CAPITULO |
1. ANTECEDENTES

1.1. El problema.- En los Gltimos afios la ciudad de Tarija ha tenido un crecimiento
acelerado de su poblacion, al igual que el aumento de comerciantes se hizo inevitable.
Varios de los mercados se encuentran sobrepoblados por los comerciantes, tal es el caso del
mercado “Central del Valle”, uno de los mercados més importantes en la provincia avilés

de la ciudad de Tarija.

Se ha identificado que en el mercado central del valle las fallas que presenta, son

considerables, especialmente en la parte estructural y estética.

Como consecuencia de los problemas ya mencionados anteriormente se establece la
obsolescencia del mercado central del valle, ya que la estructura no cumple los

requerimientos basicos para la que fue disefiada ademas considerandola como insegura.

1.1.1. Planteamiento.- De acuerdo a las estadisticas, realizadas a comerciantes y a

consumidores, la infraestructura del mercado es obsoleto, identificando lo siguiente:

e Infraestructura antigua y deteriorada.

e Mala distribucion de los puestos de venta.
e Aumento de comerciantes y consumidores en los Gltimos afos.

e Falta de espacios en la infraestructura.
De mantenerse la situacion actual los pronosticos que se presentaran seran:

e Incomodidad de los comerciantes.
e Mala atencion al consumidor.
e Conflictos entre comerciantes.
e Condiciones higiénicas no adecuadas en el mercado.
Por lo que resulta imprescindible plantear como solucion las siguientes alternativas:
e Mejoramiento y redistribucion de los puestos de venta.

e Construccion de una nueva infraestructura.



1.1.2. Formulacién.- Con la construccion de una nueva infraestructura que cuente con
todo lo necesario para los comerciantes y consumidores, de esta manera se dara solucion al
problema y se mejorarian las condiciones de vida, ademas aumentara la asistencia de los
consumidores a dicho mercado. Por consiguiente, se ha planteado la alternativa de solucion
“Construccion de una nueva infraestructura del mercado central del valle”, la misma
cuenta con disefio arquitectonico.
1.1.3. Sistematizacion.- Con la alternativa definida “Construccion de una nueva
infraestructura del mercado central del valle”, y con un analisis técnico y econdmico en
el estudio del perfil de las estructuras de sustentacion para la infraestructura, se ha definido
realizar lo siguiente:

» Estructura de Cimentacion con zapatas de H°A®°.

» Estructura de sustentacion una estructura aporticada de H°A°,

» Estructura de separacion de niveles loza alivianada.

» Estructura de sustentacién para la cubierta cerchas metélicas (perfiles

metalicos).

1.2. Objetivos

1.2.1. Objetivo General.- Realizar el disefio estructural de la nueva infraestructura del
“MERCADO CENTRAL DEL VALLE de la ciudad de Tarija de la provincia Avilés
segun la norma boliviana del Hormigon Armado CBH-87 y el método LRFD para el disefio

de la estructura metalica como sustentacién de la cubierta.

1.2.2. Objetivos Especificos

o Realizar el estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno de
fundacion de la estructura.

e Realizar el estudio topografico del lugar de emplazamiento.

e Realizar el calculo estructural del proyecto conforme a los parametros y criterios de la

norma boliviana CBH 87 en cuanto se refiere al H°A®.



e Realizar el disefio estructural de la estructura metélica para la sustentacion de la

cubierta aplicando el método LRFD.

e Determinar el costo total de la obra se realizara un analisis de precios unitarios de los
items considerados para el proyecto.

e Realizar el disefio de planos estructurales a detalle.

o Definir las especificaciones técnicas del proyecto.

e Realizar el cronograma de ejecucion del proyecto y de este, se estimara el tiempo de

ejecucion del proyecto.
1.3. Justificacion.

Académica.- Profundizar y aplicar de forma practica los conocimientos adquiridos en los
afios de formacion universitaria, acerca del disefio de estructuras. Lo anterior permitird
dimensionar las estructuras desarrollando el criterio apropiado y mejor conocimiento del

comportamiento de las mismas.

1.3.1. Técnica.- Elaborar el disefio estructural considerando la normativa oficial vigente

para el respectivo disefio estructural.

1.3.2. Social-Institucional.- Ofrecer una alternativa que mejore la comodidad tanto a
comerciantes, consumidores y proveedores al momento de exponer o consumir los distintos

productos.

1.4. Alcance del proyecto.- El proyecto contempla el “Disefio Estructural del nuevo
Mercado Central del Valle”, realizando a su tiempo un andlisis de suelos, y de este
determinar la resistencia admisible del terreno de fundacion y examinar su configuracion
topografica, ambos brindados por la institucion interesada, y en base a esto elaborar el
planteamiento estructural y posterior verificacion de sus elementos pertenecientes.

El proyecto esta enfocado al disefio estructural, como prioridad, por lo tanto no se hara
referencia a los servicios basicos (agua potable, alcantarillado y de la red eléctrica).



En consecuencia se elaborardn ejemplares plasmando el disefio estructural, el mismo que
tendré el siguiente conteniendo: Planos estructurales, especificaciones técnicas, costo y

tiempo estimado para la ejecucion fisica del proyecto.

1.5. Localizacion.- El proyecto estd localizado en el Municipio de Uriondo, Primera
Seccion de la Provincia Avilés del Departamento de Tarija, entre las calles Comercio y
Uriondo, exactamente sobre el actual Mercado Central del Valle.

Uriondo, la primera seccion de la provincia Avilés del Departamento de Tarija, limita al
norte y al este con la provincia Cercado al sur con la provincia Arce, y al oeste con el

municipio de Yunchara.

1.5.1. Informacion socioeconomica relativa al proyecto.- La poblacion de la provincia
Avilés de acuerdo al censo del Instituto Nacional de Estadisticas, es de 13.308 habitantes de
los cuales 49% son mujeres y 51 %. Son hombres siendo toda la poblacion rural, como se
indica en el cuadro adjunto.

Poblacion, Superficie y Densidad
CUADRO N°1

POBLACION BENEFICIARIA

Provincia | Superficie Poblacion Densidad
Km2 % Habitantes | % Hab./Km2
Avilés 2742 7.3 13327 4.5 6.4
Fuente: INE

1.5.2. Servicios béasicos existentes.- Los servicios basicos son de vital importancia. Los
servicios con que debe contar la poblacion son el agua potable, energia eléctrica, salud,
educacion y otros. Sin embargo, no todas las comunidades son atendidas por el gobierno

central y/o municipal, debido a muchos factores tales como falta de recursos financieros,
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descuido de las autoridades centrales, entre otros factores. En este apartado el area de
influencia del proyecto cuenta con los servicios anteriormente citados.

a). Servicios agua potable

En la actualidad el Valle, y en especial el mercado central cuenta con un sistema de Agua

Potable, El agua potable es escasa en algunos meses del afio.

b). Servicio de alcantarillado
El valle de La Concepcion cuenta con servicio de alcantarillado sanitario en red, lo que

implica que el mercado cuenta con este servicio de alcantarillado.

c). Servicios de electricidad
El Municipio de Uriondo, “Valle de la Concepcion” cuenta con energia eléctrica, con una
cobertura del 80% hacia las familias consumidoras, y por ende el mercado central del valle

cuenta con este servicio basico.

d). Servicios de educacién
El Municipio de Uriondo Cuenta con Varias Unidades Educativas, donde se imparte

educacion desde nivel inicial, primario y secundario.

El analfabetismo en la zona acusa una marcada discriminacion educativa, relacionada
intimamente a las condiciones socioecondmicas preponderantes en la seccion, donde la

poblacién en general acumula un nivel de analfabetismo.

Esta situacion influye de manera directa en el comportamiento social y en las oportunidades

socioecondémicas de la seccion en general y de las familias en particular.

e). Servicios de salud

La red de Salud de Uriondo, se encuentra conformado por un Directorio local de Salud,
cuenta con su equipo de Gerencia completo, una red de servicios de ler. Nivel a atencién
de 3 centros de salud y 5 Puestos de Salud, los mismos que pertenecen al sector publico, el
establecimiento de referencia es el Centro de Salud Hospital Dr. Fanor Romero de
concepcion que tiene 11 y 111 nivel de atencion siendo el centro de referencia el Hospital
Regional San Juan de Dios.



CUADRO N° 2

AREA DE SALUD

Poblacion Nimero De RRHH Poblacion asignada por RRHH

estimada

Médico |Odont. | Enf. Aux Enf. | Médico |Odont. | Enf. Aux Enf.

12.585 4.5 2 4 12 2797 6293 |3146 1049

Inf. De Plan Dptal de Salud

El cuadro nos refleja que de acuerdo a las normas nacionales nos indica que debe ser 1
médico por 3000 habitantes y en base al rendimiento médico, se aprecia que existe una

relacién in equitativa de este recurso por municipio.

También podemos recalcar que de estos 8 centros y puestos atienden a las 49 comunidades
y la infraestructura y equipamiento en que se encuentran son muy precarias por lo que no

da basto para una si quiera regular atencion a todas la comunidades.

f). Recoleccion y disposicion de residuos solidos
La basura es recolectada en un 80% por diferentes organizaciones que tiene el municipio de

la provincia del Valle.




CAPITULO Il

2. MARCO TEORICO

Para el logro del objetivo general del proyecto “Disefio Estructural del nuevo Mercado
Central del Valle”, se debe tener conocimiento de las caracteristicas fisico-mecanicas del
suelo de fundacion, idealizar el comportamiento estructural, definir el tipo de

infraestructura y superestructura de sustentacion y realizar los disefios correspondientes.

2.1. Levantamiento topografico.- Los levantamientos topograficos se realizan con el fin
de determinar la configuracion del terreno, de elementos naturales o instalaciones
construidas por el hombre.

En un levantamiento topografico se toman los datos necesarios para la representacion
gréafica o elaboracion del mapa del &rea en estudio mediante curvas de nivel.

El levantamiento topogréfico se realiza con estacion total, eliminando los errores de lectura,
anotacion, transcripcion y calculo, esto debido a que la toma y registro de los datos

topograficos es de forma digital.

2.2. Estudio de suelos.- El dato fundamental para calcular un sistema de fundacion es la
tension admisible del terreno (kg/cm®) y la determinacién de la profundidad de
cimentacion.

Resumiendo los pasos de un estudio convencional:

1. Ensayos ‘in situ’ (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como sondeos o
pozos cuya profundidad y cantidad dependera de la superficie de la obra y el peso
de la misma.

Toma de muestras ‘in situ” de cada pozo realizado.

Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

Andlisis de los resultados segtn los ensayos realizados ‘in situ’ y de laboratorio.

o ~ w0 N

Elaboracion del informe final con resultados, gréficos, tensiones calculadas.



2.2.1. Ensayo de Penetracion Normal (SPT).- En esta practica se desarrollara el método
comunmente utilizado en el proceso de exploracion de obras verticales, el cual se denomina
Ensayo de Penetracion Normal (SPT), mediante el cual se obtiene el nimero de golpes por
pie de penetracion (N), con lo cual se puede determinar la capacidad de carga admisible del
suelo a distintas profundidades.

El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se trasladan al
laboratorio para efectuarle los ensayes basicos de clasificacion, con lo cual se puede definir
la secuencia estratigréafica del sitio en estudio.

Los penetrometros utilizados para el estudio del suelo de fundacion se hincan o se hacen
penetrar a presion en el suelo, midiendo la resistencia a la penetracién. La prueba mas
ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estandar” (o normal) que consiste en la
hinca del vastago, dejando caer una maza de 140 libras (63.5 Kg.) desde una altura de 30
pulgadas (75cm.). La resistencia a la penetracién se expresa por el nimero de golpes
necesarios para hincar el vastago 1 pie (30cm.).

Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la resistencia
a la penetracion es funcion de la presion de confinamiento del tipo de suelo.

Presion admisible.- Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcion
de N; incluso han dibujado los abacos que dan directamente la presion admisible con un
coeficiente de seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios cohesivos, tras
numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N con la consistencia de las
arcillas y con su resistencia a compresion simple medida en Laboratorio sobre muestra

inalterada.



La tabla precisa estas relaciones:

Resistencia a compresion simple

N Consistencia de la arcilla
kg/cm?

2 Muy blanda 0,25
2-4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 0,50-1

8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Tabla 2.1 Relacién de Resistencia para las Arcillas

Los mismos autores proponen para las arenas las relaciones que se indican:

N Compacidad de la Arena
0-4 Muy suelta
4-10 Suelta
10-30 Medianamente compacta
30-50 Densa
Mas de 50 Muy densa

Tabla 2.2 Relacién de Resistencia para Las Arenas
Teniendo la informacion del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo SPT
se utiliza la Tabla 2.1 6 Tabla 2.2, segun el tipo de suelo al que corresponda, se obtiene la
capacidad portante del suelo de fundacion.

™ Informacién proporcionada por el Laboratorio de Suelos y Hormigones de la U.A.J.M.S. Facultad de
Ciencias y Tecnologia.
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Figura 2.1 Capacidad portante para diferentes tipos de suelos.
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2.3. Disefio arquitectonico.- El disefio arquitectdnico tiene como fin un objetivo, satisfacer
las demandas por espacios habitables, tanto en lo estético, como en lo tecnoldgico. Presenta
soluciones técnicas, constructivas, para los proyectos de arquitectura. Entre los elementos a
tener en cuenta para el disefio arquitectonico, estan la creatividad, la organizacion, el
entorno fisico, la construccién. La responsabilidad de la Arquitectura es de un arquitecto

competente. El disefio arquitecténico influye en el planteo estructural.

2.4. Disefio estructural.- El proyecto comprende un andlisis técnico siguiendo la Norma
Boliviana del Hormigén Armado CBH-87® y la Aplicacién del Manual de la AISC®),

estructura aporticada y estructura metélica, respectivamente.

2.5. Bases de calculo.- El proceso general de calculo corresponde al método de los estados
limites. Con el objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el
efecto de las acciones exteriores pueda ser superior al previsto, o que la respuesta de la
estructura resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se
introduce en los célculos mediante unos coeficientes de ponderacion, que multiplican los
valores caracteristicos de las acciones, y otros coeficientes de minoracion, que dividen los
valores caracteristicos de las propiedades resistentes de los materiales que constituyen la
estructura. En consecuencia, el proceso de céalculo debe cumplir estrictamente lo siguiente:
Sa < Ry
Donde:
S4: Valor de célculo de la solicitacion actuante.

R4: Valor de célculo de la resistencia de la estructura.

Para el analisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando una
de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando una de sus
dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales cuando ninguna

de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.
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Se consideran elementos unidimensionales los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos
bidimensionales las losas, muros y placas.

Los métodos matriciales permiten analizar estructuras en las que, por la complejidad de su
geometria, por el tipo de carga o por el comportamiento de los materiales, no existen
soluciones analiticas o0 son excesivamente complicadas de obtener. La discretizacion
estructural y los tipos de elementos que se utilicen deben ser adecuados para reproducir

correctamente el comportamiento estructural.

2.5.1. Estructura de sustentacion de la cubierta.- EI método adoptado para el disefio de
la cubierta metélica es el método de Disefio por Factores de Carga y Resistencia
(LRFD), que se basa en los conceptos de estados limite y pretende méas que obtener
soluciones méas econdmicas el proporcionar una confiabilidad uniforme para todas las

estructuras de acero.

2.5.1.1. Analisis de cargas.- Se denomina carga o0 accion a toda causa que pueda provocar
y cambiar el estado de tenciones al que estad sometido un elemento estructural.

