horizontal, macizo o con
nervaduras, que trabajan en una o dos direcciones, de espesor pequefio en relacion con sus

otras dos dimensiones.
Portico. - Conjunto estructural constituido por vigas y columnas unidas rigidamente.

Viga. - Elemento estructural. Horizontal o aproximadamente horizontal, cuya dimensién
longitudinal es mayor que las otras dos y su solicitacion principal es el momento flector,

acompafado o no de cargas axiales, fuerzas cortantes y torsiones.

Vigueta o nervadura. - Elemento estructural que forma parte de una losa nervada, el cual
traba principalmente a flexion.

Caracteristicas mecanicas del hormigon. - El hormigon presenta alta resistencia a
compresion y una baja resistencia a traccion. La resistencia caracteristica del hormigén (fck)

se define como el valor que presenta un grado de confianza del 95% y se expresa como:
fck =fcm (1 - 1.64 )
Donde:

Fcm: resistencia media.

d: coeficiente de variacion de la poblacion de resistencias.



Caracteristicas mecanicas del acero. - Las caracteristicas mecanicas mas importantes para
la definicion de un acero son: la resistencia mecénica, el limite elastico, la relacion entre los
dos valores mencionados, el alargamiento y la aptitud al doblado-desdoblado. Las dos
primeras califican al acero desde el punto de vista resistente y las tres ultimas desde el punto

de vista de sus cualidades plasticas.

Software CYPECAD y CYPECAD 3D. - Es el software para el proyecto de edificios de
hormigon armado y metalicos que permite el andlisis espacial, el dimensionamiento de todos
los elementos estructurales, la edicion de las armaduras y secciones y la obtencion de los
planos de construccion de la estructura. Realiza el calculo de estructuras tridimensionales
formadas por soportes y forjados, incluida la cimentacion, y el dimensionado automatico de

los elementos de hormigon armado y metalicos.

1.4.2 Espacial

El proyecto construccion del “Mercado Central Padcaya”, se realizara en el Municipio de

Padcaya, Provincia Aniceto Arce Ruiz del Departamento de Tarija.

A 45 km de la ciudad, (ver figura 1.1)

Figura 1.1 Ubicacion del “Mercado central de Padcaya” (Municipio de Padcaya)

Fuente: Adaptada de la ubicacion municipio de Padcaya, Google Maps, 2021.




1.5 ALCANCE

1.5.1 General

En este proyecto se pretende realizar el disefio y calculo estructural del Mercado Central de

Padcaya ubicada en el Municipio de Padcaya del Departamento de Tarija.

El Célculo involucra todos los elementos estructurales correspondientes:

- Cimentaciones
- Columnas

- Vigas

- Escaleras

— Losas

Todos los elementos son necesarios para garantizar la 6ptima estabilidad de la edificacion.
Se aplicaran los requerimientos que éste demanda segun procedimientos de calculo y

dimensionamiento por la Norma CBH-87.
1.5.2 Resultados a lograr

- Se obtendra el disefio estructural del Mercado Central de Padcaya.

- Se va lograr obtener planos estructurales.

- Estimacion de computos métricos y analisis de precios unitarios.

- Presupuesto de la obra.

- Cronograma de ejecucién de la obra.

- Se entregard una copia del proyecto final a la UAJMS y a la ENTIDAD a cargo del

proyecto.

1.5.3. Restricciones y limitaciones

- EI proyecto comprendera exclusivamente el disefio estructural de la infraestructura y
superestructura, elaboracion de planos estructurales y verificaciones correspondientes de

elementos estructurales mas desfavorables.



— Se detallaran las especificaciones técnicas, volimenes de obra, andlisis de precios
unitarios, cronograma de ejecucion y presupuesto del modulo de “obra gruesa” del
proyecto.

- No se realizara el disefio de las instalaciones eléctricas, sanitarias, de agua potable e

instalacién pluvial, ni se cuantificaran cantidades y costos de estas actividades.

1.6 INFORMACION SOCIECONOMICA DEL PROYECTO

Padcaya es una localidad y municipio de Bolivia, capital de la provincia de Aniceto Arce en
el departamento de Tarija, cuenta con una poblacion de 18.681 habitantes. Su principal
actividad econdmica se basa en la agricultura y piscicultura debido a la gran extension de
praderas nativas y recursos hidricos, ademas del turismo como el Santuario de la “Virgen de

Chaguaya”.

1.7 SERVICIOS BASICOS EXISTENTES
El acceso a los servicios basicos es un indicador importante de las condiciones favorables

en el bienestar social y en el nivel relativo de desarrollo.
El Municipio de Padcaya cuenta con los siguientes servicios basicos:
- Gas domiciliario (ver figura 1.2)

Figura 1.2 Viviendas con gas domiciliario por municipio

% de Viviendas con Gas

Municipio Viviendas damiciliario

Bermejo 4.939 54,80
.EE 22.447 40,87
IPadca'y'a 1.609 31,61
Yacuiba 6.568 29,67
Yunchara 372 25,07
Villamontes 2.249 21,86
Caraparl 600 15,02
Villa San Lorenzo 860 13,26
Entre Rios 562 10,38
Uriendo 395 5,49
El Puente 303 9,31
TOTAL 40.904 30,83

Fuente: Revista Tarija digna servicios basicos pueblo


https://es.wikipedia.org/wiki/Municipio
https://es.wikipedia.org/wiki/Bolivia
https://es.wikipedia.org/wiki/Provincia_de_Aniceto_Arce
https://es.wikipedia.org/wiki/Departamento_de_Tarija

- Agua potable

- Sistemas de alcantarillado

- Energia eléctrica (ver figura 3)

Figura 1.3 Cobertura y nimeros de usuarios con energia eléctrica

PROVINCIA 2015 2016 2017 2018 2019* 2020*
CERCADO COBERTURA % BR% BO9% 90% 853% 94% 57%
Cercado 52.767 54.743 56.783 57.944 59412 61.108
MENDEZ COBERTURA % 78% 79% B3% B5% BE% 90%
San Lorenzo 5.726 6.157 6.630 6.982 7.134 7.579
El Puente 2.745 2.956 3.159 3628 3.926 4.226
AVILES COBERTURA % 91% 93% 95% 97% 98% 99%
Uriondo 3.352 3508 3698 3.996 4.225 4.589
Yunchara 1.210 1532 1637 1.993 2225 2988
ARCE COBERTURA % B1% B2% BE% Ba% B9% B9%
Padcaya 3.702 3.952 4.201 4582 4886 5.105 I
Bermejo 5.415 10.585 11.685 12.457 13.956 14.316
GRAN CHACO COBERTURA % B5% BE% B9% 91% 93% 95%
Yacuiba 21.412 22.103 23182 23.800 24772 25118
Carapari 3.745 3922 4.118 4.556 4.958 5.212
Villa Montes 10.418 11.580 12.680 13.7592 13,5958 14.653
O'CONNOR COBERTURA % 78% 79% B3% B4% B5% BT%
O'Connor 4.722 49598 5388 5710 5.957 6.325
TOTAL GENERAL 119.218 126.081 133.165 139.594 145.494 151.264
COBERTURA DEPARTAMENTAL 6 89% 90% 92% 94% 95% 97%

Fuente: Revista Tarija digna servicios basicos pueblo



CAPITULO II
MARCO TEORICO

2.1 LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO
Un levantamiento topografico es una representacién grafica, la cual cumple con todos los
requerimientos que necesita un constructor para ubicar un proyecto en el terreno, ya que éste

proporciona una representacion completa del relieve y de las obras existentes.

Permite trazar mapas o planos de un &rea, en los cuales aparecen las principales
caracteristicas fisicas del terreno, tales como rios, lagos, caminos, etc. y las diferencias de

altura de los diferentes relieves, tales como valles, llanuras, colinas o pendientes.

El principal objetivo de un levantamiento topogréfico es determinar la posicion relativa entre
varios puntos sobre un plano horizontal. Esto se compone mediante un método llamado
planimetria. El siguiente fin es delimitar la altura entre varios puntos en relacion con el plano
horizontal definido anteriormente. Esto se lleva a cabo mediante la nivelacion directa. Tras
ejecutar estos dos objetivos, es posible trazar planos y mapas a partir de los resultados

logrados consiguiendo un levantamiento topogréafico.

2.2 ESTUDIO DE SUELOS

Un estudio de suelos o andlisis geotécnico es un procedimiento que permite obtener
informacion sobre las caracteristicas de un terreno. Este tipo de informacidn es esencial para
poder realizar de forma técnica y segura la planificacion y disefio de un proyecto de
construccidn a ejecutarse en dicho terreno y definir las condiciones de cimentacién que va

requerir dicha construccion. Por ello se realiza previamente.

El estudio de suelos permite conocer:

* Las caracteristicas fisicas, quimicas y mecanicas del suelo.

» La composicion estratigrafica, es decir las capas o estratos que componen el suelo.
* Ubicacion de cuerpos de agua (napas freaticas).

* El nivel de fundacion.

* Planificar el disefio y célculo de las fundaciones de la edificacion.



Cuando se habla de un estudio de suelos, se hace referencia a un proceso, que implica
determinadas etapas. Desde un analisis, hasta el estudio detallado de la informacion obtenida
en el trabajo de campo y laboratorio.

De este modo, pueden ser clasificadas las etapas como:

2.2.1 Etapa preliminar
La etapa preliminar comprende el reconocimiento de la zona, implicando una visita a la zona
de trabajo. Se buscara detectar posibles obstaculos para la ejecucion del trabajo de campo,

con el objeto de prever los equipos necesarios y asi organizar el estudio.

2.2.2 Investigacion del sitio

Comprende la instancia del proceso en la cual se realiza la exploracion propiamente dicha.
Se realizan excavaciones, perforaciones y ensayos in-situ para la caracterizacion del suelo.
Permite realizar un examen directo o indirecto del mismo a través de sondeos, extraccion de

muestras, calicatas, pozos, etc.

El tipo de ensayo a ejecutar, dependera de las caracteristicas del suelo, las profundidades

minimas a explorar y las exigencias en relacion a la extraccion de muestras.

Para el estudio de suelos se llevara acabo la prueba de “PENETRACION ESTANDAR
SPT”.

Otra tarea de esta etapa, comprende la extraccion de muestras de suelo para la realizacion de

ensayos de laboratorio y caracterizacion in-situ del suelo estudiado.

2.2.2.1 Prueba de penetracion estandar SPT

El ensayo In-situ, ensayo de penetracion estandar o SPT (del inglés Standard Penetration
Test), es un tipo de prueba de penetracion dindmica, empleada para ensayar terrenos en los

que se quiere realizar un reconocimiento geotécnico.

Consiste en contar el nimero de golpes necesarios para que se introduzca a una determinada
profundidad una cuchara (cilindrica y hueca) muy robusta (didmetro exterior de 51
milimetros e interior de 35 milimetros, lo que supone una relacion de areas superior a 100),
que permite tomar una muestra, naturalmente alterada, en su interior. El peso de la masa esta

normalizado, asi como la altura de caida libre, siendo de 63'5 kilopondios y 76 centimetros



respectivamente. Este ensayo SPT es de uso extendido, muy Util en la caracterizacion de
suelos granulares (arenas o gravas arenosas), donde es dificil obtener muestras inalteradas

para los ensayos de laboratorio.

El objetivo del ensayo es determinar la capacidad portante del suelo, estimar parametros
resistentes y complementariamente la extraccion de muestras, para fines de disefio de

cimentacion.

2.2.3 Ensayos de laboratorio

A partir de las muestras extraidas en campo, se procede a la ejecucién de ensayos de

laboratorio que permitan:

¢ ldentificar y clasificar las muestras, permitiendo asi aplicar conocimientos preexistentes
obtenidos en suelos similares.

¢ Obtener los parametros geotécnicos relevantes para el disefio del proyecto en cuestion
Los ensayos a realizar en laboratorio son los siguientes:

e Contenido de Humedad

e Distribucion Granulométrica

e Limites de Atterberg

e Clasificacion de los suelos (segun A.A.S.H.T.O.y S.U.C.S)).

e Capacidad Portante del Suelo.

2.2.3.1 Capacidad portante de suelo
El valor de la carga de hundimiento dependera entre otros factores de:

- Las caracteristicas del terreno (c, D).

- De la formay dimensiones que tiene la zapata.

- La profundidad de la cimentacién.
En la ingenieria geotécnica se denomina capacidad portante a la capacidad del suelo para
soportar las cargas aplicadas sobre él. Técnicamente la capacidad portante es la maxima
presion media de contacto entre la cimentacion y el suelo, tal que no se produzca un fallo por

cortante del suelo o un asentamiento diferencial excesivo.



Por tanto, la capacidad portante admisible debe estar basada en uno de los siguientes criterios

funcionales:

* Si la funcion del suelo de cimentaciébn es soportar una determinada tension
independientemente de la deformacion, la capacidad portante se denomina carga de

hundimiento.

* Silo que se busca es un equilibrio entre la tension aplicada al suelo y la deformacion sufrida

por este, debera calcularse la capacidad portante a partir de criterios de asiento admisible.

Terzaghi en 1943 fue el primero en presentar una teoria para evaluar la capacidad portante
de cimentaciones superficiales, la cual dice que una cimentacion es superficial si la

profundidad (Df) de la cimentacion es menor que o igual al ancho de la misma.

Terzaghi sugirié que para una cimentacion continua o de franja (es decir, la razon de ancho
a largo de la cimentacion tiende a 0) la superficie de falla en un suelo bajo carga ultima, en

el caso de falla cortante general, es segun la figura 2.1.

El efecto del suelo arriba del fondo de la cimentacion se supone reemplazado por el efecto

de una sobrecarga equivalente:
q=y*Df

Figura 2.1 Falla por capacidad de carga de un suelo bajo una cimentacién rigida continua (corrida)
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Angulo de friccién = ¢

Fuente: Libro Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones Séptima edicion — Braja M. Das

En su planteamiento, Terzaghi llega a la propuesta de una ecuacion para obtener la capacidad

portante critica (qc), para una zapata cuadrada:



qult =13c"* Nc+q*Ngq+ 0,4y B * Ny
Donde:
¢’= cohesion del suelo
v= peso unitario del suelo
q=y Df

NC, Nq, Ny=Factores de capacidad de carga adimensionales y solo son funciones del angulo

de friccion del suelo,¢
B = ancho de la zapata

La variacion de Nc, Nq y Ny con el angulo de friccién del suelo ¢ ' se da en la tabla 2.1

Tabla 2.1 Factores de capacidad de carga modificados de Terzaghi Nc, Nq y Ny

& e N N, @ N; n; Ny
0 5.70 100 0.00 26 15.53 605 2.59
| 590 1.07 0.005 27 16.30 654 288
2 6,10 114 0.02 28 17.13 707 329
3 6,30 1.22 0.04 29 18.03 7.66 3,76
4 6.51 1.30 0.055 30 18.99 831 4,39
5 6.74 1.39 0.074 31 20.03 903 4.83
6 697 1.49 0.10 32 21.16 9.82 5.51
7 722 1.59 0.128 33 22.39 10,69 6.32
g 747 1.70 0.16 34 23.72 11.67 7.22
9 774 1.82 0.20 35 25.18 12.75 8.35

10 8.02 1.94 0.24 36 26.77 13.97 941

11 8.32 2.08 0.30 37 28.51 1532 10.90

12 8.63 2.22 0.35 33 30.43 16,85 12,75

13 8.96 238 042 39 32.53 18.56 14.71

14 931 255 048 40 .87 20,50 17.22

15 9.67 273 0.57 41 3745 2270 19.75

16 10.06 2.92 0.67 42 40.33 2521 22.50

17 1047 313 0.76 43 43.54 28.06 2625

18 10,90 3.36 0.88 44 47.13 3134 30.40

19 11.36 3.61 1.03 45 51.17 3511 36.00

20 11.85 3.58 1.12 46 55.73 3948 41,70

21 12.37 417 1.35 47 60.91 4445 49.30

2 1292 4.48 1.55 48 66.80 5046 59.25

bx) 1351 482 174 49 73.55 5741 7145

24 14.14 5.20 1.57 50 81.31 63,60 8575

25 14.80 5.60 225

Fuente: Libro Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones Séptima edicion — Braja M. Das

Los valores para el &ngulo de friccion, peso especifico y densidad relativa, se obtiene a través

de correlaciones con el niUmero de golpes obtenido en el ensayo SPT.



Tabla 2.2 Angulo de friccion mediante las correlaciones del SPT

Autor Adio Ecuncién Transhrmacién
Terzaghi & Feck [1] 148 ¢'=285+ 025N, 'ys = 285 + 0,258,
Peck ot al. [19] 1853 ' =265 (2 = (a:’;—“}) V= 26.25(2 - (e:':t“})
Kishida (20] 1969 ¢’=1S+JR,” fa = 1s+ﬁ
Schmertmann [16] 1970 ¢ = tan? [{:—;}M‘I @l =tan™ l(%)ﬂp']
INE (Japan National Railwag [21] 1636 o' =127 £ 030N, B4 = 27 £ OIETIN,,,
JRB (Japan Road Bureau) [21] 1956 =15+ Jﬁ =15+ Jq.:i?_srnfl“
Hatanaka & Uchida (2] 1996 o= Jzn.-.r,ﬂr L = \flR.SHL( +120

Montenemrmo & Gonralez (5] 2014 pf=1270¢ [1RB6M, ¢ = 1270+ ||16,16NJ_.5

Fuente: J. E. Carmonay J. C. Ruge. (2015).

Tabla 2.3 Valores empiricos de Dr, ¢, y peso especifico para suelos granulares basados en el SPT,

aproximadamente a 6 m de profundidad y normalmente consolidados

natural o
Suelo D, SPT N'y ¢° 7 (
himeda)
fine madio | grusso fine madio | grueso Ib/pia® kN/m®
0.00
Muy suelto 1.2 2.3 3,6 | 2628 | 2r.28 | 2830 | 70100 | 11,16
0.15
Suelto 1.6 4.7 59 | 2830 | 30,32 | 30.34 | 80,115 | 14,18
0.35
Medio 7.15 | 820 | 10,256 | 30,34 | 3238 | 3340 | 110,130 | 17 20
0.65
Denso 16,30 | 21,40 | 28,45 | 33,38 | 342 | 40,50 | 110,140 | 17,22
0.85
Muy i? > 40 >45 <50 130, 150 | 20,23
denso

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

La capacidad de carga admisible, gadm, consiste una reduccion de la capacidad de carga
ultima con la aplicacion de un factor de seguridad FS:

qult

qadsz.S.

Por lo tanto, de seguridad debe ser al menos de 3 en todos los casos.



2.3 DISENO ARQUITECTONICO
El disefio arquitectonico es un diagrama de funcionamiento de actividad dentro del inmueble
a construir, ubicando los espacios que se relacionan entre si y plasméandolo en un proyecto

arquitectonico.

El disefio arquitectonico del MERCADO CENTRAL DE PADCAYA, contard con dos
niveles, el primero destinado a areas comerciales para la venta de las masitas tradicionales y
bafios. El segundo nivel estara destinado para area comercial de artesanias y/u otros ademas

de contar con bafios publicos.

2.4 IDEALIZACION DE LAS ESTRUCTURAS

2.4.1 Sustentacion de cubierta

La idealizacion estructural de la cubierta esta ligada a la geometria donde estara dispuesta y

sobre todo a la arquitectura.

Se opta la colocacién de una cubierta de calamina (tipo teja), con estructura de madera por
la factibilidad del material, ya que la madera es un material de f4cil obtencién y manipuleo.

Establecida la geometria se presenta el tipo de armadura a implementar en la estructura y

como se la considera en el calculo de la misma.

Figura 2.2 Armadura diente de sierra

forma

diente de sierra
Fuente: Manual de disefio para maderas del grupo andino
2.4.2 Sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por poérticos, los cuales estan
constituidos por columnas de seccion variable, vigas de seccion rectangular con base de

25cm, ambas de H°A®, asi como también de losa plana casetonada.



Por consiguiente, se opta por una estructura aporticada como se muestra a continuacion:

Figura 2.3 Idealizacion estructura aporticada

cubierta de madera

columna de H°A®

zapatas de H°A®

viga centradora de H°A®

Fuente: Elaboracidn propia

2.4.3 Fundaciones

El disefio de fundacidn estara constituido por zapatas aisladas, zapatas combinadas y vigas

centradoras, debido a la magnitud por la que se distribuye la carga y viendo la factibilidad de
disefio.

Figura 2.4 Zapata aislada y zapata combinada
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Fuente: Disefio de estructuras de concreto armado 3ra edicion Teodoro Harmsen.



2.5 DISENO ESTRUCTURAL
En el proceso de disefio estructural se tiene: la estructuracién, que es la que nos da el
indicativo de los materiales con los que se va a construir tanto elementos individuales como

en conjunto (Losas, vigas, columnas, zapatas, etc.).

2.5.1 Andlisis de cargas

Es un procedimiento que permite conocer las cargas que ejercen sobre los distintos elementos

estructurales debido a su funcionamiento.

2.5.1.1 Cargas permanentes o muertas “G”

Son las que, con la estructura en servicio, actdian en todo momento. El clculo de las acciones
permanentes se efectla a partir de las dimensiones y masas especificas. Para los elementos

de hormigon se adoptaran las siguientes masas especificas:

Hormigon sinarmar.............oooeiiiiiiiiieieieeeeea 23 kKN/m

Hormigdn armado con cuantias normales.........cccc....... 25 kN/m3

2.5.1.2 Sobrecarga de uso

Es el peso de todos los objetos que pueden gravitar sobre él por razon de su uso: Se tomaran
valores de sobrecarga de acuerdo con la "NBE-AE/88. Acciones en la edificacion™.

Tabla 2.4 Sobrecargas de uso

Tabla 31
Sobrecargas de uso

Usa del slsmantn iy

A. Aroteas
Accesibles sdlo para conservacidn 00
Accesibles silo privadamente 160
Accesibles al pablico Segin su uso
B. Viviendas
Habitaciones de viviendas 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones voladas Segin art. 3.6
C. Hotales, hospitales, chrosles, atc.
Zonas de dormitoric 200
Zonas publicas, escaleras, accescs 300
Locales de reunidn v de espectbculo 500
Balcones volados Segin art. 3.5
D. Oficinas y comercics
Loceles privedos 200
Oficinas publicas, tiendas 300
Galerlas comercinles, escaletas y scoesos 400
Locales de simacen Segin su uso
Balcones volados Segin art. 3.5
E. Edificios docentes
Aulas, despachos y comedores 300
Escaleras y accesos 400
Balcones volados Segin art. 3.5
F. lglesias, edificios da reunitn y de

espacticulos
Locales con asientos fijos 300
Locales sin ask . tribunas, 00
Balcones volados Segun ar, 3.5

G. Calzadas y garajes
Sl automdviles de turismo 400
Camiones 1.000

Fuente: NBE-AE/88. Acciones en la edificacién




2.5.1.3 Sobrecarga de viento

El viento, de velocidad v (m/s) produce una presion dindmica w (kg/m?) en los puntos donde

2
su velocidad se anula, de valor: w = %

El viento produce sobre cada elemento superficial.

De una construccidn, tanto orientado a barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria
p (kg/m2) en la direccion de su normal, positiva (presion) o negativa (succién), de valor dado
por la expresion: p = ¢ * w. Siendo w la presién dindmica del viento y c el coeficiente edlico,
positivo para presion, 0 negativo para succion, que depende de la configuracion de la
construccion, de la posicion del elemento y el angulo a de incidencia del viento en la
superficie. Los coeficientes edlicos c1 (barlovento) y c2 (sotavento) se presentan en la tabla
2.6. (NBE-AE/88. Acciones en la edificacion).

Tabla 2.5 Coeficiente e6lico de sobrecarga en una construccién cerrada

Ci i edlico de ga en una construccion cerrada
Corriente
Vieno q‘/\ A [ — ) Vienlo
v
Remanso Remanso
Coeficiente edico en:
Shuscién
Angulo de inciiencia Superficies planas Superficies curves rugosas Superficies curvas muy lisss
el vienito
7 A A A A A A
3] €2 € e L] ce

En remanso
90° —-0° +08 -04 +08 -04 +08 -04

En corriente
90° +08 -0,4 +08 -04 +08 -04
80° +08 -0.4 +08 -04 +0,8 -04
70° +08 -0,4 +08 -0,4 +0,4 -0,4
680° +08 -04 +04 -04 0 -0,4
50° +0,6 -04 0 -0,4 —0.4 -04
40° +04 -04 ~04 -04 -0,8 -04
30° +0,2 -0,4 -08 -04 =12 -04
20° 0 -0,4 -08 -0,4 -16 -20
10° -0,2 ~0.4 -08 -04 -2,0 -2,0
0° —0,4 -04 -04 -0,4 -2,0 -20

Valores puaden

Fuente: NBE-AE/88. Acciones en la edificacion
2.5.2 Estructura de sustentacion de cubierta

La armadura de madera presenta grandes ventajas para la solucion de coberturas de
ambientes, lo que posibilita una mayor flexibilidad en el disefio arquitecténico. El relativo
poco peso las hace mas manejables en el montaje que otros sistemas; asi mismo mediante

armaduras es posible utilizar maderas cortas que en el mercado son mas economicas, estas



caracteristicas hacen que las cerchas de maderas sean un sistema de uso generalizado para la

construccion de techos.

2.5.2.1 Cerchas

Una cercha es esencialmente un sistema triangulado de (generalmente) elementos
estructurales interconectados rectos. Los elementos individuales estan conectados en los

nodos; a menudo se supone que las conexiones estan nominalmente ancladas.

Las fuerzas externas aplicadas al sistema y las reacciones en los soportes generalmente se
aplican en los nodos, la fuerza principal en cada elemento en una cercha es la traccion y

compresion.

2.5.2.2 Criterios de disefio

Los criterios de disefio para la cercha de madera estan basados en el (Manual de disefio para

maderas del grupo andino).

a) Pendiente: la pendiente de una cercha, es la inclinacion de sus aguas, o sea, el angulo que

hace la cubierta con la horizontal.

) h alturade la cercha
pendiente = — =
l cercha

luzdela >

1
> — mas econOmica

11 l
— — %
> a 2 norma

1
— - arquitectonica
12 4

b) Espaciamiento: es conveniente usar el mayor espaciamiento entre armaduras porque

resulta por lo general, en el disefio mas econémico.

El espaciamiento entre las cerchas depende del peso que soportara la cubierta, pero
basicamente de la flexion y de la deformacion de los listones o largueros que se colocan entre

las cerchas.



¢) Material: es recomendable en uso de la madera del grupo C, debido a su baja densidad
son faciles de clavar y livianas para su montaje. Maderas de otras especies de grupos mas

densos pueden usarse también con uniones ensambladas o empernadas.

d) Dimensiones minimas: las secciones de los elemntos no deben ser menores de 6,5 cm de
peralte y 4 cm de ancho (dimensiones reales secas), a menos que se usen cuerdas de elemntos

multiples, en cuyo caso pueden considerarse anchos mas pequefios.

Tabla 2.6 Propiedades de escuadria

1 3 sy |
ot | EQURRE Area |  He X | EHey | 4ol Femwporm ()
| Comerdial | 4 | | Grupo
| Bxh bxh | ™ Iy Zy | Iy Z, [Porm B c
an pulg | cm® cm® | em! em® | m® fm | kgm | kig/m 'l kg/m |
165x 2 3fax1 2.0 0 10 06 07 0.00048 0323 030 027
15x 4 3fax2 6.0 B.O 4.0 11 1.5 000097 086 0.60 054
15x GE& 3fax3 9.7 343 10,6 1.8 24 000144 1.C7 097 .88
15x O 3lax4 135 911 202 25 33 000193 148 135 121
1.5 =14 3fax6 21.0 343.0 49.0 39 52 0.00290 231 210 1.89
15x19 3fax8 285 B57.4 802 53 7.1 0.00387 313 285 2.56
15x 24 3f4x10 360 17280 1440 6.7 90 000484 396 3.60 3.24
15x28 3/4x12 435 30486 2102 81 109 0DOOGBO 478 435 391
2 x2 1 x1 4.0 13 13 13 13 000064 044 040 0.36
2 = 4 1 x 2 B.O 10.7 53 27 28 0.00130 028 0.80 072
2 x B5 1 x3 130 458 141 43 43 000193 143 130 117
2 x 8 1 x4 180 1215 270 60 60 0.00257 188 180 162
2 x14 1 x6 280 4573 653 93 9.3 000387 3C8 280 252
2 x19 1 x8 380 11432 1203 127 126 0.00517 418 3.80 3.42
2 x24 1 x10 480 23040 1920 160 160 000644 6328 480 4,32
2 %29 1 x 12 58.0 40648 2803 19.3 1893 0.00774 638 580 522
3 x 3 1172112 9.0 6.7 4.5 6.7 45 0.00144 na9 0.80 281
3 x 4 11/2x2 12.0 16.0 80 9.0 60 0.00183 1.32 1.20 1.08
3 x BE 11/2x3 19.5 BEE A 14.6 875 0.00290 214 1.85 1.7
3 x 9 11/2x4 270 182.2 405 202 135 000387 297 270 2.43
3 x14  11/2x6 420 6860 980 315 210 000580 462 420 378
3 x19 11/2x8 57.0 1714.7 1B0S 42.7 285 0.00774 627 5.70 513
3 x24  11/2x10 720 34560 2880 540 360 000967 752 720 G648
3 %20 11/2x12 B0 60973 4205 652 435 001161 957 870 7.83
4 x4 2 x2 160 213 W07 213 107 000257 176 160 1.4
4 x 65 2 x3 260 915 282 347 173 0.00387 286 260 234
4 x 9 2 x4 36.0 243.0 54,0 480 240 0.00517 be =11 3.60 324
4 x14 2 x6 560 0146 1307 747 7.3 000774 B16 560 504
4 x165 2 x7 G660 1497.4 1815  B80 490 000904 726 660 594
4 x19 2 xB 760 22863 240.6 1013 50.7 0.01031 836 7.60 6.84
4 x24 2 x10 960 46080 3840 1280 640 001291 1056 960 6.64
4 x28 2z x12 1160 81297 5606 1547 773 001548 1276 1160 1044
B x 5 21/2x212250 521 208 521 208 000404 235 250 225
5 x BS 21/2x3 325 1144 352 617 271 000484 157 326 282
5 x 8 21/2x4 450 3037 675 937 375 000644 495 450 405
5 x14  21/2x6 700 11433 163.3 1458 583 000067 770 7.00 630
5 =165 212 %7 825 1871.7 2269 1719 637 0D.01128 2.07 B.2% 7.42
5 =19 21/2x8 950 28579 3008 197.9 79.1 0.0920 1045 9.50 B.55
B =24 21/2x10 1200 57600 4800 500 1000 001612 1320 12.00 10.8BO
5 =29 212 %12 1450 101627 7008 3021 1208 0.01935 1595 1450 13.05

Fuente: Manual del disefio para maderas del grupo andino

e) Esfuerzos Admisibles y Modulo de Elasticidad:El disefio de los elementos deben
hacerse para cargas de servicio o “METODOS DE ESFUERZOS ADMISIBLES”

- Requisitos de Resistencia: Los elementos estructurales deben disefiarse para que los
esfuerzos aplicados, producidos por las cargas de servicio, sean iguales 0 menores que

los esfuerszoas admisibles del material (6 < 044m)-

Esfuerzos aplicados < Esfuerzos admisibles



- Requisitos de Rigidez: las deformaciones deben evaluarse para las cargas de servicio.Es
necesario considerar los incrementos de deformacion con el tiempo por accién de cargas
aplicadas en forma continua. Las deformaciones de los elementos estructurales deben ser
menores o0 iguales que las admisibles.

Deformaciones < Deformaciones admisibles

En caso de que el espaciamiento entre las armaduras sea de 60 cm 0 menos, los esfuerzos
admisbles pueden ser incrementados en un 10 por ciento y se puede utilizar el médulo de
elasticidad promedio E,,,,. En caso contrario, se consideran los esfuerzos admisibles sin
ningun incremto y el mdéulo de elasticidad minimo E,,;,,.

Tabla 2.7 Esfuerzos admisibles (kg /cm?)
COMPRESION PARALELA  TRACCION PARALELA  FLEXION

GRUPO
fc ft fm
A 145 145 210
B 110 105 150
C 80 75 100
Fuente: Manual de disefio del grupo andino
Tabla 2.8 Mddulo de elasticidad (kg/cm?)
GRUPO A GRUPO B GRUPO C
Eminimo 95,000 75,000 55,000
Epromedio 130,000 100,000 90,000

Fuente.: TABLA 8.2 de Pag. 8-3 del “Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino”

f)Deflexione admisibles: Las deflexiones admisibles en vigas, viguetas o entablados de piso

o techo dependen del uso al que se destine la edificacion.

Las deformaciones deben limitarse para que la estructura o elemento cumpla con su funcion
adecuadamente, para evitar dafios a elementos no estructurales y acabados, asi como para

evitar efectos perjudiciales a la estructura mismay a su apariencia.
Las deflexiones deben calcularse para los siguientes casos:

- Combinacion mas desfavorables de cargas permanetes y sobrecarga de servicio.



- Sobrecarga de servicio actuando solas.

Tabla 2.9 Deflexiones maximas admisibles de la madera

Carga actuante Con cielo raso de Sin cielo raso de
yeso yeso
Permanentes+ sobrecarga L/300 L/250
sobrecarga L/350 L/350

Fuente: Manual de disefio del grupo andino
2.5.2.3 Cargas a considerarse en el Disefio
A) Cargas muertas:

A.1 Peso propio de la cercha: El peso de la armadura no se conoce con exactitud hasta
después de haberla calculado puesto que depende de las escuadrias de las piezas

componentes.

Sin embargo, se puede realizar un pre-dimensionamiento a través de la formula de H.S.
Jacoby (Libro disefio de estructuras de madera Ing. José Rodrigo Lea Plaza), una vez

calculada la cercha, se debera corregir si la diferencia es significativa.
w = 2,45L+ 1,2 SL?
Donde:
W = peso total de la cercha en kg
S=  separacion entre cerchas en m
L= luzdelaarmaduraenm
A.2. Peso de la cubierta: Dependera del material que se vaya a emplear para el techar.

A.3.Peso de cabios, listones y correas: Sobre la base de la experiencia se tantean las
escuadrias mas aconsejables, se calcula la cantidad en pies cuadrados. Se debe considerar

que esta varia si la madera esta seca 0 himeda.
A.4. Cielo falso: Como la cuerda inferior soporta un cielo falso la carga sera de:

cielo raso (tablero de madera de 2,5cm) = 15 kg/m? (NBE -AE-88 pag.7 ).



B) Carga viva
B.1. Sobrecarga: De acuerdo al manual del grupo andino recomienda una carga de 50 kg/m?
(pag. 13-3) para techos inclinados.

Figura 2.5 Sobrecarga de servicios

_Ueupacion o Use kg/m? Ocupacion o Uso  kp/m?
Azotaat planas 100 -~ Graderias y tribungs 500
— Bafos 200 = DOficing 250
— Bibligtecas, salas de lectura 300 — Oficinag, archivos 500
— Bihotecas, archivo 750 — Salas de asamblea o rounidin S0
- Cplrgios, aulas 200 = Techos inclinados 50
Colagios, 1alleres 350 = Tiendas, minorists 350
— Corredores plblieos 500 —  Tiemdns, mayoristas 500
— Escaleras de viviendas 200 = Vgstidores 200

— Escaleras publicas 500 - Viviendas unifamiliares 200

Fuente: Manual de disefio de maderas del gru.bo. énain_d

B.2. Viento: La presion debida que ejerce el viento sobre las cubiertas depende de su
velocidad y de la inclinacion de la cubierta. Seglin lo que establece el “Manual de disefios

para madera de grupo andino”.
La presion originada por el viento se puede estimar mediante las siguientes expresiones:
P=Cdxq
q = 0.00483 * v?
P = presion o succion perpendicular a la superficie que ejerce el viento (kg/m?).
P = presion dinamica (kg /m?).

Cd = coeficiente adimensional que depende de la posicion de la superficie con respecto a la

direccion del viento, la cual se supone horizontal.
V = velocidad del viento en km/h.

Los valores de Cd vienen dados en la siguiente figural3.