Segun su naturaleza, las acciones pueden ser de dos tipos: Acciones estaticas, que son las
gue no engendran aceleracién significativa sobre la estructura ni sobre ninguno de sus
elementos; y Acciones dindmicas, que engendran una aceleracién significativa sobre la

estructura.

Hipotesis de carga para la cubierta.- Son las combinaciones de las acciones tales que,
siendo compatible su actuacion simultanea, produzcan los efectos méas adversos en relacién
con cada uno de los Estados Limite.

A estas hipotesis de cargas se las afecta por factores de carga, los mismos que tienen como
propdsito incrementar las cargas para tomar en cuenta las incertidumbres implicadas al
estimar las magnitudes de las cargas vivas, muertas y accidentales durante la vida Gtil de la
estructura.

Se recomienda las siguientes combinaciones de carga para la estructura metalica ®:
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a) U=1.4D

b) U=1.2D+ 1.6L+0.5(Lr6S6R)

c) U=12D+16(LroSoR)+ (0.5L 60.8W)
d) U=1.2D+1.3W+0.5L +0.5(Lr6S 6 R)
e) U=12D+1.0E+0.5L +0.2S

f) U=0.9D + (1.3W 6 1.0E)

Donde:

U representa la carga ultima; D las cargas muertas; L las cargas vivas; Lr las cargas vivas
en techos; S las cargas de nieve; R las cargas por lluvia, granizo o hielo, sin incluir el

encharcamiento; W las cargas de viento y E las cargas sismicas.

2.5.1.2. Disefo de los elementos de la cercha.- El disefio de los elementos de la cercha

estaran fundamentados con el Manual de la AISC®,

2.5.1.2.1. Disefio de elementos sometidos a traccion.- El disefio de elementos sometidos a
traccion implica encontrar un elemento con areas totales y netas adecuadas. Si el elemento
tiene una conexion atornillada la seleccién de una seccion transversal adecuada requiere
tomar en cuenta el area perdida debajo de los agujeros.*®

El proceso de célculo de los elementos en traccién se los encuentra en el Apartado 3.6.3.2.

2.5.1.2.2. Disefio de elementos sometidos a compresion: Son los elementos que soportan
una carga de compresion axial. Esta carga puede ser concéntrica, es decir, aplicada a lo
largo del eje centroidal, o excéntrica, cuando la carga es aplicada paralelamente al eje del
elemento centroidal, pero a cierta distancia del mismo.%®

El proceso de célculo del elemento en compresion se los encuentra en el Apartado 3.6.3.3.

@ Manual of Steel Construction. Load & Resistance Factor Design. PART 2: INTRODUCTION TO LRFD
@) Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 3y 4.
@) Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 5y 6.
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2.5.1.2.3. Disefio de los Elementos sometidos a Flexo — Traccion.- Los elementos
sometidos a Flexo — Traccion son elementos estructurales sometidos a la accion simultanea
de fuerzas normales de traccion y momentos flexionantes, que pueden actuar alrededor de
uno de los ejes centroidales y principales de sus secciones transversales o tener
componentes segun los dos ejes principales. Su importancia es fundamental, ya que los
elementos en compresion axial pura no existen practicamente nunca en estructuras reales en
las que, debido a, principalmente a la continuidad entre los diversos miembros que las

componen, la traccion se presenta acompafiada por flexion.*®

2.5.1.2.4. Disefio de miembros sometidos a Flexion Biaxial.- De la mecéanica de
materiales sabemos que toda seccion transversal de viga tiene un par de ejes principales y
ortogonales, para los cuales el producto de inercia es nulo. Si la flexién ocurre respecto a

cualquier otro eje que no sea principal se tendra una flexion asimétrica o flexion biaxial.2®

2.5.1.2.5. Disefio de Uniones.- Se debe tener una mayor consideracién en las uniones, esto
debido a que, las pruebas de laboratorio en fallas estructurales han demostrado que las

fallas se originan en las conexiones y no en los miembros estructurales.

Conexiones Atornilladas.- Los dos tipos de tornillos que se emplean para las conexiones
de miembros estructurales son los tornillos ordinarios (A307) y los tornillos de alta
resistencia (A325 y A490). Los tornillos de alta resistencia se fabrican a base de acero al
carbono tratado térmicamente y aceros aleados.>®

El espesor de las planchas a conectar determina en cada caso la longitud necesaria de los
pernos. De la longitud total de la rosca y la longitud de apriete depende si la rosca se halla o

no incluida en los planos de corte”.

@) Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 11.2
@) Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 10.5
3 Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 12.2. 6 Véase Anexo A-1.
) DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS: Dra. Ing. Maria Graciela Fratelli. Capitulo 3.6.3.
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Figura 2.3 Longitud de los pernos.
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d,: Didmetro nominal del perno
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c: Longitud del cuerpo

a: Longitud de apriete

b: Longitud de rosca

T: Agarre

e: Espesor de la arandela

Longitudes de los pernos de alta resistencia A 325y A 490
dy a minimo b minimo

mm pulgadas mm pulgadas mm pulgadas
13 12 18 11716 25 1
16 5/8 22 7/8 32 1174
19 374 25 1 35 1378
22 78 29 11/8 40 1172
25 1 32 11/4 45 13/4
29 11/8 40 1172 50 2
32 11/4 42 15/8 50 2
35 13/8 45 13/4 55 21/4
40 1172 50 17/8 55 21/4

Tabla 2.3 Longitud de los pernos.




Verificacion al bloque de cortantes.- El procedimiento se basa en la hipotesis de que una
de las dos superficies de falla se fractura y la otra fluye.*®

La resistencia nominal en traccion es F, Ay, por fractura y F, A4, por fluencia, donde A, y
Ay, son las areas neta y total a lo largo de la superficie de traccion.

Tomando el esfuerzo cortante de fluencia y el esfuerzo ultimo como el 60% de los valores
para traccion, la resistencia nominal por fractura cortante es 0.6F,A,,, y la resistencia por
fluencia cortante es 0.6F,Ag,,, donde A, y Ay, son las areas neta y total a lo largo de la

superficie de contacto.

Las partes sombreadas
pueden desgarrarse

Plano de tensién

Esta parte sombreada

puede desgarrarse Plano de cortante

(b) Patin atornillado de la seccién W

Figura 2.4 Cortantes y tracciones combinadas
2.5.1.2.6. Disefio de la placa de asiento para vigas.- Si los extremos de las vigas se
apoyan directamente sobre elementos de hormigdn o mamposteria, es necesario distribuir
las reacciones de las vigas por medio de placas de asiento o apoyo. Se supone que la
reaccion se distribuye uniforme a través de la placa sobre la mamposteria y que la
mamposteria reacciona contra la placa con una presion uniforme igual a la reaccion

factorizada R,, dividida entre el &rea A de la placa.?®

-t
k

JLLE
7 ey
LZSI “L‘“’N“L'Z.ih 4‘1

Extremo de
los filetes

Extremo de
los filetes

Rerd
—

=

— | bk ase
Figura 2.5 Placa de asiento para vigas.

&) Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 3, Apartado 3.7
?®) Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: Jack C. McCORMAC. Capitulo 10.
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2.5.1.2.7. Disefio del pernos de anclaje.- El disefio del perno de anclaje se lo hace
considerando algunas precauciones propuestas por los autores Shipp y Haninger, quienes
sugieren, una tabla segun el tipo de acero utilizado, las longitudes minimas a las que se

deben embeber o anclar los pernos, segun la siguiente tabla:

Boit Type, Minimum Em- | Minimum Embedded
Matenial bedded Length Edge Distance

A307, A36 12d 5d>4in.

A325, A449 17d 7d=4in.

En la que d es el diametro nominal del perno estas son distancias conservadoras.

2.5.2. Estructura aporticada.- El disefio de la estructura aporticada estard fundamentada

en base a la Normativa Boliviana de Hormigén Armado CBH-87.

2.5.2.1. Resistencia de calculo.- Se considerard como resistencias de célculo, o de disefio
del hormigon (en compresion £, 0 en traccion f., 4), el valor de la resistencia caracteristica

adoptada para el proyecto, dividido por un coeficiente de minoracion y.,.

fea = ka/ Ye

Doénde:

fex: Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.

.+ Coeficiente de minoracion.
Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de célculo deberé
reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucion de calidad que el
hormigon de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra y
compactacion.

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor f,,4, dado por:

fyd = fyk/ys

Donde:

fyx: Limite elastico caracteristico del acero.

ys: Coeficiente de minoracion.
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2.5.2.2. Diagrama de calculo Tension — Deformacién

Hormigdén Armado.- Para el célculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en
los estados limites ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la
naturaleza del problema de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas
convencionales siguientes, llamandose la atencion respecto a que dichos diagramas no

sirven para la determinacion del modulo de deformacion longitudinal:

e Diagrama Parabola-Rectdngulo: Formado por una paradbola de segundo grado y

un segmento rectilineo.

085feq |-~ —mmmm ==

c

>
>

=2%00 =35%0

Figura 2.6 Diagrama parabola — rectangulo.

El vértice de la pardbola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura del
hormigén a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3,5 por
mil (deformacion de rotura del hormigon, en flexion). La ordenada maxima de este

diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f..

e Diagrama Rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0.80 x,

siendo x la profundidad del eje neutro y la anchura 0.85 f_,;.

0,85 fcq €c
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Figura 2.7 Diagrama rectangular.
Acero estructural.- Diagrama de proyecto tension-deformacion es el que se adopta como
base de los célculos, a un nivel de confianza del 95 %.
Diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene la
propiedad de que los valores de la tension, correspondientes a deformaciones no mayores
del 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los
correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.
Los diagramas de calculo tensién-deformacion del acero (en traccion o en compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta de
Hooke de razon igual a: 1/ys.
La deformacion del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion, al

valor 3,5 por mil. Los diagramas se presentan a continuacion.

Cul .-""--F-1
Ty f“.. = f&n ————;r?" :
f.fl e ———————— | ,/ ! !
;" 1 fo2a 4 ~—k- I
.1 H r
yd H ! 1
1 w0 I'f !
! e8| fr/) i
o I < 'Q ‘q;" !
0,0035 | & - 2
! 1 01
| 0,01 : i fl 0.002 0,01
! %
H (a) y ®)
l [
1 _ ==F =i
L / e :’/;7 o
A S i L —fo,20

Figura 2.8 Diagramas de célculo tension-deformacion del acero.
2.5.2.3. Mddulo de deformacion longitudinal
Hormigén Armado.- Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el modulo de

deformacion longitudinal inicial E, del hormigén (pendiente de la tangente en el origen de

lacurvareal o — ¢€), alaedad de j dias, puede tomarse igual a:

E, = 21000 - /f; ; en kg/cm?2.
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Donde:  f;: Resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad.
Como mddulo instantdneo de deformacion longitudinal, secante, Eg (pendiente de la

secante), se adoptara:
Es = 19000/ ; en kg/cm2.

Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de 0,5f;,
en esta expresion debe entrarse con f; en MPa.

Como valor medio del modulo secante de la deformacion longitudinal del hormigén E,,

se adoptara el dado por la siguiente expresion:

Ecm = 9500 - (fo + 8)Y/3 en MPa.
Eem = 44000 - (f + 80)Y/3; en kg/cm2,

Normalmente, f., esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de E,
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma expresion
para deducir E., a partir de una resistencia fj (t, ), correspondiente a una edad t,, dada.

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los dos

tercios de los valores anteriores, en climas humedos, y los dos quintos, en climas secos.
Acero estructural.- Como médulo de deformacién longitudinal para el acero se tomara:

Es = 210.000,00 MPa.

2.5.2.4. Disposicion de las armaduras.- Las armaduras que se utilizan en el hormigén

armado pueden clasificarse en principales y secundarias, debiendo distinguirse entre las

primarias las armaduras longitudinales y las armaduras transversales.
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El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien reforzar
las zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion originadas
por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), para asegurar la necesaria ligadura
entre armaduras principales, de forma que se impida su pandeo y la formacién de fisuras
localizadas.

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o menos

parasitos. Su disposicion puede ser longitudinal o transversal.

Distancia entre barras.- Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas
de hormigén armado deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la
colocacion y compactacion del hormigdn pueda efectuarse correctamente, de forma que no
gueden coqueras o0 espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda

los valores que se indican a continuacion:

a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la

armadura principal debe ser igual 0 mayor que el mayor de los tres valores siguientes:

e Dos centimetros.
e EIl didmetro de la barra méas gruesa.

e 1 25 veces el tamafio maximo del arido.

b) Si se disponen de dos 0 mas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa
deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre columnas

de barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

¢) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras de la
armadura principal de @<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de @<25mm. El
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disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una préctica

recomendable cuando haya gran densidad de armaduras para asegurar el buen paso del

hormigon y que todas las barras queden envueltas por él.

Distancia a los paramentos.- Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o

simplemente recubrimiento, a la distancia libre entre su superficie y el paramento mas

préximo de la pieza. El objeto del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la

corrosién como de la accion del fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del

hormigdn del recubrimiento, mas aun que su espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes con

las que recomendamos a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del paramento

mas préximo igual o mayor a un didmetro y a los seis quintos del tamafio maximo del

arido.

b) EIl valor méximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras es

de cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento y salvo casos

especiales de ambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de reparto en

medio del espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigon del mismo.

En la siguiente tabla se recomiendan los recubrimientos minimos para diferentes casos:

Para losas y paredes en el interior de los edificios
Para losas y paredes al aire libre

Para vigas y pilares en el interior de edificios
Para vigas y pilares al aire libre

Para piezas en contacto con el suelo

Para un hormigon en un medio fuertemente agresivo

1,5¢cm
1,5cm
1,5cm
2cm
3cm

4cm

Tabla 2.4 Recubrimientos Minimos.

24



Anclaje de las armaduras.- Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la
transmision mutua de esfuerzos entre el hormigon y el acero, de tal forma que se garantice
que este es capaz de movilizar toda su capacidad mecanica sin peligro para el hormigoén.
El anclaje se lo consigue gracias al mecanismo de la adherencia.
Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigon este sometido a compresiones y, en todo caso, deben evitarse las zonas de fuertes
tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar la armadura de momento negativo, sobre
apoyos intermedios, al menos hasta una distancia de estos del orden del quinto de la luz; y
en apoyos extremos, a bajar las armaduras, dobladas a 90° por la cara mas alejada del
soporte.
La longitud de anclaje de una armadura, es funcién: de sus caracteristicas geometricas de
adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la posicion de la barra con respecto a la
direccion del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de la forma del dispositivo de
anclaje. Existen muchas formas para calcular la longitud de anclaje, como ser: por
prolongacion recta, por gancho o patilla, por armaduras transversales soldadas, por
dispositivos especiales. Se usaran las férmulas para el célculo de la longitud de anclaje por
prolongacion recta:

fyk fyk

#b,=m*®22%*®215cm £b11=1,4*m*(2322ﬁ*(2)2156m

e e L e
f M J .

hf— — —

| POSICION | j |
|3 1 =

: . |
i 2 k |

+—m @’ 4 —ng Gt +— maQ < 'Z%LE(ZJ““* |

- —

\
\
|
POSICION Il |

Figura 2.9 Longitud de anclaje, en centimetros.
Donde:
fp1: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.
fp1- Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion 11, en cm.
m: 14 Coeficiente que para Hormigon H 20 y Acero AH 400.

@: Diametro de la armadura de acero, cm.
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fyr: Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?.

Empalmes de las armaduras.- Los empalmes son utilizados para transmitir los esfuerzos
de una barra a la otra, por medio de un anclaje. La Norma Boliviana del Hormigén Armado
recomienda que el deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas, no rebase 0,1 mm,
y que, para asegurar la transmision del esfuerzo de una barra a la otra, el espesor del
hormigon que rodea al empalme, sea como minimo el de 2 veces el diametro de las barras.

Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.

Empalmes por traslapo.- Es el tipo de empalme mas comun, no es aconsejable utilizarlo
en barras de didmetro mayor a 25 mm., ni tampoco en tirantes. Entre las barras que se
empalman, se desarrollan acciones tangentes que deben ser absorbidas por armadura

transversal.

Empalmes sin ganchos.- El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje corregido
por un coeficiente a que toma en cuenta, la cantidad de barras traccionadas empalmadas en

la misma region, ademas depende de:

lv =ax* lb,neta

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

e E] largo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia entre
ejes de las barras empalmadas, en la misma seccion transversal.

e También depende la distancia “b” que la distancia de la barra empalmada desde el

extremo hasta la parte externa de la pieza.

Empalme por Traslapo
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- - Porcentaje de barras solapadas trabajando
Distancia entre S = o Barras solapadas
los empalmes atraccion, con rg::ggrg la seccion total trabajando normalmente
mas proximos a compresion en
(Figura 66.6.2) 20 o5 33 50 50 cualquier porcentaje

as=10o 1,2 1.4 1,6 1.8 2,0 1,0

a>10u 1,0 1.1 1,2 1,3 1,4 1,0

Tabla 2.5 Valores del Coeficiente a.
2.5.2.5. Estados limites.- Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de
seguridad, funcionalidad y durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio para el
que fue proyectada.

Los Estados Limites pueden clasificarse en:

a) Estados Limites Ultimos (ELU), que son aquellos que corresponden a la maxima
capacidad resistente de la estructura. Se relaciona con la seguridad de la estructura y
son independientes de la funcion que esta cumpla. Los mas importantes no dependen

del material que constituye la estructura y son los de:

Equilibrio.- Definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o del

conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

e Agotamiento.- definidos por el agotamiento resistente o la deformacion plastica
excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.

e Pandeo o inestabilidad.- de una parte o del conjunto de la estructura.

e Adherencia.- Caracterizado por la rotura de la adherencia entre las armaduras y el
hormigon que las rodea.

e Anclaje.- Caracterizado por el sedimento de un anclaje.

e Fatiga.- Caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la estructura

por efecto de la fatiga, bajo la accion de cargas dindmicas.

b) Estado Limite de Servicio (ELS, también llamados Estado Limite de Utilizacion),

que corresponden a la maxima capacidad de servicio de la estructura. Se relacionan con
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la funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y depende de la funcién

que deba cumplir, los mas importantes son los de:

e Deformacion.- Caracterizado por alcanzarse una determinada deformacion
(flechas, giros) en un elemento de la estructura. Se estudia respecto a la estructura

0 elemento estructural.

e Fisuracion.- Caracterizado por el hecho de que la abertura méxima de las fisuras
en una pieza alcance un determinado valor limite, funcién de las condiciones
ambientales en que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones de uso que
correspondan a la estructura en cuestion. Se estudia respecto a la seccion.

e Vibraciones.- Caracterizado por la presencia de vibraciones de una determinada
amplitud o frecuencia en la estructura. Se estudia respecto a la estructura o

elemento estructural.

c) Estados limites de durabilidad (ELD), que corresponde a la duracién de la estructura
(vida util). Esta relacionada con necesidad de garantizar una duracién minima (vida

util) de la integridad de la estructura.

2.5.2.6. Acciones de carga sobre la estructura.- Una accion es un conjunto de: fuerzas
concentradas y repartidas, y deformaciones impuestas, o impedidas parcial o totalmente,
debidas a una misma causa y que aplicadas a una estructura o elemento estructural, son
capaces de producir en ella estados tensionales.

Las acciones que en general acttan en los edificios son las que se definen a continuacién:

a) Accion gravitatoria. Es la producida por el peso de los elementos constructivos, de
los objetos que puedan actuar por razon de uso. En ciertos casos puede ir
acompanada de impactos o vibraciones.

b) Accion del viento. Es la producida por las presiones y succiones que el viento
origina sobre las superficies.
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c) Accion térmica. Es la producida por las deformaciones debidas a los cambios de
temperatura.

d) Accién reoldgica. Es la producida por las deformaciones que experimentan los
materiales en el transcurso del tiempo por retraccién, fluencia bajo las cargas u otras
causas.

e) Accion sismica. Es la producida por las aceleraciones de las sacudidas sismicas.

f) Accion del terreno. Es la producida por el empuje activo o el empuje pasivo del
terreno sobre las partes del edificio en contacto con él.

2.5.2.7. Hipotesis de carga para la estructura de hormigon Armado.- Para encontrar la
hipdtesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se procedera de la
siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo. Para cada fase de comprobacion y
para cada estado limite de que se trate se considerardn las hipdtesis de carga que a
continuacidn se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable. En cada
hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion simultanea
sea compatible.?
Hipoétesis I: Yig *G+ Ve *Q
Hipotesis II: 0.9(Vrg*G+7V5qQ) +0.9%ypqx W
Hipotesis I11I: 0.8(Vfy* G+ VrqQeq) + Feq+ Weq
G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con
caracter permanente.
Q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, 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, mas
las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W: Valor caracteristico de la carga del viento.
Weq: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general, se
tomara W,, = 0.  En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara:

W,y = 0.25+W.

@ véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 7.4.2.
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F,q: Valor caracteristico de la accion sismica.

2.5.2.8. Metrado de cargas sobre la estructura.- EI metrado de cargas es una técnica con
la cual se estiman las cargas actuantes sobre los distintos elementos estructurales que
componen al edificio.

Como regla general, al metrar cargas debe pensarse en la manera como se apoya un
elemento sobre otro; por ejemplo (ver figura 2.10), las cargas existentes en un nivel se
transmiten a través de la losa del techo hacia las vigas (o muros) que la soportan, luego,
estas vigas al estar apoyadas sobre las columnas, le transfieren su carga; posteriormente, las
columnas transmiten la carga hacia sus elementos de apoyo que son las zapatas; finalmente,

las cargas pasan a actuar sobre el suelo de cimentacion.
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Figura 2.10 Transmision de las Cargas Verticales.

Maximos Momentos Flectores en Vigas de Edificios.- En un edificio las sobrecargas
(SC) acttian en forma esporadica sobre sus ambientes (Figura 2.11); es decir, un dia el
ambiente puede estar sobrecargado y al otro dia descargado. Esta continua variacion en la
posicién de la sobrecarga origina los maximos esfuerzos en los diversos elementos

estructurales, que deben ser contemplados en el disefio.
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A\ il

Figura 2.11 Variacion en la Posicion de la SC.

Maximo Momento Flector Positivo.- Para determinar el maximo momento flector
positivo debe buscarse que los extremos del tramo sobrecargado roten lo mayor posible,
asimilando el tramo en analisis al caso de una viga simplemente apoyada.

Esta condicion se logra sobrecargando en forma alternada los tramos. Para la viga que se
muestra en la Fig. 2.12, los madximos momentos positivos en los tramos 1-2 y 3-4 se logran
sobrecargando en forma simultanea dichos tramos y descargando al tramo central, ya que si
se hubiese sobrecargado también al tramo central, la deformada se aplastaria y las
rotaciones de los nudos 2 y 3 decrecerian; cabe destacar que ante esa hipotesis de carga
podria ocurrir inversiones de esfuerzos en la region central del tramo 2-3. En cambio, el
maximo momento positivo en el tramo central (2-3) se obtiene sobrecargando sélo ese

tramo y descargando los pafios adyacentes.
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Figura 2.12 Alternacion de cargas, para obtener el maximo momento positivo.

Para el caso de los porticos se sobrecarga con una disposicion en forma de '"damero™;

aunque, para estos casos, puede emplearse el modelo simplificado de la Norma CBH-87

(Fig. 2.13). Cabe mencionar que cualquiera fuese el caso, se necesita resolver tan sélo dos

hipdtesis de carga para obtener los maximos momentos positivos en todas las vigas del

portico®.
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Figura 2.13 Hipdtesis de carga para determinar las solicitaciones mas desfavorables.

@ véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 9.6.
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Maximo Momento Flector Negativo.- Si se desea obtener el maximo momento flector
negativo en un nudo, debe tratarse que ese nudo rote la menor cantidad posible, mientras
que el nudo opuesto tiene que rotar lo mayor posible, tratando de asimilar el tramo
sobrecargado al caso de una viga empotrada en el extremo en estudio y articulada en el otro

(Fig. 2.14). Esta condicion permite ademas calcular la maxima fuerza cortante.

sc1 sc1
o QI (I -,
v v v
_q*lz _ qx*l _q*lz _q*l
M = 3 V =1.25+% > M= 12 V= >
Maximo Momento flector negativo en el Nudo 3
sc3
sc2
LTIl i)t
1 2 3 4

Figura 2.14 Maximo momento flector negativo.

Para las vigas que constan de muchos tramos, puede analizarse solo los nudos de interés,

adoptando modelos simplificados como los mostrados en la Fig. 2.15.

Hipoétesis real para hallar el Maximo Momento flector negativo en el nudo 2
LTI T I T T I I T) LTI TITITTIITTT] LTI IITTITT]

1 2 3 4 5 6 7

Modelo simplificado para hallar Mmax (-) en el nudo 2

[INENEEENERENNNNNNRNAN NN NRAN Baja repercusion

1 2 3

Modelo simplificado para hallar Mmax (-) en simultaneo en el nudo 2y 5
L I LTI I I I LI LTI I LTI T T I

"2 3 “a B s T

Figura 2.15 Modelos simplificados para obtener el maximo momento negativo.
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Sin embargo, ha podido observarse que mientras no exista mucha variacion en la magnitud
de la sobrecarga, asi como en las longitudes de los tramos, es suficiente con sobrecargar
todos los tramos para calcular simultaneamente los maximos momentos negativos en todos

los nudos.
2.5.2.9. Disefo de los elementos de Hormigén Armado H°A°

Antes de abordar el célculo del agotamiento de secciones sometidas a flexion y axil, es
preciso plantear una serie de hipdtesis de comportamiento. Tres de estas hipotesis son
vélidas para cualquier método de célculo de secciones: la planeidad de secciones, la
compatibilidad de deformaciones y el equilibrio.

En cambio, las ecuaciones constitutivas de los materiales, que constituye la cuarta hipotesis
béasica, varia segun el método que se utiliza.

El método general de resolucion de un problema de tensiones normales, sea de
dimensionamiento, sea de comprobacidn, consiste en la resolucién de un sistema de tres

ecuaciones. Estas ecuaciones son:

a) Ecuacion de equilibrio de axiles.- La suma de las tensiones en una cara de la

rebanada estudiada debe ser igual que el esfuerzo axil en esa misma cara:
ZAC * ch+Asl * 051 + Az ¥ 05y = N

b) Ecuacion de equilibrio de momentos.- La suma de momentos de las tensiones en

una cara de la rebanada, deben ser iguales al momento flector en esa misma cara:
ZAC *Ocy +Ag1 ¥ 051 + Agy 05 =N xe

¢) Ecuacion de compatibilidad de deformaciones.- Relacion lineal entre las

deformaciones de las diferentes fibras de la seccion.
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Para plantear las ecuaciones es preciso que este previamente definida la ecuacion
constitutiva del hormigén, es decir, hay que decidir que método se va a utilizar, si el

pardbola — rectdngulo (P-R) o el rectangular (R).

2.5.2.9.1. Vigas.- Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de
seccion transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. En el
presente proyecto se trata de secciones rectangulares de hormigdn armado sometidas a
solicitaciones normales en el estado limite Gltimo de agotamiento, por rotura 0 por exceso
de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras traccionadas. El

método seleccionado para su calculo es el diagrama rectangular.

Calculo a flexién simple.-Se empleara la tabla universal de célculo de flexion simple o
compuesta en el caso mas elemental de flexion simple sin armadura de compresion

proporcionan los valores de la cuantia w, en funcion del momento reducido p:

_ My < o= As* fya
M = 02 by o fog M d *by, * fq

b,, : Ancho de la seccién.
d : Canto util.

fea = fc"/yc : Resistencia de calculo del hormigon a compresion.

fya = fyk/ys : Resistencia de célculo del acero (traccion o compresion).
M, : Momento flector de agotamiento o de célculo.

Uaq: Momento flector reducido de calculo.
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w = Cuantia mecénica (Véase Anexo A-1).5

Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes de las econdmicas, limitar la
contribucion del hormigon de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga
menos de 0,45 d y no mas.
De este modo el valor del momento reducido y;;,, €s independiente del tipo de acero
utilizado y su valor es:

& =0,450 tim = 0,252 w = 0,310

Proceso de célculo de la armadura longitudinal a traccién: Se presentan dos casos:

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

debera disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

1)  Se comienza por determinar p, Yy se verifica que esta sea menor al limite u; < Uiim.
2)  Con el valor de pg4 entrar en las tablas y determinar el valor de w.

3)  Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

_w*bw*d*fcd

° fyd

4)  Las recomendaciones del codigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas
minimas (w.,in) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos de
elementos estructurales, en funcion al acero utilizado, con el objeto de cubrir los
riesgos de fisuras por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, la

armadura de traccion debe tener un valor minimo de:®®
AS

Wnin = A_ Ag min = Wmin * by * h
c

Ag: Area del acero (en traccion o en compresion).

A,: Area del hormigdn (area total, referida normalmente al canto (til).

® Verse: “Hormigdn Armado” (142 edicién). Apartado 14.4 Tabla 14.3.
@ Verse: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.1.7.3.
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Wmin. Cuantia geométrica minima (Véase Anexo A-1 del presente proyecto).

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

calcula la separacion libre entre armaduras.*®

(b, —2* @ — N°Hierros* ¢, —2*r)
N°Hierros—1

S:

b)  Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresion.

1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccién y compresion

Ha — Uaiim

(1)52= 1_5!

Ws1 = Wiim + W2

w;im - Cuantia mecanica limite.
wg; - Cuantia mecanica para la armadura a traccion
ws, . Cuantia mecanica para la armadura a compresion

§ = T/d : Relacion entre el recubrimiento y el canto util.

r . Recubrimiento geométrico.

2) Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion

wsl*bw*d*fcd

Wgo *bw*d*fcd
Ag = =

Ao, =
fyd 52 fyd

A, Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

Ag,: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.
3) Calcular la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.

Célculo de la armadura transversal.- El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el
esfuerzo cortante, la armadura transversal esta constituida por estribos, barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables, el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante sin

X0 verse: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 12.5.2.
37



armadura si:?®

ch = Vd ch:fvd * bw * d fvd = 0’50 * \/fcd (kg/sz)

I7.,,: Cortante absorvido por el hormigén.
;. Cortante de calculo del hormigon.

fva: Resistencia convencional del hormigon a cortante.

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

de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos (s).

Ast min * fyd

Sen > 0,02 * f.q * by,

Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza V., <V, es necesario

colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual, de la diferencia.

Vg > Ve Va=Veu + Vo = Vou =Vqg— Vo
Vou =030"feq by - d

V., : Cortante resistido por la armadura transversal.

V,, - Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.

V4 debe ser menor o igual que V,,, y mayor que V,,, caso contrario, se debe cambiar las

dimensiones de la seccion transversal.

Vsu * s

Ay =—4 "
T0.9%d * fyg

2 verse: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.2.
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Donde s es la separacion entre planos de cercos 0 estribos, debe cumplir la condicién:

Stmax < 0,75 *d <300 mm

Armadura de piel.- En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas
armaduras longitudinales de piel que por norma no se debe emplear didmetros inferiores a
10 mm si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario con separacion
maxima entre barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada cara, referida al alma,
igual a:

100 Aspiet o 05
b(2d — h)

2.5.2.9.2. Columnas.- Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas,
generalmente verticales, en las que la solicitacion normal es la predominante.