Figura 2.6 Valores de CD vs inclinacion de la superficie en grados
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Fuente: Manual de disefio del grupo andino
2.5.2.4 Disefio estructural

2.5.2.4.1 Disefio de las correas:

Momento maximo positivo:

Mmax = qx 17
Fm= esfuerzo admisible a flexion
L= mayor luz
o= fatiga real de flexion
El modulo resistente minimo es:

Mmax
- fm
a) Verficacion a la flexion:
+_ Mmax




b) Verificacién a corte:

Cortante maximo sera:

Vmax=

Verificacion esfuerzo admisible a corte:

_ V %3 <
T_2=|<b*h_fv

c) Verficacion a la flecha:
Emin= mddulo de elasticidad minimo
I=inercia de la pieza
= carga

_ Sxqx s Lt
"~ 384 * Emin * Iy

L
Amax = K A < Amax

2.5.2.4.2 Disefio de la cercha:

a) Verficacion a traccion:
Esfuerzo admisible a traccion paralela (ft)
N= fuerza axial

Calculo del area critica:

Esfuerzo de céalculo a traccion:

N
ftcalculo = Z < ft

b) Verificacion a compresion:Se inicia el calulo considerando los siguientes datos:

- Esfuerzo admisible a compresion paralela (fcll)
- Mddulo de elasticidad minima (Emin)

- Fuerza axial (N)

- Longitud de la Barra (L)



Longitud efectiva:
Lefectiva = K*L
Esbeltez:

En el caso de escuadrias cuya seccion transversal presenta dimensiones diferentes segun los

ejes de simetria X-X e Y-Y, las escuadrias son:

lefct lefct
M= ==

Célculo de la esbeltez limite Ck:

E
Ck =0,7025 |—
fcll

Las columnas se clasifican en funcion de su ezbeltez: en columnas cortas, columnas

intermedias y columnas largas.
Columna corta A < 10
Columna intermedia 10 < A < Ck
Columna larga Ck < A < 50

Las columnas cortas, fallas por compresion o aplastamiento, su carga admisible puede ser

calculada por:
Nadm = fc// * A

Elementos sometidos a flexocompresion: los elementos sometidos a flexocompresion se
disefian por tanteo hasta satisfacer la siguiente expresion:

N Km * |[M|

<1
Nadm W * fm

Donde:
Fm= esfuerzo admisble a flexion.

Km= factor de amplificacién de momentos debido a la precencia de la carga axial.



|[M|= valor absoluto del maximo moneto flector en el elemento.
Nadm= carga axial admisible.

W= mddulo de la seccion transversal con respecto al eje alrededor del cual se produce la

flexion.

2.5.3 Estructura de sustentacion de la edificacion
2.5.3.1 Estructuras de hormigon armado

El hormigon armado es un material de construccion que combina barras de acero con
hormigdn, es el tnico material de construccion que llega en bruto a la obra. Esta caracteristica
hace que sea muy util en construccidn, ya que puede moldearse de muchas formas de acuerdo
a los requerimientos estructurales. Se combina la resistencia a compresion del hormigon, y

la resistencia a traccion del acero, para resistir solicitaciones combinadas en una sola pieza.

La adherencia entre el hormigén y el acero cumple fundamentalmente dos objetivos: el de
asegurar el anclaje de las barras y el de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que
aparecen en la armadura principal, como consecuencia de las variaciones de su tension

longitudinal. (Jiménez, 2000).

2.5.3.1.1 Hormigon

2.5.3.1.1.1 Resistencia caracteristica del hormigon

Es la caracteristica fundamental del hormigdn y de hecho la mayoria de sus cualidades crece
paralelamente a la resistencia y se miden y controlan a través de ella. La resistencia
caracteristica del hormigon es un resultado de un control estadistico realizado con probetas
de ensayo cuyo resultado sigue una curva de distribucién de frecuencias (curva de Gauss),

éste es un valor con un 95 % de probabilidad de ocurrencia.

Se adopta como resistencia caracteristica del hormigon a compresion (fck), a la resistencia

que alcanza el hormigon a los 28 dias.

2.5.3.1.1.2 Resistencia a compresion

Resistencia a compresion: La resistencia de proyecto, fck del hormigdn, en ningln caso seré
inferior a 12,5 MPa. (Hormigon Armado CBH -1987).



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

28 dias, segun la siguiente serie:
H12,5; H15; H17,5; H20; H25; H30; H35; H40; H45; H50; H55 17

Los tipos H12,5 a H25, se emplean, generalmente, en estructuras de edificacion, y los

restantes se aplican en obras importantes de ingenieria y en prefabricacion.

2.5.3.1.1.3 Resistencia de céalculo

Se considera como resistencia de calculo del hormigdn (en compresion fcd o en traccion fey),

al valor de la resistencia caracteristica, dividido por un coeficiente de minoracion yc.

2.5.3.1.1.4 Diagrama tension- deformacion del hormigon

Si se fija un diagrama tension-deformacién apropiado para el hormigdn, conocida la
deformacion en una fibra de la seccion queda determinado, univocamente, el valor de la

tensidn en dicha fibra.

Se admiten los siguientes diagramas tensién- deformacion para el hormigén. En todos ellos
se prescinde la colaboracién del hormigdn en traccién, no muy confiable y de escasa

importancia.

(a) Diagrama parabola rectangulo de calculo: formado por una parabola de segundo grado
y un segmento rectilineo. El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil
(deformacion de rotura del hormigon en compresion simple), y el final del tramo
rectangular en la abscisa 3,5 por mil (deformacion de rotura del hormigdn en flexién).
La ordenada maxima de este diagrama corresponde a una compresion de 0,85*fcd,

siendo fcd la resistencia minorada o de calculo del hormigon a compresion.

Figura 2.7 Diagrama parabola-rectangulo de calculo del H°

ac

0385 Fed

EC

0.0020 0.0033
Fuente: Hormigén Armado Tomo | .14va Edicion-Jiménez Montoya (Afio 2000)



(b) Diagrama rectangular de célculo: formado por un rectangulo cuya altura es igual a
0,80x, siendo x la profundidad del eje neutro y una anchura de 0,85*fcd.

Figura 2.8 Diagrama rectangular de calculo del hormigén

’/éf///

& 0,85ty Ee

Fuente: Hormigén Armado Tomo | .14va Edicién-Jiménez Montoya (Afio 2000)
2.5.3.2 Armaduras

El hormigdn simple, sin refuerzo, es resistente a la compresion, pero es debil para resistir a
traccion, lo que limita su aplicabilidad como material estructural. Para resistir esfuerzos de
traccion, se emplea refuerzos de acero, generalmente las armaduras en forma de barras,
colocadas en zonas donde se prevé que se desarrollaran los esfuerzos de traccion bajo

solicitaciones de servicio.

El acero restringe el desarrollo de las grietas originada por la poca resistencia a la traccion
del hormigén.

El uso de la armadura no esté restringido a la finalidad anterior. También se emplea en zonas
de compresion para aumentar la resistencia del elemento reforzado, para reducir las
deformaciones debidas a cargas de larga duracion y para proporcionar confinamiento lateral

al hormigon, lo que indirectamente aumenta su resistencia la compresion.

2.5.3.2.1 Adherencia de las armaduras

La adherencia permite la trasmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigén y la
armadura a lo largo de toda la longitud de esta, y también asegura el anclaje de la armadura
en los dispositivos de anclaje de sus extremos. Si no existiese la adherencia, las barras seran
incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que el acero de deslizaria sin encontrar
resistencia en toda su longitud y no acompafiaria al hormigén en sus deformaciones con lo

que al fisurarse este, sobrevendria bruscamente la rotura.



2.5.3.2.2 Resistencia caracteristica de acero

La resistencia caracteristica de acero fyk se define como el cuantil 5% del limite elastico en

traccién.

Los aspectos mas importantes de la norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87 en

cuanto a este material se los detalla a continuacion:

a) Barras corrugadas: Las barras corrugadas deberan cumplir las caracteristicas
mecanicas minimas, garantizadas, que estaran de acuerdo con las prescripciones de
latabla 2.11.

Tabla 2.10 Barras corrugadas - Caracteristicas mecanicas minimas garantizadas

. . Alargamiento de Relacion
Clase | Limite elistico E:::'“::l;:r;: rofura, en % sobre Is/fv, en
Designacion (1) de fv, en MPa no MPa 1o mt:mr hase de cinco (5) cOsayo no
ACErs menor que : que (2) diametros, no menor que
menor que &)
AH 400N DM, 400 520 16 1,29
AH400F EF. 400 440 12 1,10
AH 500N DN, 500 &00 14 1,20
AH 500 F E.F. 500 550 10 1,10
AH 600 N DM, 600 700 12 1,16
AH 600 F E.F. GO0 GG0 & 1,10

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

b) Resistencia minima del hormigén en funcion de la del acero: A fin de no usar
aceros de resistencia muy alta con hormigones de baja resistencia, la resistencia de
proyecto del hormigén fck, no sera menor que la indicada en la tabla siguiente, en

funcién del tipo de acero.

Tabla 2.11 Resistencia del hormigon en funcién del tipo de acero

Tipo de gostone Valor minimo de la resistencia de proyecto | Tipo de
acero ) del hormigén a los 28 dias, fck, en MPa hormigdn
AHZI5S5L Estitica 12,5 H 12,5
Estitica 15 H 15
i Dindmica 20 H20
Estatica 17.5 H17.5
SEDI Dinamica 20 H 20
Estatica 20 H 20
AH 600
Dinamica 20 H 20

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87



2.5.3.2.3 Caracteristicas geométricas

Los didametros nominales en milimetros de las barras corrugadas que se utilizan en el proyecto
y construccién de obras de hormigdn armado, seran exclusivamente los siguientes, con las

areas en cm?.

Tabla 2.12 Diametros comerciales del acero

Diametro

4 ] 8 10 12 16 | 20 | 25 | 32 40 50
(mm)

Arca

(cm?) 0,126 (0,283 [ 0,503 | 0,785 1,131 | 2,011 3,142 (4,909 | 8,042 | 12,566 [ 19,635
cm

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87
2.5.3.2.4 Diagrama tension-deformacion del acero

La tension en cualquier armadura se obtiene, a partir de la deformaciéon de la fibra
correspondiente, mediante el diagrama tension-deformacion de calculo del acero empleado,
mediante una afinidad efectuada paralelamente a la recta de Hooke, de razon 1/ys , siendo ys

el coeficiente de seguridad del acero.

Para los aceros de dureza natural se admite un diagrama birrectilineo, formado por una recta

de Hooke, y un segmento horizontal cuya ordenada corresponde al limite elastico fyk.

El alargamiento del acero limita al valor 10 por 1.000 para tener en cuenta que, en vigas con
pequefias cuantias, el estado ultimo de agotamiento se origina como consecuencia de una
deformacion pléstica excesiva de sus armaduras. Para las armaduras comprimidas se admite
un diagrama anélogo al correspondiente a traccion, limitando el acortamiento al valor 3,5 por
1.000.

Figura 2.9 Diagrama tension-deformacion del acero de dureza natural.

A

fyk

Fuente: Hormigon Armado Tomo | .14va Edicion Jiménez Montoya (Afio 2000)



2.5.3.2.5 Anclaje de armaduras

El concepto de la longitud de anclaje de las barras conformadas y los alambres conformados
solicitados a traccion se basa en la tensidn de adherencia promedio que se logra en la longitud
embebida de las barras o alambres. Este concepto exige que las armaduras tengan longitudes
minimas especificadas o que se prolonguen las distancias minimas especificadas mas alla de
las secciones en las cuales la armadura esta solicitada a las tensiones maximas Los anclajes
extremos de las barras se hacen por gancho, patilla, prolongacién recta, o cualquier otro
procedimiento garantizado por la experiencia y que sea capaz de asegurar la transmision de
esfuerzos al hormigon, sin peligro para éste. Las formulas que se utilizan para calcular la
longitud de anclaje por prolongacion recta son:

_Oxfyd

lb Aribu
Donde:

@ = Diametro de la armadura.

fyd = Es la resistencia de calculo de la armadura.

fcd = Resistencia de célculo del hormigdn a compresion

tbu = La tension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero.

Para aceros lisos de buena adherencia:

k
thu = 0,90 *\/fcd (_g) thu = 0,28 * \/fcd (MPa)

cm?

Para aceros corrugados de buena adherencia:

k
b = 0,90 + 3/fed? (%) thu = 0,40  }[fcd? (MPa)

En el caso de que la armadura real colocada en la pieza sea mayor que la armadura necesaria
determinada por el calculo estructural (donde el esfuerzo de las barras no llega a la tension
de célculo) podemos recalcular el tamario del anclaje en funcidn de la relacion de la armadura

calculada y la armadura real colocada en la pieza.



Para aceros corrugados:

0,30 1b
*fydx* l ’
b1 = Lfydrascal Ibl=1b—Alb=(Ib— 100)> { 100
4xthuxAsreal
15 cm

Para el caso de barras usadas juntas los valores del largo de anclaje se deberan aumentar un
20% mas de la longitud de anclaje para 2 barras y para un contacto de 3 barras 0 mas se

debera aumentar un 33%.

Son indispensables los anclajes por gancho (135° a 180°), en el caso de las barras lisas; los

anclajes por patilla (90° a 135°), solo se admiten para barras corrugadas.

Se considera que hay un anclaje total cuando las porciones curvas se prolongan a través de

porciones rectilineas de longitud por lo menos igual a:

5@ 050 mm, a continuacion de un arco de circulo de 135° o mas.

* 100 0 70 mm, a continuacién de un arco de circulo de 90°.

El tamafio del anclaje rectilineo puede ser disminuido en el caso de que la armadura termine
en un gancho, una buena parte de la solicitacion de la fuerza del arrancamiento sera resistida

por el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones para ganchos y patillas normales:

- En barras lisa, el gancho normal y la patilla normal estdn formados por una
semicircunferencia o cuarto de circunferencia, respectivamente, de diametro interior
igual a 5@ y una prolongacion recta de la longitud 2d.

— En barras corrugadas, la patilla normal se forma con diametros interiores iguales a

7@y prolongaciones rectas de 2d.

Figura 2.10. Diversos tipos de anclajes de barras
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Fuente: Hormigén Armado Tomo | .13va Edicion Jiménez Montoya.



2.5.3.2.6 Empalme de armaduras

Las barras de acero que se comercializan estan entre 10 y 12 m de largo, cuando se tiene una
pieza estructural de un mayor tamafio es necesario hacer un empalme para cubrir las
solicitaciones determinadas en los diagramas. Otras veces se dispone en obra de un pedazo
de armadura que se puede reutilizar junto con las otras armaduras respetando las longitudes
de empalme. Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura, de acuerdo a la
(Norma Boliviana CBH-87).

2.5.3.2.6.1 Empalme por traslapo

Es el tipo de empalme mas comun.

No es utilizado en barras de acero cuyo didmetro sea mayor a 25 mm y explicitamente esta

prohibido utilizarlo en tirantes.

La idea bésica es transferir esfuerzo de una barra a la otra por medio de la adherencia en una
longitud igual a la de anclaje, corregida por un coeficiente ¥ que lleva en cuenta la cantidad

de barras traccionadas empalmadas en la misma region.

La ecuacion para determinar el empalme por traslapo o solape es:

lv=y *Ib
Con ganchos, para aceros corrugados:
20 cm
lvz(zp*lb—lO(D)z[ 100 ]
0,51h1

Donde:

Y = Coeficiente que multiplica el largo de anclaje rectilineo depende de los siguientes

factores:

Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

El largo del empalme también depende de la distancia “a” que es la distancia entre ejes.
= De las barras empalmadas en la misma seccion transversal.

= La distancia “b” de la distancia de la barra externa empalmada hasta la parte de la pieza.



Figura 2.11 Empalme de barras

E =l

FW'

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 2.13 Valores del coeficiente y

] ) Porcentaje maximo de barras
Distancia
empalme
a b 20% | 25% | 33% | 50% | =50%
a=100 | b=50 1,2 1.4 1.6 1,8 2
a=100 | b=50 1 1 1.2 1.3 1.4

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

Existen varios tipos de empalmes, pero sélo nos limitamos a explicar el tipo de empalme

por traslape porque es el mas utilizado en este proyecto.

2.5.3.2.7 Distancia a los paramentos

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra a la distancia libre entre su superficie y
el paramento mas proximo de la pieza. El objeto del recubrimiento es proteger las armaduras
tanto de la corrosion como de la accion del fuego. Las diferentes normas establecen para los
recubrimientos unas limitaciones mas o menos coincidentes con las que se recomiendan a

continuacion:

(a) Cuando se trate de armaduras principales, el recubrimiento o distancia libre entre
cualquier punto de la superficie lateral de una barra y el paramento mas proximo de la
pieza serd igual o superior al didmetro de dicha barra o a los seis quintos (6/5) del tamafio
maximo del arido. En el caso de grupos de barras, para la determinacion de esta distancia,
se partira del diametro equivalente, (véase capitulo 12.5.2 de CBH-87).

(b) Para cualquier clase de armaduras (incluso estribos), la distancia mencionada en el
parrafo anterior, no sera inferior a los valores que, en funciéon de las condiciones

ambientales, se indican en la siguiente tabla:



Tabla 2.14 Recubrimientos minimos, en mm

Valores Bisicos Correcciones para

Condiciones Ambientales Hormigon

Armaduras L H125 |H40
. 0548 0

No | Moderadamente Severas Sensibles a la Léminas | 113 |H45
severas severas . " | corrosion " [H17.5 [H50
H20 |H355

15 25 35 10 -3 5 -5

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

Tabla 2.15 Recubrimientos minimos

Recubrimientos minimos
Para losas y paredes en el interior de los edificios 1,5cm
Para losas y paredes al aire libre 1,5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2,0 cm
Para piezas en contacto con el suelo 3.0cm
Para hormigon en un medio fuertemente agresivo 4,0 cm

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

(c) En las estructuras prefabricadas bajo riguroso control, y siempre que la resistencia
caracteristica del hormigon sea superior a 25 MPa, podra omitirse la limitacion del
parrafo (a), relativa al tamafio maximo del arido y reducirse en 5 mm los valores del
parrafo (b).

(d) La distancia libre entre las armaduras exteriores y las paredes del encofrado no sera
mayor de 4 cm, pudiendo prescindirse de esta limitacion en elementos enterrados si se
construye previamente una capa de regularizacion.

(e) La distancia libre de los parametros a las barras dobladas no sera inferior a dos
didmetros, medida en direccion perpendicular al plano de la curva.

() Los elementos de cimentacion que vayan a estar sometidos a la accion de aguas
subterraneas deberan protegerse superficialmente con una impermeabilizacién adecuada

para evitar la corrosién de las armaduras.



2.5.3.2.8 Disposiciones de las armaduras
2.5.3.2.8.1 Distancia entre barras

Las distintas barras que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado deben
de tener separaciones minimas, para permitir que la colocacion y compactacion del hormigén

pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden vacios.

La distancia horizontal libre entre dos barras consecutivas de la armadura principal debe de

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

o Dos centimetros
o El didmetro de la barra mas gruesa

o 1,25 veces el tamafio maximo del. arido

La distancia vertical libre ente dos barras consecutivas debe ser igual o mayor que el mayor

de los dos valores siguientes:

o Dos centimetros

o El didmetro de la barra mas gruesa

En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse dos barras de la armadura
principal de < 32@mm en contacto, una sobre otra, siempre que sean de adherencia

mejorada.

En columnas y otros elementos verticales pueden colocarse dos o tres barras de la armadura
principal en contacto, siempre que sean de adherencia mejorada. Tanto en este caso como en
el anterior, se recomienda que los grupos de barras vayan bien sujetos por estribos o
armaduras transversales analogas. (Norma Boliviana CBH-1987).

2.5.3.2.9 Cuantias geométricas minimas

En la tabla 2.17 se indican los valores de las cuantias geométricas minimas de armaduras,

que deben disponerse en elementos estructurales, en funcién del tipo de acero utilizado.



Tabla 2.16 Cuantias geométricas minimas referidas a la seccion total del hormigdn, en tanto por mil

-

Elemento | Posicion | AH2I5L | AH400 | AHS00 | AH 600

Pilares (*) 8 6 5 4
Losa (**) 2 1,8 1,5 1.4
Vigas (**¥) 5 3.3 2,8 2.3
5 2 1,6 1.4

Muros (***¥)

Horizontal 2,
1, 1.2 0.9 0.8

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

(S

Vertical

2.5.3.3 Bases de célculo para el hormigon armado

El calculo de una estructura consiste esencialmente en comprobar que satisfagan las
condiciones de equilibrio de esfuerzos y de compatibilidad de deformaciones. (Jiménez,
2008).

Figura 2.12 Proceso de célculo de una estructura.
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CALCULO DE SECCIONES

- comprobacion

- dimensionamiento

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya. 15° edicion

2.5.3.3.1 Estados limite

El proceso general de célculo prescrito en la norma a utilizar corresponde al método de los
estados limites. Dicho calculo trata de reducir a un valor, suficientemente bajo, la
probabilidad, siempre existente, de que sean alcanzados una serie de estados limites
entendiendo como tales aquellos estados o situaciones de la estructura o de una parte de la

misma, tales que, de alcanzarse ponen la estructura fuera de servicio.



El procedimiento de comprobacidn, para un cierto estado limite, consiste en deducir, por una
parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura correspondiente a la situacién limite
en estudio. Comparando estas dos magnitudes, siempre que las acciones exteriores produzcan
un efecto inferior a la respuesta correspondiente al estado limite, podra afirmarse que esta

asegurado el comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.
En consecuencia, el proceso de célculo consiste en:

1° Obtencién del efecto Sd, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en estudio, a

partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

2° Obtencidn de la respuesta Rd de la estructura, correspondiente al estado limite en estudio,

a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los materiales.
3° El criterio de aceptacion, consiste en la comprobacion:
Rd >Sd
Donde:
Sd = Valor de célculo de la solicitacion actuante.
Rd = Valor de célculo de la resistencia de la estructura.

En los métodos de calculo desarrollados en la norma CBH-87, la seguridad se introduce a
través de coeficientes: dos de minoracion (de resistencia del hormigon y de resistencia de

acero) y otros de ponderacion de las cargas y acciones en general.

Los valores basicos de los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados limites

ultimos, son los siguientes: (Norma Bolivia CBH-1987).



Tabla 2.17 Estados limites Gltimos - Coeficientes de minoracion de la resistencia

Nivel de
Material Coeficiente bisico Correccion
control
Reducido +0,05
Acero =115 Normal 0
Intenso - 0,05
Reducido (1) +0,20
Hormigon =150 Mormal 0
Intenso (2) - 0,10

En ¢l caso de las piczas hormigonadas en vertical, la resistencia del proyecto del hormigon debera,
ademas, minorarse en un 10 %.

(1) No se adoptara en el calculo una resistencia de proyecto del hormigén mayor de 15 MPa.

(2} En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacion industrial con

control a nivel intenso.

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

Tabla 2.18 Estados limites Gltimos - Coeficientes de ponderacion de las acciones

Nivel de control v daiios

Coeficiente basico . . Correccion
previsibles
Nivel de Reducido +0,20
control en la Normal 0
gjecucion Intenso -0.10
Minimos y
Y =160 Dafios exclusivamente -0, 10
previsibles en materiales
caso de Medios 0
accidente ~ Muy 10.20
importantes

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

2.5.3.3.2 Hipotesis de carga mas desfavorable.

Para determinar la hipdtesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se

procedera de la siguiente forma partiendo de las acciones de calculo deducidas segun el punto

7.4.1 de la Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.

Para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de carga que a
continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable, excepcion

hecha de la Hipdtesis 111, que sdlo se utilizara en las comprobaciones relativas de los estados

limites ultimos.

En cada hipdtesis, deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion

simultanea sea compatible.
HipGtesisI:  yfg+*G+yfg+*Q

Hipotesis I1:

09(yfg*G+yfg+*Q)+09*yfg*+W




Hipdtesis 111:  0,8(yfg * G + yfg * Qeq) + Feq + Weq
Donde:

G = Valor caracteristico de las cargas permanentes mas las acciones indirectas con caracter

de permanencia.

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

acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

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

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

Weq = Valor caracteristico de la carga de viento durante la accidn sismica, en general se

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

2.5.3.3.3 Dominios de deformacion

Para el calculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama de

deformaciones pasa por uno de los tres (3) puntos, A, B o C definidos en la figura 2.17.

Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la solicitacién, conducen

a admitir los siguientes dominios: (Jiménez, 2000).

Dominio 1: Traccion simple o compuesta: toda la seccion esta en traccion. Las rectas de
deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento del acero mas

traccionado, del 10 por mil.

Dominio 2: Flexion simple o compuesta: el acero llega a una deformacion del 10 por mil y
el hormigon no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las rectas de deformacion,

giran alrededor del punto A.

Dominio 3: Flexién simple o compuesta: la resistencia de la zona de compresion todavia es

aprovechada al méaximo. Las rectas de deformacién giran alrededor del punto B,



correspondiente a la deformacion de rotura por flexion del hormigdn: ecu = 3,5 por mil. El
alargamiento de la armadura mas traccionada esta comprendido entre el 10 por mil y gy,

siendo ey el alargamiento correspondiente al limite elastico del acero.

Dominio 4: Flexién simple o compuesta: las rectas de deformacion giran alrededor del punto
B.El alargamiento de la armadura mas traccionada esta comprendido entre gy y 0 y el

hormigon alcanza la deformacion méxima del 3,5 por mil.

Dominio 4.a: Flexion compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe una
pequefia zona de hormigdn en traccion. Las rectas de deformacién, giran alrededor del punto
B.

Dominio 5: Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a compresion. Las
rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la recta correspondiente a la

deformacion de rotura del hormigén por compresion ecu = 2 por mil.

Figura 2.13 Dominios de deformacién
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Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87
2.5.3.4 Disefo de elementos estructurales de hormigon armado
2.5.3.4.1 Vigasde H °A°

Las vigas son elementos estructurales lineales sometidos esencialmente a esfuerzos de

flexién, con fibras comprimidas y traccionadas.



Se recomienda ademas que las &reas de las secciones de cada una de las armaduras, tanto de
traccion como de compresion, no sobrepasen el 4 % de la seccion total del hormigon.

Figura 2.14 Disposicién de armadura longitudinal y transversal en vigas

Fuente: Hormigon Armado (Tomo ) 13va Edicidn. pp.171 - P. Jiménez Montoya
2.5.3.4.1.1 Armadura longitudinal de vigas rectangulares

El procedimiento de calculo es el siguiente: (Jiménez, 2000).

* Inicialmente se realiza un pre-dimensionamiento, es decir un procedimiento previo al
calculo del dimensionado antes de poder calcular con precision los esfuerzos actuantes, y
asi poder establecer dimensiones orientativas de la seccion transversal de las vigas, que
sirven de base para un calculo de comprobacidn y reajuste de las dimensiones definitivas
de las secciones. En el pre-dimensionamiento se usa diferentes valores en funcion de la
longitud del elemento y de algunos criterios se han llegado a tomar rangos usuales para
dimensionar vigas de marcos de hormigon que presentan resultados aceptables. Estos
rangos son:

1 1
0° 14’

NS

<b<2h
- 3

Donde:

I= Longitud no apoyada de la viga.
h= Altura de la viga.

b= Base de la viga.

» Se calcula la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la

armadura mas traccionada (también llamado “canto util” — d = H — d1)



» Se determina el momento de calculo o momento mayorado (Md):

Md = Mméxx yf
Donde:

vf = Coeficiente de seguridad de ponderacion de las acciones o solicitaciones (véase Tabla

2.19).

* Se determina el momento reducido (pnd):
Md

ud:bw*dz*fcd

Donde:

bw = Ancho de la viga

d = Canto util

fcd = Resistencia de calculo del hormigon (fed= fck/ys).

 Se verifica si la seccién requiere armadura a compresion. Se compara el valor obtenido en
(4) con el momento reducido limite plim (véase tabla 2.20).
pd > plim —Se necesita armadura de compresion y traccion.

pd < plim — No se necesita armadura de compresion.

Tabla 2.19 Valores limite (Calculados con ys=1,15)

[, (kp/em?) | 2200 | 2400 4000 4200 4600 5000
fu (kpfem?) [1910] 2090 3480 3650 4000 4350
£ lim 0,793| 0,779 0,679 0,668 0,648 0.628
I lim 0.366| 0362 0.33 0,332 0,326 0,319
@ |im 0.546| 0.536 0.467 0,460 0,446 0.432

Fuente: Hormigén Armado (Tomo I). Pp 284. 13va Edicion-Jiménez Montoya.

Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite (ud < plim), la pieza
no necesita armadura de compresion, por tanto, se debera disponer de una armadura que
soporte los esfuerzos de traccion la cual corresponde al mayor valor de las siguientes

expresiones:

fcd Asmi 0,04 x bw xd * fcd
smin =
fyd fyd

As = ws * bw * d *



Donde:

As = Area de la armadura a traccion.

fyd =Resistencia de calculo del acero.

ws= Cuantia mecanica, en funcion al valor de pd (Véase tabla 2.21).

As min= Area minima de la armadura a traccion. (Véase apartado 8.1.7.1 de CBH-87)
s min = Cuantia geométrica minima (véase tabla 2.22).

Se debe aclarar que para el calculo préctico de secciones rectangulares se ha establecido la
tabla universal de calculo (véase tabla 2.21) que facilita notablemente, la resolucion de los
problemas mas comunes en el dimensionamiento de elementos y es la tabla que se utilizara

en la comprobacion de elementos (ver cap. 3).



Tabla 2.20 Tabla Universal para flexion simple o compuesta

& H w w'f,sx 10*

0.089 0.03 0.031

0.1042 0.04 0.0415

0.1181 0.05 0.0533

0.1312 0.06 0.063

0.1338 0.07 0.0739

0.1561 0.08 0.0839 o
0.1667 0.0886 0.0945 =
0.1685 0.09 0.0961 &
0.151 0.1 0.1074 =z
0.1937 0.11 0.1189 8
0.2066 0.12 0.1306

0.2197 0.13 0.1425

0233 0.13 0.1536

0.2366 0.15 0.1669

0.2593 0.1592 0.1785

0.2608 0.16 0.1795

0.2796 0.17 01924

0.2987 0.18 02055

03183 0.19 0.219

0.3382 0.2 02327

0.3587 021 02468

03797 0.2 02613

03012 023 02761 s
0.4233 024 02913 z
03361 0.25 0.307 s
0.45 02517 03097 R
03696 026 03231

0.4938 027 03398

0.5189 0.8 03571

0545 0.29 0375

0.5723 03 03937

0.6005 031 0.4132

0.6168 031535 04243 0.0929

0.6303 032 04337 0.1006

0.6617 033 04553 0.1212

0.668 03319 0.4596 0.1258

0.6951 034 0.4783 0.1483 =
0.7308 035 05029 0.1857 =
0.7695 036 05295 02404 z
0.7892 03648 0,543 0.2765 =
08119 037 0.5587 03282 X
0.8596 038 0.5915 04929

09152 0.39 0.6297 09242

09544 0.4 0.6774 58238

Fuente: Hormigén Armado.14va Edicidn. pp. 278- P. Jiménez Montoya

Tabla 2.21 Cuantias geométricas minimas (Referidas a la seccion total del hormigén)

ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-21 | AE42 | AE-50 | AE-60
Soportes Armnadura total 0,008 | 0006 | 0008 | 0.004
Con 2 armadiras Al y A2 0,004 0.003 | 00025 | 0002

Vigas Annadira en traceion 0,005 | 0.0033 | 00028 | 00023
Losas En cada direccion 0.002 | 0.0018 | 00015 | 0.0014
Amnadura horizontal total 00025 | 0.002 | 00016 [ 00014

— Annadura honzontal en unacara | 0.0008 | 0.0007 | 0.0006 | 0.0005
Armadura vertical 0.0018 | 0.0012 | 0,0009 [ 00008

Armadura vertical enunacara | 00002 | 0.0004 | 0.0003 | 0.0003

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87




Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite (ud > plim), se

deberéa disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de compresion (4,).

fcd fecd
ASZ:WSZ*bW*d*fyd A51=W51*bw*d*fyd
ud — ulim
Wsa = — d2 Ws1 = Wxiim + Ws2 d, =d,y

=7

Donde:

ws1= Cuantia mecanica para la armadura de traccion.
ws2= Cuantia mecanica para la armadura de compresion.
s lim= Valor limite de cuantia (véase tabla 2.20).

d1= Recubrimiento mecanico.

d2=Distancia de la fibra mas comprimida del hormigén, al centro de gravedad de la armadura

de compresion.

2.5.3.4.1.2 Armadura transversal de vigas rectangulares

El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, las armaduras
transversales estan constituidas por estribos y barras longitudinales levantadas. Los estribos
son armaduras independientes de las longitudinales y las barras levantadas son armaduras
longitudinales que dejan de ser necesarias para resistir los momentos flectores, se doblan y

suben hasta la cabeza comprimida donde se la ancla.

RESISTENCIA A ESFUERZO CORTANTE DE ELEMENTOS LINEALES: Las
prescripciones dadas en el capitulo 8.2 (Resistencia a esfuerzo cortante) de la norma
CBH87 se aplican exclusivamente a elementos lineales sometidos a esfuerzos combinados
de flexion, cortante y axiales de traccion o compresion. Se consideran como elementos
lineales aquellos cuya distancia entre puntos de momento nulo es igual o superior a dos veces
su canto total, cuyo ancho es igual o inferior a cinco veces dicho canto pudiendo ser su

directriz recta o curva.



ESFUERZO CORTANTE REAL: Las comprobaciones relativas al estado limite de
agotamiento por esfuerzo cortante pueden llevarse a cabo a partir del esfuerzo cortante real
de célculo Vrd dado por la siguiente expresion:

Vrd=Vd+Vcd
Donde:
Vd = Valor de calculo del esfuerzo cortante producido por las acciones exteriores.

Vcd = En piezas de seccidn variable el valor de calculo de la componente paralela a la seccion
de la resultante de tensiones normales tanto de traccién como de compresion sobre las fibras

longitudinales de hormigon.

COMPROBACIONES QUE HAY QUE REALIZAR: El estado limite de agotamiento por
esfuerzo cortante puede alcanzarse ya sea por agotarse la resistencia a compresion oblicua
del alma o por agotarse su resistencia a traccion oblicua. En consecuencia, es necesario

comprobar que se cumple simultdneamente.

a) Obtencion de V4 : El esfuerzo cortante de agotamiento por comprension oblicua del
hormigon del alma, se deduce de la siguiente expresion:
Vy1:=0,30 * fed * (L + cotg a) *d <0,45 * fed b+ d
En el caso de armadura transversal formada por estribos normales al eje de la pieza,
dicha expresion se reduce a:
Vy1=0,30 * fcd x b x d
Esta comprobacion no se exige en el eje del apoyo, sino en su borde.
b) Obtencion de Vu2: El esfuerzo cortante de agotamiento por traccion oblicua en el
alma, vale:
Vu2=Vsu—Vcu

Donde:

Vsu = Contribucién de la armadura transversal del alma a la resistencia a esfuerzo cortante

en el estado limite Ultimo siendo:

As
Vsu =?*0,90*fyd *



Vcu = Contribucién del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante, en estado ultimo. En

general se tomaré:
Vcu=fcvxbw+d  fcv=0,50=*,/fcd
Donde:
d = Canto atil de la seccion.
bw = Ancho del alma de la viga.
fcv = Resistencia de calculo del hormigon a esfuerzo cortante dada en kg/cm?

La comprobacion correspondiente a Vu2 se efectuara para una seccion situada a una distancia
del borde del apoyo directo igual al canto Util de la pieza hacia el centro de la luz y la

armadura necesaria que resulte se llevara hasta el apoyo.

DISPOSICIONES RELATIVAS A LAS ARMADURAS TRANSVERSALES: La
separacion St entre cercos o estribos deberd cumplir las condiciones:
<30cm
St= (s 0,85 * d)
<3%*b

Ademas de las siguientes prescripciones:

El didametro de las armaduras transversales debe ser al menos igual a 6 mm, o a la cuarta parte

del didmetro méaximo de las barras longitudinales comprimidas.

[YP=2]
S

La separacion “‘s”, entre estribos, no debe sobrepasar a la menor de las tres cantidades

siguientes:

» 12 veces el diametro minimo de las barras longitudinales

« La menor dimensién del nlcleo de la seccidn, limitado por el borde exterior
de la armadura transversal

300 mm

En todos los casos se prolongara la colocacién de cercos y estribos en una longitud igual al

medio canto de la pieza mas alla de la seccidn en que tedéricamente dejen ser necesarios.



Todas las armaduras transversales deberan quedar perfectamente ancladas. La cuantia

minima de dichas armaduras debe ser tal que se cumpla la relacion.

Asmin =0,02 * bw * S * fed
fyd

PROCEDIMIENTO DE CALCULO

(1) Se calculan las resistencias de calculo de los materiales:

_ fek _fyk
fed =2 fey ==

(2) Se determina el esfuerzo cortante de calculo Vd, el esfuerzo cortante resistente del
hormigon Vcu y el esfuerzo cortante de agotamiento por comprension oblicua del
hormigdn del alma Vul:

Vd=yf *V Veu=fecvxbws+d  fcv =050 * Vfcd
Vul=0,30 * fcd * bw * d

(3) Se realizan las siguientes comparaciones:

CASO 1— Vd < Vcu — El refuerzo transversal corresponde el area minima (Amin),
debido a que el H” resiste satisfactoriamente el esfuerzo cortante.

CASO 2— Vcu < Vd < Vul— Se calcula As y Asmin y se escoge el valor mayor.
CASO 3— Vu2 > Vul — Ninguno de los casos anteriores, por tanto, se debe

aumentar la seccién transversal de la viga.
(4) Se calcula el area transversal requerida:

CASO 1: Asmin = 0,02 * bw * § % L%
fyd

CASO 2: Se escoge el valor mayor de las siguientes expresiones:

Vsu=Vu2—-Vcu

d VsuxS
ASTnI,TIZO,OZ*bw*S*fL S:L
fyd 0,90xdxfyd

El area de armadura encontrada es para todas las piernas que tiene el estribo, por lo tanto, si
se quiere encontrar el area para una pierna se debe dividir el area encontrada entre el nimero

de piernas, por ejemplo, para 2 piernas: As=AQ/2.