La misidn principal de los soportes es canalizar las acciones que acttan sobre la estructura
hacia la cimentacién de la obra y, en Gltimo extremo, al terreno de cimentacion, por lo que
constituyen elementos de gran responsabilidad resistente.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas de
absorber compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de flexién
compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura por
deslizamiento del hormigdn a lo largo de planos inclinados.

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

su ductilidad y resistencia. @

Coeficientes de pandeo (k).- Los coeficientes de pandeo para piezas aisladas son los

siguientes:

@ Verse: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.3.1.2.
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Figura 2.16 Coeficientes de pandeo para piezas aisladas.

Esbeltez geométrica y mecéanica.- Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion
constante a la relacion A; = 1,/h entre la longitud de pandeo I, y la dimension h de la
seccion en el plano de pandeo, y la esheltez mecéanica a la relacion A =1,/i. entre la
longitud de pandeo y el radio de giroi. de la seccion en el plano de pandeo. Recuérdese
quei. = V(I /A), siendo I y A respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la

seccion, ambas referidas a la seccion del hormigon solo (seccion bruta).
Los valores limites para la esbeltez mecanica son los que mencionan a continuacion:

e Para esbelteces mecéanicas 1 < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a esbelteces
geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando los efectos
de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacién a pandeo.

e Para esbelteces mecanicas 35 < 1 < 100, puede aplicarse el método aproximado.

e Para eshelteces mecanicas 100 < A < 200 (geometricas 29 < A, < 58), debe aplicarse
el método general.

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

mecanicas A > 200 (geométricas 4, > 58).
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Flexion esviada.- Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada
cuando no se conoce a priori la direccién de la fibra neutra. Este estado se presenta en los

casos siguientes:

» En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como
las seccionas en L de lados desiguales.

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

» En dltimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran la mayoria de
los pilares, pues aunque formen parte de pdrticos planos, la accion de viento o del
sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo
mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las
posibles inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades
situadas fuera del plano principal de flexion. La razon de regir el problema de la
flexion esviada debe atribuirse a su complejidad y a la ausencia, hasta tiempos

recientes, de métodos practicos para su tratamiento.

Seccion rectangular con armadura simétrica.- Se trata en este apartado el problema de
flexion esviada de mayor importancia practica, que es el de la seccion rectangular de
dimensiones conocidas y disposicion de armaduras conocidas, en la que, la Unica incognita
es la armadura total.

Para el dimensionamiento y la comprobacién de este tipo de secciones existe un

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.

Abacos adimensionales en roseta.- Para realizar el calculo, cuando las piezas que se
encuentran sometidas a flexion esviada, se utilizaran los diagramas de iteracion
adimensionales en flexion recta. Del mismo modo que alli, al variar la cuantia, se obtenia

para cada seccioén un conjunto de diagramas de interaccion (N, M), aqui se obtiene un
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conjunto de superficies de interaccion (N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse
mediante las curvas que resultan al cortarlas por planos N = cte. En cada hoja pueden
agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de
Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacion en roseta).©) Si ademas se preparan en
forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, px, py), son validos
para una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del
hormigon?.

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta preparada
para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite elastico del
acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se trate, con los

valores de px, Jy, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.

Compresion simple.- La compresion simple corresponde al caso ideal en que la
solicitacion exterior es un esfuerzo normal N que actia en el baricentro plastico de la
seccion.

En la préctica es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la incertidumbre
del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas
recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad

minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente los coeficientes de seguridad.

Excentricidad minima de calculo.- Debido a la dificultad que se tiene en la préactica para
que la carga actle realmente en el baricentro, la Norma Boliviana considera una
excentricidad constructiva (dependiendo la direccion en que se estd considerando el

pandeo), igual al mayor de los dos valores:

¢ >{h/ZO 6 b/20
- 2 cm.

Doénde: h: Canto total en la direccion considerada

© Verse: “Hormigén Armado” (14* edicién). Tomo N°2
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Excentricidad de primer orden.- Se tomara como excentricidad de primer orden la

correspondiente al extremo de mayor momento.

M
eozN—d

Excentricidad ficticia.- Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:

fyd> c+20-e, l(,2

..=13 = .107%
éric <+3500 c+10-e, h

fya: Resistencia de célculo del acero, en kg / cm?
c: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considerada, en cm.

[,: Longitud de pandeo de la pieza, igual a [, = k., en cm.

Excentricidad total o de célculo.- La seccion debera ser dimensionada para una
excentricidad total igual a:

er = e, + efjc

Meétodo general de célculo.- En el caso de piezas de seccion variable, o de gran esbeltez o
bien para estructuras especialmente sensibles a los efectos de segundo orden (por ejemplo,
porticos muy altos o flexibles frente a las acciones horizontales), puede ser necesario
recurrir al método general de comprobacion, en el que, al plantear las condiciones de
equilibrio y compatibilidad de la estructura, se consideran los efectos de segundo orden
provocados por las deformaciones. Estas deformaciones son evaluadas tomando en cuenta
la fisuracion, la influencia de las armaduras sobre la rigidez de la pieza y la fluencia.

Como se comprende facilmente, su aplicacion requiere el uso de ordenadores y programas

especiales, siendo ademas un método de comprobacion y no de dimensionamiento.

Calculo de la Armadura Longitudinal.- Las armaduras longitudinales tendran un

diametro no menor de 12 mm y se situaran en las proximidades de las caras del pilar.
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Momento reducido:

_ Ng-er
F T
Axial reducido:
Ny
vV=—
h-b-feq

De los dbacos en rosetas se determina la cuantia mecanica w (Véase Anexo A-1) ©.

As=w'b'h'fc—d
fyd

Célculo de la Armadura transversal.- Para el célculo de la armadura transversal en las

columnas, la separacion entre estribos sera:

o

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

——j;.‘i— 15 * ¢de la armadura longitudinal
Jf El diametro del estribo sera:
T 1

Z * d)de la armadura longitudinal

¢Estribo = 6 mm

Para atender la necesidad del célculo

2.5.3. Fundaciones.- El proyecto de la cimentacion de un edificio debe ir acompafiado por
un estudio de terreno, en el que se consideren el tipo de suelo, su granulometria,

plasticidad, humedad natural, consistencia compacidad, resistencia, deformabilidad,

© Verse: “Hormigén Armado” (14* edicién). Apartado 17.3-1.
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expancividad y agresividad; la situacion del nivel freatico; las posibles galerias y; las
estructuras colindantes, etc.

Entre las acciones que se debe considerar en el célculo de las cimentaciones estan, en
primer lugar, los esfuerzos (axil, momentos y cortantes) transmitidos por la estructura.
Ademas esta el peso propio de la cimentacion, el del suelo y rellenos situados sobre la
misma, el empuje de tierras y, si hay agua, el empuje hidrostatico (subpresion).

Es practica habitual separar el calculo de la cimentacion del de la estructura soportada. Esta
se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados rigidamente en la
cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones opuestas a estas
reacciones. Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado por la cimentacion
y el suelo es mucho méas rigido que la estructura, de modo que sus pequefios
desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos y reacciones de la
misma que en general son de apoyo empotrado (Fig. 2.17). Las reacciones que resultan en
estos apoyos se toman como cargas sobre la cimentacion para el analisis de esta y de su

interaccion con el suelo.

T — JLRLLLLE LSRR L
— JURRLLLLLULELLERRRRRRLLL UL

— — BLLLLLLLLER LR L L
~ay mm i
A i g ! - i
a) Distribucion de cargas. b) Modelo para el analisis de la cimentacion.

+ 4+
oo e o e

c) Modelos separados para analisis de estructura y cimentacion.

Figura 2.17 Analisis de la cimentacion.
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2.5.3.1. Zapatas aisladas.- En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe
ser h, = h/3 y no menor que 25 centimetros. El angulo de inclinacion suele tomarse
B < 30°, que corresponde, aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigdn
fresco, con lo cual podria no ser necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este
caso, la compactacion del hormigon es muy dificil.

Jli.}
-t
il

o
+4
o

T

bo b b bo

TEa- l Tinl l Tk

Figura 2.18 Formas tipicas de zapatas aisladas.

Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.- Las dimensiones ay b de la
planta de la zapata se determinan en funcion de la tension admisible para el terreno:

N+P
a+b = Oadm

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En principio,
para el peso propio se podra tomar un valor del orden del 10% de N.

Por razones econdmicas se dimensionan de modo que no necesiten armadura de cortante.
Para ello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar para el
canto util d valores inferiores al mayor de los siguientes:

ap*b b +b 4 d
d, = 0* 0 ax _ Qo™ Do kz*—fv
4 2xk—1 4 Y5 * Ogam
p _2x(a—ay) ~
27 44k
2x(b—by)
dy = =——— J foa =05 x\fea (kg/cm?)
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Determinacién de las armaduras de traccion.- En el caso de zapatas flexibles (aquellas
en las que el mayor de sus vuelos cumple la condicion v > 2 = h), la determinacion de la
armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexion en ambas direcciones. Para
ello puede usarse las tablas, abacos y formulas simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los paramentos
del soporte de hormigon, 0.15 = a, y 0.15 * by, respectivamente (Figura 2.19).

El momento de célculo en la seccion 1-1 (Figura 2.19 a) en el caso mas general de zapatas

con carga excéntrica, es:

a-—a, 2 1
Mcd=b*( > +0.15*ao) *[E*Um"'g*(gmax,d—am)]

Las tensiones o,,qq ¥ 014 S€ Obtienen a partir de los esfuerzos mayorados del pilar, sin
tener en consideracion el peso propio de la zapata, usando el método tradicional elastico.
Si la carga sobre la zapata es centrada, el momento de célculo en la seccion 1-1, debido a la

carga del terreno o, = N/(a * b) (Figura 2.19 b), es:

_¥r*N a—a, 2
=g ( > +O.15*a0)

Mcd
La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b * d, puede determinarse
mediante las tablas o &bacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores mayores
que 1.5+ v. En el caso més frecuente de aceros de dureza natural resulta muy comoda la

formula simplificada:

Mcd

HE e fy w=pu(l+p) U=Axfyg=w*b*xdxfy

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0,01 (p < 0,01), por

consideraciones de adherencia.
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Figura 2.19 Armadura de traccidn en una zapata aislada.

2.5.3.2. Zapatas de medianeria.- La carga excéntrica puede serlo por dos motivos, porque
existe ademas del axil un momento que descentra la carga o porque la propia carga esté
fisicamente desplazada del centro de gravedad geométrico de la zapata. Esto ultimo ocurre
en zapatas exceéntricas, siendo en la préctica el caso mas frecuente el de la zapata de
medianeria. En este caso al no ser uniforme la distribucién de presiones, la zapata tiende a

girar, produciendo acciones horizontales sobre la estructura y sobre el terreno.

A

m | ‘ O max

L

g

Figura 2.20 Zapata de medianeria.

Entre las distintas soluciones que existen para resolver el problema de la zapata de

medianeria, se estudia a continuacion la siguiente:

Zapata de medianeria con viga de riostre.- Si se une la zapata del soporte de fachada con
la correspondiente al soporte inmediato interior mediante una viga de gran rigidez, puede
conseguirse una distribucion uniforme para las presiones del terreno (Fig. 2.21).

Como la rigidez de esta cimentacion es muy grande respecto a las correspondientes a los

soportes, sus esfuerzos pueden calcularse suponiendo que esta apoyada en los mismos. Si
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N; y N, son las cargas de servicio transmitidas por los soportes, y P; y P, los pesos propios
de la cimentacion, las resultantes de las reacciones del terreno, R'; y R',, se determinan

mediante las ecuaciones de equilibrio de esfuerzos:

l

(N1+P1)+(N2+P2):R11+R12 RIl:Nl*l—e

+ Py

Nl*l:(Rll_Pl)(l_e) RIZZNZ_Nl* +P2

l—e

Para que el problema tenga solucién, es necesario que R', > 0, pues, en caso contrario, la

viga centradora podria levantar el soporte interior.

Figura 2.21 Zapata de medianeria con viga centradora.

a) Dimensionamiento.- Para el canto de la zapata y las dimensiones de la viga
centradora deben tomarse valores elevados con objeto de dar rigidez al conjunto. Las
dimensiones en planta de la zapata se determinan, en funcion de la presién admisible para

el terreno, mediante las ecuaciones:

R’y R,

= Ogdm

= Ogdm

a * by ay * b,
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Que sera necesario resolver por tanteos al no conocerse, en principio, el peso propio de la
zapata.
Para el célculo estructural se prescinde del peso propio de la cimentacién, es decir, se

consideran como acciones del terreno los valores:

- 1d R - N l

(o con = *

t1 ) * bl 1d 1d l e

0 2d con R Nyy — Nig *—
t2 ) * bz 2d 2d 1d l e

b) Calculo de la viga centradora.- Como ya ha sido indicado, puede admitirse que la
viga centradora esta apoyada en los soportes y que sobre ella actan dos cargas uniformes

de longitudes a, Yy a,, cuyas respuestas son, respectivamente (Figura 2.21):

l e
I—e y RZd:NZd_Nld*l_e

Rig = Nyq *

Las reacciones en los apoyos de esta viga son N;4; Y Nog.

En el caso mas frecuente en que el canto de la viga no supera a los de las zapatas, el armado
de la viga centradora se efectla con el M,, y el cortante V,; correspondientes al extremo
interior de la zapata de medianeria; sus valores se han indicado en la parte interior de la

figura 2.21. La zona de estribos debe prolongarse medio canto en el interior de la zapata.

C) Calculo de la zapata de medianeria.- Puede admitirse que la zapata esta apoyada
en la viga centradora, por lo que el calculo a flexion se hace como el caso zapatas
contintas. La armadura principal, paralela a la medianeria, se determina como si se tratase
de dos voladizos sometidos a la carga o;; = Ry4/a, * b;. Sobre la armadura principal se

dispondra de una armadura de reparto (Figura 2.21).

d) Calculo de la zapata interior.- El céalculo de la zapata interior se efectia como el
de la zapata aislada. Dado que sobre la zapata interior la viga centradora ejerce una accion

vertical hacia arriba, que es favorable, se recomienda no tenerla en cuenta.
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2.5.3.3. Escaleras.- La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano
inclinado con los que se tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,
escaleras de caracol, helicoidales, etc.

En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.

Desembarco

Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Arranque

Figura 2.22 Partes constitutivas de una escalera.

Debido a su inclinacion y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las cuales
se les sobreponen los peldafios. Considerando sélo el trabajo a flexion, se puede suponer
que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se halle, no con
su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El error cometido en
esta suposicion es minimo y no afecta el disefio.

Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en proyeccion
horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.

La obtencion de la armadura longitudinal es analoga al de vigas, por otra parte se debe
disponer de una armadura de distribucion minima colocada a lo largo del paso.
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2.5.3.4. Losas alivianada con viguetas de hormigon pretensado.- Las losas alivianadas
son elementos estructurales unidireccionales. Las cargas que actlan sobre las losas son
esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su comportamiento es de flexion.

El proyecto se elaborard con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas de
hormigoén pretensado, carpeta de hormigon y complemento aligerante de plastoform.

La separacion entre viguetas depende de las dimensiones del complemento aligerante que
se utilice, normalmente oscila entre 50 y 60 cm medida centro a centro de viguetas, la altura
del complemento aligerante depende del claro de la losa y existen desde 10 a 25 cm.

La losa de compresion es el concreto colado en obra con el acero de refuerzo requerido, el
cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcion estructural integrar y dar
continuidad al sistema.

Al realizarse el colado del concreto en la obra, se integra en forma monolitica la vigueta
con la capa de compresién (como si toda se colara al mismo tiempo).

La resistencia minima del concreto colado en obra sera de f. = 210 kg/cm?, fabricado con
tamafio maximo de agregado de 19 mm (3/4”), y debe vibrarse para asegurar su penetracion
en las cufias.

Acero de refuerzo en losa de compresion: Se requiere colocar acero de refuerzo en la capa
de compresion para resistir los esfuerzos de flexion que se lleguen a presentar asi como
para evitar agrietamientos por cambios volumétricos debidos a variaciones de temperatura,
el acero de refuerzo calculado es el minimo requerido por contraccion y temperatura.

Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30 cm.

Y cuya area A, en cm?/m, cumpliré la condicion:

50 x h, - 200
fsd — fsd

Amin >

Donde:
Amin (cm?/m): Es la armadura de reparto @.
h: Espesor de la losa de compresion (cm).

fsd: Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (MPa).
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2.54.

Estrategia para la ejecucién del proyecto.- Para una buena ejecucion del

proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una evaluacion del proyecto. A manera de

referencia se presentan las siguientes:

2.5.5.

Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las
especificaciones técnicas.

Determinar los precios unitarios para la elaboracion del proyecto.

Determinar el presupuesto general del proyecto.

Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucion del proyecto.

Especificaciones técnicas.- Las especificaciones tecnicas en el caso de la

realizacién de estudios o construccién de obras, forman parte integral del proyecto y

complementan lo indicado en los planos respectivos y en el contrato. Son muy importantes

para definir la calidad de los acabados.

Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:

2.5.6.

Definicion

Materiales, herramientas y equipo.
Método constructivo.
Disposiciones administrativas.

Medicion y forma de pago.

Precios unitarios.- Este sistema es analitico por el cual el calculista en base a los

pliegos de condiciones y especificaciones técnicas y a los planos arquitectonicos,

estructurales constructivos se calcula el precio unitario de cada uno de los items que forman

parte de la obra como asi mismo los correspondientes volumenes de obra, estableciéndose

en cantidades matematicas parciales las que se engloban en un total.

Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:
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Costos directos.- El costo directo del precio unitario de cada item debe incluir todos
los costos en que se incurre para realizar cada actividad, en general, este costo directo
esta conformado por tres componentes que dependen del tipo de item o actividad que
se esté presupuestando. (Excavacion, hormigon armado para vigas, replanteo, etc.).

Materiales.- Es el costo de los materiales puestos en obra. El costo de los materiales
consiste en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en una determinada
actividad o item, esta cotizacion debe ser diferenciada por el tipo de material y
buscando al proveedor méas conveniente. El precio a considerar debe ser el puesto en
obra, por lo tanto, este proceso puede ser afectado por varios factores tales como:
costo de transporte, formas de pago, volimenes de compra, ofertas del momento, etc.

Otro aspecto que se debe tomar en cuenta en lo que se refiere a los materiales es el
rendimiento que tienen estos, es decir la cantidad de material que se necesita en una

determinada actividad o item.

Mano de Obra.- La mano de obra es un recurso determinante en la preparacién de los
costos unitarios. Se compone de diferentes categorias de personal tales como:
capataces, albafiiles, mano de obra especializada, peones y demas personal que afecta
directamente al costo de la obra.

Los salarios de los recursos de mano de obra estan basados en el nimero de horas por
dia, y el nimero de dias por semana. La tasa salarial horaria incluye: salario basico,
beneficios sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos los beneficios legales

que la empresa otorgue al pais.

Maquinaria, equipo y herramientas.- es el costo de los equipos, maquinarias y
herramientas utilizadas en el item que se esta analizando.
Este monto esta reservado para la reposicion del desgaste de las herramientas y equipos

menores que son de propiedad de las empresas constructoras. Este insumo, es
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calculado generalmente como un porcentaje de la mano de obra que varia entre el 4% y
el 15% dependiendo de la dificultad del trabajo.

» Beneficios Sociales.- Las leyes sociales del pais determinan el pago de beneficios
sociales a todas las personas asalariadas que deben ser involucradas dentro del costo de
mano de obra.

Para el mismo se analizan los siguientes topicos:

e Aporte Patronal.

e Bonos y Primas.

¢ Incidencia de la Inactividad.

e Cargas Sociales:
- Incidencia de los Subsidios.
- Implementos de Trabajo, Seguridad Industrial e Higiene.
- Incidencia de la Antiguedad.

Otros.

b)  Costos indirectos.- Los costos indirectos son aquellos gastos que no son facilmente

cuantificables como para ser cobrados directamente al cliente.

Los costos indirectos incluyen:

» Gastos Generales e Imprevistos.- ElI porcentaje a tomar para gastos generales
depende de varios aspectos, siendo su evaluacion muy variable y dependiendo del tipo
de la obra, pliegos de especificaciones y las expectativas del proyectista.

» Utilidad.- Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica empresarial de cada
empresa, al mercado de la construccion, a la dificultad de ejecucion de la obra y a su
ubicacion geografica (urbana o rural).
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» Impuestos.- En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor
Agregado (IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). EI impuesto IVA grava sobre
toda compra de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos dltimos la
construccion, su costo es el del 14,94% sobre el costo total neto de la obra y debe ser
aplicado sobre los componentes de la estructura de costos.

El IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier actividad

lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccion del contrato de obra

2.5.7. Computos métricos.- Los computos meétricos se reducen a la medicion de
longitudes, superficies y volimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello

a la aplicacion de férmulas geométricas y trigonométricas.

2.5.8. Presupuesto.- Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una
construccién al ser terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al
desglose de los elementos que constituyen la construccién, cada uno de ellos se halla
condicionado a una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de féacil

estimacion mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.

2.5.9. Planeamiento y cronograma.- Desde el punto de vista econémico, las diferentes
posibilidades constructivas y tipoldgicas, pueden dar lugar a costes de ejecucion y plazos
muy diferentes.

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. Una actividad en un proyecto, usualmente se
Ve cComo un trabajo que requiere tiempo y recursos para su terminacion.

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

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

Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de comenzar el
proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a veces es
necesario reprogramar y replantear.

Existen diversos tipos de técnicas de programacion, unas son muy sencillas en su
elaboracion y faciles de interpretar, pero tienen ciertas limitaciones. Otras son bastantes

utiles pero complejas en su elaboracion.

Las técnicas mas cominmente usadas en la programacion de una obra son:

e Diagrama de Barras.

e Curvas de produccion acumulada.

e Método de la Ruta Critica (Critical Path Method, CPM).
e Red de precedencias.

e PERT (Program Evaluation Review Technique).

e Diagrama de Tiempo y espacio.

Para el presente proyecto se selecciond la técnica del Diagrama de GANTT 6 Diagrama de

Barras.

Diagrama de GANTT o Diagrama de Barras.- En un desarrollo independiente de
sistemas de administracion de proyectos, Henry L. Gantt desarroll6 un modo de representar
graficamente las actividades a lo largo de una escala de tiempo.
El grafico de Gantt cubre las distintas funciones de la programacion: asignacion de
recursos y determinacion de la secuencia y cronologia. A pesar de su sencillez constituye
uno de los métodos de programacion méas completos y, sin duda, el mas usado. El gréafico se
confecciona a dos escalas: en la horizontal se mide el tiempo (en horas, dias, semanas, etc);
en la vertical, se ordenan los elementos que intervienen en la programacién: maquinas,
hombres, tareas, drdenes de trabajo, etc. El grafico establece, de tal forma, una relacion
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cronoldgica entre cada elemento productor o tarea. Las subdivisiones horizontales del
espacio en el grafico representan a la vez tres cosas: transcurso de una unidad de tiempo,
trabajo programado para ese intervalo y trabajo realizado efectivamente en ese lapso. La
inclusion simultanea de estos dos Ultimos aspectos (generalmente se lo hace mediante
segmentos trazados en distintos colores o de diferente contextura o forma) implica
comparar lo programado con lo realizado, es decir controlar lo programado.

Es una representacion secuencial rectilinea de las actividades de una obra.

Actividades : Unidad Cantidad 1:2 34 56 7:8
Replanteo  Ghl. 1 X

Excavacion m® 50 X X X X
Cimientos m° 60 X X X X X

DIAGRAMA GANTT
ACTIVIDAD 1[2]3[4]s5]6]7][8][9]10]1]12]13]14]15]16[17] 18192021
Replanteo. [ ]

Excavacion. [ ]
Zapatas. [ ]
Relleno y compactado. [ ]
Cimientos de H° C° —/—
Columnas de H°A° | | —

El Gantt requiere de tres procesos para la construccion de su diagrama y estos son:

e Listado de actividades.
e Secuencia légica de actividades.

e Duracién de la actividad:

Duracién = Volumen / Rendimiento

Doénde:
Volumen = Volumen de la Actividad.

Rendimiento = Rendimiento de mano de obra o equipo (cantidad de trabajo por
unidad de tiempo).

58



CAPITULO 111

3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Generalidades.- Una vez obtenido los planos arquitectonicos y el informe
correspondiente al estudio de suelos en la zona de proyecto, se procedié al respectivo
calculo estructural de la infraestructura. Tomando en cuenta la capacidad portante del lugar
de emplazamiento de la infraestructura, asi mismo, se consideran los diferentes factores que

intervienen en el calculo de este tipo de estructuras.

3.2 Analisis del levantamiento topogréfico.- El levantamiento topografico fue realizado

con estacion total y de este se obtienen las curvas de nivel (Figura 3.1).

\
N____ 1716.500

)

| - =

Figura 3.1 Curvas de nivel.

El terreno cuenta con una superficie Gtil de 701,63 m?, topogréaficamente se considera una

superficie semiplano con un desnivel inferior al 1%.
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3.3 Analisis del estudio de suelos.- Para la determinacién de la capacidad portante del
suelo, se realizo el ensayo de SPT (STANDARD PENETRATION TEST).
Dicho ensayo se realiz6 en dos pozos, ubicadas en lugares estratégicos del terreno, con

profundidades variables y con un diametro de 2,0 m. (Figura 3.2).

m

% AL
JuL

== =
I Il -

=,
t

Figura 3.2 Puntos en los que se realizé el estudio de suelo.

Los estudios estuvieron a cargo del postulante y del departamento de topografia y vias de
comunicacion a través del laboratorio de suelos y hormigon de la U. A. J. M. S. dicho
analisis comprende granulometria, limites de Atterberg y desde luego el ensayo de carga
directa o SPT del lugar de emplazamiento (ANEXQOS), dando como resultado el siguiente
tipo de suelo: Mezclas de grava, arena con poco material fino. Con una resistencia
admisible de 2.25 kg/cm?, estos resultados se obtienen de una excavacién manual de una
profundidad de 2 metros y una altura de penetracion de 30 cm. del cono diamantado de 2”
de didmetro.

A continuacion se presenta la estratificacion del suelo de fundacion del lugar de

emplazamiento:
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Suelo orgénico hi= 0.30 mj s

Mezclas de grava, arena

Con poco material fino N2=1.70 m =2.0m

Figura 3.3: Estratificacion del suelo de fundacion.

Las planillas del estudio de suelos se encuentran detalladas en el Anexo A-2.

3.4 Andlisis arquitecténico del proyecto.- El disefio arquitecténico del nuevo Mercado
Central del Valle fue elaborado por el cuerpo técnico de la Honorable Alcaldia Municipal

provincia Avilés de la Ciudad de Tarija. (Véase Anexos A-7).
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Figura 3.4 Planos arquitectonicos.

3.5 Planteamiento estructural.- Se analizara tanto la estructura de sustentacion de la
cubierta como la estructura aporticada de H°A®.

a) Estructura de sustentacion de la cubierta.- Estara compuesta por cerchas

metalicas que para las mismas se usaran perfiles metalicos, haciéndose referencia del
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catdlogo CINTAC®. El material usado para la cubierta sera calamina galvanizada y
policarbonato por lo que se usaran correas separadas a una distancia de 1,46 m,
considerando un traslape entre hojas de 15 cm en el sentido longitudinal y 10 en el sentido
transversal. Las cerchas tendran una pendiente del 45%, una luz de 8 m y una altura de 1,8
m. Todas las cerchas estaran apoyadas sobre las columnas, las mismas no estan separadas
entre si a distancias iguales, por lo que, se seleccionard la separacion més desfavorable
entre estas y con esta se haran los respectivos calculos, de este modo se tiene que la
separacion mas desfavorable es de 3,84 m.

Con los datos antes mencionados se debera hacer un pre-dimensionamiento de la cercha y

de este obtener la mejor alternativa de solucion, por lo tanto se plantea lo siguiente:

Plano en planta de la estructura de hormigon armado.- La ubicacion de las cerchas
metalicas se lo hara como se muestra en la figura 3.5, en las que, las lineas segmentadas
representan a las correas, mientras que la lineas transversales a estas (lineas continuas y de

mayor grosor de grafo) representan a las cerchas metélicas.

287

3

2.1

218 ;218
3,75

25
268

2.4

3,98

4 325 | 335 | 20 3,84 381 384 304

Figura 3.5 Disposicion de las cerchas sobre la estructura de hormigon armado.

® \erse: Catalogo de tubos y perfiles metalicos CINTAC S.A.
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Establecimiento del esquema de la cercha metalica.- Se debera seleccionar el tipo de
cercha, considerando la racionalidad de los elementos estructurales, las acciones de carga,
razones constructivas, econdémicas, buscando de este modo diferentes alternativas de
solucidn, que con ayuda del programa RAM Advanse esto se lo puede realizar con mayor
facilidad.

b) Estructura de sustentacion aporticada de H°A°

Estard formada por: Vigas, columnas, zapatas aisladas y zapatas arriostradas, losa
alivianada con viguetas pretensadas y escaleras.

Del estudio de suelos se tiene que la capacidad portante del suelo es de 2.50 kg/cm?.

Para el calculo estructural se minorara esta resistencia en un 10% para ir a favor de la
seguridad y de este modo garantizar una mejor estabilidad de la estructura.

Por lo tanto la capacidad portante admisible del suelo a usar en el proyecto es:

Oadm = 2.25 kg/cm?

3.6 Analisis, célculo y disefio estructural de la cubierta metélica

Propiedades del acero

- Mobdulo de elasticidad longitudinal: E = 2100000 Kg/cm?
- Peso especifico: y, = 7850 Kg/m®
- Limite de fluencia Fy = 2530 Kg/cm?

Especificaciones de la calamina galvanizada

- Longitud total = 4.50 m.

- Ancho=0.90 m.

- Peso =3.50 kg/m2
3.6.1 Andlisis de carga para la cubierta.- Todas las cargas 0 acciones adoptadas para la
cubierta son las que se mencionan a continuacion:

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

Uu=14D
U=12D+16L+05(LroSoR)
U=12D+16(LroSoR)+(0.5L00.8W)
U=12D+13W+05L+05(LroSoR)
U=12D+10E+(05L00.2S)
U=09D-(0.3Wo01.0E)

Donde:

U: Carga tltima

D: Cargas muertas

L: Cargas vivas

L.: Cargas vivas en techos

S: Cargas de nieve

R: Carga inicial de lluvia o hielo

W: Viento

E: Sismo

El propdsito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta las

incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas y muertas.

El valor mas grande en cada caso de combinacion se designara carga critica o gobernante y

debe usarcé en el disefio.