2.5.3.4.2 Columnas de H° A°

Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigén armado donde el
esfuerzo principal es el normal. Su funcion principal es absorber los esfuerzos de la estructura
y transmitirlos a la cimentacion. Su forma comun es la cuadrada y la rectangular. La armadura
esta constituida por barras longitudinales que absorben los esfuerzos principales junto con el
hormigon, y armadura transversal (estribos) que tiene la funcion de evitar la rotura por
deslizamiento, evitar el pandeo de la armadura longitudinal y absorber los esfuerzos
cortantes. Sus distintas secciones transversales pueden estar sometidas a compresion simple,

compresion compuesta o flexién compuesta. (Jiménez, 2000).

Figura 2.15 Disposicion de armaduras longitudinal y transversal en columnas

e
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Fuente: Hormigén Armado (Tomo I) 13va Edicién. Pp.171- P. Jiménez Montoya.
2.5.3.4.2.1 Compresion simple

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un esfuerzo
normal “N” que actiia en el baricentro plastico de la seccion. En la practica es muy dificil
que se presente una compresion simple, dada la incertidumbre del punto de aplicacién del
esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas recomiendan que las piezas
sometidas a compresion se calculen con una excentricidad minima accidental, o bien que se

aumenten convenientemente los coeficientes de seguridad.

Para el caso del analisis de columnas en estructuras aporticadas se debe tener en cuenta los

siguientes datos de entrada:
Datos necesarios.

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



M,q = Momentos flectores de calculo en la direccion Y.

M,4q = Momentos flectores de célculo en la direccion X.
N4 = Fuerza normal de calculo.
f.q = Resistencia de célculo del hormigon.

f,

va = Resistencia de calculo del acero.

Calculo de la longitud de pandeo: lp=a-1
Donde:

o = Coeficiente de pandeo que puede obtenerse con el monograma para porticos

traslacionales.
| = Longitud real del elemento considerado.
2.5.3.4.2.2 Longitud de pandeo

La longitud de pandeo “lo” de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado
equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de
momento nulo del mismo. En porticos, las longitudes de pandeo en el plano considerado son
funcién de las rigideces relativas de las vigas y soportes que concurren en los nudos extremos

del elemento en compresion considerado y se pueden determinar como:
Longitud de pandeo Lo =k * L

Donde “k” se obtiene de los nomogramas correspondientes entrando con el valor de “y”.

> E-1 I. I de todos los pilares que concurren en A
Yp = -
> E I I de todas las vigas que concuren en A

De la misma manera se calcula .

Donde:

yA = Relacion de rigideces de las columnas a las vigas en el extremo “A” de la columna
considerada.

Ec= Mddulo de elasticidad del material que compone la columna.



lc= Longitud real de la columna.

Ic= Inercia bruta de la seccidn de la columna.

Ev= Mddulo de elasticidad del material que compone la viga.
lv= Longitud real de la viga.

Iv=Inercia bruta de la seccién de la viga.

k= Puede obtenerse de los monogramas siguientes:

Figura 2.16 Nomograma para coeficiente de pandeo.

Ya = Ve Ya A Vs
@ —
®3-500 %2 500-f= © 1000 2003F 100 - 100.0
‘OO_E. 1__ :E—IOO 50.0 - —50.0
5.0 - 5.0 30.0— 5.0 30,0
%0 —+o09 [ 310 20.0 — 40 [—200
2.0 — + - 2.0 1 -
100 _| -
. - 9.0 3.0 —'93
-1-08 8 0 [—
1.0 — - 10 7.0 — %3
43= { 82 || &3 L
0.7 - 07 5.0 — SO
0.6 — Aoz - 06 4.0— 20 [~ a0
0.5— - os - =
- 3.0 -
0.4 — 04 | B 30
0.3 - o3 2.0 - 20
0.6 i .S b
0.2 n - o2
1 - 1.0 - 1.0
0.1 — -1 - 0.1 ] i
o A os Lo 0 1.0 L_o

a) Porticos intraslacionales b) Pérticos traslacionales

Fuente: Hormigén Armado, Jiménez Montoya.152 edicion.

2.5.3.4.2.3 Clasificacion de la columna por su esbeltez

Las columnas ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que pierdan
capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en: columnas
cortas y largas. La determinacién de una columna corta o larga esta directamente ligada con
su esbeltez. Si la esbeltez mecénica es menor que 35 se trata de una columna corta, y si €s

mayor se trata de una columna larga. La norma CBH-87, define dos esbelteces:

Esbeltez geométrica:



Esbeltez mecéanica:

1 o | 1
}\X=%=—X : A )

Ix
A

Los valores limites para la esbeltez son los siguientes:

(1) 2 <35 (Mg <10) Se desprecian los efectos de segundo orden.

(2) 35<A <100 (10 <Ag<29) Puede calcularse excentricidad adicional (efic.).

(3) 100 <A <200 (29 <Ag < 35) Véase método general prescrito en 8.3.2.1. de CBH-87.
(4) A >200 (A > 58) Esbelteces mecanicas no recomendables.

2.5.3.4.2.4 Procedimiento de calculo

Procedimiento basado en libro de, (Jiménez, 2000).

Determinacion del f.q Yy fyq4 resistencia de calculo del hormigon y del acero:

_ fek . _fk
foa = 085 % ;g =2

- Excentricidad de primer orden:

_ 1v[dy _ de
Cox = N_d Coy = Nd
- Excentricidad accidental:
e, ze, =—=2em
- Excentricidad de segundo orden:
h+20e, 1p°

eric = (14 0.12B) (e, + 0.0035)

h+ 10e, 50 i

- Excentricidad final:

€(xy)max = €o(xy) T €a T €fic
- Célculo de la capacidad mecénica del hormigon:
Uc = feq * Ac



- Determinacion de los valores reducidos:

_ Na, _ Ngreryg, __ Ng*ery
T U Hx = Ucxh ' Hy = Uc*b

El mayor de los momentos serd pl1, y el menor p2, para entrar a los abacos para determinar

la cuantia mecanica w.

Figura 2.17 Abaco en roseta para flexion esviada.
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Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya.15? edicion.

- Determinacion de la armadura minima (ASmin):
Ag min = 0.005 b *xh
As > As min

— Célculo de la armadura transversal de la columna.

- El diametro del estribo seré:

q)Estribo > Z * (I)de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6 mm



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

0.85xd
30cm

- 12 (bde la armadura longitudinal mas delgada
2.5.4 Estructura complementaria
2.5.4.1 Escaleras de hormigén armado

La escalera es uno de los recursos arquitecténicos que con mas frecuencia se utiliza para
comunicar espacios situados en diferentes planos. Una escalera se compone de las siguientes

partes:

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

“contrahuella”.

* Tramo: Es una serie de peldafios continuados. Si la escalera es de varios tramos termina en

una superficie horizontal llamada meseta o rellano.

* Caja de escalera: Es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edificio. Cuando este
espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama escalera ciega y cuando hay un
espacio central, éste recibe el nombre de ojo de escalera.

 Arranque de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo. El ancho o
ambito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras exteriores de las zancas o
la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima que debe tener es de 60 cm,
mientras que para el cruce de dos personas deberad tener como minimo 80 cm, aunque en

escaleras para viviendas el ancho minimo que se utiliza es de 1 m.
* El Ancho o huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm para que pueda

apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella estd comprendida entre los 11y 22

cm, siendo cdmodas las que tienen entre 11y 17 cm.



Figura 2.18 Elementos de una escalera

ELEMENTOS ESTRUCTURALES DE UNA ESCALERA.
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Fuente: d80cf2be5cel1f88bb51315d8e4f3f2ba--tangga-stairs.jpg (441x492) (pinimg.com)

2.5.4.1.1 Disefio estructural

El disefio se realizara con ayuda del software Cypecad (version 2019) y la verificacion de las
armaduras se detallaré en el capitulo I1I.

2.5.4.2 Losas
2.5.4.2.1 Introduccion

La losa es un elemento estructural, generalmente horizontal, que recibe directamente las

cargas y las transmite a los restantes elementos de la estructura. (Florentino 2003).

Funciones de la losa:

e Recibir las cargas y transmitirlas a las vigas y/o pilares y, a través de éstos, a la
cimentacion y al terreno (figura 2.23).

e Dar rigidez transversal a las vigas.

e Cuando se asocian monoliticamente a las vigas, incrementar la capacidad
resistente a flexion y torsion de éstas.

e Solidarizar horizontalmente los entramados a nivel de cada planta.


https://i.pinimg.com/736x/d8/0c/f2/d80cf2be5ce1f88bb51315d8e4f3f2ba--tangga-stairs.jpg

Figura 2.19 transmision de carga de losa
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Fuente: La armadura de la capa de compresién se calcula en losas

El proyecto se elaborara con losa plana (reticular).

2.5.4.2.2 Losa plana

Una losa plana es una losa de concreto reforzado que se apoya directamente sobre las
columnas, de manera que transmite las cargas de forma directa hacia las columnas,
generalmente sin la ayuda de vigas. Estas losas se refuerzan en dos direcciones y pueden
tener un peralte uniforme o tener engrosamientos en un area cuadrada simétrica llamado
abaco, en las columnas se suelen aumentar el tamafio de su extremo superior formando una
cabeza acampanada conocida como capitel. Se utilizan vigas donde la losa sufre

interrupciones, como alrededor de ductos de escaleras y en los bordes discontinuos de la losa.

2.5.4.2.3 Disefno estructural

El disefio se realizard con ayuda del software Cypecad (version 2019) y las armaduras se
detallaré en los planos.

2.5.5 Cimentacion

Se Ilama cimentacion al elemento estructural que transmite las cargas de las columnas y
muros al terreno. La resistencia del suelo es menor que la resistencia del concreto, por ello,
la cimentacion tiene mayor area que su respectiva columna o muro para asi reducir los

esfuerzos que se transmiten al terreno.

El terreno debe trabajar bajo una carga tal que no se altere su estado de equilibrio, o sea, que

no se produzcan deformaciones o asentamientos perceptibles que repercutan en los diferentes


https://www.google.com/search?q=La+armadura+de+la+capa+de+compresion+se+calcula+en+losas+

elementos de la estructura, produciéndoles tensiones parésitas para las cuales no han sido
disefiados.

2.5.5.1 Tipos de cimentaciones

El tipo de cimentacion apropiado para cada situacion depende de varios factores entre los

cuales se tiene:

1. La resistencia y compresibilidad de los estratos del suelo.

2. La magnitud de las cargas de las columnas.

3. La ubicacion de la napa freatica.

4. La profundidad de cimentacion de las edificaciones vecinas.

En la figura 2.24 se muestran los diferentes tipos de cimentacion: zapata de muro o cimiento
corrido, zapata aislada, zapata combinada, zapata conectada, zapata sobre pilotes y zapatas

continuas, solados o plateas.

Figura 2.20 Tipos de cimentaciones
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Fuente: Disefio de estructuras de concreto armado 3ra edicién Teodoro Harmsen.

Para la elaboracion del proyecto se opta por usar zapatas del tipo: zapatas aisladas y zapatas
combinadas como asi vigas centradoras, por ello solo se mencionara a las zapatas dichas

anteriormente.

2.5.5.1.1 Zapatas aisladas

Las zapatas aisladas son losas rectangulares o cuadradas que sirven de apoyo a columnas.

Tiene peralte constante o variable, disminuyendo hacia los bordes.



A continuacion, se muestra los tipos de zapatas aisladas.

Figura 2.21 Tipos de zapatas aisladas
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Fuente: Hormigén Armado Tomo | (14va Edicién). Pp.492 -Jiménez Montoya

Las zapatas aisladas son el tipo méas usual de cimentacién pues son las mas econémicas. La
columna puede ser centrada o excéntrica, aunque el primer caso es el mas comun. Si la
cimentacion se ubica en el limite de propiedad, la excentricidad de las cargas aplicadas puede
ser tan elevada que la capacidad portante del suelo es superada. En estos casos se hace uso
de las zapatas conectadas o combinadas.

2.5.5.1.2 Zapatas combinadas

Las zapatas combinadas consisten en una zapata comun a dos 0 mas columnas alineadas. Se
utilizan cuando la distancia entre 6stas es reducida o cuando la capacidad portante del terreno

es tan baja que se requieren zapatas de gran area lo que ocasiona que estas se traslapen.

Las dimensiones de las zapatas de las columnas exteriores de una edificacion estan
condicionadas por los limites de propiedad, generandose, por lo general, excentricidades en
la zapata que no pueden ser resistidas por la columna. La presion del suelo no es uniforme y
en muchos casos, es imposible conseguir que los esfuerzos sean menores que la capacidad
portante del terreno. En estos casos, es conveniente usar zapatas combinadas que unan la
columna exterior con la interior adyacente. Con objeto de eliminar dicha excentricidad y

conseguir que la reaccion del suelo sea uniforme.



Figura 2.22 Zapata combinada
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Fuente: Disefio de estructuras de concreto armado 3ra edicién Teodoro Harmsen.

2.5.5.1.3 Vigas centradoras

La viga centradora une zapatas de medianeria o de esquina redistribuyendo las cargas y

presiones sobre el terreno. A esta viga también se le suele llamar viga de equilibrio.

para conseguir el equilibrio en la zapata debido a excentricidades elevadas, habra que
aumentar las dimensiones de la zapata, lo que normalmente puede llevar a tamarios

desproporcionados.

Por ello una viga centradora tiene sobre la zapata un efecto similar a un apoyo en el punto
que impide el desplazamiento y el giro de la zapata, lo que se traduce en dos aspectos

fundamentales:

- Al restringir el giro, la zapata deja de tender a levantarse, de manera que la distribucion
de tensiones tiende a hacerse uniforme, hasta el punto de que todo el momento flector
transmitido por el pilar pasa a la viga centradora. La distribucion de tensiones uniforme
es mucho mas favorable tanto desde el punto de vista del comportamiento estructural de
la zapata como del agotamiento del terreno, lo que implicard unas dimensiones
notablemente menores del cimiento.

- Al impedir total o parcialmente el desplazamiento horizontal, la viga centradora colabora
con la zapata en la estabilidad horizontal (deslizamiento) de la misma. Hay que tener en
cuenta que una viga centradora que impide que una zapata deslice, transmitira una fuerte

carga horizontal a otra zapata que debe vencerse por rozamiento con el terreno.



2.5.5.2 Disefio estructural
2.5.5.2.1 Zapatas medianeria con viga centradora
Se seguira los siguientes pasos para su calculo y disefio: (Jiménez, 2000).

- Dimensionamiento.
- Clasificacion de la zapata.
- Calculo del peso propio de la zapata.

Dimensionamiento:
Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:

Momento en el eje x (M), Momento en el eje y (M,), Cortante en el eje x (Vy), Cortante en

el eje y (Vy), Carga vertical que llega a la zapata (N).

Para calcular el peso propio de la zapata, asumimos un valor igual al 5% del total de la carga
N.

P. P.yapata = 0.05 - N

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el &rea minima que debera tener
la misma.

N
Apec =

Oadm

Escogemos un &rea mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas de a y

b, estos deben ser valores en multiplos de 5 por fines constructivos.
Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el 6, = 0

Para estimar la altura de la zapata, lo hacemos con la siguiente férmula.

d. = ao by a-b _a0+bo
1 4 2 k-1 4
dz d, = 2(@-%)
27 44k
4, = 200
4+k

Donde:



k= 4-fyq

Yf* Oreal

ve= 1.6 foq = 0.5-/feq
El 6,04 puede serel o,:x 0 €l 0,4m-
Asumimos recubrimiento de la zapata de 0.05 m.
Por lo tanto, la altura de la zapata serd igual ad + 0.05 m.
La altura minima que debera tener una zapata es de 0.30 m.

Clasificacion de zapatas:

(a—aop)

V=
2

Donde:
a = Lado de la base mayor de la zapata
ao = Lado de la columna.
h = Canto total de la zapata
Para saber si es una zapata rigida o flexible se determina si:

V <2*h se trata de una zapata rigida
V >2%*h se trata de una zapata flexible

Célculo de esfuerzos: Aplicar las ecuaciones que se muestran en la figura 2.27.

Figura 2.23 Zapata de medianeria con viga centradora
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Fuente: Hormigén armado Jiménez Montoya ed. 2008

Para la viga centradora:



I
Rig = Nyg * D) R2qa = Nag — N1as

(=)

Para la zapata medianeria:

Realizar el célculo a flexion como zapatas continuas, la verificacion a cortante sera:
Va=vr*Llxo,x(v—d) <V,

Para la zapata interior:

Realizar el calculo como si fuese una zapata aislada.

Zapata aislada rigida:

A * foq = (%, — 0,250) Riq
s ' 0,85d
R N (1+3n) 1+4n
= * — = * —
ta = Ma* 7 =4 T 12n
Armadura en zapatas rigidas:
Nq

Disefio de armadura a Flexién:

Determinacién del momento reducido de calculo:

Md

ud:bw*dz* cd

Si: ud < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) de la tabla universal para flexion simple o

compuesta.

Determinacion de la armadura: (As)

f
As=w>|<bw>i<d*c—c1

yd

Determinacién de la armadura minima: (As) wmin = 0,0015

Ag min = Wnin * by, *xd

As < As min



Determinacién separacion de las barras dentro de la pieza

by, — (N2 de barras®;¢) * @jong — 2 * Iy
N¢ de barras — 1

2.6 ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO

2.6.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas son los documentos en los cuales se definen las normas,

exigencias y procedimientos a ser empleados y aplicados en todos los trabajos de

construccidén de obras, elaboracion de estudios, fabricacion de equipos, etc.

Las Especificaciones Téecnicas pueden dividirse en generales y especificas.

a)

b)

Especificaciones técnicas generales: Abarcando los siguientes puntos:

Trabajos preliminares, como, por ejemplo: implementacion del campamento de
obras, sefializacion de la obra, limpieza y desbroce del area de trabajo, etc.
Movimientos de tierra, como: excavaciones, mecanicas 0 manuales, rellenos con o

sin compactacion, con materiales seleccionados o no, etc.

Hormigones, ya sea armado o no, aqui se define, para cada caso, la calidad de los
agregados finos, medianos y gruesos, el tipo de cemento que se requiere usar. Se
define el tipo y calidad del acero para las armaduras, etc.

Especificaciones técnicas particulares.: Las especificaciones técnicas particulares
completan y detallan las especificaciones técnicas generales y cubren los siguientes
items es:

Definicion: Donde se describe en forma concisa a que item de la obra o estructura se
refieren las especificaciones.

Materiales y herramientas: Utilizados para ejecutar la tarea especifica.
Procedimiento de ejecucion: Donde se describe la forma en que debe ejecutarse este
rubro de la obra.

Medicion: Donde se describe con precision como se efectuara la medicion de este
rubro, una vez ejecutado para proceder al pago correspondiente.

Forma de pago: Donde se detalla como seré pagado.



2.6.2 Computos métricos

Los cdmputos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y voliumenes de
las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacién de férmulas geométricas

y trigonometricas.

2.6.3 Precios unitarios

Un precio unitario se halla formado por la adicién de los siguientes rubros:

e Costo de materiales.
e Costo de mano de obra.
e Costo de equipos, maquinaria y herramientas.

e (Gastos generales y administrativos, utilidad.

La suma del costo de materiales y costo de mano de obra forman el costo directo, la suma de
los costos de equipos, maquinarias y herramientas formas el costo indirecto. Integran el o

precio neto al que adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.

2.6.4 Presupuesto

El presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendrd una edificacion al ser
terminada, su exactitud dependera del desglose de los componentes que constituyen la
construccidn, cada uno de ellos se halla condicionado por una serie de factores de los cuales
algunos son conocidos 0 son de facil evaluacidén, mientras que otros estan sujetos a la

estimacion o criterio del calculista.

2.6.5 Planeamiento y cronograma

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las actividades estan
interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas de ellas no pueden

comenzar hasta que otras se hayan terminado.

El cronograma se representard graficamente mediante el diagrama de Gantt, donde se
muestran las actividades en modo de barras sujetas al tiempo, pudiendo identificar las

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



El diagrama de Gantt es un gréfico donde las unidades de obra (partidas) resultantes de las
mediciones y del presupuesto vienen representadas con una barra cuya longitud representa la
duracion temporal prevista para la ejecucion. El diagrama debe reportar las cantidades

parciales y progresivas que se prevén pagar durante el periodo de referencia.

CAPITULO I

INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 ANALISIS DE LA TOPOGRAFIA

El terreno donde se emplazara la nueva edificacion del “Mercado Central de Padcaya”, no
presenta desniveles (topografia plana), ya que se encuentra una obra existente construida
(Mercado Central).

La construccion del nuevo mercado abarca un area de 307,09 m2, con coordenadas
21°53'15.6"S 64°42'44.9"\W.

Para apreciar mejor la topografia del municipio de Padcaya (ver anexo A-1).

Figura 3.1Ttopografia del Mercado Central de Padcaya

Fuente: Elaboracién propia



3.2 ANALISIS DEL ESTUDIO DE SUELOS

El estudio de suelos fue realizado en el Municipio de Padcaya en el “Mercado Central”, al

existir una estructura en el lugar de estudio, se realiz6 la perforacion de un solo pozo para

poder determinar la capacidad portante del suelo con equipo para ensayos normales de

penetracion (SPT), ademas de la previa inspeccion visual y eleccion adecuada de la ubicacion

del pozo.

La profundidad méaxima alcanzada en la perforacion fue de 2,50 m dando lugar a un suelo

GM (grava limosa con arena).

A continuacién, se muestra una tabla de resumen de los resultados obtenidos en el laboratorio

de suelos de la U.A.J.M.S., en el estudio de suelos del Mercado Central de Padcaya.

Tabla 3.1 Tipos de suelo encontrado en el pozo de estudio

Ensavo SPT Profundidad| Humedad Tipo de suelo encontrado
v (m) Natural % (a profundidad del ensayo)
1 17,91 Suelo limo arenoso
1,5 21,19 Suelo arenalimo arcillosa con grava
Ensayo 1
2 18,14 Suelo arenalimosa
2,5 22,58 Suelo grava limosa con arena
Fuente: Elaboracion propia
Tabla 3.2 Resultado de los ensayos de laboratorio “SPT”
Resist. Limite limite Indice Clasificacion |Clasificacion de
Ensayo | Prof.(m) | Nro.Golpes(30cm) [Adm.(Nat.| | ) . de suelos suelos Descripcion del suelo
2 liquido Plastico | plasticidad
Kg/cm?)
AASTHO Sucs
1 7 0,830 25,2 213 39 A-4 ML Limo arenoso
Poto 1 1.50 10 1,540 29,0 245 45 A-4 SM-SC  |Arena limo arcillosa con grava
2 5 0,370 20,8 19,2 15 A-4 M Arenalimosa
2.50 12 1,680 20,1 173 28 A-1-b GM Grava limosa con arena

Fuente: Elaboracion propia

Para verificar los resultados obtenidos de la capacidad portante del suelo a través del ensayo

“SPT”. Se realiz6 una verificacion por la teoria de (Terzaghi) y (Meyerhof). Que se muestra

a continuacion Tabla 3.3.




Tabla 3.3 Comparacion de la capacidad portante del suelo a través del “SPT” y teoria de Terzaghi

Clasificacio
Ensayo Prof. (m) Nro. Golpes (30cm) | n de suelos Descripcion del suelo Peso Especifico (kg/m3)
SUCS
1 7 ML Limo arenoso 1700
Pozo 1 1,5 10 SM-SC Arena limo arcillosa con grava 1750
2 5 SM Arena limosa 1667
2,5 12 GM Grava limosa con arena 1740
X angulo de . . Resist. Adm.
Densidad . FACTORES qult Factorde |Capacidad admisible del
relativa (Dr) rozamiento Sobrecarga (Kg/cm?) |seguridad(FS) suelo Kg/cm? (Nat. kg/cm)
(2) Nc Nq Ny |(a)(Kg/m?) "SPT"
31 23,10 2,75 10,23 6 1700 2,07 3 0,69 0,830
35 24,68 23,36 11,4 7,08 2625 3,39 3 1,13 1,540
15 21,85 18,92 8,26 4,31 3334 2,98 3 0,99 0,370
35 25,61 25,13 12,72 8,34 4350 6,00 3 2,00 1,680

Fuente: Elaboracion propia

NOTA: Los célculos realizados para la clasificacion de los suelos y para la obtencion de la
capacidad portante del suelo se podré apreciar en el anexo A-2.

3.3 ANALISIS DEL DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectonico fue proporcionado por el Secretario de Obras Publicas del Municipio
de Padcaya. El proyecto tiene un area construida de 307,093 m?, la edificacion consta de dos
niveles y esta destinada a ambientes comerciales y bafios publicos en ambos niveles, ver

anexo A-3.

3.4 PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL
El modelo estructural del proyecto se compone por un sistema de cubierta de madera, y una

estructura aporticada de sustentacion de hormigon armado.

3.4.1 Estructura de cubierta

La estructura de sustentacion de la cubierta es una armadura de madera, y su disefio se

realizara con base a la norma del Manual de Disefio de Maderas del Grupo Andino.

Para la estructura de soporte de la cubierta se usaréa cerchas de madera tipo diente de sierra

(veéase figura 3.2), el material de cubierta es calamina galvanizada tipo teja.



Figura 3.2 Cercha diente de sierra

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.3 Vista en planta de la cubierta Mercado Central de Padcaya

Fuente: Elaboracion propia

3.4.2 Estructura de la edificacion

Estructura aporticada con elementos estructurales de H°A°. El disefio estructural del mercado

se disefiara con ayuda del programa Cypecad (version 2019), ver figura 3.4.
Los elementos estructurales que se disefian en el proyecto son los siguientes:

- Losa reticular

- Vigas rectangulares de H°A®.

- Columnas de H°A°.

- Zapatas aisladas y combinadas de H°A°.
- Vigas centradoras de H°A°

- Escalera de H°A°



Figura 3.4 Vista 3d del Mercado Central de Padcaya

Fuente: Software Cypecad (Version 2019).

3.4.4 Fundaciones

Se realiza el disefio de zapatas aisladas, zapatas combinadas y vigas centradoras, el disefio se

realiza con ayuda del programa Cypecad (version 2019), ver figura 3.5.



Figura 3.5 Zapatas empleadas en el disefio

Fuente: Software Cypecad (Version 2019).

3.5 DATOS GENERALES DEL PROYECTO

3.5.1 Estructuras de hormigon

Para el disefio de los elementos estructurales se empled el método de los estados limites

ultimos empleando el Cédigo Boliviano del Hormigén Armado CBH-87.

Tabla 3.4 Caracteristicas de los materiales

CARACTERISTICAS DE MATERIALES
. Peso Especifico Resistencia Resistencia Coeficientes de minoracion
Materiales L. L. . .
caracteristaticaa | caracteristicaa para la resistencia de los
Empleados (Kg/m®) . ) )
compresion (Mpa)| traccion (Mpa) materiales (¥c-¥s)
HORMIGON 2500 25 = 1,5
ACERO 7850 400 1,15
Fuente: Elaboracion propia
Tabla 3.5 Cargas a considerar en el disefio
CARGAS A CONSIDERAR
Cargas Permanentes kg/m Cargas Vivas
Piso muros sobre pisoy acabados (Kg/m?) Sobre carga de uso
externos internos Baldosa ceramica o hidraulica | oficinas y comercios (MBE-AE- | Balcones (NBE-
Planta baja 763,86 238,94 incluido relleno de 3cm de espesor 88) (Kg/m%) AE-88) (kg/m)
Primer piso 687,03 238,94 50 (NBE-AE-88) 300 200

Fuente: Elaboracion propia




3.5.2 Estructura de madera

Tabla 3.6 Caracteristicas del material

CARACTERISTICAS DEL MATERIAL
Madera: Yesquero Colorado G-B
Peso especifico: 570 kg/m3
Médulo de elasticidad: 7500 kg /cm?

Fuente: Elaboracion propia

3.6 ANALISIS, CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL

3.6.1 Estructura de sustentacion de cubierta

La cubierta se disefiara de acuerdo a la norma del “Manual de Disefio Para Madera del Grupo
Andino”.

Consideraciones a tomar en cuenta:
- Pendiente de cercha 20%
- Angulo de inclinacion de la cercha: 11,31 grados

- Tipo de cercha a emplear diente de sierra

Figura 3.6 Caracteristicas de la cercha empleada
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3.6.1.1 Cargas a considerar:

Cubierta:

Especificaciones Técnicas de la calamina tipo teja# 26 (importadora campera), ver figura 3.7.



Figura 3.7 Cobertura calamina tipo teja

MODELO TIPO TEJA (ALM-PROD7)

940 mm (ANCHO TOTAL)

11z 29 17

800 mm (ANCHO UTIL) 140 mm

Fuente: Revista importadora campero

Caracteristicas:

e ancho util 80 cm
e ancho total 94 cm
e espesor 0,41 mm
® peso 3,1 kg/m

Determinacion de la carga muerta:

Peso de la cubierta:
3,10 kg/m

— 2
0.80 m 3,875 kg/m

peso de cubierta proyectada al plano horizontal: 3,87 * cos11,31 =3,79
peso de cubierta 3, 8 kg/m?
Carga viva:
Granizo
para poder obtener la carga de granizo se consider6 un espesor de 10cm.
- peso especifico hielo 9,0 kN/ m? 900 kg/m?3(NBE AE-88 pag. 6)
Proyectado en el plano horizontal = 90 * cos 11,31 = 88,25 kg/m?
sobre carga de servicio: 50kg/m? (Manual del pacto andino péag. 13-3).

Viento



P=C*q
donde:
P = presion del viento en
C = coeficiente que depende de la posicion en inclinacion del techo
g = presion en funcién a la velocidad del viento —» g = 0,00483 * V> kg/m?
V = velocidad de viento en km/h

La maxima velocidad de viento para el municipio de Padcaya se obtuvo de la pagina de
METEOBLUE, ver figura 3.8.

Figura 3.8 Max. Velocidad de viento (datos grabados) Municipio de Padcaya

Sep Oct Dic

Mar Abr May Jun Jul Ago
0 >1 > ®>12 @>19 @®>28 @ >38 >50 @ >61 km/h -
metecblue =

Velocidad del viento

Fuente: https://www.meteoblue.com/es/tiempo/historyclimate/climatemodelled/padcaya-
municipality bolivia 10400565

De acuerdo a la tabla la velocidad de viento max. llegd a 61km/h, para nuestro calculo
tomaremos una velocidad max. 65 km/h.

q = 0,00483 * 65%2=20,41 kg/m?*

Valores de coeficientes de acuerdo a la tabla:


https://www.meteoblue.com/es/tiempo/historyclimate/climatemodelled/padcaya-municipality_bolivia_10400565
https://www.meteoblue.com/es/tiempo/historyclimate/climatemodelled/padcaya-municipality_bolivia_10400565

Tabla 3.7 Coeficientes de sotavento y barlovento

+1.044

Cd=0.9

BARLOVENTO | SOTAVENTD
+ 0.8 o

+0.8 . D
-
VIENTO

5™ Lado o
Barlovento

Presian

< Cd:0.03~«-0.9

50 80 TO a0 (90 =
S

Coeficiente Cd

e
-]
°
"
o

_<—Cd:007=<-2.10

< Lado a Barlovento

Lado a Sotavento

Succm'n

valores de Cd vs Inclinacion de la superficie en grados

Fuente: Manual de disefio de madera del grupo andino pag. 13-15

para 11,31 grados se tiene:
(Barlovento) C1 =-0,7 (Sotavento) C2=-0,6
P1=-0,7*20,41= -14,287 kg/m? succion
P2=-0,6*20,41= -12,246 kg/m? succion
Proyectado en plano horizontal:
P1=-14,29 * COS 11,31 = -14,01 kg/m*>  SUCCION
P2=-12,25* COS 11,31 =-12,01 kg/m? SUCCION
3.6.1.2 Disefio de correas

madera a usar grupo B

esfuerzo méaximo en flexion (fm) 150  kg/cm?
angulo de inclinacion 11, 31°
espaciamiento entre cercha 1 m

para el disefio considero una escuadria de 2 x 3 pulgadas, teniendo los siguientes valores:

escuadria 2x3 pulg

cm



Area 26

Inercia X 91,5 cm*
Zx 282 o’
InerciaY 34,7 cm*
Zy 17,3 cm?

Peso propio 2,34  kg/m

Combinacion de cargas:

Cargas actuantes sobre correas unidad
sobre carga de disefio 50 kg/m?
peso de cubierta 3,8 kg/m?
peso propio de correa 2,34 kg/m
carga de granizo 89 kg/m?
carga de viento -14,012 kg/m?

Para realizar un analisis de cargas adecuado se tomara como referencia el Manual de Disefio
de Maderas CIRSOCG601, debido a que el Manual del Pacto Andino no hace referencia, y en

nuestro medio no existe una norma Boliviana para el disefio de estructuras de madera.

De acuerdo al Reglamento estructural de Maderas CIRSOC601 (capl-3) recomienda la

siguiente combinacién de cargas:

D+F)+YLié Wé6T) (1)
(D +F)+0,7 [CLi+W)6(W+T)é(CLi+T) Q)
(D + F) + 0,65 Li + 0,6W + 0,6T A3)
Donde:

SLi=(L+Lr+S+R+H)

D: las acciones permanentes debidas al peso propio de la estructura, de todo componente de

construccidn previsto con caracter permanente.

F: las acciones permanentes debidas a liquidos con presiones definidas y presencia

continuada.



L: las acciones variables debidas a la ocupacion, al uso y montaje en pisos.
Lr: las acciones variables en techos debidas al uso, montaje y mantenimiento.
S: las acciones variables debidas a la nieve y el hielo.

R: las acciones variables debidas al agua de lluvia o el hielo sin considerar los efectos

producidos por la acumulacién de agua.

H: las acciones variables debidas al peso y el empuje lateral del suelo y del agua contenida

en el mismo.
W: las acciones variables debidas al viento.

T: las acciones variables debidas a deformaciones impuestas sin caracter permanente, tales
como la contraccion y expansion originadas por variaciones térmicas o en el contenido de

humedad.

COMBINACIONES: Unidad
SLi=(Lr+S)= 139 | kg/m?
(1) Q=(D+3Li) = 142,8 | kg/m?
) Q= (D+0,7(YLi +W)= 91,2916 | kg/m?
(3) Q=(D+0,6*Y'Li +0,6*W)= | 78,7928 | kg/m?

Para dimensionar las correas encontramos la carga distribuida que acuta sobre ellas,

multiplicando por la dimension de area de influencia.
carga total 142,8 kg/m?
longitud de influencia 123 m
carga distribuida sobre la correa 175,644 kg/m
carga total = 175,64 kg/m + 2,34 kg/m = 177,984 kg/m

como las correas trabajan a flexion esviada, descomponemos las cargas en direccion Xy Y.
Px = qx = 177,984* sen 11,31 =34,906 kg/m

Py =qy = 177,984* cos 11,31 =174,528 kg/m



DISENO DE CORREAS
VERIFICACION A FLEXION:
Donde:

fm = Esfuerzo admisible a flexion (Grupo B) = 150  kg/cm?

L = longitud de separacion entre cerchas = 1m
Direccién X
Momento maximo positivo
qx * L?
Mmax =
8
Mmax = 4,363 kg*m
El modulo resistente minimo es:
7o = Mmax
fm
ZXx= 2909 < 28,2 cm3 OKI
Con la seccién obtenida verificamos a la flexion:
Mmax
= <
Zx

o = 15,47kg/cm? < 150kg/cm?
Direccion Y

Momento méximo positivo

* L2
Mmax = k4
8
Mmax = 21,8159 kg*m
El modulo resistente minimo es:
7y = Mmax
y - fm

Zy= 145440 cm3® < 17,3 cm?® OK!

Con la seccién obtenida verificamos a la flexion:

o'= Mmax
Zx

<fm



o =126,104 kg/cm? < 150 kg/cm?
VERIFICACION A CORTE

Donde:
Esfuerzo maximo admisible a corte fv (Grupo B) = 12 kg/cm?
Direccion X

Cortante maximo sera

X *L
Vmax = 1
Vmax = 17,453 kg
Verifico: V3 -
T 2xb*xh ™ fv
b= 4 cm
h= 6,5 cm
T= 1,007  kg/cm? < 12 kg/cm? OKI!
Direccion Y
Cortante maximo sera
qx *L
Vmax =
2
Vmax = 87,264 kg
Verifico:
B V %3 <
t " 2xbxh fv

T =5,03 kg/cm? < 12 kg/cm? OK!
VERIFICACION A LA FLECHA

Emin= 75000 kg/cm?



Direccion en X
ly= 347 (m*
gx= 3491 kg/m
L= 100 cm

Del manual de disefio de Maderas del Grupo Andino, obtenemos para una deflexion

méaxima, aplicando la carga viva + cargas permanentes, sin cielo raso de yeso:

A L
max = K
Amax = 2—50

Amax=0,4 cm

Verifico

_ 5xqx * L <A
_384*E*Iy_ max
0,17cm < 0,4cm
Direccionen Y
ly= 915 cm?*
gx = 174,528 kg/m
L= 100 cm
Deflexion:
A _ L
max = k
Amax = ﬁ

Amax=0,4 cm



Verifico

_ 5xqgx xL* <A
T384xExly X
0,33cm < 0,4cm

Para el disefio de las correas se usara escuadrias de 2x3 pulgadas del G-B.

3.6.1.3 Disefio de cerchas

Como la cubierta presenta 5 caidas, se disefiard una cercha de cada caida tomando en

cuenta la méas desfavorable.