Esquema geométrico de la cubierta metalica.-

8
6 )
‘\,/
@ 32 (87
/.
i E °
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Y Y, ) &)

Figura 3.6 Vista transversal de la cercha N° 1.
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Especificaciones de la cercha.-
e Pendiente = 45%

e Angulo de inclinacion = 24.227°

e Separacion de las cerchas = variable (como se muestra a continuacion)

E
!

25
3

21

218,218
275

25

2F5

328
24

T

363

JI.' 325 325 28 354 381 354 3,54 3 BB 252 455

Cerchatipo 1
Cercha tipo 2

Cercha tipo 3

En el cual se puede observar que la mayor area de influencia es el area A2 la cual afecta la
cercha nimero uno, por lo tanto dicha cercha es la mas solicitada, asi pues bastara con
disefiar la cercha numero dos con sus respectivas cargas para el disefio de todas las cerchas
de la cubierta “Tipo 1.

Analizando la cercha uno como se muestra a continuacion:

}Xl}XZ} X3 } X4 } X5 } X6 } X7 }X8}X9\

NN,
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Vista en planta de la cercha con su area de influencia:

Distancias inclinadas (m)
x1 0.548
X2 0.73
X3 1.46
X4 1.46
X5 1.46
X6 1.46
X7 1.46
x8 0.73
x9 0.548

Carga debido a la calamina

Nudo Peso calamina |Area influencia | p. en nudo
kg/m? m? kg
1 4.908 17.176
2 5.606 19.621
4 5.606 19.621
6 3.50 5.606 19.621
8 5.606 19.621
10 5.606 19.621
12 4.908 17.176
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Carga debido al peso de la cercha.

o Seccion ) Peso tedrico Peso total [kg]
Descripcidn Longitud[m]
[mm] [kg/m]

Cuerda superior 50*50*4 9.869 5.86 57.832

Cuerda inferior 50*50*4 8 5.86 46.88

Diagonales 50*50*4 6.512 5.86 38.160

Parantes 50*50*4 5.40 5.86 31.644

Total= 174.516

Para obtener la carga que actGa en el nudo debido el peso propio de la cercha, largueros y
sobrecarga de disefio, se cuenta con los siguientes datos:

e Peso propio de la cercha = 4.605 kg/m?

e Peso propio de largueros [150*75*4] = 9.01kg/m=6.39 kg/m2

e Sobrecarga de disefio = 100kg/m2

e Presion dinamica del viento W = V?/16
Velocidad del viento V = 45 nudos = 83.33 km/h = 23.15 m/s. fuente AASANA
W = (23.15 m/s)? /16 = 33.50 kg/m?

e Sobrecarga del viento P = C*W

Dénde:

C= Coeficiente e6lico (depende directamente del a&ngulo y direccién del viento)

W= Presién dindmica del viento kg/m2

Sotavento Barlovento

Direccién del viento

Jc1
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Tabla 5.2
Coefici edlico de sob ga en una construccion cerrada
Corriente
Viento Ef\ A L ) Viento
v 5
Remanso Remanso
Coeficiente edlico en:
Situacion
Angulo de incidencia Superficies planas Superficies curvas rugosas Superficies curvas muy lisas
del viento
9 A A A A A A
€ c2 €3 ca €3 ca

En remanso
90° —0° +0.38 -0.4 +038 -0,4 +0,8 -0.4

En corriente
90° +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +0,8 -0,4
80° +0,8 -04 +0,8 -0,4 +0,8 -0,4
70° +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +04 -04
60° +0,8 -0,4 +0,4 -0,4 0 -0,4
50° +0.,6 —-0,4 0 -0,4 -0,4 -0,4
40° +0,4 -04 -0,4 —0,4 -0,8 -04
30° +0,2 -0,4 -08 -04 -1.2 -0,4
20° 0 -0,4 -08 -0.4 -16 -2,0
10° -0,2 -0.4 -0,8 -0,4 -2,0 -2,0
0° —04 -0.4 -04 —0.4 -2,0 -2,0

Valores i pueden

Determinacion de la sobrecarga de viento dependiendo del coeficiente edlico para cada caso:
Sotavento: C2=-0.40

P=-0.40*33.5=-13.4 kg/m2

Barlovento: |Cb:1.2*sina—0.4|

Cb=1.2*sin 24,2227° -0.40 =0.092
P=0.092*33.5= 3.082 kg/m2
Descomponiendo la sobrecarga de viento
Para Sotavento: Sotavento

\
EC2 kg
Py = —13.4 x cos 24.22774532¢2 = _12'219748W

k
Px = —13.4 * sen 24.227745322 = —5.4988867m—%

Descomponiendo la sobrecarga de viento

Para Barlovento: Barlovento

JCl
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k
Py = 3.082 * cos 24.22774532° = 2.8105m—g2

k
Px = 3.082 * sen 24.22774532¢ = 1'2647m_%

Segun la norma LRFD se utilizaran las siguientes combinaciones de cargas:

Para el barlovento.

Carga Carga Carga Carga
L muerta en techo de viento critica
Combinacion de carga
"D" "Lr" "W" "U"

Kg/m? Kg/m? Kg/m? Kg/m?
Uu=14D 15.393
U=12D+05Lr 63.194
U=12D+16Lr+08W 175.442

10.995 100 2.81
U=12D+05Lr+13W 66.847
u=12D 13.194
U=09D-03W 9.053

Para el sotavento.
Carga Carga Carga Carga
L muerta en techo de viento critica
Combinacion de carga
"D" "Lr" "W" "U"

Kg/m? Kg/m? Kg/m? Kg/m?
U=14D 15.393
U=12D+05Lr 63.194
U=12D+16Lr+08W 163.418

10.995 100 -12.22
U=12D+05Lr+13W 47.308
u=12D 13.194
U=09D-03W 13.562




Por lo tanto la carga total que actta sobre los nudos, debido al peso propio de la cercha,

correas y sobrecarga de disefio en sentido del barlovento ser: 175.442 Kg/m?

"y Area influencia | p. en nudo
Nudo ) )
kg/m m kg
6 5.606 983.528
8 5.606 983.528
175.442
10 5.606 983.528
12 4.908 861.069

Por lo tanto la carga total que actta sobre los nudos, debido al peso propio de la cercha,

correas y sobrecarga de disefio en sentido del sotavento sera: 163.418 Kg/m?

"u" Area influencia | p. en nudo
Nudo ) )
kg/m m kg
1 4.908 802.056
2 163.418 5.606 916.121
4 5.606 916.121

La carga total que actta en cada nudo serd: carga debido a la calamina + carga Gltima
Nudol —— P;=17.176 +802.056 = 819.232 Kg

p. en nudo
kg
819.232
935.742
935.742
1003.149
1003.149
10 1003.149
12 878.245

Nudo

O O b N
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Carga actuante debido al cielo falso

La carga debido al cielo raso es una carga distribuida y se la debe idealizar de tal forma que

actle una carga equivalente en los nudos.

e Peso del cielo falso (con emparrillado de acero D=6mm) = 30 kg/m?

e Separacion de las cerchas (S) = 3.84 metros la mayor.

Carga distribuida debido al cielo raso = Carga del cielo raso - S
Carga = 30 kg/m? - 3.84 m. = 115.2 kg/m.

—>

Por lo tanto las cargas puntuales debido al cielo raso seran:

Nudo Carga cielo raso Longitud |p. en nudo
kg/m m kg
1 0.667 76.84
3 1.333 153.56
5 1.333 153.56
7 115.2 1.333 153.56
9 1.333 153.56
11 1.333 153.56
12 0.667 76.84

Carga debido a la cumbrera:

Ubicacion de Curnbrera

(13 2

Largo “m

Ancho “m”

Area “m”"2”

Peso kg/m

Peso total kg

3.84

0.40

1.536

3.50

5.376
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Cargas debido al alero:

Area de influencia sobre el alero:

Lado lIzquierdo: Lado Derecho:
Ancho= 3.84m Ancho= 3.84m
Largol= 0.55m Largol= 0.55m
Areal= 2.10m2 Areal= 2.10m2

La carga puntual debido a la carga ultima U también afecta al alero por lo que también se
tomara en cuenta.

Para el nudo 1 que se encuentra en el sotavento
P=UxA

Donde:

U=Carga ultima= 163.418 kg/m2

A= Area de influencia al nudo= 2.10m2

k
P1= 163.418m—g2 * 210 m? = 343.178 kg

La carga puntual debido a la carga ultima U también afecta al alero por lo que también se
tomara en cuenta.
Para el nudo 12 que se encuentra en el barlovento
P=UxA
Donde:

U=Carga Ultima= 175.442 kg/m2
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A= Area de influencia al nudo= 2.10m2

k
P12 = 175.442m—g2 «2.10 m? = 368.428 kg

Carga debido al cielo falso en el alero

La carga debido al cielo raso es una carga distribuida y se la debe idealizar de tal forma que
actle una carga equivalente en los nudos.

Peso del cielo falso=30.00kg/m2

Separaciéon de las cerchas (S) =3.84m

Carga distribuida debido al cielo raso = Carga del cielo raso * S

kg kg
Carga = 30— *3.84m = 115.2 —
m m

Por lo tanto las cargas puntuales debido al cielo raso seréan:

kg
P1=1152-ZxX
m

k

P1 = 115.2% + 0.548m = 63.13kg
kg

P12 = 115.25* 0.548m = 63.13kg

Debido a las cargas puntuales originada por la carga Gltima y el cielo falso se originan

momentos flectores:

m
M1 = (63.13kg + 343.178kg) * = 111328 kg *m

m
M12 = (63.13kg + 368.428 kg) * = 118.247 kg xm
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Finalmente la cercha con las cargas idealizadas sera:

P6
P4
P2 P10
P1 P12
MlC $ $ J M12
P3 P5 Pg P9 P11
Cargas
Nudo Carga Critica | Cielo Falso | Cumbrera | Carga debido al alero Cargas Totales
Kg Kg Kg Kg Kg

1 819.232 76.84 343.178 1239.25
2 935.742 935.742
4 935.742 935.742
6 1003.149 5.376 1008.525
8 1003.149 1003.149
10 1003.149 1003.149
12 878.245 76.84 368.428 1323.513
3 153.56 153.56
5 153.56 153.56
7 153.56 153.56
9 153.56 153.56
11 153.56 153.56

Ahora se analizara las cargas horizontales debido a la sobrecarga de viento

szotavento

kg

= —13.4 x sen 24.22774532° = —5.4988867W
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k
PXpariovento = 3.082 * sen 24.22774532¢ = 1.2647m—g2

Como se puede observar en la siguiente grafica las fuerzas horizontales tienen el mismo

sentido que va de derecha a izquierda.
Sotavento  Barlovento

C2 *

Utilizando las combinaciones de carga la Unica que nos sirve es:

U=13W
Para Sotavento:

K
U = 1.3 « 5.4988867 = 7.14855271m—‘g2

Para Barlovento:
kg

U=13x12647 = 1.64411 —
m

Analizando para cada nudo:

"y Area influencia | P. en nudo
Nudo
kg/m? m® kg
6 5.606 9.216
8 5.606 9.216
1.6441
10 5.606 9.216
12 4,908 8.069




"uU" Area influencia | P. en nudo
Nudo ) )
kg/m m kg
1 4.908 35.085
2 7.1485 5.606 40.074
4 5.606 40.074
H6

« «

3.6.2 Determinacién de los esfuerzos internos de la cercha metalica.- Las hipotesis de

carga que se usaran para la estructura metalica son las siguientes:

Elemento Fuerza axial Elemento Fuerza axial
(ka) (kg)

1 -6971.262 12 -4138.221
2 6349.212 13 -1601.319
3 153.56 14 4928.162
4 -5566.907 15 689.195
5 -1414.461 16 -5487.231
6 6349.212 17 -1305.303
7 733.988 18 6118.503
8 -4128.115 19 153.56
9 -1777.804 20 -6836.438
10 5059.327 21 6118.503
11 2414.371

Fuerzas de disefio
Para Compresion=-6971.262 kg
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Para Tencion= 6349.212 kg
Reacciones:
Apoyo fijo:

F, = 150.95 kg F, = 4044.618 kg
Apoyo movil:

F, = 4184.190 kg

3.6.2.1 Verificacion del elemento solicitado a traccién, Cercha Tipo 1.
Propiedades del material: Acero dulceA-36 designado por la (ASTM)
Fy = 36 ksi =2531,048 kg/cm2 (Esfuerzo de fluencia)
Fu =58 ksi =4077,800 kg/cm2 (Esfuerzo ultimo de tencion del acero estructural)
E =2,10E+06 kg/cm2 (Mdbdulo de elasticidad)

La verificacion se la realizara para la barra # 2 por ser la mas solicitada

Pu =6349,212 Kg (Fuerza axial en Tension.)
L =1,333 m (Longitud de la barra.)

Propiedades de la seccion en estudio:

Seccidn: T2L 50X50X4

Ty
Largo de ala (a) =5cm — e )
Ancho de ala (b) =5cm E'I L “
Separacion (s) =1,0cm =

Espesor (T) =0,4cm

A =7,68cm2 (Area de la seccion)
Ix = 18,48cm4 (Inercia en el eje x)
ly = 46,21cm4 (Inercia en el eje y)
Radio de giro:

r= |- , = 1,551 cm r, = 2,453 cm
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Longitud

articulados se tiene que el coeficiente de pando es: K =1

Lefec =k *L =2453+1=2,453m

TABLA 20.1

LONGITUD DE PANDEO /= o - | DE LAS PIEZAS

Los factores de resistencia ¢ en traccion son:

=0,9
=0,75

b1
b2

Condiciones que debe cumplir:

(Por fluencia)

(Por Ruptura)

AISLADAS

|

Sustentacion de la pieza de longitud |

Valor del
coeficiente o

- Un extremo libre y otro

|
ciriz I

empotrado

- Un extremo con articulacion

fijay el otro

- Ambos extremos empotrados

1) Resistencia por Fluencia:
PU
ftl B ABruta : ¢1'Fy
_ 6349212 <0.9*2531.048
7.68
826.720 < 2277,944 Cumple!!
2) Resistencia por Ruptura:

P
L I
ACI’. = U * A)ruta

......... ecuacion D2-1 del LRFD

ecuacion D2-2 del LRFD

efectiva (Lefec ).- Considerando que el elemento tiene ambos extremos
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Donde U es el coeficiente de reduccion se lo obtiene de la siguiente figura:

A.=0.85A4, A, =0.75A,
(Angulo simple o doble) (Angulo simple o doble)
(a) (b)
\
W10 x 19 e T
o] O (@)
> e T
B =0.393< 2
Canal d
A.=0.854, A, = 0.85A,

(c) (d)

Figura 3.7 Factores de reduccion del area neta efectiva.

Asumiendo que estan conectados a través de los patines con por lo menos tres sujetadores
por linea. (Inciso (a) de la figura 3.8)
U=0.85

~6349.212

w=————<0.75*4077.8
0.85*7.68

927.612 < 3058,350 Cumple!!
3) Relacién de esbeltez.- Aunque la esbeltez es critica para la resistencia de un
miembro en compresion, ella no tiene importancia para un miembro en traccion. Sin

embargo, en muchas situaciones es buena préactica limitar la esbeltez de los miembros en
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traccion. El proposito de estas limitaciones es para garantizar que dichos elementos posean

suficiente rigidez para prevenir deflexiones laterales o vibraciones excesivas®®

K—IS3OO
r

min

1*1.333*100
1.551

<300

85,954 <300  cumple!!

3.6.2.2 Verificacion del elemento solicitado a Compresion, Cercha Tipo 1

Para la verificacion a compresion la barra # 1 es la mas solicitada

Pu =6971.262 Kg (Fuerza axial en Compresion.)
L =1,4621 m (Longitud de la barra.)