Para hacer la combinacidn de cargas se tendra que suponer los casos mas desfavorables.
Por ejemplo: habrd carga por mantenimiento siempre y cuando las condiciones
climaticas sean apropiadas para éste o sea que s6lo podra presentarse una de las cargas
entre la carga de granizo y la de mantenimiento, entonces escogemos la mas desfavorable

que sera la de granizo.

Disefno de cercha caida-1

Peso propio de la cercha: para un pre dimensionamiento del peso propio de la cercha
se tomard como referencia la formula de H.S. Jacoby (libro disefio de estructuras de
madera Ing. José Rodrigo Lea Plaza), una vez calculada cercha, se debera corregir si la

diferencia es significativa.
w=24SL+1,25L?

Donde:

W = peso total de la cercha en kg

S = separacion entre cerchas en m
L= luzdelaarmaduraenm
Datos:

S= 1 m
L= 555 m



W= 50,283Kkg

area tributaria del peso de cercha
Atrib.=5*L
Atrib = 5,55 m
Peso de cercha distribuido en el area
Wdis = W / Atrib = 9,06 Kg/m?”

z2

Peso de cercha (kg/m) = 9,06 kg/m

Considerando las siguientes cargas:

> Peso cubierta: Pcupierta = 3,8 kg/m?.

» Peso de las correas: Pcorreas = 2,34 kg/m.

e Total, carga muerta por m de cobertura = (3,8 kg/m? * 1m) +2,34 kg/m=6,14

kg/m

e Proyectado al plano horizontal-> 6,14 kg/m+ cos11, 31°= 6,020 kg/m

» Peso propio de la armadura aproximado =~ 9,06 kg/m

> Peso por granizo: Pgranizo = 90 kg/m?* 1m = 90 kg/m

CARGA ACTUANTE EN LA CUERDA SUPERIOR
Las cargas concentradas equivalentes sobre la cuerda superior seran:

P=Q: L/6 = (6,020+9,06+90) kg/m+ 5,55m /5 = 116,64 ~ 117 kg

Figura 3.9 Carga sobre la cuerda superior cercha C-1

kg

56,5 kg
117 kg
T‘ 117 kg
117 kg
1.1100 117kg
+ 58
~ 9.5500 -

Fuente: Elaboracion propia

CARGAS ACTUANTE EN LA CUERDA INFERIOR




cielo raso (tablero de madera de 2,5cm) = 15 kg/m? NBR -AE-88 pag.7
Wi = carga de cielo raso * espaciamiento de cercha
Wi = 15*1=15kg/m

Figura 3.10 Carga distribuida en la cuerda inferior de la cercha C-1

T

1.1100

q
~ 5.5500 -

Fuente: Elaboracion propia
Cargas actuantes en la cercha ver figura 3.11.

Figura 3.11 Cargas actuantes en la cercha C-1
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Fuente: ftool

CALCULO DE ESFUERZOS INTERNOS: con ayuda de un programa (ftool)

calculamos las fuerzas internas de la cercha ver imagen 3.12 y 3.13.



Figura 3.12 Diagrama de esfuerzos internos en la cercha C-1
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Figura 3.13 Esfuerzos internos en la cercha C-1
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Fuente: ftool

Para apreciar mejor resultados ver tabla 3.8.

Tabla 3.8 Valores de esfuerzos internos de la cercha C-1



TABLA DE VALORES
Nudo Valor Tipo de esfuerzo
la?2 312,5 Tension
2a3 616,8 Tension
3a4 872,1 Tension
4ab 891,8 Tension
5a6 746,3 Tension
lall -68,7 Compresion
2a10 186 Tension
3a9 120,4 Tension
4a8 29 Tension
5a7 -71,4 Compresion
1al10 -383,8 Compresion
2a9 -323,5 Compresion
3a8 -226,3 Compresion
4a7 99,3 Tension
11a10 -11 Compresion
10a9 -344,7 Compresion
9a8 -676,4 Compresion
8a7 -969,3 Compresion
7a6 -772,8 Compresion

Fuente: Elaboracion propia

DETERMINAMOS SECCIONES DE LA CERCHA EN LOS PUNTOS CRITICOS:

CUERDA SUPERIOR:

Tramo8a7 -969,3kg (compresion)

S

—

969,3kg

969,3kg

Madera a usar G - B
Médulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?
Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?

Longitud de barra 1,23 m



Longitud efectiva segun el manual de disefio del grupo andino pég. 11 -12, tabla 11.1

puede ser tomada como: (ver tabla 3.9)

Tabla 3.9 Longitud efectiva

Elemento d Lef

Cuerda h 0.4(L,+L,) 6 0.4(L,*Ls) *

Sector de cuerda entre correas b L.

IMontante o diagonal b 0.8L,

* Mota: Sila longitud efectiva de uno de ellos es menor que 0.60 de la longitud
efectiva de la adyacente, se fomara como longitud efectiva de calculo 0.90 de
lalongitud mayor: en caso confrario se tomara el mayor promedio de las luces
adyacentes

s

Fuente: “Manual de Diserio para Maderas del Grupo Andino’
lefc = 0,4‘ (ll + lz)

lese = 0,4 (1,23 + 1,23)

longitud efectiva = 0,98m
Escogemos una seccion:

2" x 3"
base 4 cm
altura 6,5 cm
area 26 cm?

Se tiene una esbeltez igual a:

d=h A= T8

Calculo de la esbeltez limite:

Ck = 0,7025\/% = 0,7025 ’7?;80 = 18,34 para madera del G-B

15,14 < 18,34

Como A es mayor a 10 y menor a 18,34 la columna es intermedia.



La formula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna intermedia:
1 /2
Negm = fc - A 1_§<C_k>

N, =110-26|1 ! (15’14 '
adm — 3 18,34)

N yam = 2417,77 kg > 969,3Kg CUMPLE

CUERDA INFERIOR:

Tramo 4 -5 891,8kg (Flexo -Traccion)

q=15kg/m

891,8kg < | ' 5.891,8kg

Madera a usar G - B

Maodulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?
Esfuerzo admisible a traccion paralela 105 kg/cm?
Esfuerzo a flexion fm 150 kg/cm?
Longitud de barra 1,11 m

cuerda inferior tabla 11.2 célculo del momento
_q*l2 _15>|<1,112
8 8

de la tabla de secciones escogemos un area mayor al area critica, escojo una seccion:

=231kg+*m=231kg *cm

2ll X 3"
base 4 cm
ZX 28,2 cm3
altura 6,5 cm
area 26 cm?
Verificando la seccién:
Ny
fi-A z-fm




891,8 231

1
105 * 26 * 28,2150 <

) 0,38 <1 CUMPLE
DISENO DE DIAGONAL :

Tramo 1 -10 -383,8 kg (compresion)

383,8kg

3838 kg

Madera a usar G - B

Modulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?
Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?
Longitud de barra 1,42 m

La longitud efectiva para este elemento sera 0.8+1d, (tabla 11.1, manual de disefio del

grupo andino pag. 11-12).
lefc =08 * (ld)

lege = 0,8 * 1,42
lese = 1,14m

Escogemos una seccion:

2" x 3"
base 4 cm
altura 6,5 cm
area 26 cm?

Se tiene una esbeltez igual a: d=b

Calculo de la esbeltez limite:

Ck = 0,7025 E =0,7025 75000—1834
o fc 110



28,40 > 18,34
Como A es mayor que 18,34 la columna es larga.

La férmula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna larga es:

ExA 75000 * 26

Nadm = 0,329 x P Nadm = 0,329 28,407

Ngim = 795,42kg > 383,8kg CUMPLE

DISENO DE MONTANTE :

Tramo5-7 -71,4 kg (Compresidn)

71,4 kg

71.4 kg

Madera a usar G - B

Madulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?

Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?

Longitud de barra 1,11 m

La longitud efectiva para este elemento sera 0.8+1d, (tabla 11.1, manual de disefio del

grupo andino pag. 11-12).
lofe = 0,8 * 1,11

lefc = 0'8 * (ld)

lgc = 0,89 m



Escogemos una seccion:
2" x 3"
base 4 cm
altura 6,5 cm
area 26 cm?

Se tiene una esbeltez igual a: d=b

Calculo de la esbeltez limite:

Ck = 0,7025 £ = 0,7025 75000—1834
- fc 110

22,20 > 18,34
Como A es mayor que 18,34 la columna es larga.

La formula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna larga es:

ExA
12

Nadm = 0,329 =

75000 * 26

Nadm = 0,329
aam = L3 sd 0202

N yam =1301,74 kg > 71,4kg CUMPLE

Las secciones calculadas y a usarse seran las que se muestran a continuacién en la tabla.



Tabla 3.10 Secciones calculadas de la madera para cercha C-1

SECCION A U_SARSE Madera del G- B
Elemento Seccion longitudes (m)
real b x h (cm) comercial b x h (pulg) peso kg/m peso de barra kg

1a2 4xB5 2x3 1,11 2.6 2,89
2a3 4 %65 2x3 1,11 2.6 2,80
3ad 4 %65 2x3 1,11 2.6 2,89
4a5 4565 2x3 1,11 2.6 2,89
5ab 4 %65 2x3 1,11 2.6 2,89
1a1l1 4 %65 2x3 1,11 2.6 2,89
2ald 4%6,5 2x3 0,89 2.6 2,31
3ag9 4 %65 2x3 0,67 2.6 1,74
4aB 4 x65 2x3 044 26 1,14
5a’l 4 %65 2X3 022 2.6 0,57
1a10 4% 65 2x3 142 2.6 3,69
2ag 4% 65 2x3 1,29 2.6 3,35
3 a8 4% 6,5 2x3 1,2 2.6 3,12
4a7 465 2x3 1,13 2.6 294
11a10 4 %65 2x3 1,23 2.6 3,20
10a9 4565 2x3 1,23 2.6 3,20
9aB 4 %65 2x3 1,23 2.6 3,20
B8a7 4% 65 2x3 1,23 2.6 3,20
7ab 4 %65 2x3 1,23 2.6 3,20

Fuente: Elaboracion propia

NOTA: Como para el pre-dimensionamiento del peso de la cercha se uso la férmula de
H.S. Jacoby nos dio un peso de, 50,28kg y el peso de la cercha es de 52,18kg se
mantendra las secciones y el peso debido a que la diferencia de carga es minima, por lo

tanto, es despreciable.

Diseflo de cercha caida-2

Peso propio de la cercha: para un pre dimensionamiento del peso propio de la cercha
se tomara como referencia la formula de H.S. Jacoby (libro disefio de estructuras de
madera Ing. José Rodrigo Lea Plaza), una vez calculada cercha, se debera corregir si la

diferencia es significativa.

w=24SL+1,2SL?
Donde:

W = peso total de la cercha en kg
S = separacion entre cerchas en m

L= luzdelaarmaduraen m



Datos:

= 1 m
L= 443 m
W= 342 kg
area tributaria del peso de cercha
Atrib. =S * L
Atrib= 443 m’

Peso de cercha distribuido en el area
Wdis =W / Atrib= 7,72 Kg/m’

Peso de cercha (kg/m) = 7,72 kg/m
Considerando las siguientes cargas:

> Peso cubierto: Pcubierta = 3,8 kg/m?2.
» Peso de las correas: Pcorreas = 2,34 kg/m.
e Total, carga muerta por m de cobertura = (3,8 kg/m? * 1m) +2,34 kg/m=6,14
kg/m
e Proyectado al plano horizontal> 6,14 kg/m+ cos11, 31°= 6,020 kg/m
» Peso propio de la armadura aproximado ~ 7,72 kg/m
> Peso por granizo: Pgranizo = 90 kg/m?* 1m = 90 kg/m
CARGA ACTUANTE EN LA CUERDA SUPERIOR

Las cargas concentradas equivalentes sobre la cuerda superior seran:
P=Q- L/4=(6,020+7,72+90) kg/m+ 4,43m /4 = 114,89 ~ 115 kg

Figura 3.14 Carga puntual sobre la cuerda superior en la cercha C-2
57 5kg
115 kg

| 115 kg

115kg
57 5kg

0.89

443

Fuente: Elaboracion propia



CARGAS ACTUANTE EN LA CUERDA INFERIOR

cielo raso (tablero de madera de 2,5cm) = 15 kg /m?

NBR -AE-88 pag.7

Wi = carga de cielo raso * espaciamiento de cercha

Wi = 15*1=15kg/m

Figura 3.15 Carga distribuida en la cuerda inferior de la cercha C-2

— 0.89
)

~ 4.43

Fuente: Elaboracion propia

Cargas actuantes en la cercha ver figura 3.16
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Figura 3.16 Cargas actuantes en la cercha C-2
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Fuente: ftool

CALCULO DE ESFUERZOS INTERNOS: con ayuda de un programa (ftool)

calculamos las fuerzas internas de la cercha ver figura 3.17 y 3.18.

2833 kN

001

Figura 3.17 Diagrama de esfuerzos internos en la cercha C-2
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Figura 3.18 Esfuerzos internos en la cercha C-2
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Fuente: ftool
Para apreciar mejor resultados ver tabla 3.11

Tabla 3.11 Valores de esfuerzos internos de la cercha C-2

TABLA DE VALORES

Nudo Valor Tipo de esfuerzo
la2 121,7 Tension
la9 -100,1 Compresion
la8 -84,6 Compresion
2a8 12,6 Tension
2a7 -7,3 Compresion
2a3 220 Tension
3a4 175,5 Tension
3ab 44,5 Tension
3a7 -38,9 Compresion
4a5 62,6 Tension
426 -80,1 Compresion
9a8 -53,2 Compresion
8a7 -219,1 Compresion
7a6 -231 Compresion
6ab -83,3 Compresion

Fuente: Elaboracion propia

DETERMINAMOS SECCIONES DE LA CERCHA EN LOS PUNTOS CRITICOS:



CUERDA SUPERIOR:

Tramo7a6 -231 kg (compresion)

231kg

231kg

Madera a usar G - B

Madulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?

Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?

Longitud de barra 1,13 m

Longitud efectiva segun el manual de disefio del grupo andino pég. 11 -12, tabla 11.1
puede ser tomada como:

lefc = 0,4 (ll + lz)
lose = 0,4 (1,13 + 1,13)

longitud efectiva = 0,90m

Escogemos una seccion:

2" x 3"
base 4 cm
altura 6,5 cm
area 26 cm?

Se tiene una esbeltez igual a:

0
d=h A=—=__=13,85

Caélculo de la esbeltez limite:

E 75000
Ck = 0,7025x/(f—c ) = 0’7025‘/(W) = 18,34 paramaderadel G — B

13,85 < 18,34



Como A es mayor a 10 y menor a 18,34 la columna es intermedia.

La formula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna intermedia:
1 2\
Nogm = fc - A 1_§<C_k>

N, =110-26]|1 ! (13'85 '
adm — 3 18,34)

N aam = 2549,94 kg > 231 kg CUMPLE

CUERDA INFERIOR:

Tramo2-3 220 kg (Flexo -Traccion)

g = 15kg/m

220kg €| 71— »220kg Maderaausar G- B

Modulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?
Esfuerzo admisible a traccion paralela 105 kg/cm?
Esfuerzo admisible a flexion fm 150 kg/cm?
Longitud de barra 1,11 m

cuerda inferior tabla 11.2 calculo del momento
q*1* 15x1,112
~78 8
de la tabla de secciones escogemos un area mayor al area critica, escojo una seccion:

=231kg+*m=231kg*cm

2" x 3"

base 4 cm
ZX 28,2 cm3

altura 6,5 cm
area 26 cm?

Verificando la seccion:

N,
ft'A Z'fm



220 231

10526 7282150 ~ ©

0,13<1 CUMPLE
DISENO DE DIAGONAL :

Tramo1l-8 -84,6 kg (compresion)

84 8kg

84,6 ky

Madera a usar G - B

Médulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?
Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?
Longitud de barra 1,29 m

La longitud efectiva para este elemento sera 0.8+1d, (tabla 11.1, manual de disefio del
grupo andino pag. 11-12)

lefc =08 * (ld)

lefe = 0,8 % 1,29

lefe = 1,03m

Escogemos una seccion:

2" x 3"
base 4 cm
altura 6,5 cm
area 26 cm?

Se tiene una esbeltez igual a: d=b




Calculo de la esbeltez limite:

Ck = 0,7025 E =0,7025 75000—1834
7 fc 110 =

25,80> 18,34
Como A es mayor que 18,34 la columna es larga.

La formula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna larga es:

ExA
Nadm = 0,329 * =
Nad 0329 75000 = 26
= * —
aam =15 25,802

Naam = 963,81 kg>84,6kg CUMPLE

DISENO DE MONTANTE :

Tramo1-9 -100,1 kg (Compresidn)

100,1 kg

mI,q kg

Madera a usar G - B

Madulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?
Esfuerzo admisible a compresién paralela 110 kg/cm?
Longitud de barra 0,89 m

La longitud efectiva para este elemento sera 0.8+1d, (tabla 11.1, manual de disefio del

grupo andino pag. 11-12).
lefc =08 * (ld)



lose = 0,8 * 0,89

lge = 0,71 m

como es menor a 0,80 se usara 0,80 como longitud efectiva
Escogemos una seccion:

2" x 3"
base 4 cm
altura 6,5 cm
area 26 cm?

Se tiene una esbeltez igual a: d=b

_ Lee 80
A= d —T—ZO

Calculo de la esbeltez limite:

Ck = 0,7025 E =0,7025 75000—1834
o fc 110 ~

20> 18,34
Como A es mayor que 18,34 la columna es larga.

La férmula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna larga es:

ExA
Nadm = 0,329 * 7z
75000 * 26
Nadm = 0,329 * T

N yam =4875 kg >100,1kg CUMPLE

Las secciones calculadas y a usarse seran las que se muestran a continuacion en la tabla.



Tabla 3.12 Secciones calculadas de la madera para cercha C-2

SECCION A USARSE
Seccion . Madera del G- B
Eelemento - longitudes (m)
realbxh{cm  comercial bx h {pulg) peso kg/m peso de barra kg

la2 4%6,5 2%3 111 2.6 2.89
2a3 4%6,5 2%3 1.11 2.6 2.89
3ad 4%6,5 2%x3 1.11 2.6 2.89
4as 4%6,3 2%3 1.11 2.6 2.89
1a9 4%6,5 2%3 0.29 2.6 2.31
2a8 4%6,5 2%3 0.67 2.6 1.74
3a’ 4%6,5 2x%3 0.45 2.6 1.17
4ab 4%6,5 2%3 0.22 2.6 0.57
1a8 4%6,5 2%3 1.29 2.6 3.35
2a7 4%6,5 2x%3 1.19 2.6 3.09
3ab 4%6,3 2%3 1.13 2.6 2.94
5a8 4%6,5 2x3 1.13 2.6 2.94
Ba7 4%6,5 2%3 1.13 2.6 2.94
7ab 4%6,5 2xn3 1.13 2.6 2.94
bas 4%6,3 2%3 1.13 2.6 2.94

Fuente: Elaboracion propia

NOTA: Como para el pre-dimensionamiento del peso de la cercha se us6 la férmula de
H.S. Jacobi nos dio un peso de, 34,18kg y el peso de la cercha es de 38,48kg se mantendra

las secciones debido a que la incrementacion es insignificante.

Diseino de cercha caida-3

Peso propio de la cercha: para un pre dimensionamiento del peso propio de la cercha
se tomard como referencia la férmula de H.S. Jacoby (libro disefio de estructuras de
madera Ing. José Rodrigo Lea Plaza), una vez calculada cercha, se debera corregir si la

diferencia es significativa.
w=2,4SL+12SL?
Donde:
W = peso total de la cercha en kg
S=  separacion entre cerchas en m

L= luz de la armadura en m



S= 1 m
L= 671 m
W= 170,13 kg
area tributaria del peso de cercha
Atrib. =8 *L
Atrib= 671 m’

Peso de cercha distribuido en el area
wdis =W /Atrib= 10,45 Kg/m?

Peso de cercha (kg/m) = 10,452 kg/m

Considerando las siguientes cargas:

> Peso cubierto: Pcubierta = 3,8 kg/m?.

» Peso de las correas: Pcorreas = 2,34 kg/m.

e Total, carga muerta por m de cobertura = (3,8 kg/m? * 1m)+2,34 kg/m=6,14kg/m
e Proyectado al plano horizontal-> 6,14 kg/m+ cos11, 31°= 6,020 kg/m

» Peso propio de la armadura aproximado ~ 10,452 kg/m

> Peso por granizo: Pgranizo = 90 kg/m?* 1m = 90 kg/m

CARGA ACTUANTE EN LA CUERDA SUPERIOR

Las cargas concentradas equivalentes sobre la cuerda superior seran:
P=Q-* L/4=(6,020+10,452+90) kg/m+ 6,71m /6 = 119,07 ~ 120 kg

Figura 3.19 Carga actuante en los nodos de la cuerda superior de la cercha C-3
60 kg
120 kg

120 kg
120 kg
120 kg

1.34

60 kg

6.71

Fuente: Elaboracion propia



CARGAS ACTUANTE EN LA CUERDA INFERIOR

cielo raso (tablero de madera de 2,5cm) = 15 kg/m2

I
R

—

Wi = carga de cielo raso * espaciamiento de cercha

Wi = 15 kg/m

NBR -AE-88 pag.7

Figura 3.20 Carga distribuida en la cuerda inferior de la cercha C-3
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6.71 d

Fuente: Elaboracion propia

Cargas actuantes en la cercha ver figura 3.21
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Figura 3.21 Cargas actuantes en la cercha C-3
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Fuente: ftool

CALCULO DE ESFUERZOS INTERNOS: con ayuda de un programa (ftool)
calculamos las fuerzas internas de la cercha ver figura3.22 y 3.23

Figura 3.22 Diagrama de esfuerzos internos en la cercha C-3
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Figura 3.23 Esfuerzos internos en la cercha C-3
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Fuente: ftool

Para apreciar mejor resultados ver tabla 3.13.

Tabla 3.13 Valores de esfuerzos internos de la cercha C-3

TABLA DE VALORES
Nudo Valor Tipo de esfuerzo
la?2 327 Traccién
2a3 658 Traccion
3a4 964,9 Traccion
4a5 1199 Traccién
5a6 1166 Traccion
6a7 962,7 Traccién
7a8 -996,4 Compresion
8a9 -1304 Compresién
9al0 -1031,4 Compresion
10al1 -699,8 Compresién
11a12 -352,2 Compresion
12a13 -8,8 Compresion
lal3 -70,2 Compresion
2al2 258,2 Traccién
3all 189,3 Traccion
4al0 11,4 Traccion
5a9 26,2 Traccién
6a8 -93,5 Compresién
lal2 -444.9 Compresion
2all -394,1 Compresion
3all -323 Compresién
4a9 -202 Compresion
5a8 111,9 Traccion

DETERMINAMOS SECCIONES DE LA CERCHA EN LOS PUNTOS CRITICOS:

Fuente: Elaboracion propia

210.4 kN g



CUERDA SUPERIOR:

Tramo9a8 -1304 kg (compresion)

1304kg

i 9

1304kg

Madera ausar G - B

Madulo de elasticidad minimo 75000 Kkg/cm?

Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?

Longitud de barra 1,14 m

Longitud efectiva segun el manual de disefio del grupo andino pag. 11 -12, tabla 11.1

puede ser tomada como:
lege = 0,4 (1 + 1)

Lose = 0,4 (1,14 + 1,14)

longitud efectiva = 0,91m
Escogemos una seccion:

2" x 3"
base 4 cm
altura 6,5 cm
area 26 cm?

Se tiene una esbeltez igual a:

9
_ = =—=14
d=h A q ,03

Calculo de la esbeltez limite:

Ck = 0,7025 \/fE = 0,7025 /7j‘1’g° = 18,34 para madera del G-B

14,03 < 18,34




Como A es mayor a 10 y menor a 18,34 la columna es intermedia.

La formula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna intermedia:

Nygm =f. Al LAy N, =110-26|1 L (1403)*
aam = fe A1 =3 (C_k> adm = 22T 3 (18,34)
N 4. =2533,67 kg > 1304 kg CUMPLE

CUERDA INFERIOR:

Tramo4-5 1199 kg (Flexo -Traccion)

q = 15kg/m

1199kg  <— | 71— »1199Kg

Madera a usar G - B

Modulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?
Esfuerzo admisible a traccion paralela 105  kg/cm?
Longitud de barra 1,12 m

Esfuerzo admisible a flexion fm 150 kg/cm?

cuerda inferior tabla 11.2 calculo del momento

_q>lslz_15*1,122

M
8 8

=2,35kg*m =235kg xcm

de la tabla de secciones escogemos un area mayor al area critica, escojo una seccion:
2" x 3"
base 4 cm
ZX 28,2 cm3
altura 6,5 cm
area 26 cm?

Verificando la seccion: N
<1

ft-A+Z-fm




1199 N 235 <
150 %26 =~ 28,2-150

1

0,36 <1 CUMPLE

DISENO DE DIAGONAL.:

Tramo1-12 -444,9 kg (compresion)

444,9kg

444,9 kg

Madera a usar G - B

Madulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?
Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?
Longitud de barra 1,58 m

La longitud efectiva para este elemento sera 0.8+ 1d, (tabla 11.1, manual de disefio del grupo

andino pag. 11-12).
lefc =038 * (ld)

lose = 0,8 % 1,58

lefe = 1,26m
Escogemos una seccion:
2" x 3"
base 4 cm

altura 6,5 cm
area 26 cm?

Se tiene una esbeltez iguala: d=Db



Calculo de la esbeltez limite:
Ck =0,7025 E_ 0,7025 75000 _ 18,34
- fc 110
31,60 > 18,34
Como A es mayor que 18,34 la columna es larga.

La férmula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna larga es:

E xA
Nadm = 0,329 * =
Nad 0.329 75000 * 26
= * —
aam =15, 31,602

Nogm =64248kg > 4449kg CUMPLE

DISENO DE MONTANTE :

Tramo 1-13 -70,2 kg (Compresidn)

70,2 kg

70,2 kg
Madera a usar G - B

Madulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?
Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?
Longitud de barra 1,34 m

La longitud efectiva para este elemento sera 0.8+1d, (tabla 11.1, manual de disefio del

grupo andino pag. 11-12).
lefc =08 * (ld)



le = 0,8 * 1,34

lefe = 1,07 m
Escogemos una seccion:
2ll X 3II
base 4 cm

altura 6,5 cm

area 26 cm?

Se tiene una esbeltez igual a: d=b

Calculo de la esbeltez limite:

Ck = 0,7025 £ =0,7025 75000—1834
- fc 110

26,80 > 18,34
Como A es mayor que 18,34 la columna es larga.

La férmula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna larga es:

ExA
Nadm = 0,329 * Y
Nad 0.329 75000 * 26
= ¥ —
acm =15 26,802

N aam = 893,23 kg > 70,2kg CUMPLE

Las secciones calculadas y a usarse seran las que se muestran a continuacion en la tabla 3.14.



Tabla 3.14 Secciones calculadas de la madera para cercha C-3

SECCION A USAFISE_ . Madera del G - B
Elemento Seccion lomgitudes [m)
real b blem] comercial by b (pulg) pesokalm pesode barra kg
1az 4165 2u3 112 2.5 ]|
Z2ad 4165 2u3 112 2.5 ]|
Jad 4165 2u3 112 2.6 |
455 4uB.5 2u3 112 2.6 23
Sab 4uB.5 2u3 112 2.6 23
EBaTY 4uB.5 2u3 112 2.6 23
Tal 4:6.5 2n3 1,14 2.6 2,96
8a8 4:6.5 2n3 1,14 2.6 2,96
9a10 4:6.5 2n3 1,14 2.6 2,96
0= 4:6.5 2n3 1,14 2.6 2,96
Mal2 4:65 2r3 1,14 2B 2,95
12213 4:65 2r3 1,14 2B 2,95
1a13 4:65 2r3 1,34 2B 348
Z2al2 4:65 2r3 112 2B 2.9
Fall 4465 2nd 053 2.5 2,31
4 510 4465 2nd 067 2.5 1.74
Sal 4465 2nd 045 2.5 117
Gabd 4465 Znd 0.2z 2.6 0,57
1alz 4165 2u3 1,55 2.6 4.1
Z2all 4165 2u3 1,43 2.6 3.7e
Jalo 4165 2u3 1.3 2.6 3.35
459 4165 2u3 1.2 Z.6 302
Sald 4165 2u3 1,14 2.6 236

Fuente: Elaboracion propia

NOTA: Como para el pre-dimensionamiento del peso de la cercha se usé la férmula
de H.S. Jacobi nos dio un peso de ,70,13kg y el peso de la cercha es de 64,74kg se
mantendra las secciones y el peso debido a que la diferencia de carga es minima, por lo

tanto, es despreciable.

Disefo de cercha caida-4

Peso propio de la cercha: para un pre dimensionamiento del peso propio de la cercha
se tomara como referencia la formula de H.S. Jacoby (libro, disefio de estructuras de
madera Ing. José Rodrigo Lea Plaza), una vez calculada cercha, se debera corregir si la

diferencia es significativa.
w=24SL+1,25L?

Donde:
W = peso total de la cercha en kg
S = separacion entre cerchas en m

L= luzdelaarmaduraenm



Datos:

= 1 m
L= 936 m

W= 137,60 kg
area tributaria del peso de cercha
Atrib.=5*1L
Atrib = 0,36 m?

Peso de cercha distribuido en el area
Widis =W / Atrib : 13,63 Kg/m?

Peso de cercha (kg/m) = 13,63 kg/m

Considerando las siguientes cargas:

> Peso cubierto: Pcubierta = 3,8 kg/m?.

» Peso de las correas: Pcorreas = 2,34 kg/m.

e Total, carga muerta por m de cobertura = (3,8 kg/m? * 1m) +2,34 kg/m=6,14

kg/m

e Proyectado al plano horizontal> 6,14 kg/m+ cos11, 31°= 6,020 kg/m

» Peso propio de la armadura aproximado ~ 13,63 kg/m

> Peso por granizo: Pgranizo = 90 kg/m?* 1m = 90 kg/m
CARGA ACTUANTE EN LA CUERDA SUPERIOR

Las cargas concentradas equivalentes sobre la cuerda superior seran:

Figura 3.24 Carga actuante en los nudos de la cuerda superior de la cercha C-4

57,

P=Q- L/4 = (6,020+13,63+90) kg/m+ 9,36m /9 = 114,04 ~ 115 kg

kg

115 kg

115kg
115kg
115 kg
115kg
115kg

115 kg

115kg

5 g

9.36

Fuente: Elaboracion propia



CARGAS ACTUANTE EN LA CUERDA INFERIOR
cielo raso (tablero de madera de 2,5cm) = 15 kg /m? NBR -AE-88 pag.7

Wi = carga de cielo raso * espaciamiento de cercha
Wi =15 kg/m

Figura 3.25 Carga distribuida en la cuerda inferiro de la cercha C-4
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9.36
Fuente: Elaboracion propia

Cargas actuantes en la cercha ver figura 3.26.

Figura 3.26 Cargas actuantes en los nodos de la cercha C-4
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Fuente:ftool

CALCULO DE ESFUERZOS INTERNOS: con ayuda de un programa (ftool) calculamos
las fuerzas internas de la cercha ver imagen 3.27 y 3.28.

Figura 3.27 Diagrama de esfuerzos internos en la cercha C-4
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Fuente: ftool



Figura 3.28 Esfuerzos internos en la cercha C-4
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Fuente: ftool

Para apreciar mejor los resultados ver tabla 3.15

Tabla 3.15 Valores de esfuerzos internos de la cercha C-4

% laf=

» L

P i
433 A kN q =

TABLA DE VALORES
Nudo Valor Tipo de esfuerzo
la2 1240,2 Traccién
2a3 -944,7 Compresion
3a4 -622,2 Compresion
4ab -300 Compresion
5a6 19,2 Traccién
6a’ 325,2 Traccion
7a8 564,6 Traccién
8a9 620,7 Traccién
9al10 337,3 Traccién
10all -1198,1 Compresion
11a12 -1408,3 Compresion
12a13 -1183,9 Compresion
13a14 -873,4 Compresion
14a15 -546,4 Compresion
15a16 -271 Compresion
16a17 116,1 Traccién
17 a18 430,5 Traccién
18a19 10,6 Traccién
1al19 -32,7 Compresion
2al8 -837,8 Compresion
3al7 344,2 Traccién
4al6 317,8 Traccién
5al5 2512 Traccién
6ald 188,3 Traccién
7al3 110,9 Traccién
8al2 33,7 Traccién
9all -68,2 Compresion
1al8 738,4 Traccién
2al7 -525,2 Compresion
3al6 -473,6 Compresion
4a1l5 -429,8 Compresion
5a14 -386.,4 Compresion
6ail3 -337,7 Compresion
7al2 -242,9 Compresion
8all -66,5 Compresion

Fuente: Elaboracion propia




DETERMINAMOS SECCIONES DE LA CERCHA EN LOS PUNTOS CRITICOS:

CUERDA SUPERIOR:

Tramo 12all -1408,3 kg (compresién)

1408,3kg

.

1408, 3kg
Madera a usar G - B

Médulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?
Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?
Longitud de barra 1,10 m
Longitud efectiva segln el manual de disefio del grupo andino pag. 11 -12, tabla 11.1
puede ser tomada como:

lefe = 0,4 (1 + 1)

lofe = 0,4 (1,10 + 1,10)

longitud efectiva = 0,88m

Escogemos una seccion:
2" x 4"
base 4 cm
altura 9 com
area 36 cm?

Se tiene una esbeltez iguala: d=h

A= —88—978
= =5 =9

Calculo de la esbeltez limite:

E 75000
Ck =0,7025 F = 0,7025 0 = 18,34 paramaderadel G —B



9,78 <18,34
Como A es menor a 10 y menor a 18,34 la columna es corta.
La formula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna

intermedia;
Nadm = ﬁ: A

Nggm = 110 - 36

N yam = 3960 kg > 1408,3 kg CUMPLE

CUERDA INFERIOR:

Tramo 2 -3 -944,7 (flexo - compresion)

q = 15kg/m
77

044,7kg < [ 1 »944,7kg

Madera a usar G - B

Madulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?

Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?

Esfuerzo admisible a flexion fm 150 kg/cm?

Longitud de barra 1,04 m

cuerda inferior tabla 11.2 célculo del momento
_gqxl*_15x104°

3 3 = 2,03 kg *m =203 kg xcm
Para elementos sometidos a flexo compresion se debe satisfacer la siguiente formula:

N +km*|M|
Nadm Zxfm

<1

Longitud efectiva segun el manual de disefio del grupo andino pég. 11 -12, tabla 11.1

puede ser tomada como: lope = 0,4 (I, + 1)



lepe = 0,4 (1,04 + 1,04)
longitud efectiva = 0,83m
Escogemos una seccion:

2" x 4"
base 4 cm
altura 9 cm

IX 243 cm
4% 54 cm3
area 36 c<m

Se tiene una esbeltez igual a:

Lefe 83
_ A=—"—-""-9 22
d—h 9 4

Calculo de la esbeltez limite:

E 75000
Ck =10,7025 F = 0,7025 10 = 18,34 Paramaderadel G — B

9,22<18,34
Como A es menor a 10 y menor a 18,34 la columna es corta.

La formula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna

corta es: Nogn = f. - A

Ngam = 110 - 36

Naigm = 3960 kg

La formula que corresponde para hallar la carga critica es:
w2 * Emin * [
lef?

2 % 75000 * 243
or = 832

Ng =

=26110,25 kg



k 1 1 1,06
m = = =
N 9447 :
1-1,5+ 1-1,5+36770 25

Ncr

Remplazando a la primera ecuacion se tiene:

9447 1,06 +|203)
3960 ' 54 x 150

0,27<1 CUMPLE

DISENO DE DIAGONAL :

Tramo 2 -17 -525,2 kg (compresion)

525,2kg

525,2 kg

Madera a usar G - B

Modulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?

Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?

Longitud de barra 1,79 m

La longitud efectiva para este elemento serd 0.8+1d, (tabla 11.1, manual de disefio

del grupo andino pag. 11-12).

lege = 0,8 * (1) lefe = 0,8 1,79
lesfe = 1,43m
Escogemos una seccion:
2" x 4"
base 4 cm

altura 9 cm

area 36 ¢m?2



Se tiene una esbeltez igual a:

Célculo de la esbeltez limite:

Ck = 0,7025 | = = 0,7025 75000—1834
7 fc 110

15,88 > 18,34
Como A es mayor a 10 y menor a 18,34 la columna es intermedia.

La formula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna intermedia es:

Neam =fc‘A[1—%-(Cik)4]

N,4, =110-36]|1 L (15’88)4
adm = 3 \18,34

N gam = 321804 kg>5252kg  CUMPLE

DISENO DE MONTANTE :Tramo 2 a 18 -837,8 kg (Compresidn)

837,8 kg

837,8 kg

Madera a usar G - B
Médulo de elasticidad minimo 75000 kg/cm?

Esfuerzo admisible a compresion paralela 110 kg/cm?



Longitud de barra 1,66 m
La longitud efectiva para este elemento sera 0.8+1d, (tabla 11.1, manual de disefio
del grupo andino pag. 11-12).
Lefe = 0,8 * (Iy)
lofe = 0,8 % 1,66
lefe = 1,33 m
Escogemos una seccion:

2" x 6"
base 4 cm
altura 14 cm
area 56 cm?

Se tiene una esbeltez igual a:

d=b

Calculo de la esbeltez limite:

Ck = 0,7025 |— = 0,7025 75000—1834
7 fc 110

33,25=> 18,34

Como A es mayor que 18,34 la columna es larga.

La formula que corresponde para hallar la carga admisible para una columna larga es:

ExA
Nadm = 0,329 * Y
Nad 0.329 75000 * 56
= —
aam =%, 33,252

N ygm = 1249,86 kg > 837,8 CUMPLE



Las secciones calculadas y a usarse serén las que se muestran a continuacion en la tabla 3.16

Tabla 3.16 Secciones calculadas de la madera para cercha C-4

SECCION A USARSE Madera del G - B
Elemento Seccion longitudes (m)
realbx h (cm) | comercial peso peso de

la2 6,5x6,5 2x4 1,04 3,6 3,74

2a3 6,5x6,5 2x4 1,04 3,6 3,74

3a4 6,5x6,5 2x4 1,04 3,6 3,74

4a5 6,5 x 6,5 2x4 1,04 3,6 3,74

5a6 6,5x6,5 2x4 1,04 3,6 3,74

6a7 6,5x6,5 2x4 1,04 3,6 3,74

7a8 6,5x6,5 2x4 1,04 3,6 3,74

8a9 6,5x6,5 2x4 1,04 3,6 3,74
9al0 6,5 x 6,5 2x4 1,04 3,6 3,74
10a11 6,5 x 6,5 2x4 1,1 3,6 3,96
11a12 6,5x6,5 2x4 1,1 3,6 3,96
12a13 6,5x6,5 2x4 1,1 3,6 3,96
13214 6,5x6,5 2x4 1,1 3,6 3,96
14 a 15 6,5 X 6,5 2x4 1,1 3,6 3,96
15a16 6,5 x 6,5 2x4 1,1 3,6 3,96
16a17 6,5 x 6,5 2x4 1,1 3,6 3,96
17 a 18 6,5x6,5 2x4 1,1 3,6 3,96
18a19 6,5x6,5 2x4 1,1 3,6 3,96
1a19 6,5x6,5 2x6 1,87 5,6 10,47
2218 6,5 x 6,5 2x6 1,66 5,6 9,30
3al7 6,5 x 6,5 2Xx6 1,45 5,6 8,12
4al6 6,5 x 6,5 2Xx6 1,25 5,6 7,00
5a15 6,5x6,5 2x6 1,04 5,6 5,82
6ald 6,5x6,5 2x6 0,83 5,6 4,65
7a13 6,5x6,5 2x6 0,62 5,6 3,47
8al2 6,5 x 6,5 2x6 0,42 5,6 2,35
9a1ll 6,5 x 6,5 2Xx6 0,21 5,6 1,18
1a18 6,5 x 6,5 2x4 1,96 3,6 7,06
2a17 6,5x6,5 2x4 1,78 3,6 6,41
3al6 6,5x6,5 2x4 1,63 3,6 5,87
4315 6,5x6,5 2x4 1,47 3,6 5,29
5al14 6,5x6,5 2x4 1,33 3,6 4,79
6ail3 6,5 x 6,5 2x4 1,21 3,6 4,36
7al2 6,5 x 6,5 2x4 1,12 3,6 4,03
8all 6,5x6,5 2x4 1,07 3,6 3,85

Fuente: Elaboracion propia



NOTA: Como para el pre-dimensionamiento del peso de la cercha se usé la formula de H.S.
Jacobi dando un peso de: 127,60 kg y el peso de la cercha es de 163,35 kg se mantendra las

secciones calculadas porque no influira mucho en el resultado de las fuerzas internas.

3.6.1.4 Disefio de uniones

Para las uniones se realizara uniones empernadas con placas metalicas. Ver Anexo A-3.

3.6.2 Estructura de sustentacion de la edificacion

Para el disefio de la estructura de sustentacion se verificard las armaduras mediante los
esfuerzos maximos, (Maximo momento flector y Maxima carga cortante), para la Viga y

Columna més desfavorables segun el calculo del programa Cypecad 2019.

3.6.2.1 Disefio de la viga
Se verificara la viga del primer piso, que se encuentra entre la columna C-13 y C-12, viga

namero 53.

Esfuerzos:
Momento méx. (-) = 88,01 kN/m
Momento max. (+) = 52,41 kN/m
Cortante max. (-) = 191,27 kN/m
Cortante max. (+) = 125,31 KN/m

Diagrama de esfuerzos:

86,01 KN/m

Momentos:

60,78 KN/m

+

52,41 KN/m
7.6900




Cortantes:

12531 KN

7.6900

19127 KN

a) Determinando validez de la armadura:

Se determinara con el momento maximo positivo.
2010

[

= 4 T
0.35 2@10|
/ = 0.0200
N v 7*7
0.2500
2016
DATOS:
Resistencia caracteristica del H® fck = 250 kg/cm?
Limite elastico del acero fyk = 4000 kg/cm?
Resistencia de célculo:
Acero:
fyk 4000
d=—"—= = 3478,26 k 2
Hormigoén:
_fyd 250 5
fcd = e T 15 166,67 kg/cm
Base =25 cm
Altura=35cm

Momento de disefio Md = 52,41 kN/m = 524100 kg/cm



Canto util d =35-2 =33 cm

Célculo de la cuantia minimas: como tiene armadura en traccion y compresion se calculara

de los dos).

U = A * fyd

U = Agy * fyd
Calculo de la capacidad mecanica:
- Compresion

U = As, * fyd

U =2%0,785 % 3478,26 = 5460 kg

- Traccion:

U = Ag * fyd
U = (22,01 +2%0,785) * 3478,26 = 19443,47kg
Despejando ws de la siguiente ecuacion:
fcd
fyd
_ Asxfyd
bw xd * fcd

As = ws xbw * d *

ws

Compresion:
_ 5460,87
Ws2 = 95433 % 166,67

= 0,04

Traccion:

B 19443,47
Ws1 = 55433 x 166,67
Realizo diferencia de cuantias:

= 0,14

Wo = Wg1 — Wy

wo = 0,14 — 0.004 = 0,102

Voy a tabla 16.1 pag. 227 tabla universal para flexion simple (Jiménez Montoya).



Tabla

u w
0,009 0,0953
X 0,102
0,1 0,1064

u, =0,182

Calculo el maximo momento reducido ultimo que presenta la pieza con ese armado y

esa geometria (uu).

uu=u0+wsz*(1_72)

2
u, =0,182+ 0,04 * (1 — =)
33
u, =0,22 DOMINIO 3
Se nos puede presentar dos casos:
Caso a) = u, = uy => buenas condiciones de seguridad y resistencia
Caso b) =u, < u; => malas condiciones de seguridad y resistencia
Verifico:

Md = 524100 kg*cm

Md

Y = v d? « feod

524100

= =0,12
25 %332 % 166,67

Ug

u, = Uy
0,22 > 0,12 si cumple (Buenas condiciones de seguridad y resistencia).

b) Disefio a flexion

Verificacion momento (-) derecho
Md = 880100 kg*cm

b=25

h=35



Md

~ bwdZ* fed
880100

T 25%332 166,67

Ug

Ug = 0,19

Comparo ud con ulim:
ulim = 0,3916 (tabla 15.3 para acero 400MPa pag. 220 Jiménez Montoya)
wlim = 0,5344

Ug < Uiy
0,19 < 0,39 no necesita armadura a compresion

Célculo de armadura longitudinal (traccion)

fcd

fyd

Para ws voy a la tabla 16.1 (Giménez Montoya) y entro con el valor de ud
ws =0,2134

As =ws *bw * d *

166,67

AS = 0,2134* 25 % 33 *m

= 8, 44cm?

Calculo de la cuantia geométrica minima para AH 400MPa
Asmin = Wsmin * b * d
Agmin = 0,0033 % 25 * 33 = 2,72cm?
As1 2 Asmin OK
Escojo diametro de barras a usar
4016 = 4 x 2,01 = 8,04cm?
3020 =3« 3,14 = 9,42cm?

Como 9,42 es mayor a 8,44 se usar 3barras de didmetro 20mm



Separacion de barras:

_ bw — Nro de barras * § — 2r
5= Nro de barra — 1

25—3%x2—2%2

s= 31 =75cm

Verificacidn con el programa Cypecad 2019
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Verificacion momento (-) izquierdo
Md = 607800 kg*cm
Md
Ug =T—55 73
bw = d?  fcd

607800
Yd = 554332516667

0,13

Comparo pd con plim:
ulim = 0,3916 (tabla 15.3 para acero 400MPa pag. 220 Jiménez Montoya)

Ug < Ui
0,13 < 0,39 no necesita armadura a compresion

Calculo de armadura (traccion)

As =ws*bw xd f
* * d *
S w v

Para ws voy a la tabla 16.1 (Jiménez Montoya) y entro con el valor de ud



ws = 0,1425

166,67
3478,26

As = 0,1425 % 25 * 33 *
Calculo de la cuantia geométrica minima para AH 400MPa
Asmin = Wsmin * b * d
Agmin = 0,0033 % 25 % 33 = 2,72cm?
As1 2 Asmin OK
Escojo didametro de barras a usar
3016 = 3 % 2,01 = 6,03cm?
Como 6,03 es mayor a 5,63 se usar 3 barras de diametro 16 mm

Separacion de barras:

bw — Nro de barras * @ — 2r

5= Nro de barra — 1

_25—3*1,6—2*2
5= 3-1

= 8,10cm

Verificacién con el programa Cypecad 2019.

= 5,63cm?

3
25
c13 760 ci2
P 3@20 LE310
! 3@16 L=190 170 E
DG._—
=4 2310 L=810

4y

()

Verificacibn momento (+) centro
Md = 524100 kg*cm

Md

ud:bw*dz*fcd

%HIIHHHIHF|1|1|||HH|||HHH!IHHHIHHHHHI




_ 524100
"~ 25%332 % 166,67

Uy =0,12

Comparo ud con ulim:

ulim = 0,3916 (tabla 15.3 para acero 400MPa pag. 220 Jiménez Montoya)

Ug < Wi
0,12 < 0,39 no necesita armadura a compresion
Calculo de armadura longitudinal (traccion)

fcd
fyd

As = ws * bw x d *

Para ws voy a la tabla 16.1 (Jiménez Montoya) y entro con el valor de ud
ws =0,1291

Ac = 0,1291 * 25 * 33 166,67 5, 10cm?
= E3 E3 *k — =
s =5 347826 <M

Célculo de la cuantia geométrica minima para AH 400MPa
Asmin = Wsmin * b x d
Agmin = 0,0033 * 25 * 33 = 2,72cm?
A1 2 Asmin OK
Escojo diametro de barras a usar
3012 =3 1,130 = 3,39cm?
2012 =2 1,130 = 2,26cm?
Atotar = 5,59
Como 5,65 es mayor a 5,10 se usara 5 barras de diametro 12 mm.
Separacioén de barras:

bw — Nro de barras * @ — 2r

5= Nro de barra — 1



_25—5*1,2—2*2_5
s = -1 =5cm

Se usara 5 barras de didametro 12 separadas a cada 5 cm.

Verificacion con el programa Cypecad 2019
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C) Calculo de la armadura transversal
Para Vvd (+)
Vd =12131 kg
d=33cm
fyd = 3478,26 kg/cm?
fed = 166,67 kg/cm?

Calculo de la resistencia de cortante del H°

fvd = 0,5,/fcd
fvd = 0,5,/166,67 = 6,45 kg/cm?

Célculo de la cortante resistida del H°
Veu= fvd *b +d

Veu = 6,45 * 25 * 33 = 5321,25 kg



Célculo de la cortante de agotamiento por compresion del alma
Vou=10,30* fcd *b xd
Vou = 0,30 * 166,67 * 25 * 33 = 41250,83 kg
Se nos puede presentar 3 casos:
Caso 1: utilizar armadura minima si:
Veu=>Vd no necesita armadura tranversal

5321,25 < 12131 kg NO CUMPLE

Caso 2: calcular la armadura transversal si:
Veu <Vd <Vou
5321,25<12131 < 41250,83 kg CUMPLE
Caso 3: es necesario aumentar la seccion si:
Vd > Vou
12113 > 5321,25 kg NO CUMPLE
Como estamos en el caso calculamos la armadura transversal
Vsu=Vd—-Vcu
Vsu = 12131 — 5321,25 = 6809,75 kg
Calculo de la armadura
s =1m =100cm
Ao = Vsuxs
0,90 xd * fyd
Agr = 6809,75 * 100
0,90 * 33 * 3478,26
Calculo de la armadura transversal minima

= 6,59 cm?

fcd
fyd

Asmin = 0,02 * bw * s *

)

16 )
Agmin = 0,02 x 25 % 100 * =2,40cm

3478,26
Comparo la armadura y adopto el mayor valor de As
As = 6,59cm?



Para una pierna sera:

)

Ast = = 3,30cm?

Adopto un diametro de 8mm
Agg = 0,503cm?

Calculo de nimero de estribos

Nro de estribos = O’ST = 6,56 aproximado 7 estribos

armadura de barra = 7 * 0503 = 3,52cm?

Espaciamiento:

s _100_ ..
esp-= Nro.estrinos 7 cm

Como el espaciamiento no es constructivo se colocara un espaciamiento de estribos igual a

10cm con barras de diametro igual a 8mm.

Verificacién con el programa Cypecad 2019
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Para Vvd (-)
Vd =19127 kg
d=33cm

fyd = 3478,26 kg/cm?
fcd = 166,67 kg/cm?



Calculo de la resistencia de cortante del H°

fvd = 0,5\/fcd
fvd = 0,5,/166,67 = 6,45 kg/cm?

Calculo de la cortante resistida del H°
Veu = fvd *b +xd

Vcu = 6,45 * 25 * 33 = 5321,25 kg
Célculo de la cortante de agotamiento por compresion del alma
Vou =0,30 * fcd *b * d
Vou = 0,30 * 166,67 * 25 * 33 = 41250,83 kg
Se nos puede presentar 3 casos:
Caso 1: utilizar armadura minima si:
Veu =2 Vd no necesita armadura tranversal

5321,25 < 19127kg NO CUMPLE

Caso 2: calcular la armadura transversal si:
Veu <Vd <Vou
5321,25 < 19127 < 41250,83 kg CUMPLE
Caso 3: es necesario aumentar la seccion si:
Vd > Vou
19127 > 5321,25 Kg NO CUMPLE
Como estamos en el caso calculamos la armadura transversal
Vsu=Vd—-Vcu
Vsu = 19127 — 5321,25 = 13805,75 kg
Calculo de la armadura
s =1m =100cm
_ Vsu xs
0,90 * d * fyd
Aoy = 13805,75 * 100
0,90 = 33 * 3478,26

Ast

= 13,36 cm?



Célculo de la armadura transversal minima

A =0,02*b fed
Smin — % * W*S*fyd
166,67 ,
ASmin = 0,02 * 25 % 100 * m = 2,40cm

Comparo la armadura y adopto el mayor valor de As
As = 13,36cm?
Para una pierna sera:

13,36

Ast = 5 = 6,68cm?

Adopto un diametro de 8mm
Agg = 0,503cm?

Calculo de numero de estribos

6,68
Nro de estribos = 0503 = 13,28 aproximado 13 estribos

armadura de barra = 13 « 0503 = 6, 54cm?

Espaciamiento:

s 10 __
®P-= Nro.estrinos 13 00

Como el espaciamiento no es constructivo se colocara un espaciamiento de estribos igual a

7,5cm con barras de diametro igual a 8mm.

Verificacién con el programa Cypecad 2019
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3.6.2.2 Disefo de la columna

Se verificara la columna C-14 por ser la mas desfavorable. (Ver figura 3.29).

Figura 3.29 Esfuerzos desfavorables en la columna 21

. Esfuerzos en el Arangue I Column ~
/ MelNm) | MyhNm) ~

D.DEB IEI.11'.-‘ NikN) H
/5 5432 16 43
3.6 10835
el

Fuente: Programa Cypecad 2019

Figura 3.30 Ubicacion de la columna

Cc-14 <1 __ d// '

Fuente: Programa Cypecad 2019

Datos:

N =621,81 kN
Mx = 2,6 KN*m
My = 4,6 kN*m
b=30cm
h=25cm
r=2cm

cantoutild=h—-r=25-2=23cm



Calculo de la resistencia de calculo de los materiales

fek 250 kg
= =— =166,67—
fea 1,50 1,50 2 emz2

= Ty _ 4000 _ kg_
fya = 115 115 3478’26cm2

Longitud de pandeo

Figura 3.31 Vista frontal de los elementos concurrentes en el pilar
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Fuente: Elaboracién propia
Célculo de inercias:

Ecuacion empleada:

; b = h3
V)
MOMENTOS DE INERCIA
base altura Inercia x Inerciay
Elemento 1 4
(cm) (cm) cm cm
columna 1 30 25 39062.50 56250.00
columna 2 30 25 39062.50 56250.00
columna 3 30 25 39062.50 56250.00
viga 1 25 35 89322.92 45572.92
viga 2 25 40 133333.33 52083.33
viga 3 25 40 133333.33 52083.33
viga 4 25 35 89322.92 45572.92




viga 5 25 35 89322.92 45572.92
viga 6 25 35 89322.92 45572.92
viga 7 25 35 89322.92 45572.92
viga 8 25 25 32552.08 32552.08

Determinacion del coeficiente de pandeo:

B Z(E] +1) de todos las columnas
- Z(E[ +1) de todos las vigas

3 Z(EI +1) de todos las columnas

A

Vi Z (El +1) de todos las vigas
L1 | Ixca Ler | b
Ley  Leo Ley  Les
= - 0,39 = =1,30
lpAX IxVZ + IxV3 + Ile l/)Ay IyVl + IyVZ IyV3
Ly, * Lys =~ Lyy Ly; * Ly, = Ly
Lica | Ixcs
Le, * Les
= =047
lpBX IxVS + IxV6 + IxV7 + IxV8 + IxV4
Lys * Lye  Ly;  Lyg = Lys
Lyez | Lyes
Lep * Les

= = 1,18
lpBY IyVS IyV6 IyV7 IyV8 IyV4

LV5 LV6 Lv7 LV8 LV4-

Ingresando al monograma obtenemos el coeficiente de pandeo para luego poder calcular la

longitud de pandeo, (monograma confeccionado por Jackson y Moreland).
Entramos a la tabla con los valores de:

Yax = 0,39 Yy =047

Yay = 1,30 Yp, =1,18

Nomograma para determinar la longitud de pandeo



Figura 3.32 Ilustracion de Nomograma para Determinar la Longitud de Pandeo
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Fuente: Apuntes de Hormigon Armado de Borja Varona Moya.
lox=a,*1=0,73%350 =2555cm
loy = a, * l=0,74%350 =259 cm

Determinacion de la esbeltez de la columna

lox 255,5cm
\ﬁ \/39062,50 cm?
A 750 cm?
259 cm
= 29,91

l
A, = oY=V
\ﬁ 56250 cm*
A 750 cm?
Tenemos la esbeltez mecanica en el eje A, = 35,40 para esbelteces mecanicas 35 <A < 100,

tratandose de una columna intermedia puede aplicarse el método aproximado y tenemos la

esbeltez mecanica en el eje 4, = 29,91 menor a 35, se trata de una columna corta.

Por razones de seguridad se calculard por el método aproximado considerando las

excentricidades de 2do orden para columnas intermedias.
Calculo de exentricidad:

Exentricidad de primer orden:



= = = 0,42
Cox =N T 62181 cm
_May _ 46000
€y =N, T 62181 M
Excentricidad minima accidental:
= = 35 =1.75 >2
ec_20_20_ .75cm = 2cm

Las secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta deben de ser comprobados
independientemente en cada uno de los planos principales, con excentricidades no inferior a
la excentricidad accidental.

Adopto: e, =2cm=20mm

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

h+20e, |2,
€1y =(3+ fyd j AT

3500/ h+10e, h
h+20e, |2, 2
efy:(\% fyd j y 1% 15 e, (34 fyd ) b+20e, 1% |
3500) h+10e, h 3500) b+10e, b
ery = 2,40 cm. €fx = 1,83 cm

Excentricidad total

erx = €ox t€ric + €4 =0,42cm +1,83cm+ 2cm = 4,25 cm
ey = €y t+ €ric + e, =074cm+240cm +2cm = 5,14 cm
Disefio a flexion esviada

Esfuerzo reducido

_ N« 62181 050
v_fcd*b*h_166,67*30*25_ ’
Momento reducido
Ng xe 62181 * 4,25
By = T = 0,10

T hebZxfy 25+ (30)2 16667



i, = 0.10
_ Naxep 62181+ 5,14
By = hwhz«fy;  30%(25)2 166,67

u, = 0.10

= 0,10

El mayor de los momentos reducidos sera p4, y el menor u,, para entrar a los abacos, y asi

determinar la cuantia mecanica.

iy = 0.10 1y = 0.10

Cuantia mecéanica: Los abacos en roseta para flexion esviada, estan expuestos en el libro de
Jiménez Montoya. De donde se elige el diagrama correspondiente en funcion de la

disposicion de armadura, recubrimientos relativos, tipo de acero y limite elastico del mismo.

Figura 3.33 Abaco en roseta para flexion enviada
ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA
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Fuente: Hormigén armado, Jiménez Montoya 152 edicién



Para: v=040 _ w=0,12
v=0,20_ w=0,16

Interpolando se tiene:

% w
0,20 0,16
0,316 X
0,40 0,12
w=0,14

Célculo de la armadura longitudinal
Determinacion de la armadura total (As):

wxb*hxf.,; 0,14%30=*25%*166,67
As total = = 347826
fyd )

As torar = 5,03 cm?

Determinacion de la armadura minima (As min):

* h * 30 cm * 25 cm = 3,75 cm?

A.i, =——=xDb =
ST 1000 1000
Asumimos como area necesaria el mayor valor.

A, = 5,03 cm?
NuUmero de fierros:
Si: ¢ =12mm = A, = 1,130 cm?

Ay 5,03 cm?

n

se podran 4¢ 12 mm en las esquinas

Calculo de la armadura transversal de la columna:

El diametro del estribo sera:



1

—_ % . .
¢Estribo > 4 ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm
Segun la primera opcion: ¢ = % * 12 mm = 3 mm
Segun la segunda opcién: ¢ > 6 mm

Se asume ¢ = 6 mm.

Para la armadura transversal, se empleara estribos cerrados a 2 piernas @ 6 mm

distanciados al menor entre:

a) 30cm
b) 0.85xd=0.85x23cm=19.55cm
c) 15 x ¢ de la barra longitudinal més delgada = 15 x 1,2 cm =18cm

se dispondra estribos cada 15 cm por cuestiones constructivas.
Para esta columna se usaran estribos de: @6mm c/15cm

Verificacion de la armadura, columna 12 programa Cypecad 2019.

Figura 3.34 Disposicion de la armadura C-12

Referencia: M4 ] [c1a | [ om ] B2 Cuadro de columnas Datos de la columna
Esquina Cara X Cara ¥ Estribos Fe/Fb(%)
3 B [03 x[025 k(@12 |0 ] +{0] tigs [15]o] 0.60
2 [0 03 025 a/@12 ~=0 | +[0 ] tles ~[15]0] 0.60
10 03 «[025 s@12 ~=0 | 40 ] tiles ~[15]0 0.60
Amanques: 4 @12 -~ +|E| +|E| 4 0.60

Fuente: Programa Cypecad 2019

3.6.3 Estructuras complementarias
3.6.3.1 Escalera de H°A°

El célculo de la escalera que compone la estructura del proyecto se calculé con el programa

computacional CYPECAD 2019. En este punto se realizara el calculo de la escalera planta

baja-primer piso con fines de poder llegar a la misma armadura que el programa nos

proporciona para dicha escalera.



Figura 3.35 Caracteristicas de la escalera

Fuente: Elaboracion propia

Disefio geométrico

Huella =h = 0,27 m

Contrahuella=c¢c=0,175m

Pendiente Huella de la escalera c/h = 0,65
Angulo de inclinacién = o= arctan (c/h) = 32,95°
Longitud horizontal del tiro L=2,70 m
Longitud inclinada del tiro 1 = L/coso= 3,22 m
Longitud del &mbito Ix =1,30 m

Ancho del descanso L1 =1,00 m

Desnivel a salvar H = 3,50 m

Peso especifico de H°A° = wc¢ = 2500 kg/m3
Ndmero de escalones = H/c = 20

Luz total del descanso (meseta) Lm =2,80 m

Calculo del espesor de la losa: Segun CBH-87 (cap. 9 tabla 9.9.10.4.3.b).



_ longitud inclinada del tiro _ 3,22

/= 24 24 = 0,134m hf =0,12m (constructivo)

_ hf 012
vE c0s 32,95 cos 32,95

= 0,14m

Figura 3.36 Idealizacion de cargas en una escalera de dos tiros

ad] ; Joe
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Fuente: Elaboracion propia
Célculo de cargas:
a) Peldafios, (volumen de peldafios):

c*h
Vp =< > )* lx x N° peldafios

0,175 % 0,27
yp= (21752027

> ) * 1,30 x 20 = 0,61m3

Peso de peldafios:
wp =¥c * Vp = 2500 0,61 = 1525kg

Area de losa:

A = (/¢ + h? « N°peldafios) * Ix

A= (/01757 + 0272 = 20) « 1,30 = 8,37m?



Carga de peldafios:

Wp 1525

P=" T 837

= 182,20 kg

b) Carga de losa

ql =¥c = e = 2500 % 0,12 = 300 kg/m?

C) Carga de acabados:
qa = 70 kg /m?
d) Carga de barandas:
qgb =31,02kg/m
e) Sobre carga de uso:

Galerias comerciales, escaleras y accesos, (NB-AE-88, Tabla de sobre carga de uso)
qv =400 kg /m?

Convirtiendo a carga lineal se multiplica por el ancho del tiro Ix=1,30 m:
Cargas actuantes en tiro inclinado
Cargas permanentes: Qp = (gp +qgl+ga) *Ix + gb

Qp = (182,20+300+70) *1,30 + 31,02 = 748,88 kg/m
Carga viva: Qv = gv*Ix

Qv =400*1,30 = 520 kg/m
Mayorando las cargas se tiene:
qa1 = 1,6 * (748,88 + 520) = 2030,21 kg/m

Cargas actuantes en descanso:
Cargas permanentes: Qp=(ql+ga) *Ix + gb

Qp = (300+70) *1,30 + 31,02 = 512,02 kg/m



Carga viva: Qv=qv *Ix
Qv =400*1,30 = 520 kg/m
Mayorando las cargas se tiene:
gaz = 1,6 * (512,02 + 520) = 1651,23 kg/m

Longitud del tramo inclinado:

L = +/c? + h? x Nro de peldafios

L= ,/0,1752 + 0,272 * 10 = 3,22m
Se analizara la escalera para obtener los esfuerzos y calcular la armadura correspondiente.

Figura 3.37 llustracion de las cargas que actdan sobre la escalera y diagrama de momentos

2020.21 kN/m 1651.23 kN'm

T TP LT T T

322 m ‘ 1.00 m

25229

Fuente: Elaboracién propia
Disefio armadura longitudinal
Armadura longitudinal positiva

Datos geométricos y caracteristicas mecanicas de los materiales.

- Base: bw =130 cm

-Espesor: hf=12cm

- Recubrimiento: r=15cm

- Canto util. d=Hf-r=12-15=10,5cm

- Resistencia de calculo del hormigén: feq = fo/1.5 = 166,67 kg/cm?



- Resistencia de calculo del acero: fyq = fyi/1.15 = 3478,26 kg/cm?
My = 2522,9 kg*m

Momento reducido de calculo (ug):
M by v d7x [

25229100
"~ 130 % 10,52 * 166,67

Uy 0,10

Determinacioén de la cuantia mecanica:
Si: f«=400 MPa =y, =0.3916

Ha < Ug 1im
0,10 < 0,319 SI, entonces no necesita armadura a compresion

Vamos a la tabla universal para flexion simple o compuesta para encontrar la cuantia

mecanicay se tiene:
Si u3 =010 - w, =0,1064

Armadura necesaria:

A = 01064« 130 105 227 _ 6 96 cm?
= ES * * ——=
s= 5 ® 347826 o0 M

Armadura minima:
ws, . = 0.0018 CUANTIAS GEOMETRICAS MINIMAS, de acuerdo al tipo de acero “AH-

400” y tipo de elemento estructural (Losa).
Agmin = Wsmin * by * d = 0,0018 * 130 * 10,5 = 2,46¢cm?

Numero de barras y didmetro:

Como Ag > A .in, Se adopta el mayor, la armadura es de:



A, = 6,96 cm?

A 6,96
Nparras = —— = = 8,86 =~ 9barras
Asp10 0,785

seusara barras de 9¢ 12 mm
Armadura longitudinal negativa:
My = 4366,1 kg*xm

Momento reducido de calculo (ug):
T by A2+ feg

_ 4366,1% 100
"~ 130 % 10,52 * 166,67

L =0,18

Determinacioén de la cuantia mecanica:
Si: f«=400 MPa = u;;, =0.3916

Ha < Ug tim
0,18 < 0,319 SI, entonces no necesita armadura a compresion

Vamos a la tabla universal para flexion simple o compuesta para encontrar la cuantia

mecanica y se tiene:
Si u3 =018 - wy,=0,2008

Armadura necesaria;:

Aszws*bw*d*fc—d
yd
166,67
A; =0,2008 * 130 * 10,5 ¥ ————= 13,13 cm?

3478,26



Armadura minima:
wg, .= 0.0018 CUANTIAS GEOMETRICAS MINIMAS, de acuerdo al tipo de acero “AH-

400" y tipo de elemento estructural (Losa).
Ag min = Wsmin * by *d = 0,0018 % 130 = 10,5 = 2,46cm?

NUmero de barras y diametro:

Como A > Ag uin, S€ adopta el mayor, la armadura es de:
A; = 13,13 cm?

e Ay 13,13
barras — As¢10 - 0,785

= 16,73 = 17barras

seusara barras de 17¢ 10 mm
Disefio de la armadura transversal

Se dispondra solo de A ,,,i» Ya que esta solo es requerida para control del agrietamiento por

temperatura.

w;_ .= 0.0018 de acuerdo al tipo de acero “AH-400"y tipo de elemento estructural (Losa).
Agmin = Wsmin * by, * d = 0,0018 * 130 * 10,5 = 2,46cm?

NuUmero de barras y didmetro:
A, 246
Aspr0 0,785

o
N barras —

= 3,13 = 4 barras
Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene:

130
T = 32,50m

por normativa se colocara la separacion cada 20cm

Para la Armadura Transversal, se usara: 4¢10mm c/20cm
NOTA: Por condicion de simetria en la escalera, el armado del tramo 1 serd igual al

armado del tramo 2.



Figura 3.38 Disposicion de armadura en la grada de hormigén armado

Seccion A-A Seccign C-C
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Fuente: Cypecad 2019

3.6.3.2 Losa reticular
3.6.3.2.1 Dimensionamiento

Analizando el libro del ing. Florentino Regalado en la pag. 35

Figura 3.39 Pre- dimensionamiento losa reticular

|

hIH

L

; bw !
Fuente: Elaboracién propia

Altura de losa reticular

L = luz mayor del vano

L

>h> L
200 T 25

756 7656
——=2h>——
20 25

38cm = h = 30cm

Como altura de losa se tomara 35 cm



Ancho del nervio

35
bN =

35 = 10cm

Base del nervio a tomar 12cm

Del programa CYPECAD 2019 se sacara los momentos de disefio méas desfavorables

para poder hacer la verificacion de las armaduras y del Abaco.
Momentos de disefio:

My (compresion) = 192,14 KN*m = 1921400 kg*cm

My (traccion = 66,81 kN*m = 668100 kg*cm

Mx (compresion) = 186,48 kKN*m = 1864800 kg*cm

Mx (traccion) = 79,59 KN*m = 795900 kg*cm

Qx=501,31 KN =50131 kg

Qy =467,34 KN =46734 kg

Resistencia de céalculo:

fck = 25 MPa
fcy = 400 MPa
Q- fck 250
fed=Te=73
fcd = 166,67kg/cm?
_ fey 4000
fey =115~ 118

fcd = 3478,26 kg/cm?

Cantoutild=35-25=32,5cm



Calculo de las armaduras:

fcd
Asx—= 0,85 b xd *

166,67

Asx—= 0,85 %100 * 32,5 * m *

Md
*|1— |1-—
fyd 0,425 = b = fcd * d?

- |

1864800
0,425 * 100 * 166,67 * 32,52

Asx—= 17,68cm?

166,67

Asx+= 0,85 %100 = 32,5 * m *

1 795900
0,425 * 100 * 166,67 * 32,52

Asx+=7,24cm?

166,67

A5y+= 0,85 * 100 = 32,5 * m *

- |

668100
0,425 * 100 * 166,67 * 32,52

Asx+= 6,05cm?

166,67

Asy—= 0,85 x 100 * 32,5 * m *

1921400

1= jl 0,425 % 100 * 166,67 * 32,52

Asy—= 18,25cm?

Determinacién de la armadura minima

Amin =ws*b+d = 0,0018 * 100 * 32,5

Asx = 5,85cm?

Se puede ver que en todos los casos la armadura minima es menor, por lo que se tomara en

cuenta la armadura calculada.

Estas armaduras se las tiene que dividir entre los dos nervios que corresponden a un metro

de franja en las dos direcciones “X” (longitudinal) y “Y” (transversal).



Tabla 3.17 Determinacion de la armadura
Asy (-) cm? Asy (+) cm? Asx (-) cm? Asx (+) cm?
18,25 6,05 17,68 7,24

Fuente: Elaboracion propia

Estos son los valores del area de acero que se necesita como méaximo en cada direccion “X”

(longitudinal) y “Y” (transversal) tanto superior como inferior.

Entrando al programa Cypecad podemos observar que las areas de acero calculadas
manualmente son muy parecidas a las que nos da el programa justamente en las zonas de

mayores solicitaciones.

Figura 3.40 Armaduras inferiores (x —y)

Hipétesis y plantas p%

primer piso

4.48

Hipétesis y plantas

BEE LR

11 -5.64 -5.16 -3.69 -2.22 -0.75 3.87 5.14 5|61 cm*m

Fuente: Programa cypecad 2019




Figura 3.41 Armaduras superiores (x —y)
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Hipétesis y plantas
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Cuartias M|

[ Valor méximo un‘/n;
[ Valor minimo cm¥m

primer piso

10.23 12.42

Fuente: Programa Cypecad 2019

3.6.3.2.2 Disefio y Comprobacion del Abaco

Figura 3.42 Longitud del dbaco

-
N

i
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Fuente: Elaboracion propia
Disefio estado limite Gltimo de flexion:
Resistencia de calculo:
fck = 25 MPa
fcy = 400 MPa

L _fek _250
fed=T5 =715

fcd = 166,67kg/cm?

_ fcy 4000
fe&y =115~ 115

fcd = 3478,26 kg/cm?
Datos geomeétricos de la seccion: seccion circular mas desfavorable
ao=35cm
bo =35 cm
h=35cm
r=25cm
d=h-r=325cm
t =100 cm
Célculo del esfuerzo al punzonamiento

a) obtencion del perimetro critico ul

uq = 2nd + ao + 2bo = 2m % 32,5+ 35+ 235 =125,47cm

bo 35
Uy *x = 2nd+ao+2(7) = 2n*32,5+35+2*(7> =291,70cm

Uy =ao +2bo=35+2%35=105cm



La fuerza efectiva de punzonamiento segun EHE es:

Fsdef = B « Fsd
b) célculo de Fsd (esfuerzo de punzonamiento de célculo):
0,18
yc

=1+ 200—1+ 200—348
= d 32,5

Tension de compresion axil efectiva = o'cd = 0,30 * fcd

Fsd < (

1
* & (100 *ws * fck)3 + 0, 1o"cd> xuq xd

Porque no se consideran tensiones mayores a 0,3 de fcd.
o’cd =0,30+166,67 = 50,001kg/cm?
Teniendo todos los valores remplazamos a la ecuacién y se tiene:

0,18
1,5

1
Fsd < ( * 3,48 (100 * 0,0018 * 4000)3 + 0,1 * (0,3 * 166,67) * 291,70 * 32,5 =

Fsd = 47405,94 kg
Esfuerzo de punzonamiento

B: Coeficiente que tiene en cuenta los efectos de excentricidad de la carga. Cuando no existen
momentos transferidos entre losa y soporte toma el valor 1,00. Simplificadamente, cuando
existen momentos transferidos entre losa y soporte, B puede tomarse igual a 1,15 en soportes

interiores, 1,40 en soportes de borde y 1,50 en soportes de esquina.

Fsdef = B  Fsd
Fsdef = 1,5%47405,94 = 71108,91 kg

Méxima capacidad a punzonamiento

Fsdef < 0,30fcd *uo xd

Fsdef < 0,30 *x 166,67 * 105 * 32,5



71108,91 <170628,42 kg CUMPLE
Comprobacion de placas sin armadura transversal
tsd < tdr

Se célcula el valor de tsd:

7110891
125,47 % 32,5

Tsd = 17,44 kf /cm?