Seccidn: T2L 50X50X4

Iy
Largo de ala (a) =5cm — s .
Ancho de ala (b) =5cm 51 L U
Separacion (s) =1,0cm =

Espesor (T) =0,4cm

A = 7,68cm2 (Area de la seccion)

Ix = 18,48cm4 (Inercia en el eje x)

ly = 46,21cm4 (Inercia en el eje y)

Estas secciones fueron analizadas previamente en el programa RAM ADVANCE v.9.
Ahora se pretende verificar que esta seccion cumpla con los requisitos de un elemento en

Compresion.

@ Verse: Disefio de estructuras de acero con LRFD (2da edicién). William T. Segui. Capitulo 3.6
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Radio de giro:

r= JZ 7, = 1,551 cm r, = 2,453 cm
A

Longitud efectiva (Lefec ).- Considerando que el elemento tiene ambos extremos

articulados se tiene que el coeficiente de pando es: K =1

Lefec = k*L =2453+1=2,453m

Razdén de esbeltez.- Para miembros disefiados solo en compresion se recomienda que la
razon de esbeltez no sea mayor que 200.

~1*1.4621*100 -
1.551

max

200

2 =KL o0
r

min

94.268 < 200 cumple!!

Definicion de frontera entre columna eléstica e inelastica

Col ¥ Columnas
0 u;nn.u _, intermedias
corta

. T

Columnas largas
T(Inlervnlo elastico o de Euler)
(Intervalo ineldstico)

Férmula inelastica

o( Ff’

Férmula de Euler
o0 pandeo eclastico

Figura 3.8 Tipos de fallas en columnas.

Se debe calcular la esbeltez para definir si son columnas largas cortas o intermedias, la
esbeltez se calcula con la siguiente formula:
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KI |[F,
r .z \ E| ...ecuacion E2-4 del AISC

min *

AC =

El esfuerzo minimo de pandeo para columnas inelasticas intermedias o cortas:

_ 4
Foe =0.658™.F|  ccuacion E2-2 del AISC

El esfuerzo minimo de pandeo para columnas largas:

F — (0'8277}|:y ... ecuacion E2-3 del AISC
cr lc

Las ecuaciones E2-2 y E2-3 de la AISC son una version condensada de cinco ecuaciones

que cubren cinco rangos de A, (Galambos 1988). Estas ecuaciones se basan en estudios
experimentales y tedricos que toman en cuenta los efectos de los esfuerzos residuales y un

desalineamiento inicial de L/1500, donde L es la longitud del miembro.
Fuente: Disefio de Estructuras de Acero con LRFD pag. 96

Determinando la esbeltez:
* *

/,chl 1.4621 100_ 2531.048 _1.042
1551*7z '\ 2.1E6

|Ac =1.042 <1.5|

Como la esbeltez es menor a 1.5 entonces podemos decir que nuestra columna es

intermedia a corta

kg

2

F, = 0.658%*% 2531.048 = 1606.707
cm

Resistencia nominal por compresion:

P =F_.A| -ecuacion E4-1del AISC

n cr-

P, =1606.707 9 *7.68cm? =12330.507 kg
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Suma de las cargas factorizadas.-Factor de resistencia segin LRFD en columnas es 0.85

P, <¢,.P

u n

P, =0.85*12339.507kg =10488.581

Verificando solicitaciones.- Se debe de cumplir que:

I:)u 2 I:)u(sol)

10488.581 > 6971.262] Cumple!!

3.6.2.3 Verificacién de Correas en flexién asimétrica o esviada ©.- El analisis de la
correa es el mismo para toda la estructura, esto debido a que la disposicion y las
propiedades geométricas de la seccién es la misma para toda la estructura.

Carga actuante sobre el elemento:

o Peso de la calamina = 3.50 kg/m2
o Peso de correa (150X75X4)= L =9.01 kg/m=6.39 kg/m>.

e  Sobrecarga de uso = 100 kg/m®. %tf

o Sobrecarga de viento: W d
Barlovento = 3,082 kg/m? —H [ tw
Sotavento = -13,4 kg/m? A

. Angulo de inclinacion de la cubierta: 6 = 24.227°
o Separacion entre correas: S= 1.462 m

o Longitud de las correas o largueros: L=3.84 m

Combinaciones usuales de carga consideradas segun el LRFD:

Uu=14D
84



U=12D+16L+05(LroSoR)
U=12D+16(LroSoR)+(0.5L00.8W)
U=12D+13W+05L+05(LroSoR)
U=12D+10E+(05L00.2S)
U=09D-(0.3Wo01l.0E)

Donde:

U: Carga ultima

D: Cargas muertas

L: Cargas vivas

L,: Cargas vivas en techos

S: Cargas de nieve

R: Carga inicial de lluvia o hielo

W: Viento

E: Sismo

Considerando el disefio por flexion asimétrica o esviada:
M
Y

xExk Muy -
i \I\//' \

Y

ux
!

Descomposicion de cargas:
Cargas muertas.

D =3.5+6.39=9.89 kg/mZ.
Dx = 9.89*SEN 24.227° = 4.058 kg/m?.
Dy = 9.89*COS 24.227° = 9.019 kg/m?.

Cargas vivas.
Lr = 100 kg/m?.
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Lx = 100*SEN 24.227° = 41.035 kg/m?.
Ly = 100*COS 24.227° = 91.193 kg/m?.
Carga de viento.

Lado Barlovento:

kg kg kg
Lado Sotavento:
kg kg kg
W= -134 — W,=0— W, = -134 —

Debido a que el lado sotavento minimiza la carga de la estructura solo se realiza la

verificacion para el lado de barlovento el cual es el més critico:

kg kg
VVxZOW Wy=3.082ﬁ

Por lo tanto las consideraciones de carga se adecuan de la siguiente forma:

CARGA CARGA CARGA CARGA
MUERTA EN TECHO DE VIENTO CRITICA
COMBINACION DE CARGA en X
"DX" "LrXx" WX "Ux"
Kg/m2 Kg/m2 Kg/m2 Kg/m2
UX=14DX 5.681
UX =12DX+05LrX 25.387
UX =1.2DX+1.6 LrX+0.8WX 70.526
4.058 41.035 0
UX =12DX+ 0.5LrX+13WX 25.387
UX =12DX 4.870
UX =09DX-0.3WX 3.652

Se obtiene la carga ultima w., = 69.978 kg/m®.
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CARGA CARGA CARGA CARGA
MUERTA | EN TECHO DE VIENTO CRITICA
COMBINACION DE CARGAenY
IIDYll IlLrYII ||WY|I IIUYll
Kg/m? Kg/m? Kg/m? Kg/m?
Uy=14Dy 12.627
U Yy = 1.2 DY +0.5 Lry 56.419
Uy =12Dy+16Lry+08Wy 159.197
9.019 91.193 3.082
U Yy = 1.2 DY +0.5 Lry+ 1.3 WY 60.426
Uy =1.2Dy 10.823
Uy =09Dy-0.3Wy 7.193

Se obtiene la carga ultima wy, = 159.197 kg/m?.

Carga lineal sobre la correa:

Wux = Wex * S = 70.526 Kg/m? * 1.462 m = 103.109 kg/m.
Wy = Wyy * S = 159.197 kg/m? * 1.462 m = 232.746 kg/m.

Momento ultimo:

Wyt L2 103,109 - (3,84) 2
Mux =—g—= 8

_ wyy L2 232,746 (3,84) 2

Muy = 32 32

=190,05Kg - m

= 107,249 Kg-m

Verificando la seccion C 150X75X4 de propiedades:

bf = 7500 [Cm] Ancho

d =15.000 [Cm] Profundidad

tft = 0400 [Cm] Espesordeala
tw = 0400 [Cm] Espesordealma
Area  =11.47 [Cm2]

I X =403.75  [Cm4]

Area bruta de la seccion.
Inercia alrededor del eje local 3.
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ly =64.06 [Cm4] Inercia alrededor del eje local 2.
ZXx =53.83 [Cm3] Maodulo de seccion superior respecto al eje local 3.
Zy =11.77 [Cm3] Maodulo de seccion superior respecto al eje local 2.

Propiedades del material: A-36
~  Tencion de fluencia Fy = 36 ksi = 2531,048 kg/cm®.

~ Tenci6n de ruptura Fr = 4077,80 kg/cm?.
— Mobdulo de elasticidad E = 29000 ksi = 2100000 kg/cm?.

Momento nominal:
M, = E, - Z, =2531,04853,83 = 136246,314 Kg-cm
Mny = Fy -Zy = 2531,048- 11,77 = 29790,435 Kg - cm

Verificando la resistencia:

( M| My >31
bp - Mpy ¢b'Mny

Donde ¢b es un factor de resistencia seguin LRFD de valor 0.9.

( 4751,263 N 10724,90 ) <
0.9-136246,314 0.9-29790,435/ —

0,56 <1 Satisfactorio

Verificando a deflexion en y:

_ L 38 g
fmax =355 = 399 = 128 M

5 wyy - L* 5 2,327 - 384*

= = . =0.77 < 1.28 cm. Satisfactorio
f =382 E-I, " |384 21-10°-403.75 cm e f




3.6.2.4 Disefio de las Uniones Atornilladas, Cercha Tipo 1.- El agotamiento de la

resistencia de una conexion mecanica se puede producir por:”

Para realizar el disefio de uniones seleccionamos al miembro sometido al mayor esfuerzo

interno. Los datos necesarios son:
Propiedades del material: Acero dulceA-36 designado por la (ASTM)

Fy = 36 ksi =2531,048 kg/cm2 (Esfuerzo de fluencia)

Fu =58 ksi =4077,800 kg/cm2 (Esfuerzo ultimo de tencidn del acero estructural)
Fv =48 ksi = 3374.731 kg/cm2 (Esfuerzo cortante ultimo del perno A325)

E =2,10E+06 kg/cm2 (Mdbdulo de elasticidad)

El disefio se realizara para la Barra 2 nudo 11 por ser la mas solicitada a Tension
Pu =6349.212 Kg (Fuerza axial en Tension.)
L =1.333 m (Longitud de la barra.)

Seccion: T2L 50X50X4

Largo de ala (a) =5cm

Ancho de ala (b) =5cm

Separacion (s) =1,0cm

Espesor (T) =0,4cm

A = 7,68cm2 (Area de la seccion)
Ix = 18,48cm4 (Inercia en el eje x)
ly = 46,21cm4 (Inercia en el eje y)

Diametro del tornillo:

Se emplearan tornillos con diametro de 1/2 in = 1.27 c¢m, con un area de:

) Verse: DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS. Dra. Ing. Marfa Graciela Fratelli. Capitulo 3.6.9.
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A =EdZ=E*1272=1267cm2
b 4 4 . .

Calculo de resistencia del perno por cortante
DR, = OF, x Ay
R,=Resistencia por cortante del tornillo.

@=Factor de resistencia = 0,75
F,=Esfuerzo cortante ultimo del perno A325= 48 ksi = 3374,731 clr(n_gz

Ay =Area transversal de la parte no roscada del tornillo = 1,267 cm?
@R,, = OF, * A, = 0.75 * 3374.731 x 1.267

kg

R, = 3206.838 ——
ORn tornillo

Conexion critica al deslizamiento.- Una conexion con tornillos de alta resistencia se
clasifica como conexion critica al deslizamiento o bien como conexion tipo aplastamiento.
En una conexion critica al deslizamiento es aquella en la que no se permite el
deslizamiento. En una conexién tipo aplastamiento, el deslizamiento es aceptable vy,
realmente ocurre acciones de cortante y de aplastamiento.

Aungue una conexién critica al deslizamiento, teéricamente, no estan sometidas al cortante
y al aplastamiento, dichas conexiones deben tener suficiente resistencia por cortante y
aplastamiento en el caso de que una sobrecarga pueda generar un deslizamiento.

La resistencia al deslizamiento sera una funcion del producto del coeficiente de friccion
estatica y la fuerza normal entre las partes conectadas. La resistencia por deslizamiento

critico (PRs¢,) de una conexion esta dada por:

ORger = 1.13 * pu * Ty * Np * Ny
@ = 1,0 Factor de reduccion para agujeros estandar.

u= Coeficiente de deslizamiento medio (coeficiente de friccion estatica) = 0,33

@ Verse: Disefio de estructuras de acero con LRFD (2da edicién). William T. Segui. Capitulo 7.7.
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T, =Tension minima en el sujetador =12 klb =5443,109 kg (Véase Anexo A-1).
N, = Numero de tornillos en la conexion=1

Ns= Numero de planos en deslizamientos =1

kg

@Ry = 1.13 % 0.33 ¥ 5443.109 % 1 * 1 = 2029.735 ————
tornillo

Gobernando la de deslizamiento critico para el disefio por lo que se calcula el nimero de
tornillos a partir de esta.

Calculo del niumero de tornillos.- Para el calculo del nimero de tornillos se aplicara la

siguiente relacion:

Carga total P,

b= Carga por tornillo - OR;
Donde:
@R.: Resistencia admisible del tornillo, siendo este el menor valor obtenido del célculo de
la resistencia al corte del perno y de la conexion critica al deslizamiento del perno.

P,: Solicitacion maxima de la union atornillada.

Para poder estimar el numero de pernos necesarios en la union se considera inicialmente
como solicitacion maxima a la fuerza axil del elemento, donde el elemento nimero 2 es el
de mayor solicitacion en traccion, con los siguientes datos:

Perfil del elemento en mm: T2L 50x50x4

P, = 6349,212 kg (Fuerza axial en traccion).

L = 1,33 m (Longitud de la barra).

@R = 2029.735 kg/tornillo De la conexion critica al deslizamiento.
Reemplazando en la ecuacion se tiene que:

6349.212 kg ]
N, = . = 3.12 tornillos
2029.735 —~9__
tornillo

91



Para que la seccion trabaje de forma simétrica se emplearan:

N, = 4 tornillos

Separacion y distancias minimas a los bordes.- En cualquier direccion, ya sea en la linea

de la fuerza o transversal a la linea de fuerza, se debe cumplir:

s=3*xd=3%127=381cm
s=4cm
L.: Obtenida a partir de la tabla 12.4 de la norma LRFD
L, =3,00cm

Calculo de la resistencia por aplastamiento de las planchas.- La resistencia de disefio de
un sujetador por aplastamiento es igual a la resistencia nominal por aplastamiento de la
parte conectada, multiplicada por el diametro del sujetador y por el espesor del miembro
que se apoya en el sujetador y multiplicada por el factor de reduccién de resistencia @. Si se
cumplen los requisitos de la distancia minima al borde y la distancia entre tornillos y si se
usan dos o mas tornillos en la direccion de la linea de fuerza, la resistencia por

aplastamiento es:

— @ . =
_

Figura 3.9 Falla por aplastamiento de las planchas.

Para los pernos mas cercanos al borde del miembro: Cuando L, < 2 x d
OR, =0(1.2* L. xt*F,)
Donde:

F, =58 ksi = 4.077,800 kg/cm? Esfuerzo ultimo a traccion del acero.
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t = 0,50 cm Espesor de la plancha.

Didmetro del agujero:

1 1
h—d+E—1.27+E—1.429cm

h 1.429
L. =Le—E= SOO_TZ 2.286 cm

2xd=2%127=254cm
Porlotanto: L.<2x*d

Reemplazando en la ecuacion se tiene que:
@R, = 0.75 = (1.2 * 2.286 * 0.50 * 4077,800) = 4194,83 kg

Para los agujeros internos:
OR, =04 *d+t*F)
Donde:
s=3*xd=4cm
L.=s—h=4—-1429 =2571cm
Reemplazando en la ecuacion se tiene que:
@R, = 0.75 = (2.4 = 1.27 * 0.5 * 4077,800) = 4660,925kg
Se sumas los valores anteriores y se debe verificar que este sea mayor a la carga total.