Cuantia geométrica de armadura longitudinal de la losa, siendo px y py las cuantias en dos
direcciones perpendiculares.

px = 0,07

py = 0,07

Se calcula el valor de trd:

dr = 0,12 * (1 + /%) * (/100 * p * fcd)

Tdr = 0,12 * (1 + /g) « (/I00 * 0,07 * 166,67)

tdr = 14,27 kg /cm?
No se comprueba la siguiente condicion:
tsd < tdr
Comprobacion de placas con armadura transversal

Es necesario efectuar tres comprobaciones: en la zona con armadura por punzonamiento, en

la zona exterior a dicha armadura y en la zona adyacente a dicho soporte 0 zona cargada.

Zona con armadura de punzonamiento



La armadura de punzonamiento se dispondra en la zona critica, situandola generalmente en

varios contornos concéntricos con el perimetro del soporte o zona cargada:

d
fi )O,9*d

(tsd —tdr) *ul = d = (As *

Donde:
s=20cm
Despejando As se tiene:

_(zsd —tdr) xul xd xs
5= 0,9+d* fyd

_ (17,44 — 14,27) * 291,70 * 32,5 * 20
N 0,9 * 32,5 * 3478,26

As

As = 5,91 cm?
Zona exterior a la armadura de punzonamiento

En la zona exterior a la armadura de punzonamiento es necesario comprobar que no se

requiere dicha armadura, para lo cual debe cumplirse la siguiente condicion:

Fsd _o12+(1+ [22).3/700 d
* _— * * *
uz+d > d prie

47405 ,94 <0.12 1+
*
291,70« 32,5~ ' 32,5

* i/lOO *0,07 x 166,67

5kg/cm? < 5,32 kg/cm?
Zona adyacente a la columna

Debe cumplirse la siguiente condicion:

Pi * Fsdef

TSd:( ul xd

) < 03fcd



1.5%71108,91
esi =

<
125,47 32,5 ) <0,3+166,67

2

k
g CUMPLE

26,16 kg/cm? < 50,001 —
cm
3.6.4 Fundaciones

3.6.4.1 Zapata

El disefio de la zapata se realizar4 mediante lo especificado en la norma CBH 87 y el libro

de hormigon armado de Jiménez Montoya pag. 365 — Cap.25.

Como profundidad de cimentacion se tiene 250cm con una capacidad portante del suelo de
cadm = 1,68 kg /cm?.

Se realiza la verificacion de la zapara de medianeria de la columna C14 y de la zapara aislada
de la columna C15 con viga centradora de H°A®°, con las caracteristicas que se indican a

continuacion;

N = Carga de servicio transmitida por la columna

M = Momento felctor de la zapata
a, = Base de la columna

b = Altura de la columna

Datos:

Zapata Medianera de la C14

N; = 621,81 kN = 62181 kg
My, = 4,6 kKN * m = 46000 kg * cm

My, = 2,63 kN *m = 26300 kg * cm
ap1 = 30 cm

b=25cm

Resistencia caracteristica del hormigoén:

Zapata Aislada de la C-15

N, = 548,88 kN = 54888 kg
My, = 3,62 kN * m = 36200 kg * cm

My, = O KN *m
gy = 25cm
b=30cm

fck = 25 MPa



Resistencia caracteristica del acero: fyk =400 MPa
Distancia donde se verifica el esfuerzo cortante: S =100 cm
Profundidad de fundacion N.F.= =250cm
Esfuerzo admisible del suelo: cadm = 1,68 kg /cm?

Caracteristicas de la zapata (ver figura 3.49).

Figura 3.43 Zapata de medianeriacon viga centradora
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Fuente: Hormigén Armado; 14°Edicion; P. Jiménez Montoya; Pag.:522.

a) Pre-dimensionamiento:

Para la zapata medianera e interior: Considerando el peso propio, 5% de la fuerza axial
en (E.L.S.).

Zapata de la columna C14: P1 = (0.05) *N1=0.05*20727 = 1036,35 kg
Zapata de la columna C15: P2 = (0.05) *N2=0.05*18296 = 914,8 kg
Para estimar las dimensiones a y b de las zapatas, se encuentra el area minima:

Zapata medianera de la columna C14:

Ni+ P,

cadm

nec =

A - 20727 + 1036,35
nec — 1,68

= 12954,38 cm? = 1,30 m?



A=2xa? - a, = |=

2
1,30
- a = T=0,81m:8lcm
Se tiene las siguientes dimensiones:
a, = 115cm by =225cm _ a* b =2xa?
Zapata aislada de la columna C15:
N+ P,
" gadm
18296 + 914,8 ”
Apop = =11435cm? =1,14m

1,68

A=a? - a,=b, =VAnec

- a, =4/1,14 =106 m = 106cm
Se tiene las siguientes dimensiones:

a, =150 cm b, = 150 cm

b) Distribucion de las presiones en el terreno: (resultante de las reacciones del terreno)

Mediante una viga centradora de gran rigidez, puede conseguirse una distribucion uniforme
para las presiones del terreno:

l+P
PRLIES!

R'1 * = Nl *l_

e
R’ *= N, +P, — N
2 * 2 2 1*l—e

Donde:

| = longitud de la viga centradora = 5,35m



“e” es la excentricidad el zapata medianera y expresada de la siguiente manera:

a1 Qg
€= 2
_115 030 .
=7 2 omm
Determinando las solicitaciones:

R, = 18296 + 914,8 — 20727 * =17399,30 kg

5,35 —-0,43
Verificacion de las presiones:

Las dimensiones en planta de las zapatas se determinan, en funcién de la presion admisible

para el terreno mediante las ecuaciones:

_ 1
Ot1 = a, * b, < gadm
_ 25780 111,06 %9 — 0,91 kg/em? < oad
o T 1154225 065 = 091kg/cm? < gadm
0,91<1,68 SI
R
01y = ——— < gadm
_ 1739930 kg o,
%2 = 150%1,50 0225 =10,77 kg/cm” < cadm

0,77<1,68 SI

3.6.4.2 Verificacion de la viga centradora

Dimensiones de la zapata medianeria a; =1,15m by =2,25m

Dimensiones de zapata aislada a, =1,50m b, =1,50m



Determinacion de esfuerzos en la zapata:

Los esfuerzos se determinan sin peso propio:

® &

SELNE

—R@®

A

®

R1
0,43 3,98
- - 4,41 -
B |

I —

Reaccion en la zapata medianera:

*MB=0
—Mx2 + Mx1—R'1%398+ +N1+x441

. —Mx2 + Mx1+N1+441 260+ 62181 » 4,41
N 3,98 N 3,98

R'1=68964,37 kg

Reaccidn en la zapata aislada:

>MA=0

N1%0,43 + Mx1 — Mx2 — N2 *3,98+ R 2 x 3,98

ry —N1%0,43 — Mx1 + N2 = 3,98
- 3,98

r = —62181 % 0,43 — 260 + 54888 3,98
B 3,98

R'2 =48104,63 kg

Para que el problema tenga solucion es necesario que siempre R'2 > 0, caso contrario la viga

centradora podria levantar el soporte interior.

Momento de disefio:



MD=(N2—R\2)*(L—e——)—Mx2

1,15
M, = (54888 — 48104,63) * (4,41 — 0,43 — T)

My =23097,37 kg +m
Vp = N2 — R'2 =54888 — 48104,63
Vp =6783,37 kg

Mediante estos efectos en la viga se procedera a dimensionar la viga y calcular su armadura

longitudinal como su armadura transversal.
a) Pre-dimensionamiento:

Se asumira un ancho de 40 cm para la viga centradora, mediante la siguiente expresion se

calculadora el alto de la viga asi mismo se asumira un valor de k de 2:

(por norma 1,77 <k <3,3)

dek Md
= *
b * fcd
d=25 23097,37 » 190 46,53 d =47
= * = =
’ 40 * 166,67 23 Cm cm
h=d+r=47+5=52cm h=60cm d=55cm
Se usara una seccion de viga de 40x60 cm.
b) Calculo de la armadura longitudinal
Md = 23097,37 kg*m = 2309737 kg*cm
d=55cm
bw =40cm
El momento reducido de calculo sera:
M, 2309737

Uy 0,11

“bwxdZxfcd 40552 % 166,67



Uug < Uym — Tabla 13,5 para acero AH — 400 - w;,, = 0,3916

0,11 <€0,3916 Dominio 3

No necesita armadura de compresion, (solo armadura constructiva).

Determinacion de la armadura (As).

fcd
fyd

AS:WS*bW*d*

Para ws voy a la tabla 16.1 (Giménez Montoya) y entro con el valor de ud = 0,11

ws = 0,1177 valor de tabla

166,67

Célculo de la cuantia geométrica minima para AH 400MPa

Asmin = Wsmin * b xd

Agmin = 0,0033 * 40 * 55 = 7,26cm?

Ag > Agnin OK
Escojo diametro de barras a usar
4020 = 4 % 3,14 = 12,56cm?
Como 12,56 es mayor a 12,41 se usara:

USAR: 4¢g20mm

= 12,41cm?

Comprobacion de armadura para la viga centradora que arriostra de C14 a C15

Programa Cypecad 2019, (Ver figura 3.44)

Armadura minima por cuantia mecanica de flexion compuesta:
Norma CBH-87. Articulo 8.1.7.1

-Armado inferior (Situaciones persistentes):
-Armado superior {Situaciones persistentes):

Calculado: 12.56 cm?2
Minimo: 0.14 cm?2
Minimo: 4.6 cm?2




Figura 3.44 Didmetros de armadura en viga centradora
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Fuente: Programa Cypecad 2019

Como se observa el programa Cypecad 2019 calculo una armadura requerida de 12,56

cm2. Dando lugar a colocar 4 barras de diametro 20mm.
C) Célculo de armadura transversal

Cortante de disefio Vd = 6783,37 kg

d=55cm

fyd = 3478,26 kg/cm?

fed = 166,67 kg/cm?

Calculo de la resistencia de cortante del H°

fvd =0,5\/fcd

fvd = 0,5,/166,67 = 6,45 kg/cm?
Calculo de la cortante resistida del H°

Veu = fvd *b *d
Veu = 6,45 * 40 * 55 = 14190 kg



Célculo de la cortante de agotamiento por compresion del alma

Vou=10,30* fcd*b xd
Vou = 0,30 * 166,67 x40 * 55 = 110002, 2 kg

Se nos puede presentar 3 casos:
Caso 1: utilizar armadura minima si:

Veu=Vd no necesita armadura tranversal

11610 kg > 6783,37 kg CUMPLE
No requiere armadura transversal, pero por norma se dispone armadura minima:

Célculo de la armadura transversal minima

A =0,02*b fed
Smin — Y% * W*S*fyd
166,67 ,
ASmin = 0,02 * 40 % 100 * m = 3,83 cm

Para una pierna sera:
3,83
Ast = — = 1,91cm?
Adopto un diametro de 8mm
Apg = 0,503cm?
Calculo de numero de estribos

)

0,503

Nro de estribos = = 3,79 aproximado 4 estribos/m

Espaciamiento:

30cm
§$<10,85*+d =0,85+45 =38,25cm
3xbw=3%40=120cm

_ s _0_ .
esp-= Nro.estrinos 4 cm

USAR: g8c/25¢cm



3.6.4.3 Disefio de la zapata medianeria

Determinacion del canto util:

f,q=05-/fq=05"16667 = 6,45 kg/cm?

. 4-f,q _ 4-645kg/cm?

= = = 9,60
Yf* Oreal 1,6+ 1,68 kg/cm?

_2(ag —ap) 2% (115cm —30cm)

ey 4+ 9,60 =12,5¢cm
R
30«25 115%225 30+ 25

Zz\/ 7 +2*9,60—1_ 7 = 26,36 cm
_ 2(by —by) 2x%(200cm —25cm) — 2573 cm

3T 4+k 4 +9.60
Se recomienda que la zapata tenga la misma altura de la viga centradora adoptando: Canto

atil: d1 = 55cm Recubrimiento de r = 5cm Altura de la zapata medianera sera:
h=dl+r=55+5—h=60cm

Esfuerzos en la zapata:

La armadura principal se calculara a flexion como se hace en el caso de zapatas continuas, la

armadura principal esta paralela a la medianeria.

Momento de disefio en “y”.

Yr*R1xay (bl—b 2
= *

0
M 1
47 g %by %2 2 +0 5*b0>

2
+ 0.15 * 30) = 2551129,98 kg x cm

M, =
d 115 * 225 * 2

1,6 x 68964,37 * 115 (225 —30
*
2

Cortante

Vs *x N1 by — bos
= * —_
a, *by xd 2



1,6 x 62181 225 - 30
Vd = *(
115 * 225 % 55 2

Armadura en “y”

_ 55) — 2,97 kg/cm?

Momento reducido de calculo:

M, 2551129,98 kg * cm
W v d2fg kg~ 00
1 cd 115 cm * (55c¢m)? * 166,67W

Ug < Uym — Tabla 13,5 para acero AH — 400 - uy,,, = 0,3916
0,04 < 0,39 Dominio 2
Determinacion de la cuantia mecanica (ws).
ug = 0,04 - ws = 0,0414 - valor obtenido de la tabla 13,3

El area de acero calculada “As”

166,67 <%

_ fcd _ sz

A =w*by*d*—=0,0414 * 225 cm * 55 cm * T
fya 3478,26 -2,

A; = 24,55cm?

La armadura minima geométrica necesaria es:

Ag min = @ * by *d = 0.0018 * 225cm * 55mm = 22,28 cm?

Por tanto, se adopta como area de acero, la mayor entre la mecanica calculada y la minima
geomeétrica, siendo:
A = 24,55 cm?

NUmero de fierros:
Si: @ = 25mm = As = 4,909 cm?



A; 24,55 cm?

= = =5,00B
" Aozs | 4,909cm? arras
e Espaciamiento entre barras:
a,—2r 115cm—2x5cm .
S = = = 26,25 cm constructiva 25 cm

n—1 5—-1
Por lo tanto, para esta zapata se usara: 5025mm c/25cm
Armadura en direccion “x”

La armadura minima geométrica necesaria es:

Agin = @ *axd = 0.0018 * 115cm * 55mm = 11, 39 cm?

Por tanto, se adopta como area de acero la minima geométrica, siendo:
A = 11,39cm?
Numero de fierros:
Si: @ = 16mm = As = 2,01cm?

Ay 11,39 cm?
~ Agig  2,01cm?

n = 5,67 =~ 6 Barras
Espaciamiento entre barras:

_ b; _ 225cm
" nro barras 6

=37,5cm

Como 37,5cm es una separacién maxima en las barras se adoptara un espaciamiento de
20cm.

Por lo tanto, entraran 11 barras de 16mm.

para esta zapata se usara: 11¢16mmc/20cm

Verificacion del armado de la zapata con el programa Cypecad 2019. (ver imagen)



Figura 3.45 Armadura de la zapata medianeria
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Fuente: Programa Cypecad 2019

Comprobacion a corte:

Resistencia de célculo del hormigon a esfuerzo cortante:

fvd = 0,5 * \/m
fvd = 6,45kg /cm?
Contribucién del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante:
Vd < fvd
2,97 kg /cm? < 6,45 kglcm?cumple

3.6.4.4 Disefio de la zapata aislada
Para el disefio de la zapata se realiza el calculo mediante la teoria de una zapata rigida
(método de bielas y tirantes), donde el vuelo es mayor a 2 la altura méxima (ver cap. 25.3

Jimenes Montoya).



Conocidas las dimensiones:

a, =150m b, =1,50m

gz = 25cm by, =30cm
Se determina los esfuerzos de célculo (fvd) y el factor de calculo (k):

f,qa =0,5"/f.q =0,5"166,67 = 6,45 kg/cm?

K= 4-f,q _ 4 - 6,45kg/cm?
Yf' Oreat 1,6 1,68 kg/cm?

= 9,60

Se recomienda en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar para el canto

util “d” valores inferiores al mayor de los dos siguientes:

_2(az —ap) 2% (150 cm —25cm)

hH=" T 4+ 9,60 = 18,38 cm
d, =\/‘102:b02 +;;€*_bi_a02:b02 _
25%30 150%150 25+ 30

2:\/ 7 taeoe0-1 4 37eem
_ 2(by =bpz) 2% (150 cm — 30 cm) ~ 17 64 cm

3T 4+k T 4 +9.60
Altura de zapata rigida son aquellas en las que el mayor vuelo cumple la

condicion:(pag. 376 cap. 25 Jiménez Montoya)

v>2+h




Lo mas recomendable es trabajar con zapatas rigidas, por lo cual se adoptara una zapata de

60cm de altura, para tener una continuidad con la viga centradora.
d=h-r=60-5=55cm
Esfuerzo en la zapata

La armadura debe resistir la traccién Td indicada en el modelo de bielas y tirantes, que
resulta: (Jiménez, 2008, pag382).

R,

Td=ogvd

* (az-agz) = As x fyd = Us

R, = 48104,63 kg (reaccion del terreno)
a, = 1,50m ancho de zapata

aoy; = 0,25m ancho de columna

48104,63 kg

e 55 (150-25) =16077,75 kg

El cortante valdra:

_ Vf*NZ . ap_Aapz

(

a, 2

vd + 0,15 * ap)

vd

1,6 + 54888 (150 — 25
= *

— 40,15+ 25) — 38787, 52kg

Cuando los vuelos de la zapata excepcionalmente altos, v > 3,5*h, puede ser determinante la
comprobacion a punzonamiento, caso contrario no.
v>35%h

150 — 25

> 3,5%60
2 *

62,5 > 210

Como se puede ver no es necesario hacer una comprobacion a punzonamiento, debido a que

el vuelo es menor.



Armadura en “x”.

De la ecuacion para la capacidad mecénica a traccion (Td), se despeja As 'y se tiene:

o - Td _ 1607775
ST Fyd ~ 347826
AS = 4,62 cm?

Cuantia minima

Las cuantias geométricas minimas exigidas por la instruccion espafiola deben ser: (pag

382, cap. 24.4.2 Armadura en zapatas Rigidas).
wmin > 0,001 para acero B 400 SD
wmin > 0,0009 para acero B 500 SD

La armadura minima geométrica necesaria es:

Agmin = @ *b *d = 0.001 * 150cm * 55cm = 8,25 cm?
Verificaciéon de la armadura
Ag min > As - 8,25 > 4,62

Armadura necesaria

As = 8,25 cm?
NuUmero de fierros:
Si: ¢ =16mm = A; = 2,01cm?
A; 8725 cm?

n = 4,10 =~ 5 Barras

- Ap1e "~ 2,01cm?
Espaciamiento entre barras:

_ b, _ 150 cm

= = =30cm
nro barras 5

Se usara barras de 5016 ¢/30cm



Verificacion con el armado del programa Cypecad 2019. (Ver figura 3.46)

Figura 3.46 Armadura de zapata aislada
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Fuente: Programa Cypecad 2019

Comprobacion a corte
Resistencia de célculo del hormigon a esfuerzo cortante:

fvd =0,5%,/fcd

fvd = 6,45kg/cm?

Verificacion de la resistencia de adherencia a corte (V,,3)
Veu = fvd » bw * d

Vi =

V2 = 6,45« 150 * 55 = 53625 kg

Verificacion del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante:
Vd <V,

38787,52 kg < 53625 kg cumple

Comprobacion a punzonamiento: La comprobacidn a punzonamiento no es necesario

para esta zapata ya que no llega a cumplir la condiciéon de v > 3.5 * h.



3.7. DESARROLLO DE LA ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL
PROYECTO

3.7.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas realizadas para cada item, comprenden una serie de puntos
como: Definicidn, Materiales, Herramientas y equipos, Procedimiento de Ejecucion, Forma
de medicion y Forma de pago; cada uno se estos puntos deben de ser estrictamente cumplidos

a la hora de la ejecucién del proyecto, ver Anexo v.

Tabla 3.18 Resumen de especificaciones técnicas

N° Descripcion Und.
> | M01 - OBRAS PRELIMINARES

1 | Provisiony Colocado de Letrero de Obra pza
2 | Instalacion de Faenas glb
> | M02 - OBRA GRUESA

3 | Replanteo y Trazado de Superficie m?2
4 | Excavacién con Maquinaria (T. semi duro) Para Zapatas m?3
5 | Excavacién con Maquinaria (T. semi duro) Para Vigas Centradoras | m3
6 | Capa de Nivelacion de H° Pobre Para Zapatas m?2
7 | Capa de Nivelacion de H® Pobre Para Vigas Centradoras m?2
8 | Zapatas de H°A° Fc=250 kg/m2 m3
9 |Vigas Centradoras de H°A° Fc=250 kg/m2 m3
10 | Relleno y Compactado C/Saltarin Para Zapatas m3
11 | Relleno y Compactado C/Saltarin Para Vigas Centradoras m3
12 | Viga de Sobrecimientos de H°A° Fc=250 kg/m2 m3
13 | Impermeabilizacion de Sobrecimientos m
14 | Relleno y Compactado de Suelo Para Contrapiso m3
15 | Empedrado y Contrapiso de H° m?2
16 | Columnas de H°A° Fc=250 kg/m2 m3
17 | Vigas de H°A° Fc=250 kg/m2 m?3
18 | Losa Reticular de H°A° Fc=250 kg/m2 m?2
19 | Escalera de H°A° Fc=250 kg/m2 m3
20 | Muro de Ladrillo de 6H (24x18x12) e=18 cm m?
21 | Muro de Ladrillo de 6H (24x18x12) e=12 cm m?
22 | Losa Maciza Para Canal de H°A° Fc=250 kg/m2 m?2
23 | Muro de Ladrillo de 6H (24x18x12) e=18 cm Para el Canal m?2
24 | Vigas de H°A° Para la Cubierta Fc=250 kg/m2 m3
25 | Cubierta de Madera con Calamina Ondulada. #28 m?
26 | Acero de alta resistencia kg

Fuente: Elaboracion propia



3.7.2 Precios unitarios

El anélisis de precios unitarios fue realizado como se indicé en el marco teorico del presente

proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el Anexo VII.

3.7.3 Computos métricos

Los computos métricos seran realizados para cada item, contemplando la medicion de:

longitudes, areas, voliumenes y pza. de la obra. Ver Anexo VI

3.7.4 Presupuesto

El presupuesto de la obra gruesa del proyecto es de: 1.006.681,92 Bs (144.430,70 $). y se

adjunta de forma detallada en el Anexo VII.

Tabla 3.19 Presupuesto general de obra

Ya
P. Parietro Monto (Bs) | Incidencia
> | COSTOS DIRECTOS 761.002,96
A | MATERIALES 536.422,5|33.80%
B. | MANO DE OBRA 207.714.33 | 21.30%
EQUIPO, MAQUINARIA Y
C. | HERRAMIENTAS 16.866,13 | 1.70%
> | COSTOS INDIRECTOS 420.781,52
F. | Cargas Sociales 124.627,28 | 12,80%
H. | Herramientas menores 10.000 85| 2.00%
L. | Gastos generales v administrativos 74.785,97|7,70%
M. | Utilidad 123.390,74]12.70%
0. | Impuesto al Valor Agregado 49.651,16 | 5,10%
P. | Impuesto a las Transacciones 2022652 3.00%
Total, presupuesto: 1.181.784,48

Fuente: Elaboracién propia
3.7.5 Planeamiento y cronograma

El cronograma fue desarrollado en funcion de los rendimientos de la mano de obra y la
cantidad del personal disponible para efectuar las diferentes actividades. Dicho cronograma
consiste en un Diagrama de Gantt elaborado mediante el programa computarizado Microsoft

Project en su versién 2016.

Teniendo como resultado un cronograma de ejecucion, con una duracién aproximada de dias

calendario.

El cronograma de ejecucién de la obra se encuentra en el Anexo VII.



CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO

COMPARACION DE CERCHA EN FUNCION DEL MATERIAL

41 OBJETIVOS
4.1.1 Objetivo general

e Realizar la comparacion técnica y econémica de la cercha de madera y metal en

funcidn a sus caracteristicas generales.

4.1.2 Objetivos especificos

e Disefiar la cercha metalica y de madera.

e Comparar los dos sistemas estructurales a través de los resultados obtenidos en el
analisis estructural para determinar las ventajas y desventajas del uso de cada uno de
los materiales.

e Proporcionar a la carrera de construcciones civiles una guia de referencia que sirva
para el aprendizaje y conocimientos de las diferencias, ventajas y desventajas

favorables y desfavorables de las cerchas de madera y metal.

4.2 ALCANCE

Se tomaran las siguientes consideraciones en el desarrollo del aporte académico:

- Se disefiara la cubierta metalica utilizando, el libro de disefio de estructuras de acero
Jack C. Mc Cormac como guia y se aplicara las normativas: AISC 360-10, para aceros
laminados y la CIRSOC 303, para aceros conformados. Las comparaciones a
realizar seran respecto del disefio obtenido y desarrollado en el Capitulo 3 (Estructura

de sustentacion de cubierta de madera).

4.3 MARCO TEORICO
4.3.1 Resefa historica
Las cerchas han sido parte sustancial de las cubiertas durante casi dos mil afios, una cercha

es una estructura triangulada de seccion variable auto portante que aprovecha al maximo el



material del que estd compuesta minimizando los esfuerzos de las barras y respondiendo, con

su forma eficientemente a su funcion.
La cercha es un proceso de culminacion historico, responsabilidad de los carpinteros.

La necesidad de un proceso de disefio de la estructura de techo, asi como la seleccién de los
materiales que constituyen la cubierta y la estructura que lo conforma, han evolucionado en
el transcurso del tiempo, y son determinados para cada época en base a la disponibilidad de

los mismos y las necesidades particulares de cada region.

4.3.2 Materiales de la cubierta

La madera: En la actualidad nuestro pais la utiliza en menor escala, a diferencia de otros
materiales, la madera no es un material elaborado, sino organico, debido a las conexiones
entre las fibras de la madera, esta es considerada como un material de buen comportamiento
ante la flexion y compresion, que generalmente se usa en su estado natural; pero es necesario
notar que la madera presenta una variada cantidad de problemas, uno de ellos es que resulta
casi imposible asignarle esfuerzos unitarios de trabajo como en el acero o en el concreto. Se
utiliz6 de forma masiva durante mucho tiempo, debido en parte a la abundancia del material
y la diversidad del mismo, lo cual permitia obtener el material suficiente para elaborar una
estructura para techo que resistiera las cargas a las que esta sometida (ver Fig.4.1). En la
actualidad se usan las estructuras de techo compuestas con materiales de madera por la

accesibilidad del material.

Fuente: Apuntes revista digital de arquitectura madera
El acero: (ver fig.4.2), ha evolucionado en gran medida. Desde mediados del siglo XX se da
un auge en la fabricacion del acero acompafiado ademéas por una mejora continua de las

propiedades fisicas y mecéanicas del material (resistencia, ductilidad), por lo que en la



actualidad se tiene a disposicion aceros de muchas denominaciones, con diferentes
caracteristicas fisicas, quimicas y mecanicas. Dichas denominaciones estan basadas en las
especificaciones técnicas que determinan tanto la calidad de los tipos de acero existentes,
como algunas caracteristicas tales como la geometria y otros aspectos normados por estas:
como ejemplo de ello podemos ver en elementos de estructura de techo constituidos por

barras lisas o corrugadas.

Figura 4.2 Estructura de techo conformada por perfiles laminados tipo “C”
. ' o

Fuente: https://panelyacanalados.com/blog/como-construir-una-estructura-metalica-para-techo/

4.4 PROPIEDADES DE LA MADERA

4.4.1 Propiedades fisicas

Las propiedades de la madera se pudieron obtener del Manual de disefio para maderas del
Grupo Andino.

4.4.1.1 Estructura de la madera

Entre las propiedades de la estructura de madera se tiene:

a) Corteza exterior, que cumple una funcion de proteccion.

b) Corteza interior, cuya labor fundamental es el transporte de savia elaborada desde el
follaje a las raices.

¢) Cambium, que es la zona en la cual se efectla el crecimiento del arbol, aqui se generan
nuevas células.

d) Albura, zona de tejido vivo cuya funcion principal es el transportar savia hacia las hojas

y el almacenamiento de substancias y sales minerales.


https://panelyacanalados.com/blog/como-construir-una-estructura-metalica-para-techo/

e) Duramen, tejido inactivo, de pigmentacion méas oscura que la albura, esta proporciona la
resistencia al arbol.

f) Médula, tejido inactivo en el arbol adulto.

Figura 4.3 Partes del tronco

Coarteza Exterior

Corteza Interior

Cambiun

Duramen

Mechda

Fuente: Manual de disefio de maderas del grupo andino

4.4.1.2 Contenido de humedad

La madera contiene agua de constitucién, inerte a su naturaleza organica, agua de
saturacion, que impregna las paredes de los elementos lefiosos, y agua libre, absorbida por
capilaridad por los vasos y traqueidas.

Como la madera es higroscépica, absorbe o desprende humedad, segun el medio ambiente.

La humedad de la madera varia entre limites muy amplios. En la madera recién cortada oscila
entre el 50 y 60 por ciento, y por imbibicion puede llegar hasta el 250 y 300 por ciento. La
madera secada al aire contiene del 10 al 15 por ciento de su peso de agua, y como las distintas
mediciones fisicas estan afectadas por el tanto por ciento de humedad, se ha convenido en

referir los diversos ensayos a una humedad media internacional de 15 por ciento.

Estas variaciones de humedad hacen que la madera se hinche o contraiga, variando su

volumen y, por consiguiente, su densidad.

El porcentaje de humedad (H):

H="H"Fo x100

Po

Donde:



Py = peso en estado hdmedo.
P, = peso en estado seco.

En la construccion las maderas deben utilizarse siempre descortezadas y secas.
La madera debera ser almacenada y protegida apropiadamente, contra cambios en su
contenido de humedad y dafio mecanico, de tal manera que siempre satisfaga los

requerimientos de la clase estructural especificada.

4.4.1.3 Peso especifico
El peso especifico de la madera es directamente proporcional al contenido de la humedad de

ella.

Segun el Manual de Disefio en Maderas del Grupo Andino, las maderas se clasifican en los

siguientes grupos:

» GRUPO A —> y = (750 — 850) k/m°.

» GRUPO B — y = (700 — 750) k/m?.

» GRUPO C — v = (600 — 750) k/m?.
4.4.1.4 Contraccion e hinchamiento
La madera cambia de volumen segln la humedad que contiene. Cuando pierde agua, se
contrae 0 merma, siendo minima en la direccion axial o de las fibras, no pasa del 0.8 por

ciento; de 1 a 7.8 por ciento, en direccion radial, y de 5 a 11.5 por ciento, en la tangencial.

La contraccion es mayor en la albura que en el corazon, originando tensiones por desecacion

que agrietan y alabean la madera.

El hinchamiento se produce cuando absorbe humedad. La madera sumergida aumenta poco
de volumen en sentido axial o de las fibras, y de un 2.5 al 6 por ciento en sentido
perpendicular; pero en peso, el aumento oscila del 50 al 150 por ciento. La madera aumenta
de volumen hasta el punto de saturacion (20 a 25 por ciento de agua), y a partir de él no
aumenta mas de volumen, aunque siga absorbiendo agua. Hay que tener muy presente estas
variaciones de volumen en las piezas que hayan de estar sometidas a oscilaciones de
sequedad y humedad, dejando espacios necesarios para que los empujes que se produzcan no
comprometan la estabilidad de la obra.



4.4.1.5 Dureza

La dureza de la madera es la resistencia que opone al desgaste, rayado, clavado, etc.

Depende de su densidad, edad, estructura y si se trabaja en sentido de sus fibras o en el
perpendicular. Cuanto mas vieja y dura es, mayor la resistencia que opone. La madera de
corazon tiene mayor resistencia que la de albura: la crecida lentamente obtiene una mayor

resistencia que la madera que crece de prisa.

En nuestro medio la comercializacion de la madera estructural se realiza segun su dureza, y

se clasifican en:

- Duras: almendrillo, quebracho, verdolago.

- Semiduras; palo maria, yesquero, jorori, palo roman.
- Blandas: ochoo.

4.4.2 Propiedades térmicas
4.4.2.1 Conductividad

La madera seca es mala conductora del calor y electricidad, no asi cuando esta himeda.

La conductividad es mayor en el sentido longitudinal que en radial o transversal, y méas en
las maderas pesadas que en las ligeras o porosas, por lo cual se emplean como aisladores

térmicos en las paredes

4.4.2.2 Calor especifico
Es la cantidad de calor necesario para aumentar en 1°C la temperatura de 1 Kilogramo de

madera.

La madera tiene un calor especifico muy elevado, es decir, requiere que se le suministre una
mayor cantidad de calor que a otros cuerpos para alcanzar una temperatura determinada. El
calor especifico es, en parte, funcion de la humedad y en la madera varia entre 0,4 y 0,7
Kcal/Kg°C.

4.4.2.3 Dilatacion térmica

Es el incremento de volumen de la madera por cada grado que se eleve la temperatura.

El coeficiente de dilatacion lineal de la madera es muy pequefio, pudiendo ser despreciado.



4.4.3 Propiedades acusticas
La propagacion del sonido a traves de la madera es un fenomeno muy complejo, dificil de
determinar. Por su constitucion y caracteristicas anisotropicas la madera es un buen

conductor del sonido, a pesar de su porosidad.

La velocidad de propagacion a lo largo de la fibra es casi igual a la de los metales. La
absorcion del sonido, es decir, la relacion entre la energia sonora absorbida y el incidente es

pequefia, a pesar de ser un material poroso.

Los diferentes valores de velocidad de propagacion del sonido para los materiales que a

continuacion se sefialan son:

Aire (t=20°C) it 343 m/seg
AQUAL ... e 1450 m/seg

Madera.......oovriieiiiii i e 4180 m/seg

ACRIO. ettt 5050 m/seg

4.4.4 Propiedades mecénicas
4.4.4.1 Esfuerzos maximos admisibles
Los esfuerzos admisibles usados en el disefio de columnas y entramados son principalmente

el de compresion paralela a las fibras y el de flexion.

El esfuerzo de traccion paralela a las fibras interviene en el disefio de elementos a flexo
traccion. Para entramados se considera apropiados incrementar estos esfuerzos admisibles en
un diez por ciento, suponiendo que el trabajo en conjunto de los pies derechos compensa

esfuerzos menores en algunas piezas

4.4.4.2 Modificacion por peligro de pudricion
Cuando se usa madera sin impregnar las condiciones son favorables a la putrefaccion y el

elemento puede perder parte de su resistencia antes que el defecto sea detectado.

4.4.4.2.1 Reconocimiento
la pudricion clara se reconoce por la coloracién blanquecina de la madera debida a la
descomposicion de la lignina. La pudricién parda o castafia se caracteriza por la

descomposicion de la celulosa de las fibras, la superficie de la zona afectada presenta



rajaduras formando pequefios cubos o bloques de madera descompuesta. No se permite

tolerancia.

4.4.4.3 Factor de modificacion por temperatura
Las tensiones admisibles son aplicables a maderas que van a utilizarse a temperaturas
ordinarias. La resistencia de la madera no sufre variaciones cuando se la expone
temporalmente a temperaturas ligeramente superiores a 65° C. Cuando el periodo de
exposicion es prolongado y, especialmente, cuando las temperaturas son mayores a la
indicada, deberan hacerse reducciones especiales.

Los valores a adoptar deberan ser elegidos por el calculista.

4.4.5 Propiedades geometricas de las secciones

4.4.5.1 Generalidades

Las escuadrias y dimensiones de madera aserrada y elaboradas para el trabajo de aplicacion
seran, preferentemente, las establecidas en el manual de disefio para maderas del grupo
andino. El disefio de los elementos de la madera debe hacerse para cargas de servicio o

métodos de esfuerzos admisibles.

4.4.5.1.1 Requisitos de resistencia
Los elementos estructurales deben disefiarse para que los esfuerzos aplicados, producidos por

la carga de servicio, sean iguales o menores que los esfuerzos admisibles del material.

Figura 4.4 Disefio elastico
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Fuente: Manual de disefio de maderas del grupo andino



4.4.5.2. Requisitos de rigidez
Las deformaciones deben evaluarse para las cargas del servicio. Es necesario considerar los
incrementos de deformacion con del tiempo (deformaciones diferidas) por accién de cargas

aplicadas en forma continua.

4.4.5.3 Cargas

Las estructuras deben disefiarse para soportar todas las cargas provenientes de:
- Peso propio y otras cargas permanentes o cargas muertas.

- Sobrecargas de servicio o cargas vivas.

- Sobrecargas (vientos, nieve, etc.).

4.4.5.4 Modulo de elasticidad

Se considera modulo de elasticidad o de Young (E) aplicable para elementos en flexion,
traccion o compresion en la direccion paralela a las fibras, para cada grupo presentan dos
valores en general debera utilizarse el indicado como Emin. El valor Epromedio podra
utilizarse solo cuando exista una accion de conjunto garantizada como en el caso de viguetas

y entablados.

4.4.6 Seleccion del tipo de cercha
El tipo de techumbre, los requerimientos arquitecténicos y la economia son los factores que,

por lo general, gobiernan la seleccion del tipo de cercha.

Existe una serie de cerchas historicas con nombres que las otorgado la tradicion en funcion
a su uso de la region que se desarrolld y su disefiador a continuacion nombraremos alguno

de los tipos de cerchas.

e Cerchatriangular. - se trataria de la cercha

mas simples de la que existen dos pares y un

tirante que las une.
e Cercha de pendoldn. - a las barras /‘\
anteriormente existentes vienen a unirse a un

pendolén.

e Cercha espafiola. - solventado el problema



de la excesiva flexion del tirante la siguiente

barra mas larga.

e Cercha inglesa. - conceptualmente igual ala

cercha espafiola pro con mayor nimero de

barras.

e Cercha belga. -el cuchillo belga incorpora

una innovacion cual es la de no tener barras

verticales.

4.4.6.1 Geometria de la cercha
Como ya se menciond, las cerchas, segun la forma de su corddn superior, se clasifican en

triangulares, rectangulares y curvas.

Para las triangulares se recomienda una pendiente 1:3 como minimo; en las rectangulares,
alturas comprendidas entre 1/8 y 1/10 de la luz de la cercha y en las de corddn superior curvo,
radios de curvatura de magnitud igual a la luz de la cercha y altura total igual al 0,134 de la
luz; sin embargo, en este Gltimo caso, si las cerchas deben tener una altura menor a 0,134 de

la luz se pueden tomar radios de curvatura mayores y viceversa.

La distancia entre nudos estara determinada por la ubicacion deseada de las costaneras, por

las cargas concentradas o por el arriostramiento entre cerchas.
4.4.6.2. Reglas generales para el disefio de cerchas
El procedimiento a sequir en el disefio de cerchas es el siguiente:

a) Determinacion de las cargas solicitantes.

b) Calculo de las solicitaciones en los diferentes elementos de la cercha.

c) Seleccion de la especie y grado de calidad a usar. En la seleccidn de la especie dependera
del sitio en donde se ubicard la estructura. El grado de calidad debe seleccionarse en
funcion de la resistencia que de la madera se desea; sin embrago, algunos grados son mas
faciles de obtenery, por lo tanto, se usan con mayor frecuencia. Como regla general, deben
preferirse los grados con las tensiones méas bajas, porque proveen el disefio mas eficiente
y econdmico.

d) Determinacion de las escuadrias requeridas en los distintos elementos de la cercha.



e) Disefio de las uniones, considerando primero aquellas que soportan las solicitaciones
mayores. Se debe establecer el espaciamiento entre elementos de unién y la distancia de
ellos al borde y a los extremos de la pieza que se une. Ademas, se debe tomar en cuenta
que en las uniones se debe evitar la distribucion excéntrica de los elementos de union. Si

ello ocurre, se debe considerar el efecto de los momentos que esto induce.

4.4.7 Uniones en la madera estructural
Las disposiciones de uniones que se aplican al disefio estructural que hace uso de elementos
mecéanicos, tales como: clavos, pernos, conectores para madera y adhesivos de contacto.

4.4.7.1 Uniones clavadas. - en general se exige la presencia de al menos cuatro clavos en
cada uno de los planos de cizalle que presenten en una union clavada de dos 0 més piezas de

madera.

4.4.7.2 Uniones apernadas. - las cargas admisibles que se establecen se aplicaran para
aquellos casos en los cuales la direccion de la solicitacion es perpendicular al eje del perno.

4.5. PROPIEDADES DE ESTRUCTURAS METALICAS

4.5.1 Propiedades fisicas y mecanicas del metal

El acero como material estructural se ha adoptado de manera méas generalizada en muchas
construcciones, debido a la gran variedad de productos existentes, su economia, resistencia,
ductilidad y otras propiedades que lo hacen conveniente para elementos utilizados en
diversidad de estructuras. Es un material que se fabrica bajo estrictas condiciones de control
de calidad, lo que lo hace uniforme en cuanto a dimensiones y resistencia. Es producido en

una gran variedad de tamafios y formas facilitando asi la labor del disefio.

Asimismo, el acero presenta algunas desventajas en su utilizacién como material estructural,
tales como la susceptibilidad a la corrosion por el agua y productos quimicos, y la pérdida de
resistencia al estar expuesto al fuego y a elevadas temperaturas. Estos inconvenientes con el
acero se solucionan protegiendo a los elementos con pinturas o aislantes, lo que podria
generar un costo adicional por mantenimiento, siendo esto ultimo una desventaja méas. En
cuanto al comportamiento del acero bajo cargas se tiene la susceptibilidad al pandeo en

miembros esbeltos en compresion, la fatiga del material al ser expuesto a numerosos ciclos



alternos de esfuerzos, y en ciertas condiciones bajo cargas que producen fatiga y muy bajas
temperaturas el acero pierde su ductilidad y la falla fragil ocurre.

Entre las caracteristicas del acero podemos resaltar la tenacidad, es decir a su alta resistencia

y la ductilidad. Capaz de soportar grandes fuerzas presentando grandes deformaciones.

Entre las propiedades mecanicas mas importantes para el disefio de miembros en acero

tenemos:

4.5.1.1 Secciones de acero utilizadas

El acero estructural tiene una amplia gama de seleccion para diferentes condiciones, lo cual
facilita la labor de disefio en cuanto a la seleccidn de los elementos estructurales, sin embargo
no todos son aplicables en estructuras de techo, debido a que la capacidad estructural de
algunos perfiles es demasiada elevada comparada con las solicitaciones de carga a la que
estara sometida la estructura, ademas algunos perfiles son mas pesados que otros, lo cual no

es conveniente para los sistemas de techos.

Los tipos de perfiles de acero estructural se pueden clasificar segun su fabricacién en:
perfiles de acero laminados en caliente y perfiles de acero formados en frio. A

continuacion, se presentaran los perfiles mas cominmente utilizados en estructuras de techos.

4.5.2 Perfiles de acero laminados

4.5.2.1 Perfiles de acero laminados en caliente

Son perfiles formados a partir de barras que pasan a través de molinos de laminado conocidos
como laminadoras de acabado, estas le dan la forma especifica a la barra. Se utilizan
diferentes tipos de laminadoras de acabado para formar diferentes perfiles estructurales,
algunas de estas son: laminadora estructural para secciones I, C, L, U, T y otras; laminadoras
de barra para barras redondas, cuadradas, hexagonales y octogonales; laminadoras de tubo
para tubos y laminadoras de placas para placas.

La tabla 4.1 contiene las secciones de acero laminadas en caliente que se utilizan

comUnmente.



Existen ademas diferentes tipos de aceros estructurales con diferentes propiedades, como
resistencia a la corrosion, resistencia a la fractura, mejor soldabilidad, etc. Esto se logra
variando los porcentajes en peso de los componentes del acero, los cuales se establecen en
las especificaciones ASTM; el cual considera las siguientes clasificaciones de aceros
estructurales: acero de propo6sitos generales (A36), aceros estructurales de alta resistencia y
baja aleacion (A992), y los aceros estructurales de alta resistencia y baja aleacion resistentes

Tabla 4.1 Secciones de acero comunes en techos.
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a la corrosion (A588).

La tabla 4.2 describe brevemente algunas de las clasificaciones de aceros estructurales cuya

aplicacion es posible para estructuras de techos. (Especificaciones ANSI/AISC 360-10 para

construcciones de acero).

Tabla 4.2 Clasificacién de aceros estructurales.

Fuente: Especificaciones ANSI/AISC 360-10 para construcciones de acero

Designacion Formas Usos Esfuerzo minimo de Resistencia
recomendados fluencia (ksi)a minima
ASTM especificada (ksi)b
A36 Perfiles, barras| Construccién
y placas atornillada o
soldada. 58-80




36, 32 para espesores
mayores a 8 pulg.

A992 Perfiles, placas| Construccion
y barras hasta | atornillada o
de 6 pulg. soldada. 50 65

A588 Placas y barras| Construccion 50, para espesores
hasta de 4 pulg.| atornillada. | mayores a 4 pulg. 42-46

63-70

Fuente: Especificaciones ANSI/AISC 360-10 para construcciones de acero
a) Los valores de fluencia varia de acuerdo al espesor
b) Los valores de resistencia varia de acuerdo al grado

Tabla 4.3 Caracteristicas de los aceros.

Tipo de acero E (ka/cm?) p (ton/m’) Fy (tn/cm?) Fu (tn/cm?)

ASTM A36 2.1 * 10° 7.8 2.53 4.08

ASTM A307 2.1 * 10° 7.8 2.6 4.2
E60 XX 2.1+ 10° 7.8 3.52 4.34

Fuente: Especificaciones ANSI/AISC 360-10 para construcciones de acero
Donde:

E: Mddulo de elasticidad del material
p : Densidad
Fy: Esfuerzo de fluencia

Fu: Esfuerzo de fractura

4.5.2.2 Perfiles de acero formados en frio

Son formados al doblar tiras de acero de bajo carbono o de baja aleacion a temperatura
ambiente. Se diferencian de los elementos de acero laminados en caliente por sus esquinas
redondeadas y sus elementos planos esbeltos de espesor uniforme. Se pueden dividir en dos

tipos de miembros: estructurales y de superficie.

4.5.2.2.1 Miembros estructurales

Tienen formas similares a los elementos de acero laminados en caliente. Pueden ser de
patines planos llamados también secciones no atiesadas o de patines rigidizados por medio
de rebordes en las orillas exteriores llamados también secciones atiesadas. La flexibilidad



del proceso de formacién en frio permite formas especiales tales como la de sombrero, caja

abierta y tipo “U”,

Figura. 4.5 Perfiles estructurales formados en frio
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Fuente: http://laminadoenfrio.weebly.com/laminado-de-perfiles.html

4.5.3 Conexiones 0 uniones

Para la conformacion de estructuras de acero para techo es necesario realizar una conexion
adecuada entre los miembros estructurales que conforman la misma, con el propdésito de
evitar fallas en los puntos donde se conectan los diferentes miembros constituyentes de la

estructura.

En las estructuras de acero para techo se puede realizar la conexion entre elementos
estructurales mediante dos tipos béasicos de conexiones: conexiones con tornillos y

soldadura.

4.5.3.1. Conexion tipo atornillada
Se les conoce también como conexiones de punto, ya que la transferencia de carga ocurre a

través de puntos discretos de los elementos estructurales a conectar.

Un tornillo es basicamente una barra metalica de seccién transversal circular, con una cabeza
en un extremo y cuerpo o espiga roscada en el otro para recibir una tuerca, en ocasiones bajo

especificacion es necesario afadir un accesorio al sistema de tornillo para asegurar la


http://laminadoenfrio.weebly.com/laminado-de-perfiles.html

conexion, aportando una superficie endurecida no abrasiva bajo el elemento atornillado (en

la cabeza del tornillo o en la tuerca).

La resistencia minima a la tension de estos tornillos esta normada de la siguiente manera:

» Tornillos con resistencia minima a la tensién de 120/105 ksi: Especificacion ASTM
A325 para tornillos estructurales con tratamiento térmico.

» Tornillos con resistencia minima a la tension de 150 ksi: Especificacion ASTM A490
para tornillos estructurales con tratamiento térmico, para cargas mas grandes.

4.5.3.2. Conexion tipo soldadura

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

varilla de acero llamada electrodo.

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

como.

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

» Soldadura de superficie: Por ejemplo, soldaduras de ranura, en estas la transferencia de
carga ocurre a través de un area.
Como se mencion0 antes, existen diferentes procesos de soldadura, aunque con mas
frecuencia se utiliza la soldadura de arco eléctrico, algunos procesos de soldadura de

elementos de acero estructural son los siguientes:

» Proceso de soldadura de arco metélico protegido: Consiste en la utilizacion de un
electrodo metélico, provisto de una membrana de cubierta formada por una mezcla
arcillosa de aglutinantes de silicato y materiales en polvo, que al fundirse de forma mas
lenta que el ndcleo metalico, permite dirigir y canalizar la corriente del arco.

» Proceso de soldadura de arco sumergido: Este proceso utiliza un electrodo de alambre
desnudo continuo y un material granular denominado fundente distribuido sobre el canal

a soldar.



» Proceso de soldadura por resistencia: Es un proceso de calentamiento y presion, en el que
las partes a soldar se calientan a la temperatura de fusion por medio de la resistencia
eléctrica generada por el paso de una corriente muy elevada, y la aplicacion de presion

mecanica al llegar a esta temperatura para llevar a cabo la union.

Figura 4.6 Tipos y distribucion de esfuerzos en las soldaduras

T T

a) Soldadura longitudinal

b) Soldadura transversal

Fuente: http://laminadoenfrio.weebly.com/laminado-de-perfiles.html

La soldadura longitudinal (Ver fig. 4.8 a) tiene una carga en forma paralela a su eje, los
esfuerzos que produce la carga sobre la soldadura son de corte. En el caso de soldadura de

filete con piernas (w) iguales el cortante maximo ocurre a 45° a través de la garganta.

La garganta de la soldadura transversal esta sujeta a esfuerzos de cortante y tension (o
compresion). Las pruebas han demostrado que la soldadura cargada transversalmente es hasta
un 50% mas fuerte que las cargadas longitudinalmente, una de las razones por la que la
soldadura transversal presenta mayor capacidad que la longitudinal es que el esfuerzo esta
mas uniformemente repartido en su longitud total (ver figura 4.8 b), en tanto que en los filetes
longitudinales se reparte en forma dispareja debido a deformaciones que varian a lo largo de

la soldadura.

Entre las conexiones mas importantes que se dan en estructuras metalicas para techos, se
tienen las que se dan entre elementos primarios y apoyos, entre dos elementos primarios, y
entre elementos primarios con elementos secundarios. El tipo de conexion que se utiliza para
cada caso particular esta en funcion del disefio de los elementos, por ejemplo, para la union

entre elementos primarios (Vigas de alma abierta en la cumbrera) generalmente se utilizan
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conexiones con soldadura; mientras que en conexiones de elementos primarios con

elementos de apoyo se utilizan conexiones atornilladas.

En marcos rigidos, los perfiles que se utilizan como viga de techo y las columnas suelen
conectarse rigidamente al emplear conexiones de esquina que por lo general son: conexion
de esquina rectangular, conexién de esquina acartelada recta y conexion acartelada curva
(Fig.4.7).

Figura 4.7 Diferentes tipos de conexiones de esquina.

F
L;I
a) Conexitn de esguina b) Conexidn de esquina ) Conexidn de esquina
rectangular acartelada recta acartelada curva.

Fuente: http://laminadoenfrio.weebly.com/laminado-de-perfiles.html

Las conexiones de esquina estan casi siempre soldadas, para reducir el nimero de elementos
de conexidn, obsérvese que las conexiones de esquina se localizan en puntos de momentos y

cortantes maximos.

4.6 NORMA DE DISENO PARA EL CALCULO DE LA CERCHA

e El método tradicional que se conoce como disefio por esfuerzos de trabajo
admisibles: En este método se utilizan relaciones bésicas derivadas de la teoria clésica
del comportamiento elastico de los materiales.
Este método de disefio constituye en su mayoria a los reglamentos de disefio, y en especial
el Manual de disefio para maderas del Grupo Andino, la cual es la que se usa en

nuestro medio para el calculo de estructuras de madera.

e Meétodo de la resistencia o LRFD, en el cual se usan limites de falla para el trabajo de
disefio. EI método de la resistencia ultima o estados limites consiste en disefiar una
estructura para fallar, pero para una condicién de carga mas alla de lo que deberia

experimentar durante su uso. Una razén principal para favorecer los métodos de
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resistencia es que la falla de una estructura se demuestra con relativa facilidad mediante
pruebas fisicas.
A continuacion, se muestra con coeficientes reductores de las resistencias:
Compresion: dc = 0.90
Flexion: @t =0.90
Tension: ®t =0.80
Corte / Torsion: dv = 0.75

Para este método se determina las acciones (cargas 0 momentos) que se presenten en las
secciones criticas de un miembro estructural o estructura bajo el efecto de las acciones de

disefio. En general las cargas factorizadas se obtienen multiplicando las cargas de servicio

por un factor de carga, que es mayor a la unidad.

4.7 MEMORIA DE CALCULO

4.7.1 Diseno de la cercha de madera

El disefio de la cercha de madera se realiz6 en EL CAPITULO llII, ver (3.6.1 Estructura de

sustentacion de cubierta).

4.7.2 Diseno de la cercha metélica

Para el disefio de la cercha metalica, se calcula la cercha méas desfavorable.

CONSIDERACIONES:

ACERO A USAR: LAMINADOS EN CALIENTE



Perfil: U (importadora ACINDAR)

b . .
L ] Dimensiones:
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Propiedades del acero

- Moddulo de elasticidad longitudinal: E = 2000000 kg/cm?

- Peso especifico: y, = 7879,71 kg/m3

- Limite de fluencia maxima Fy = 250 MPa = 2548,42 kg/cm?

Cargas a considerar

Las cargas a considerar seran las mismas, descriptas para el calculo de la cercha de madera.

CARGAS A CONSIDERAR EN EL DISENO

Carga de mantenimiento 50 kqg/m?
peso de cubierta 38  |kg/m?
carga de granizo 89 kqg/m?
carga de viento -14,012 | kg/m?

Factores de carga:

Combinaciones usuales de carga consideradas segun el LRFD:

1,4(D+F)

1,2 (D+F+T) + 1,6 (L +H) + (fLLr 60,556 0,5R)

12D+1,6(LroSoR)+(fLL 00,8 W)

12D+1,6 W+fLL+(fLLr605S60,5R)

12D+ 10E+fl(L+Lr)+f2S
09D+ (L6WG1,0E)+1,6H

Donde:




D = acciones permanentes.
F = accion nominal debida a liquidos.

T = fuerzas y efectos resultantes del impedimento de deformacion, del proceso de soldadura

0 del asentamiento de apoyos.

L = cargas Utiles y sobre cargas.

Lr = cargas Utiles en techos.

H = carga nominal debida al peso y empuje lateral del suelo.
S = accion de la nieve y hielo.

W = carga nominal de viento.

R = accion debida al agua de la lluvia sobre la cubierta.

f1 = 1,0 para areas con concentracion de publico, areas donde la sobrecarga sea mayor que
5,0 kN/m? , garajes o playas de estacionamiento y otras cargas concentradas mayores que
50 kN.

f1 = 0,5 para otras sobrecargas.

f2 = 0,7 para configuraciones particulares de techos que no permitan evacuar la nieve

acumulada.
f2 = 0,2 para otras configuraciones de techo.

El valor mas grande en cada caso de combinacion se designard como la carga mas critica a

la que estard sujeta la cubierta.

El disefio estructural de la cubierta esta basado en la metodologia del disefio por factores de

carga y resistencia o LRFD, por sus siglas en ingles.

Célculo de correas (Flexion asimétrica)



Perfil: U 40 (40 x 20 x 5 x 5,5)
Peso: 2,9 kg/m

Separacion entre cerchas=1m
Separacion entre correas = 1,10 m

Las armaduras tendrén las siguientes geometrias:

1.87

9.36

Pendiente = 20%
Angulo de inclinacion = 11,31°
Longitud de cercha = 9,36 m
Influencia de carga sobre correa:
S=110m
Carga de mantenimiento:
50 kg/m? * 1,10 m = 55 kg/m

Carga de cubierta:

3,8kg/m?*1,10m = 4,18 kg/m
Carga de granizo:

89 kg/m? = 1,10m =979 kg/m

Carga de viento:

2

k
—~14,012 z‘g «1,10 m = —15,41 kg/m

Peso de correa:



2,9 kg/m

Combinacion de cargas:

U=14D.
U=12D+16L+05S.
U=12D+16S+0.5L.
Uu=12D+16W+05L+0.5S.
U=12D.+1.E+05Lr+0.7S
U=09D+16W+16H

Cargas permanentes (D):

kg kg
D =418—=+29-2=7,08kg/m
m m

Cargas vivas (L):
L=55kg/m
Carga de viento (W):
W = —-15,41kg/m

Carga de granizo (G):

G=979kg/m
U=14*7,08=09,91kg/m
U=12*7,08+1.6*55+0.5*97,9 = 145,45 kg/m
U=12*7,08+1.6*97,9+0.5*55=192,64 kg/m
U=12%*7,08+1.6*(-15,41) + 0.5 * 55 + 0.7 * 97,9 = 79,87 kg/m
U=12*708+05*55+0.7*97,8 =104,46 kg/m
U=0.9*7,08+1.6* (-15,41) = -18,28 kg/m
De las combinaciones de carga se saca las méximas cargas.

Carga de diseiio = 192,64 kg/m

Descomponiendo en eje Xy Y:



Figura 4.8 Descomposicion de cargas en eje X, eje Y

M oM,

M0 My

M, 0 M,

Fuente: Disefio de Estructuras de Acero — McCormac
Ux = 192,64 * seno 11,31 = 37,78 kg/m
Uy = 192,64 * cos 11,31 = 188,90 kg/m
D frexion = 0,90
Momento altimo.

U,xL?> 37,78kg/m x (1m)?
Mu, = 3 = 3

=4,72kg*m =472 kg x cm

_UyxI? 18890kg/m x (1m)?

Muy = 3 3

= 23,61 kg *m = 2361kg *cm
Zx =491 cm?
Zy =1,65cm?
Momento nominal
Mn, = F, x Z,, = 2548,42 x 4,91 = 12512,74 kg * cm
Mn, = F, x Z, = 2548,42 x 1,5 = 3822,63 kg * cm

Verificando la resistencia

Mu, Mu,,
+ <1
@, x Mn, @, x Mn,

Donde @, es un factor de resistencia segun LRFD de valor 0.9

<1

472 N 2361
(O.9 x 12512,74 09«x 3822,63)



0,73 <1 Cumple
Célculo de la cercha
Considerando las siguientes cargas:

> Peso cubierto: Pcubierta = 3,8 kg/m?.
» Peso de las correas: Pcorreas = 2,9 kg/m.

e Total, carga muerta por m de cobertura = (3,8 kg/m?*1m) + 2,9 kg/m = 6,7

kg/m
e Proyectado al plano horizontal-> 6,7 kg/m+ cosl11, 31° = 6,57 kg/m
» Peso propio de la armadura aproximado ~ 13,63 kg/m
> Peso por granizo: Pgranizo = 90 kg/m?* 1m = 90 kg/m
> Carga de mantenimiento = 50 kg/m?* 1m = 50 kg/m
Combinaciones de carga para la cercha:

Uu=14D.
U=12D+16L+05S.
U=12D+16S+05L.
U=12D+16W+05L+05S.
U=12D.+1.E+05Lr+0.7S
U=09D+16W+16H
U=14*20,2=28,28 kg/m

U=1.2%202+1.6*50+0.5*90 = 149,24 kg/m
U=1.2%20,2+1.6*90 +0.5* 50 = 193,24 kg/m
U=1.2%20,2+1.6*(-14,012) + 0.5 * 50 + 0.7 * 90 = 89,82 kg/m
U=1.2%20,2+0.5%50+0.7*90 = 110,62 kg/m

U=0.9*20,2 + 1.6* (-14,012) = -4,24 kg/m

Se usara las maximas cargas de las combinaciones

U =193,24 kg
Carga actuante debido a cielo falso

Peso cielo falso (con emparrillado de acero) = 30 kg/m?



Separacion entre cerchas =1 m
P=30kg/m?x1m=30kg/m
Repartida en los nodos: (30 x 9,36) /9 = 31,2 kg

Cargas en nudos sobre la cercha

.

966 kN
193.2 kN
193.2 kM
183.2 kN
193.2 kN
193.2 kN

193.2 kN

ZH 1

312 kN

312 kN

312 kN

312 kN

31.2 ki,

312 kN
31.2kN193.2 kN
3121932 kN

Calculo de los esfuerzos de la cercha:

Para el calculo de los esfuerzos internos se calculé mediante el programa ftool.

Figura 4.9 Diagrama de esfuerzos de la cercha metélica

&

A B

L2
LI

T14.8 kN 2128.2 kN
e

1124.2 kN
2383.2 kN

Fuente: Programa ftool



T14.8 kN

538

188

Figura 4.10 Valores de esfuerzos en la cercha metalica

-1434.5
'l{.'

et -1820.3 3|

2128 2 kN
7

7294 kM

1124.2 kN
23832 kM

Fuente: Programa ftool

Tabla 4.4 Resultados de los esfuerzos internos de la cercha metalica

TABLA DE VALORES
Nudo Valor Tipo de esfuerzo
laz2 2128,2 Traccion
2a3 -1620,3 Compresion
3a4d -1066,6 Compresion
4a5 -513,4 Compresion
5a6 34,6 Traccion
6a7 559,5 Traccion
7a8 969,2 Traccion
8a9 1063,3 Traccion
9al0 573,7 Traccion
10a11 -2050,1 Compresion
11a12 -2415,4 Compresion
12a13 -2032 Compresidn
13a14 -1499,4 Compresion
14 a15 -938,2 Compresiodn
15a16 -372,5 Compresion
16 a 17 199,6 Traccion
17a18 739,8 Traccion
18a19 18,6 Traccion
lal9 -53,8 Compresidn
2al8 -1434,5 Compresion
3al7 595,5 Traccion
4al6 549,9 Traccion
5a15 435,5 Traccion
6ald 327,3 Traccion
7al3 194,2 Traccion
8al2 61,4 Traccion




9all -113,5 Compresion
1lals8 1267,9 Traccion

2al17 -902,2 Compresion
3al6 -813,2 Compresion
4315 -737,9 Compresion
5al4 -663,1 Compresidn
6al3 -579,1 Compresion
7al2 -415,6 Compresidn
8all -112,2 Compresion

Fuente: Elaboracién propia

DISENO A COMPRESION CUERDA SUPERIOR:

Paralabarrall —-12  -2415,4 ( compresion)

24415,4kg

—

2415 4kg

- Fuerza axial a compresion: B,, = 2415,4 kg
- Longitudde barraLb=1,1m

Propiedades del material:

- Tension de fluencia Fy = 36 ksi = 2548,42 kg/cm?

- Modulo de elasticidad E = 2000000 kg/cm?

Para miembros sometidos a compresion

- 9. =090

- K=1 (longitud efectiva)

- Longitud equivalente Le =1 x 110cm =110 cm




PERFIL (U) LAMINADO EN CALIENTE:

h = 65 mm altura

b = 42 mm ancho

s = 55 mm espesordelalma
t = 75 mm espesordelala
S =903 cm?

Ix =5750 cm*
ly =14,10 cm?

De latabla E1.1 de la norma (AISC 360 — 10), de la clasificacidn, se usa E3 para un caso

de pandeo por flexion.

Determinacioén de la esbeltez maxima

- Radio de giro
o Ix 57,50_252 |y 14,10_1 .
T |57 |903 M "y= |57 |903 e m
- Esbeltez

KxL_lxllOcm_
Tmin  1,25cm

Amax =

Esbeltez max. 200

Pandeo por flexion, de miembros sin elementos esbeltos:

E 2000000
Aep =471 |— = 4,71 % |——— = 131,95
E, 2548,42
y)

max 2 ACT

88 < 131,94 - Usar la ecuac.del cap.E (E3 —2) AISC 360 — 10

Esfuerzo critico para el elemento
Fy
F., = [0,658%] E,

- Esfuerzo de pandeo elastico



% * E B m? * 2.0x10°

r

Fe =

Fe = 2548,97 kg /cm?

2548,42

< _— =
< 2,25 2548,97

1<225 0K

Beal ey

- Caélculo mi esfuerzo critico:

254842
Fcr = 0,6582548'97] x2548,42 = 1677,01kg/cm?

Calculo de la resistencia a compresion nominal:
Pn=FcrxA=1677,01x9,03cm? = 15143,42 kg
Verifico:
@.xPn = B,
0,90 x 15143,42kg > 2415,4kg
13629,07 kg > 2415,4kg CUMPLE

DISENO A TRACCION CUERDA INFERIOR
Paralabarra2 -3 -1620,3 (compresion)

1620,3kg—p| [4—1620,3kg

- Fuerza axial a compresion: B,, = 1620,3 kg
- Longitud de barra Lb =1,04 m
Propiedades del material:

- Tension de fluencia Fy = 36 ksi =~ 2548,42 kg/cm?
- Moddulo de elasticidad E = 2000000 kg/cm?

Para miembros sometidos a compresion

- 9. =090
- K=1 (longitud efectiva)



- Longitud equivalente Le = 1 x 104cm = 104 cm
PERFIL (U) LAMINADO EN CALIENTE:
h = 65 Mm altura
b = 42 Mm ancho
s = 55  Mm espesordel alma
t = 75 Mm espesor del ala
S =903 cm?
Ix =57,50 cm*
ly =1410 cm*

De latabla E1.1 de la norma (AISC 360 — 10), de la clasificacién, se usa E3 para un caso

de pandeo por flexion.

Determinacién de la esbeltez maxima

- Radio de giro
_ Ix_ 57,50_252 _ Iy_ 14,10_125
"= 5T [903 ~ e T 57 [903 T e
- Esbeltez
1 _I(xL_1x104€‘m_832
mex oy im 1,25em

Esbeltez max. 200

Pandeo por flexion, de miembros sin elementos esbeltos:

hor =471 | o= a71s [P0 15105
= _— * —_—
A 2548,42 ’
A

max 2 ACT
83,2 <131,94 —» Usar laecuac.delcap.E (E3 —2) AISC 360 — 10

Esfuerzo critico para el elemento

Ey
For = [0.6587¢| F,



- Esfuerzo de pandeo elastico

%% E B m? % 2.0x10°

k«l., 83,22
(—)? ’

Fe =

Fe = 2851,56 kg /cm?

<2725 254842 090 <225 0K
g —_— =
=" 2851,56 e s

Bea] ey

- Calculo mi esfuerzo critico:

2548,42
E, = [0,6582851,56] x 2548,42 = 1753,16 kg /cm?

Célculo de la resistencia a compresién nominal:
Pn = FcrxA=1753,16 x 9,03cm? = 15831 kg
Verifico:
@.xPn > P,
0,90 x 15831kg > 1620,3 kg
14247,90 kg = 1620,3 kg CUMPLE

DISENO DE MONTANTE
Para la barra 2 — 18 -1434,5 (compresién)

1434,5 kg

1434 5kg
- Fuerza axial a compresion: B,, = 1434,5 kg

- Longitud de barra Lb = 1,66 m



Propiedades del material:

- Tension de fluencia Fy = 36 ksi = 2548,42 kg/cm?
- Modulo de elasticidad E = 2000000 kg/cm?

Para miembros sometidos a compresion

- @, =090

- K=1 (longitud efectiva)

- Longitud equivalente Le = 1 x 166cm = 166 cm
PERFIL (U) LAMINADO EN CALIENTE:

h = 65 Mm altura

b = 42 Mm ancho

s = 55  Mm espesordel alma
t = 75 Mm espesor del ala
S =903 cm?

Ix =57,50 cm*

ly =14,10 cm*

De latabla E1.1 de la norma (AISC 360 — 10), de la clasificacidn, se usa E3 para un caso

de pandeo por flexién.

Determinacién de la esbeltez maxima

- Radio de giro
Ix 57,50 Iy 14,10
= 5= 1503 =2,52cm "= 5= 903 =1,25cm
- Esbeltez

KxL _ 1x 166 cm
Tmin  1,25cm

Amax -

=132,8

Esbeltez méax. 200

Pandeo por flexion, de miembros sin elementos esbeltos:

E 2000000
Aep =471 |[— = 4,71 % |——— = 131,95
E, 2548,42



Amax 2 ACT
132,8 > 131,94 —» Usar la ecuac.del cap.E (E3 — 3) AISC 360 — 10
Esfuerzo critico para el elemento

F.. = 0,877F,

- Esfuerzo de pandeo elastico

m?+xE 1% x2.0x10°

k*1 132,82

Fe = =
()2

Fe = 1119,27 kg /cm?

<225 2548,42 227 >225 OK
e d _— =
- 1119,27 =

ool ie>

- Célculo del esfuerzo critico:

Fcr = 0,877x 1119,27 = 981,60 kg/cm?

Célculo de la resistencia a compresion nominal:
Pn = Fcr x A =981,60 x 9,03cm? = 8863,85 kg
Verifico:
@.xPn = B,
0,90 x 8863,85kg > 1434,5 kg
7977,46 kg > 1434,5kg CUMPLE

DISENO A COMPRESION CUERDA DIAGONAL:



Paralabarra2—-17  -902,2 (compresion)

902,2kg

902,2 kg

- Fuerza axial a compresion: P,. = 902,2 kg
- Longitud de barraLb =1,83 m

Propiedades del material:

- Tension de fluencia Fy = 36 ksi = 2548,42 kg/cm?
- Modulo de elasticidad E = 2000000 kg/cm?

Para miembros sometidos a compresion

- @, =090

- K=1 (longitud efectiva)

- Longitud equivalente Le = 1 x 183cm = 183 cm
PERFIL (U) LAMINADO EN CALIENTE:
h = 65 Mm altura
b = 42 Mm ancho

s = 55 Mm espesor del alma
t = 75 Mm espesordelala
S =903 cm?

Ix =57,50 cm*
ly =14,10 cm*

De latabla E1.1 de la norma (AISC 360 — 10), de la clasificacién, se usa E3 para un caso

de pandeo por flexion.
Determinacion de la esbeltez maxima

- Radio de giro



B _ |y jiaro_ o
T 5T 903 _ o2cm "y= |57 [903 ~ e>cm

- Esbeltez

K xL _ 1x 183 cm
Tmin  1,25cm

= 146,4

Amax =

Esbeltez max. 200

Pandeo por flexion, de miembros sin elementos esbeltos:

E 2000000
Aep =471 | = =471 % |=——— = 131,95
F, 2548,42
A

max 2 ACT

146,4 > 131,94 —» Usar la ecuac.del cap.E (E3 — 3) AISC 360 — 10
Esfuerzo critico para el elemento

F., = 0,877F,

- Esfuerzo de pandeo elastico

w2 % E B m? % 2.0x10°

(k * l)2 146,42
r

Fe =

Fe = 920,97 kg /cm?

<225 254842 2,77 > 2,25 OK
- _— =
=7 920,97 h=m

Bea] ey

- Caélculo del esfuerzo critico:
Fer =0,877x 920,97 = 807,70 kg/cm2
Calculo de la resistencia a compresion nominal:

Pn = Fcrx A =807,70x9,03cm? = 7293,45 kg



U 65x42%5,5%7,5

Verifico:
@.xPn = B,
0,90 x 7293,45kg = 902,2 kg

6564,10 kg = 902,2 kg CUMPLE

Las secciones a usarse seran todas iguales esto debido a facilitar los empalmes respectivos

de la cercha planteada.

Figura:4.11 Secciones de la cercha metalica

u
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Fuente: Elaboracion propia

DISENO DE LA CERCHA CON PERFILES CONFORMADOS EN FRIO:
Disefio de correas:

Perfil conformado en frio (C)

1%2 Chixbtedixt-r  ht=800cm
1= bt = 4,00 cm
T dt=1,50 cm
= -EE,-+:.Q_EJ'3?' t=0,16 cm
;j, r=0,16 cm
QI— a=2,872 cm
E peso 2,254 kg/m

Propiedades del acero

- Modulo de elasticidad longitudinal: E = 2000000 kg/cm?



- Peso especifico: ys = 7879,71 kg/m3
- Limite de fluencia maxima Fy = 250 MPa = 2548,42 kg/cm?
Cargas a considerar

Las cargas a considerar seran las mismas, descriptas para el calculo de la cercha de madera.

CARGAS A CONSIDERAR EN EL DISENO
Carga de mantenimiento 50 kqg/m?
peso de cubierta 3,8 kg/m?
carga de granizo 89 kg /m?
carga de viento -14,012 | kg/m?

Cargas permanentes (D):

kg kg
D =4,18—=+2,872— = 7,052 kg/m
m m

Cargas vivas (L):
L=55kg/m
Carga de viento (W):
W = —-15,41kg/m
Carga de granizo (G):
G=979kg/m
U=14*7,05=9,87kg/m

U=12*7,05+16*55+0.5*97,9=14541 kg/m
U=12*7,05+1.6*97,9+0.5*55=192,6 kg/m
U=12*7,05+1.6*(-1541)+0.5*55+ 0.7 * 97,9 = 79,82 kg/m
U=12*7,05+05*55+0.7*97,8=104,42 kg/m
U=0.9*7,05+ 1.6 (-15,41) = -18,31 kg/m
De las combinaciones de carga se saca las maximas cargas.

Carga de disefio = 192,60 kg/m
Descomponiendo en eje Xy Y:

Ux = 192,60 * seno 11,31 = 37,77 kg/m



Uy = 192,60 * cos 11,31 = 188,86 kg/m
Q)flexion =0,90
Momento ultimo.

U,xL?> 37,77kg/m x (1m)?
Mu, = 3 = 3

=4,72kg*m =472kg *cm

_Uyx L? _ 188,86 kg/m x (1m)?

Mu. = -
Uy 8 8

= 23,61 kg *m = 2361kg*cm
Modulo elastico de la seccion:
Zx =7,258 cm?
Zy = 4,597 cm?®
Momento nominal
Mn, = F, x Z,, = 2548,42 x 7,258 = 18496,43 kg * cm
Mn, = F, x Z,, = 2548,42 x 4,597 = 11715,09 kg * cm

Verificando la resistencia

Mu, Mu,,
+ <1
@, x Mn, @, x Mn,,

Donde @, es un factor de resistencia segun LRFD de valor 0.9

472 2361
( : <1
0.9 x18496,43 0.9x11715,09

0,25 < 1 Cumple
Célculo de la cercha:
Considerando las siguientes cargas:

> Peso cubierto: Pcubierta = 3,8 kg/m?2.
» Peso de las correas: Pcorreas = 2,872 kg/m.

e Total, carga muerta por m de cobertura = (3,8 kg/m?*1m)+2,87kg/m = 6,67



kg/m
e Proyectado al plano horizontal-> 6,67 kg/m+ cosl1, 31° = 6,54 kg/m
» Peso propio de la armadura aproximado ~ 13,63 kg/m
> Peso por granizo: Pgranizo = 90 kg/m?* 1m = 90 kg/m
» Carga de mantenimiento = 50 kg/m?* 1m = 50 kg/m
Combinaciones de carga para la cercha:

U=14D.
U=12D+16L+05S.
U=12D+16S+05L.
U=12D+16W+05L+0.5S.
U=12D.+1.E+05Lr+0.7S
U=09D+16W+16H

U=14%*20,17 = 28,24 kg/m
U=12%*20,17 +1.6 *50 + 0.5 * 90 = 149,20 kg/m
U=1.2%*20,17 +1.6 *90 + 0.5 * 50 = 193,20kg/m
U=12%*20,17 + 1.6 * (-14,012) + 0.5 * 50 + 0.7 * 90 = 89,78 kg/m
U=12%*20,17+05*50+ 0.7 * 90 = 112,20 kg/m
U=0.9%*20,17+ 1.6* (-14,012) = -4,266 kg/m
Se usara las méximas cargas de las combinaciones

U = 193,20 kg
Carga actuante debido a cielo falso
Peso cielo falso (con emparrillado de acero) = 30 kg/m?
Separacion entre cerchas=1m

P=30kg/m?x1m =30kg/m

Repartida en los nodos: (30 x 9,36) /9 = 31,2 kg

Cargas en nudos sobre la cercha



966 kM
193.2 kN
193.2 kN
193.2 kN
1932 kN
193.2 kN

1932 kN

FHl 1

31.2 kN
31.2kN

31.2 kN

31.2 kN

31.2 ki,

1.2 kN
31.2kN193.2 kN
31.2193.2 kN

Célculo de los esfuerzos de la cercha:

Para el calculo de los esfuerzos internos se calculé mediante el programa ftool.

Figura 4.12 Diagrama de esfuerzos de la cercha metalica

o

A B

L2
LI

T14.8 kN 2128.2 kN
e

1124.2 kN
2383.2 kN

Fuente: Programa ftool

Los esfuerzos ya fueron obtenidos anteriormente, por lo que se comprobara cada esfuerzo
desfavorable con perfiles conformados en frio.

DISENO A COMPRESION CUERDA SUPERIOR:
Paralabarrall—-12  -2415,4 ( compresion)

24415,4kg

—

2415 4kg

- Fuerza axial a compresion: B, = 2415,4 kg



- Longitudde barraLb=1,1m
Propiedades del material:

- Tension de fluencia Fy = 36 ksi = 2548,42 kg/cm?
- Modulo de elasticidad E = 2000000 kg/cm?

Para miembros sometidos a compresion
- 9. =090
- K=1 (longitud efectiva)
- Longitud equivalente Le =1 x 110cm =110 cm
PERFIL (C) CONFORMADO EN FRIO:

Lot 2 S ht =8  Cm
Atgﬁ— bt = 4  Cm

dt = 15 mm

ht
H

. j_{;...-. .
1

1= R t = 020 Cm

2 a = 3537 cm?

Ea_ﬂ: L Ix = 35246 cm*
Yo

ly =8,070 cm*
Disefio segun la norma (CIRSOC - 303).

Determinacién de la esbeltez maxima

- Radio de giro

_ | _ [sase _ | [poro_
%= 57 |3537 _ >oem Y= s 7 |3537 " 2 em

- Esbeltez

Amax

Tmin  1,51lcm
Esbeltez max. 200

- Esfuerzo de pandeo elastico



% * E B m? * 2.0x10°

by~ 7285
Tr

Fe =

Fe = 3719,38 kg/cm?

Pandeo por flexion, de miembros sin elementos esbeltos:

L - 2548,42 0 83
€ (371938

Segun la normativa cirsoc 303, se determina la tensién determinada (esfuerzo critico),

mediante las siguientes ecuaciones:

Para A. 51,5 F, =(0.658% )F, (C.4-2)
Para 4. > 1,5 F, =[9*if??-|ﬁ, (C.4-3)
A, <15

0,83<1,5 CUMPLE
Esfuerzo critico para el elemento
E, = [0,658"62] F,

F.. = [0,658%83"|x 2548,42 = 1910,06 kg/cm?
Calculo de la resistencia a compresion nominal:

Pn = Fcrx A =1910,06 x 3,537cm? = 6755,88 kg



Verifico:
@.xPn > P,
0,90 x 6755,88kg > 2415,4kg
6080,30 kg > 2415,4 kg CUMPLE

DISENO A TRACCION CUERDA INFERIOR
Paralabarra2 -3 -1620,3 (compresion)

1620,3kg—p[ [4—1620,3kg

- Fuerza axial a compresion: P,. = 1620,3 kg
- Longitud de barra Lb = 1,04 m

Propiedades del material:

- Tension de fluencia Fy = 36 ksi = 2548,42 kg/cm?
- Modulo de elasticidad E = 2000000 kg/cm?

Para miembros sometidos a compresion

- @, =090

- K=1 (longitud efectiva)

- Longitud equivalente Le = 1 x 104cm = 104 cm
PERFIL (C) CONFORMADO EN FRIO:

1 :bt 2 C ht = 8 Cm
N aI‘ bt = 4  Cm
d = 15 mm

ht
N
. j-+-- [,

e[ i t = 020 Cm

2 a = 3537 cm?

IE_D: L Ix = 35246 cm*
Yo .

ly =8,070 cm*
Disefio segun la norma (CIRSOC - 303).

Determinacién de la esbeltez maxima

- Radio de giro



_ | [3sass _ |y fsoro_
T |57 |3537 T oem y= |57 3537 o cm

- Esbeltez

KxL _ 1x 104 cm
Tmin  1,51lcm

= 68,87

Amax =

Esbeltez max. 200
- Esfuerzo de pandeo elastico

w2+ E 1% *2.0x10°

k*1 68,872

Fe = =
()2

Fe = 4161,69 kg/cm?

Pandeo por flexion, de miembros sin elementos esbeltos:

L= 2548,42 078
€7 416169

Segun la normativa cirsoc 303, se determina la tension determinada (esfuerzo critico),

mediante las siguientes ecuaciones:

Para 1. 1,5 F, =(ﬂ,ﬁsa*e )F,, (C.4-2)
0,877
Para A. > 1.5 F, =[ 7z -|F,, (C.4-3)

2. <15



0,78<1,5 CUMPLE

Esfuerzo critico para el elemento
Fo = [0,658%"| F,

F.. = [0,658%78"|x 2548,42 = 1975,51 kg/cm?
Célculo de la resistencia a compresion nominal:
Pn=FcrxA=1975,51 x 3,537cm? = 6987,39 kg
Verifico:
@.xPn = B,
0,90 x 6987,39kg > 1620,3kg

6288,65 kg > 1620,3kg CUMPLE
DISENO DE MONTANTE
Para la barra 2 — 18 -1434,5 (compresion)

1434,5 kg

1434 5kg
- Fuerza axial a compresion: P,. = 1434,5 kg

- Longitud de barra Lb = 1,66 m

Propiedades del material:

- Tension de fluencia Fy = 36 ksi = 2548,42 kg/cm?
- Modulo de elasticidad E = 2000000 kg/cm?

Para miembros sometidos a compresion

- @, =0,90



- K=1 (longitud efectiva)
- Longitud equivalente Le = 1 x 166cm = 166 cm
PERFIL (C) CONFORMADO EN FRIO:

1 iot 30 Cf ht = 8 Cm
J;ﬁ— bt = 4  Cm

d = 15 mm

ht
N
am j|-+-- am

el e t = 020 Cm

3 a = 3537 com?

E_D 1 Ix = 35246 cm?
Yo .

ly =8,070 cm*
Disefio segun la norma (CIRSOC - 303).

Determinacién de la esbeltez maxima

- Radio de giro
_ |x_ 33246 _ _ |y _ 8070 _ o
"= |57 |3537 _ >oem Y= |57 3537 M
- Esbeltez
2 _KxL_1x166cm_10993
mex g im 1,51em

Esbeltez max. 200
- Esfuerzo de pandeo elastico

% % E B m? % 2.0x10°

(k * l)2 ~ 109,932
Tr

Fe =

Fe = 1633,42 kg/cm?

Pandeo por flexion, de miembros sin elementos esbeltos:

4 F, - 2548,42_1 .
¢ |E, ¢ 163342



Segun la normativa cirsoc 303, se determina la tension determinada (esfuerzo critico),

mediante las siguientes ecuaciones:

Para A. 1.5 F, =(a,sss*5- )F,, (C.4-2)
Para 4. > 1,5 F, =|-"'i#-| F, (C.4-3)
2.>1,5

1,25>1,5 CUMPLE

Esfuerzo critico para el elemento

0,877
F, = lcz E,

0,877
For = | 1252

]x 2548,42 = 1430,38 kg /cm?

Célculo de la resistencia a compresion nominal:
Pn = Fcr x A = 1430,38 x 3,537cm? = 5059,24 kg
Verifico:
@.xPn = P,
0,90 x 5059,24kg > 1434,5kg

4553,32 kg > 1434,5kg CUMPLE
DISENO A COMPRESION CUERDA DIAGONAL:

Paralabarra2-17  -902,2 ( compresidn)

902,2kg

902,2 kg

- Fuerza axial a compresion: B,, = 902,2 kg
- Longitud de barraLb = 1,83 m



Propiedades del material:

- Tension de fluencia Fy = 36 ksi = 2548,42 kg/cm?
- Modulo de elasticidad E = 2000000 kg/cm?

Para miembros sometidos a compresion

- @, =090

- K=1 (longitud efectiva)

- Longitud equivalente Le = 1 x 183cm = 183 cm
PERFIL (C) CONFORMADO EN FRIO:

L ht = 8 Cm

dt = 15 mm

ht
K

[, :T{:-- [,
1

Tl Tee t = 020 Cm

2 a = 3537 cm?

IE_D: L Ix = 35246 cm*
Yo .

ly =8,070 cm*
Disefio segun la norma (CIRSOC - 303).

Determinacioén de la esbeltez maxima

- Radio de giro
_ | _ [35246 o _ |y _ [Bo70 _ o
T |57 |3537 P YT |7 3537 2 em
- Esbeltez

KxL _ 1x 183 cm
Tmin  1,51cm

=121,19

Amax =

Esbeltez max. 200
- Esfuerzo de pandeo elastico
n?+E  m?*2.0x10°

(k * l)2 121,192
r

Fe =



Fe = 1343,99 kg /cm?

Pandeo por flexidon, de miembros sin elementos esbeltos:

- 2548,42 1 38
€ 1134399

Segun la normativa cirsoc 303, se determina la tensién determinada (esfuerzo critico),

mediante las siguientes ecuaciones:

Para A. 51,5 F, =(a,ﬁsa‘i )F,, (C.4-2)
Para A, > 1,5 F, =[”’jf77-|::, (C.4-3)
A.>1,5

1,38>1,5 CUMPLE

Esfuerzo critico para el elemento

0,877
For= |77 |5

0,877 ,
FCT = [@]X 2548,42 = 1173,58 kg/cm

Célculo de la resistencia a compresion nominal:
Pn = Fcrx A =1173,58 x 3,537c¢cm? = 4150,95kg
Verifico:
@.xPn = B,
0,90 x 4150,95kg > 902,2kg

3735,85kg = 902,2 kg CUMPLE



Figura:4.13 Secciones de la cercha metélica
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4.8

Fuente: Elaboracién propia

ANALISIS, CERCHA METALICA - CERCHA MADERA

4.8.1 Analisis técnico comparativo:

C 80x40x 152

La comparacion de las cerchas se realizara de la cercha més desfavorable, siendo esta la de

mayor longitud (9,36m) de los disefios.

Comparacion de algunas propiedades de madera y acero en comun:

Tabla 4.5 Caracteristicas en acero y Madera

CERCHA DE MADERA

colorado
Peso especifico = 570 kg/m3

Conductividad térmica = 0,12 Kcal/hora-m-°C
Velocidad de propagacion de ondas = 4760 m/seg
Madulo de elasticidad = 7500 kg /cm?

CERCHA METALICA
Peso especifico = 7730 kg/m3
Conductividad térmica = 50,00 Kcal-h-m-°C

Velocidad de propagacion de ondas = 5000 m/seg

Médulo de elasticidad = 2000000 kg /cm?

Fuente: Elaboracion propia

Madera a Usar: Yesquero Procedencia: Beni  Grupo: B



Tabla 4.6 Caracteristicas de disefio

CARACTERISTICAS DE DISENO
Combinacion = Peso de

Material Separacion Separacién  Secciones de correa de cargas correas
de cercha entre (carga de (kg/m)
correas disefio para
correas kg/m)
Madera 1m 1,10 m 2x3" (4x6,5 cm) 177,98 2,34
Acero laminado Im 1,10 m U 40x20x5x5,5 mm 192,64 2,90
Acero conformado 1m 1,10 m C 80x40x15x1,6 mm 192,60 2,25

Fuente: Elaboracién propia
Tabla 4.7 Combinacion de cargas
COMBINACION DE CARGA USADA

Acero (LRFD) Madera
U=12D+16S+05L. Q=D+>Li

Fuente: Elaboracién propia
SECCIONES Y ESFUERZOS DE LA CERCHA DE MADERA Y ACERO

Resumen de esfuerzos usado para el disefio de la cercha:

Tabla 4.8 Carga a considerar en las cerchas

CARGAS PARA EL DISENO DE LA CERCHA

CARGAS MADERA ACERO ACERO
LAMINADO CONFORMADO
Carga en nudos 115 kg 192,6 kg 192,6 kg
cielo raso (tablero de madera) 15kg/m?
cielo falso (con emparrillado de 30 kg/m? 30 kg/m?
acero)
Fuente: Elaboracién propia
Tabla 4.9 Esfuezos de disefio
ESFUERSOS DE DISENO
Componentes de | Madera | Acero laminado | Acero conformado Tipo de
la cercha (kg) en caliente (kg) en frio (kg) esfuerzo
Cuerda superior | 1408,3 24154 24154 compresion
Cuerda inferior 9447 1620,3 1620,3 compresion
Montante 837,8 14345 14345 compresion
Diagonal 525,2 902,2 902,2 compresion

Fuente: Elaboracién propia



MADERA
G-B
Cuerda
superior
Cuerda
inferior
Montante

Diagonal

Tabla 4.10 Esfuerzos y secciones en el acero

SECCIONES A USAR

SECCION  ACERO SECCION (mm)
(puly)  LAMINADO

2x4 Cuerda superior U 65x42x5.5x7.5
2x4 Cuerda inferior U 65x42x5.5x7.5

2X6 Montante U 65x42x5.5x7.5
2x4 Diagonal U 65x42x5.5x7.5

Fuente: Elaboracion propia

4.8.2 Andlisis de costo

ACERO
CONFORMADO
Cuerda superior

Cuerda inferior

Montante
Diagonal

Célculo de rendimiento de materiales en la cubierta de madera.

SECCION (mm)
C 80x40x15x2
C 80x40x15x2

C 80x40x15x2
C 80x40x15x2

Cuantificacion en m/m? de cubierta: Se determino la cantidad de madera en metro lineal

a partir de las secciones obtenidas en el calculo de la cubierta. (ver tabla 4.11).

Tabla 4.11 Cuantificacion de la madera para la cubierta en metros

MATERIAL
DESCRIPCION
MADERA
cercha 1
(2x3) GRUPO B
cercha 2
(2x3) GRUPO B
cercha 3
(2x3) G-B
cercha 4
cuerda superior, inferior y diagonales (2x4) G-B
montante (2x6) G-B
cercha 5
(2x3) G-B
Cercha canal (2x4) G-B
Cercha canal (2x3) G-B
CORREAS
(2x3) G-B

Fuente elaboracién propia

UNID. LARGO

m

m

232,59
m

179,29
m 196,84
m 198,49

48,15

219,38
m 210,44
m 28,14
m 267,92



Rendimiento de madera en Cerchas:

DECRIPCION

MADERA (2x3) G-B
MADERA (2x4) G-B
MADERA (2x6) G-B

Tabla 4.12 Rendimiento de la madera para las cerchas

UNIDAD CANTIDAD SUPERFICIE
m 856,24 201,62
m 408,93 53,26
m 48,15 53,26

Fuente: Elaboracién propia

Rendimiento de la madera para las correas:

Tabla 4.13 Rendimiento de la madera para correas

RENDIMIENTO
(m/m?)

4,25
7,68
0,90

DECRIPCION UNIDAD | CANTIDAD | SUPERFICIE | RENDIMIENTO
(m/m?)
MADERA GRUPO B m 267,92 254,88 1,05
Fuente elaboracidon propia
Rendimiento de accesorios:
Tabla 4.14 Rendimiento de accesorios

DECRIPCION UNIDAD | CANTIDAD | SUPERFICIE | RENDIMIENTO
PERNOS Kg 57,00 254,88 0,22
PLANCHA METALICA e= 2mm m2 47,35 254,88 0,19
ANTITERMITA (PROTECTOR Gal 0,09
DE MADERA)

Rendimiento mano de obra:

Fuente elaboracién propia

Tabla 4.15 Rendimiento mano de obra

DECRIPCION | UNIDAD | CANTIDAD | SUPERFICIE | RENDIMIENTO
(hr/m?)

ALBANIL hr 2,30

AYUDANTE hr 2,80

Fuente elaboracidn propia




Anélisis de presupuesto unitario

Tabla 4.16 Presupuesto unitario de cubierta de madera

1 Item : ESTRUCTURA DE MADERA Unidad: m?
TRABAJO DE APLICACION Fecha: mayo 2023
N° | P. Insumo/Parametro Unid. | Rend. Unit. (BSs) Parcial (Bs)
A | MATERIAL
1 Madera G-B (2x3) m 4,25 14 59,5
2 Madera G-B (2x4) m 7,68 18 138,24
3 Madera G-B (2x6) m 0,9 28 25,2
4 CORREAS G-B (2x3) m 1,05 14 14,7
5 PERNO DE ANCLAJE kg 0,22 7 1,54
6 ANTITERMINTA (PROTECTOR MADERA) | Gal 0,09 125 11,25
PLACAS METALICAS e = 2mm m? 0,19 150 28,50
CALAMINA N° 28 m? 1,18 47 55,46
CLAVOS kg 0,2 16 3,20
D | TOTAL, DE MATERIALES A= 337,59
B | MANO DE OBRA
1 Albafiil hr 2,3 20,5 47,15
2 Ayudante hr 2,8 15 42
E | TOTAL 89,15
F | Beneficios sociales 60% de B= 53,49
G | TOTAL, DE MANO DE OBRA (B+E+F) 142,64
C |EQUIPO
H | Herramientas menores 5% de B= 4,46
| | TOTAL, DE HERRAMIENTAS Y EQUIPOS (C+H) = 4,46
J |SUBTOTAL (D+G+1) 484,69
L | Gatos generales 10% de J= 48,47
M | Utilidad 10% de J= 48,47
N | PARCIAL (J+L+M) = 581,62
O | IVA 14,94% de |N = 86,89
P IIT 3,09% de = 17,97
Q | TOTAL, ITEM (N+O+P) = 686,49
PRECIO ADOPTADO: 687

Fuente: Elaboracién propia




Calculo del rendimiento de materiales en la cubierta metéalica

Acero laminado en caliente:

Cantidades de acero a usar

Tabla 4.17 Computo de acero a usar L.C.

CANTIDAD DE MATERIAL A EMPLEAR

CORREAS 267,92 m

CERCHAS 1313,32 m
Fuente: Programa Cypecad 3d

Rendimiento de acero en cerchas

Tabla 4.18 Rendimiento de cerchas metalicas
DECRIPCION UNIDAD LONG. TOTAL SUPERFICIE

(PERFIL)
U 65x42x5.5x7.5 m 1313,32 254,88

Fuente: Programa Cypecad 3d

Rendimiento de correas

Tablas 4.19 Rendimiento de correas metalicas
DECRIPCION UNIDAD LONG. TOTAL SUPERFICIE

(PERFIL)
U 40x20x5x5 m 267,92 254,88

Fuente: Elaboracién propia

RENDIMIENTO
(m/m?)
5,15

RENDIMIENTO
(m/m?)
1,05



Anélisis de presupuesto unitario

Tabla 4.20 Presupuesto unitario de cubierta metalia para perfiles laminados

1 item: CUBIERTA METALICA Unidad: m?
TRABAJO DE APLICACION Fecha: mayo 2023

N° Insumo/Parametro Unid. | RENDI. | Unit. (Bs) Parcial (Bs)
MATERIAL

1 ELECTRODO 7018 kg 0,2 30 6,00
PERFIL U 65x42x5.5x7.5 laminado en caliente m 5,15 97,09 500,013
PERFIL U 40x20x5x5 laminado en caliente m 1,05 41,91 44,00
PINTURA ANTICORRESIVA (FOSFATO DE ZINC) | litro 0,06 51 3,06
CALAMINA m? 1,18 47 55,46
GANCHOS kg 0,25 25,3 6,325
TOTAL, DE MATERIALES A= 614,86
MANO DE OBRA

1 SOLDADOR hr 1,20 21 25,20

2 AYUDANTE hr 1,70 15 25,50
TOTAL 50,70
Beneficios sociales 60% de |B = 30,42
TOTAL, DE MANO DE OBRA (B+E+F) 81,12
EQUIPO
Herramientas menores 5% de |B= 2,53
TOTAL, DE HERRAMIENTAS Y EQUIPOS (C+H) = 2,53
SUB TOTAL (D+G+I) 698,52
Gatos generales 10% de |J = 69,85
Utilidad 10% de |J = 69,85
PARCIAL (J+L+M) = 838,22

14,94%
IVA de N = 125,23
3,09%

IT de N = 25,90
TOTAL, ITEM (N+O+P) = 989,35
PRECIO ADOPTADO: 990

Fuente: Elaboracion propia




Acero conformado en frio:

Cantidades de acero a usar

Tabla 4.21 Computo de acero a usar C.F.

CANTIDAD DE MATERIAL A EMPLEAR

CORREAS 267,92 m

CERCHAS 1313,32m
Fuente: Programa Cypecad 3d

Rendimiento de acero en cerchas

Tabla 4.22 Rendimiento de cerchas metalicas

DECRIPCION UNIDAD  LONG. TOTAL SUPERFICIE RENDIMIENTO

(PERFIL)
C 80x40X15x2 m 1313,32 254,88

Fuente: Programa Cypecad 3d

Rendimiento de correas

Tablas 4.23 Rendimiento de correas metalicas
DECRIPCION UNIDAD LONG. TOTAL SUPERFICIE

(PERFIL)
C 80x40x15x1.6 m 267,92 254,88

Fuente: Elaboracion propia

(m/m?)
5,15

RENDIMIENTO
(m/m?)
1,05



Anélisis de presupuesto unitario

Tabla 4.24 Presupuesto unitario de cubierta metalia para pefiles conformados

1 item: CUBIERTA METALICA Unidad: m?
TRABAJO DE APLICACION Fecha: mayo 2023
N° | P. Insumo/Parametro Unid. | RENDI. | Unit. (Bs) Parcial (Bs)
A | MATERIAL
1 ELECTRODO 7018 kg 0,2 30 6,00
PERFIL C 80x40x15x2 conformados en frio m 5,15 23 118,45
PERFIL C 80x40x15x1.6 conformados en frio m 1,05 20,50 21,53
PINTURA ANTICORRESIVA (FOSFATO DE
ZINC) litro 0,06 51 3,06
CALAMINA m? 1,18 47 55,46
GANCHOS kg 0,25 25,3 6,325
D | TOTAL, DE MATERIALES A= 210,82
B | MANO DE OBRA
1 SOLDADOR hr 1,20 21 25,20
2 AYUDANTE hr 1,70 15 25,50
E | TOTAL 50,70
F | Beneficios sociales 60% de (B = 30,42
G | TOTAL, DE MANO DE OBRA (B+E+F) 81,12
C |EQUIPO
H | Herramientas menores 5% de [B= 2,53
I | TOTAL, DE HERRAMIENTAS Y EQUIPOS (C+H) = 2,53
J |SUB TOTAL (D+G+1) 294,48
L | Gatos generales 10%de |J = 29,45
M | Utilidad 10% de |J = 29,45
N | PARCIAL (J+L+M) = 353,37
14,94%
O |IVA de N = 52,79
3,09%
P IT de N = 10,92
Q | TOTAL, ITEM (N+O+P) = 417,08
PRECIO ADOPTADO: 418

Fuente: Elaboracion propia




ANALISIS COMPARATIVO DE CUBIERTA EN METRO CUADRADO

Tabla 4.25 Precio unitario de la cubierta metalica y de madera

COSTO POR ITEM

990 bs

ACERO

MADERA LAMINADO

ACERO
CONFORMADO

Fuente: Elaboracion propia
PRESUPUESTO GENERAL DE LA CUBIERTA

Tabla 4.26 Precio general de la cubierta

PRESUPUESTO GENERAL DE LA CUBIERTA

MATERIAL P.U.(m?) CANT.TOTAL P. TOTAL (bs)
MADERA 687 254,88 175.102,56
ACERO LAMINADO 990 254,88 252.331,20
ACERO CONFORMADO 418 254,88 106.539,84

Fuente: Elaboracion propia
COMPARACION DE PRECIO GENERAL DE LA CUBIERTA

Tabla 4.27 Comparacion del precio de la cubierta metélica y de madera

COSTO TOTAL DE CUBIERTA

252.331,20 bs

175.102,56 bs

ACERO

106.539,84 bs
LAMINADO

MADERA

Fuente: Elaboracion propia



4.9 VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LA CERCHA DE MADERA

4.9.1 Ventajas

» La madera es un material natural, renovable y reciclable. En estos sentidos es la materia
prima de referencia.

» Tiene un excelente comportamiento como material aislante, tanto del ruido como de la
temperatura.

» Es un material abundante y por tanto de un coste relativamente bajo.

» Se reducen los tiempos de construccion y se evitan en gran medida el tiempo de secado o
reposo. No solo precisan de menos mano de obra, también menos tiempo. Lo que como
es logico afecta al precio final.

» El consumo energético necesario para construir con madera es muy inferior.

» La madera es un material ligero con una alta capacidad de carga. Por tanto, las estructuras
son mas livianas y se requieren cimentaciones menores.

» Apta para toda clase de ambientes, incluido zonas cercanas al mar.

4.9.2 Desventajas

» La madera es susceptible al atague de hongos e insectos.

» Vulnerabilidad frente al fuego.

» Las edificaciones resultantes son a dia de hoy mas limitadas en dimensiones.

» Si la madera no proviene de explotaciones responsables desaparece en gran parte el

concepto de “material sostenible”

4.10 VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LA CERCHA DE ACERO

4.10.1 Ventajas

La supuesta perfeccion de este metal, tal vez el més versétil de todos los materiales
estructurales, parece mas razonable cuando se considera su gran resistencia, poco peso,
facilidad de fabricacion y otras propiedades convenientes. Estas y otras ventajas del acero

estructural se analizaran con mas detalle en los parrafos siguientes.

» Alta resistencia: La alta resistencia del acero por unidad de peso implica que sera
relativamente bajo el peso de las estructuras; esto es de gran importancia en puentes de
grandes claros, en edificios altos y en estructuras con condiciones deficientes en la

cimentacion.



» Uniformidad: Las propiedades del acero no cambian apreciablemente con el tiempo,
como es el caso de las estructuras de concreto reforzado.

» Elasticidad: El acero se acerca mas en su comportamiento a las hipotesis de disefio que
la mayoria de los materiales, debido a que sigue la ley de Hooke hasta esfuerzos bastante
altos. Los momentos de inercia de una estructura de acero se pueden calcular
exactamente, en tanto que los valores obtenidos para una estructura de concreto reforzado
son relativamente imprecisos.

» Durabilidad: Si el mantenimiento de las estructuras de acero es adecuado duraran
indefinidamente.

» Ductilidad: La ductilidad es la propiedad que tiene un material para soportar grandes
deformaciones sin fallar bajo esfuerzos de tension altos. Cuando se prueba a tensién un
acero dulce o con bajo contenido de carbono, ocurre una reduccion considerable de la
seccion transversal y un gran alargamiento en el punto de falla, antes de que se presente
la fractura. Un material que no tenga esta propiedad por lo general es inaceptable y
probablemente sera duro y fragil y se rompera al someterlo a un golpe repentino.

» Tenacidad: Los aceros estructurales son tenaces, es decir, poseen resistencia y
ductilidad. Un miembro de acero cargado hasta que se presentan grandes deformaciones
serd aun capaz de resistir grandes fuerzas. Esta es una caracteristica muy importante
porque implica que los miembros de acero pueden someterse a grandes deformaciones
durante su fabricacidén y montaje, sin fracturarse, siendo posible doblarlos, martillarlos,
cortarlos y taladrarlos sin dafio aparente. La propiedad de un material para absorber
energia en grandes cantidades se denomina tenacidad.

» Ampliaciones de estructuras existentes: Las estructuras de acero se adaptan muy bien
a posibles ampliaciones. Se pueden afiadir nuevas crujias e incluso alas enteras a
estructuras de acero ya existentes, y con frecuencia se pueden ampliar los puentes de
acero.

» Propiedades diversas: Algunas otras ventajas importantes del acero estructural son:

a) gran facilidad para unir diversos miembros por medio de varios tipos de conexion
simple, como son la soldadura y los pernos.
b) posibilidad de prefabricar los miembros.

c) rapidez de montaje.



d) capacidad para laminarse en una gran cantidad de tamafios y formas.
e) es posible utilizarlo nuevamente después de desmontar una estructura.
f) posibilidad de venderlo como chatarra, aunque no pueda utilizarse en su forma

existente.

4.10.2 Desventajas

En general, el acero tiene las siguientes desventajas:

>

>

Corrosion: La mayor parte de los aceros son susceptibles a la corrosion al estar expuestos
al aire y al agua y, por consiguiente, deben pintarse periodicamente. Sin embargo, el uso
de aceros intemperizados para ciertas aplicaciones, tiende a eliminar este costo.

El lector debe observar que se dispone de aceros en los cuales se usa el cobre como un
componente anticorrosivo. Generalmente, el cobre se absorbe durante el proceso de
fabricacion del acero.

Costo de la proteccién contra el fuego: El acero es un excelente conductor del calor,
de manera que los miembros de acero sin proteccion pueden transmitir suficiente calor
de una seccion o compartimiento incendiado de un edificio a secciones adyacentes del

mismo edificio e incendiar el material presente. En consecuencia, la estructura de acero
de un edificio debe protegerse mediante materiales con ciertas caracteristicas aislantes,

y el edificio deberd acondicionarse con un sistema de rociadores para que cumpla con

los requisitos de seguridad del codigo de construcciones de la localidad en que se halle.

Susceptibilidad al pandeo: Cuanto mas largos y esbeltos sean los miembros a
compresion, tanto mayor es el peligro de pandeo. En la mayoria de las estructuras, el uso
de columnas de acero es muy econémico debido a sus relaciones elevadas de resistencia
a peso.

Fatiga: Su resistencia se puede reducir si se somete a un gran numero de inversiones del
sentido del esfuerzo, o bien, a un gran numero de cambios en la magnitud del esfuerzo
de tensidn. (Se tienen problemas de fatiga sélo cuando se presentan tensiones.)

Fractura fragil: Bajo ciertas condiciones, el acero puede perder su ductilidad y la
fractura fragil puede ocurrir en lugares de concentracion de esfuerzos. Las cargas que

producen fatiga y muy bajas temperaturas agravan la situacion. Las condiciones de

esfuerzo triaxial también pueden conducir a la fractura fragil.



CAPITULO V

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1 CONCLUSIONES

Conclusiones del aporte

e Se puede concluir que el aporte académico sea de beneficio para la carrera, en cuanto al
conocimiento de una cercha de estructura de madera como de una cercha metalica.

e Lamadera tiene un excelente comportamiento como material aislante tanto en ruido como
de la temperatura. Se reducen los tiempos de construccion y se evitan en gran medida el
tiempo de secado o reposo, lo que como es ldgico afecta al precio final del trabajo
realizado. Ademas, podemos decir que la madera es susceptible al ataque de hongos e
insectos. Si esta tratada correctamente y el mantenimiento periodico es el adecuado es un
riesgo que practicamente desaparece, aungue ahi esta.

e En cuanto a la cercha metalica en el &ambito de la construccion se utiliza mas este tipo de
cercha para las cubiertas con perfiles conformados en frio, se puede decir que tiene gran
facilidad de unir diversos miembros por medio de varios tipos de conexion.

¢ La cercha metélica de perfiles conformados, tiene un costo menor a una cercha de madera

y a una con perfiles laminados, como se puede apreciar en el precio de cubierta.
Conclusiones del proyecto

»  Selogré cumplir con el objetivo principal el de disefiar la estructura del mercado central,
cumpliendo con todas las recomendaciones que da la norma CBH — 87.

»  Con la construccion de esta obra se contribuira a la Asociacion de Mujeres Elaboradoras
de Masas de Padcaya (AMEMPA) y a los pobladores y turistas que visiten Padcaya.

» Se realiz6 el disefio estructural del Mercado Central de Padcaya, con el programa
seleccionado Cypecad 2019, dando valores en los resultados que varian un 4 %
aproximadamente con respecto a los célculos y verificaciones manuales.

» Para las fundaciones se eligi6 el uso de vigas centradoras para que ayuden a las zapatas

aisladas a consumir el esfuerzo y asi no obtener dimensiones grandes en las zapatas.



5.2

Se realizd la comprobacion de los resultados de disefio en los elementos mas criticos de
la estructura (véase Cap. IlI), por lo que se aceptan los resultados obtenidos con el
software utilizado.

Debido a las cargas actuantes en la estructura y la simetria de la misma se propuso
columnas de 25x25cm, como dimension minima segin norma (CBH-87)

Debido a que las fuerzas por accion de viento son minimas (SUCCION), se las desprecid
para el célculo de la estructura de la cubierta de madera.

Las secciones de madera son del G-B, debido a la carga de disefio, a pesar de tener
cerchas con madera semi dura se logré obtener un buen disefio de cubierta.

Se elabord las especificaciones técnicas, cronograma de ejecucion y se obtuvieron con
ayuda del software los planos estructurales de la obra gruesa del proyecto.

Se determind el presupuesto total de la obra gruesa del proyecto dando un monto de
1.006.681,92 bs. Teniendo una construccion de 307,09 m?, y un monto total de
175.102,56 bs para la cubierta de madera.

Se materializo el aporte académico comparando dos tipos de materiales para cubiertas,
siendo estas la cercha de madera y la cercha metalica, dando como resultados una
variable diferencia en cuanto a los aspectos técnicos y econdmicos, donde para el
presente proyecto se concluyd como conveniente el uso de la cubierta metélica con

perfiles conformados en frio, por tener un precio mas bajo en costo.

RECOMENDACIONES

Al realizar una cercha de madera tomar muy en cuenta que la madera debe de estar seca
para su trabajabilidad ya que al disefiar con una madera himeda puede causar deterioros
en su posterior uso.

Al realizar los calculos de la cercha de madera como del metal se deben tomar muy en
cuenta todos los factores que acttan en dicha cercha como ser el viento, nieve, preso
propio y su funcion.

Recomendar que al momento de realizar la soldadura en la cercha de metal esta debe de
estar libre de impurezas.

En la utilizacion del programa computarizado Cypecad se debe tomar mucha
importancia a la introduccion de los datos iniciales, los cuales deben estar basados a las

normativas elegidas para el disefio.



Es importante realizar una revision minuciosa de los resultados del programa, donde es
recomendable uniformizar las secciones de los elementos como vigas, columnas y
zapatas de HC°A° con el proposito de optimizar el acero de refuerzo y de facilitar la
construccion de la obra.

Realizar mas pozos de inspeccion en el lugar de emplazamiento de la obra, para obtener
con mayor certeza las caracteristicas fisicas y mecanicas del suelo.

La disposicion de armaduras del disefio estructural inicial proporcionado por el software
utilizado, debe ser revisada y corregida en caso que el programa disponga armadura en
demasia en los distintos elementos estructurales, de igual manera se debe verificar que
los espaciamientos de armado sean valores que son utilizados en la construccion. Asi
mismo se debe uniformizar secciones de vigas pertenecientes al mismo portico, para
mejorar y optimizar el proceso de encofrado de ellas.

De igual manera, se recomienda uniformizar las secciones de zapatas de dimensiones
parecidas.

Es de fundamental importancia tomar en cuenta las caracteristicas climaticas del medio
en que se desarrollara la obra, el tipo de exposicion de los elementos, etc. a fin de adoptar
un recubrimiento adecuado en los elementos de hormigén armado, ya que el
recubrimiento en las piezas cumple la funcién de proteccién de las armaduras contra la
corrosion.

Se recomienda que para el disefio de vigas el dominio de deformacion de la pieza debe
estar por lo general dentro de los dominios 2 y 3, debido a que se garantiza que la pieza
trabaje a flexion en conjunto tanto el acero como el hormigon.

En el analisis de precios unitarios se debe tener en cuenta que el precio unitario de cada
material en el mercado sea el mas actualizado para poder tener un costo total mas exacto

en la inversion para la construccion de la obra.