@R, = 4194.83 x 2 + 4660.925 * 2 = 17711,51 kg

Tendréa que verificarse que:
@R, > P,
17711.51 > 6349.212 Lo cual es Satisfactorio.

Verificacién al bloque de cortantes.- Se verifica el blogue de cortantes en la plancha.
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Areas de cortante son:
Agy =t *(s+ L) *2=05%*(4+3) =7.00cm?
Ay =t*((s+ L) —15+d)*2
Apy = 0.5 % ((4+3) — 1.5 % 1.429) = 2 = 4.856 cm?
Areas de tension son:
Age =t*s=05%4=200cm?
Ay =tx(s—d) =0.5=(4—1.429) = 1.285 cm?

En ambos casos §=0.75, como el estado limite es la fractura, la ecuacion gobernante sera la

que contenga el mayor termino de fractura.

a) Para fluencia cortante y fractura en tension.

(DRTL = @(06 * Fy * Agv + Fu *Ant)
@R,, = 0.75 = (0.6 * 2531,048 = 7.00 + 4077,800 * 1.285)
@R, = 11902.781 kg

b) Para fractura cortante y fluencia en tension.

OR, = 0(0.6 x F, * Ay, + E, * Agy)
@R, = 0.75 * (0.6 x 4077,800 * 4.856 + 2531,048 * 2.00)
@R, = 12707.381 kg

Finalmente la resistencia por cortante de bloque es, entonces:

@R, = 12518.671 kg
@R, > P,
11902.781 > 6349.212 Lo cual es Satisfactorio.
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3.6.2.5 Disefio de la placa de anclaje
Propiedades del material: Acero dulceA-36 designado por la (ASTM)

fcd= 2 ksi = 140 Kg/cm2 Resistencia de calculo del hormigdn a compresion
Fy = 36 ksi =2531,048 kg/cm2 (Esfuerzo de fluencia del acero)

Para la verificacién a tencidn la barra # 2 es la mas solicitada
P,, = 4184.190kg Reaccion vertical del elemento.

Propiedades de la seccion en estudio: T2L 50X50X4
Largo de ala (a) =5cm

Ancho de ala (b) =5cm

Separacion (s) =1cm

Espesor (T) =0,4cm

A =7,68cm2 (Area de la seccion)

Ix = 18,48cm4 (Inercia en el eje x)

ly = 46,21cm4 (Inercia en el eje y)
Calculo de la resistencia nominal por fluencia del alma en el soporte
R,=@25xk+N)=*E, *t,

Donde:
k: Es la distancia entre el borde exterior del patin y la base del cordén de soldadura=0.60cm
N: Longitud del apoyo en el soporte.

tw: Ancho del alma de la seccion=0.40 cm.
F,: Esfuerzo de fluencia =2531,048 k—gz
cm

R, = R,,: Resistencia nominal por fluencia =4184.190kg
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Reemplazando y despejando el valor de N en la ecuacion se tiene:

Rn = Puv
N Fuy 2.5 %k 4184.190 2.5 % 0.60 = 2.633
= —2.0%Kk= — 2.5 % 0. = 2.
F, *t,, 2531.048 * 0.40 o

Verificacion al aplastamiento del elemento: El aplastamiento del alma es el pandeo del
alma causado por la compresion transmitida a traves del patin.
Para una cara en o cerca del soporte (distancia no mayor que la mitad del peralte de la viga

desde el extremo), la resistencia nominal es:

N to\"°
1+ (4*——0.2) x <—W>
d t

@*68*th*

Para: % > 0.2

El factor de resistencia para este estado limite es @ = 0.75.

Despajando el valor de N se tiene que:

/ 4184.19

-1
2531.048 * 0.40
0.40

I

0.75 * 68 * 0.402 * \/

N2 (0.40)1-5

0.40

+ 0.2 >
2 | x—
4

N =11.74cm
De los dos valores obtenidos anteriormente se selecciona la mayor:

N =11.74 cm

Calculo de la dimension B de la placa:

P*085x*f. *xA; =R,
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®=0.6
f. = 140C1:n—g2 = 2 ksi Resistencia caracteristica del H°
Al == N * B

Reemplazando en la ecuacidn anterior se tiene que:

Ry 4184.19

> =
B = Px0.85*f. *N 0.6*0.85x140*11.74

B =4.99 cm
Finalmente por razones constructivas y teniendo una suposicion conservadora se tomara las

siguientes dimensiones de la placa de anclaje:

N =25cm
B = 25cm

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

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

B — 2k
2

n=

y un ancho N.

La resistencia nominal por momento M, es igual a la capacidad por momento plastico M,,.

Como @ * M,, debe ser por lo menos igual a M,

0 M, =M,

2 * R, *n?
t=>
09*BxN=xF,
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Donde:

t: Espesor de la placa.

R,: Carga ultima o total de calculo = 9.224 Kips = 4184.190kg
B: Lado de la placa = 25 cm

N: Longitud del apoyo en el soporte = 25 cm

F,: Esfuerzo de fluencia = 36 ksi=2531,048 k—gz
cm

k: Coeficiente de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa = 0.60
n: Claro del voladizo de la placa

Reemplazado valores en la ecuacion se tiene:

B—2k 25-2x%0.60
n= > = > =119cm

(= 2*Ry*n? 2 x4184.190 x 11.92
|09« BxN*Fy, 0.9 x25 %25 x2531.048

t=091cm
Constructivamente se usaran 2 placas, una empotrada en el hormigén armado y la otra se
fijara en el perfil metalico de la cercha, para que de este modo la transmision de esfuerzos
sea lo méas 6ptimo posible. Por lo tanto se tomara un espesor de la placa de 3/8”=0,95 cm

cada una.
Se empleara una placa de anclaje con las siguientes dimensiones:

PL 25x25x0.95cm
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Disefio del pernos de anclaje
1. Determinar el area del perno de anclaje con la siguiente formula

97075 @, * E,

Ay =Twd? d= |
4 3

A

Donde:

T, = P, = 4184.190kg Es la fuerza aplicada al perno, fuerza axial sobre la placa.
E, =Es la fuerza que resiste el perno, dada segun el tipo de acero utilizado, para el caso de
aceros A36 Fu vale 58 ksi (4077,804 kg/cm?).

@, = 0,75 Factor de resistencia tomado para aceros A36.

Reemplazando en la ecuacion se tiene:

_ 4184.19
9 0.75 % 0,75 % 4077.804

4 % 1.824
d= Q= 1.524 cm

Por lo tanto se empleara un diametro de:

A = 1.824 cm?

w 2
Ay =7+ 3/, = 0.442 in? = 2.851 cm?

g

2. Determinar el area de la superficie requerida

Ty

Ay = —————
A

Donde:
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T, = P, = 4184.190 kg Fuerza axial sobre la placa.
f. = 140 C‘% Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias.

@, = 0,75 Factor de resistencia tomado para aceros A36.

Reemplazando en la ecuacion se tiene:
4184.190

A= = 117.876 cm?
PSS 4 %0.75 * V140

3. Determinar la longitud del perno de anclaje

L= Apsf _ [117.876
T Al 314 3.14

L=6127cm

Haninger sugieren basados en la normativa una tabla segun el tipo de acero utilizado las

longitudes minimas a las que se deben embeber o anclar los pernos segun la siguiente tabla:

Bolt Type, [ Minimum Em- | Minimum Embedded
Matenial | bedded Length Edge Distance

A307,A36 12d 5d>4in.
A325, Ad449 17d 7d>4in.

Donde d es el didmetro nominal del perno estas son distancias conservadoras segun

normativa.
d =3/, in=1.905cm
12+d=12+3/, =9.0in = 2286 cm
5+d=5%3/, =3.75in < 4in No cumple

Finalmente se tiene que la longitud y didmetro del perno de anclaje es:
L=620"=16cm ;d =3/4"=1.905cm

100



3.7 Estructura aporticada de hormigén armado H°A°

3.7.1 Cargas consideradas sobre la estructura®.- Todas las cargas o acciones

adoptadas para la estructura aporticada son las que se mencionan a continuacion:

a) Acciones permanentes ¢ cargas muertas (D).- Las cargas consideradas como

permanentes son las cargas debidas a su peso propio y se detallan a continuacion.

Peso propio de los elementos estructurales:

Peso especifico del hormigdn armado. Yieae = 2500 kg/m3
Columnas:
Nivel Seccién (cm) Peso
Cimiento: 25 x 25 = 156.25 kg/m
PrimeraPlanta: 25 x 25 = 156.25 kg/m
Nivel cubiertal: 25 x 25 = 156.25 kg/m
Nivel cubierta2: 25 x 25 = 156.25 kg/m

Tabla 3.17 Datos geométrico de las columnas del portico en estudio.

Vigas:

Nivel Seccion (cm) Peso
Cimiento: 20 x 30 = 150 kg/m
Primera Planta: 25 x 50 = 312.500 kg/m

25 x 55 = 343.750 kg/m
Nivel Cubiertal: 20 x 35 = 175.00 kg/m
Nivel Cubierta2: 20 x 35 = 175.00 kg/m

Tabla 3.18 Datos geométrico de las vigas del portico en estudio.

W Verse: “Acciones en la Edificacion (NORMA MV 101-1962) .
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Losa alivianada.- Las cargas consideradas para la losa unidireccional son las que a
continuacién se mencionan:

Carpeta de nivelaciéon e
Baldosa ceramica Acero de distribucion

Carpeta de compresion

Plastoformo Cielo razo de yeso

Vigueta pretensada

Figura 3.10 Corte transversal del forjado de la viguetas.

La carga muerta calculada a continuacion corresponde a los acabados considerados sobre la

losa alivianada.

Peso de la baldosa ceramica:

e=1cm Espesor de la baldosa ceramica.
y = 1800 kg/m3 Peso especifico de la baldosa cerdmica.
Kg
Pgatdosa ceramica pormz — ¥V *¥€ = 18,00 ﬁ

Peso de revestimiento por cm de espesor:

- Revestimiento de yeso 12 kg/m?.

- El mortero de cemento y arena puede ser cuantificado como = 2100 kg/m®.

Por lo tanto el peso de la carga en el forjado debido a la obra fina es:

P = Pgaiaosac. + Pryeso T 26M * Pg yortero = 18,00 + 12 + 0.02 2100

Kg
PCarga por entrepiso — 72,00 m
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La carga muerta correspondiente al forjado de viguetas es calculada por el programa

CYPECAD, con las siguientes caracteristicas:

FORJADO DE VIGUETAS DE HORMIGON PRETENSADO
Canto de bovedilla: 15 cm

Espesor capa compresion: 5 cm

Intereje: 50 cm

Bovedilla: Polietileno

Ancho del nervio: 12 cm

Volumen de hormigon: 0.098 m3/m2

Peso propio del forjado de viguetas pretensadas: 245 kg/m?

Muro de ladrillo.- Se considera las siguientes caracteristicas para el muro de ladrillo:

Caracteristicas geométricas: (12x18x24) de 6 huecos.
Peso: 3.7 kg / pza

Espesor del muro: e=12cm

Junta Vertical: 1cm

Junta horizontal: 2¢cm

Dosificacion: 1:6

Numero de ladrillos:

Horizontalmente: 3.7 pza / ml

Verticalmente: 4.76 pza / ml
Rendimiento: 18.00 pza / m?
Altura del muro de ladrillo: 3.40m

Con las anteriores especificaciones se determina la carga por metro lineal de muro, dando

como resultado lo siguiente:
e=12cm  Pyuropor cadamt = 423,00 kg/ml
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e=18cm  Pyuropor cadamt = 696,00 kg/ml

b)  Acciones variables.- Se tomaran en consideracion los siguientes valores:

Uso del elemento Sobrecarga Kg/m®
D. | Oficinas y comercios

Locales privados 200

Oficinas publicas, tiendas 300

Galerias comerciales, escaleras y accesos | 400

Accidn del viento.- Velocidad del viento: V =45,00 nudos= 83,33Km/hr =23,15m/s

P = v’ =33 5Kg
16 T m?
Sobrecarga de viento:
W=C=+P
Superficie a remanso:
Lado Barlovento: C; =0.8 Lado Sotavento: C,=-04
Por lo tanto la sobrecarga es:
Kg Kg
Wharioventa = 26.80 W Wsotavento = —13.4 W

Lo anterior queda de la siguiente manera en el programa CYPECAD:
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ENormatlva para el calculo de Ia sobrecarga de viento:

(O CTE DB-SE AE (Esparia)

) NTE Esporia) ] Accién de viento segin X X 080

[ 10 Eurocddigo 1 {Francia) | Accién de viento segin Y <Y 080

[ © Eurocsdigo 1 {Portugal)

BN O RsA Porugal) Anchos de banda Y 410 X 820
IO talia

Mamuecos

E ) NBR 6123 (Brasi)

= ® CIRSOC 102-1984 (Argentina)

1400 NTC (Méico D.F)

) UNIT 5084 (Luguay) Velocidzd de Referencia 232 mss
T2 NBR (Paraguay) Cosficiente de velocidad Frobable: [1.65  ~
& ©) Noma Genérica Rugosidad: 20 ~
[ Sin efectos de 22orden |

Figura 3.11 Consideracién de la sobrecarga de viento por el programa CYPECAD.

Hipétesis de cargas consideradas para la estructura aporticada.- Las hipétesis de carga

que se usaran para la estructura aporticada son las siguientes:

Hipotesis I: Yig*G+ Vg *Q
Hipotesis II: 0. 9(yfg * G+ yqu) +0.9xypxW
Hipotesis III: 0.8(Vsy* G+ V5qQeq) + Feq+Weq

Anélisis de la estructura aporticada.- El proceso de analisis para una estructura
tridimensional puede hacerse bajo las mismas consideraciones que para una estructura en
dos dimensiones, sin embargo, las consideraciones para tres dimensiones involucran
alteraciones en los términos de las matrices de rigidez y la matriz de transformacion.

En una barra en tres dimensiones, unida rigidamente, cada extremo tiene seis grados de
libertad; tres desplazamientos lineales y tres rotaciones.

Por lo que, se nota claramente que el planteamiento y resolucién de un gran nimero de
elementos estructurales, lo que representa un gran numero de ecuaciones, resulta engorroso
por la dificultad y superabundancia de la estructura.

De lo anterior se hace necesario el uso de programas estructurales para determinar las

fuerzas y desplazamientos de toda la estructura en conjunto.

105



Sin embargo, a continuacion se presentan algunas consideraciones de cémo se transmiten
las cargas sobre los diferentes elementos estructurales, y con la finalidad de poder
representarlas graficamente, se seleccionard un portico en el plano, de este modo, se da
lugar a futuras verificaciones de la estructura.

3.7.2 Verificacion de los elementos de la estructura aporticada.- Se realizara la
comprobacion de los siguientes elementos estructurales:

Verificacion de una viga.
Verificacion de una columna
Verificacion de una zapatas Aislada.
Verificacion de la viga de riostre.
Verificacion de la escalera.
Verificacion de la losa alivianada.

3.7.2.1 Verificacion del disefio estructural de la viga.- Para la comprobacién se eligi6 la
viga N° 83, la columna C22, por ser uno de los elementos mas solicitados.

Estos elementos estructurales se encuentran en la primera planta del Portico N°26, como se
lo puede observar en la siguiente figura.

Vista en 3D del edificio

Figura 3.12 Vista 3D de la estructura aporticada.
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PORTICO C10-C22-C36-C54-C63

)

-3.00

b

| N N N

0.59

- - & - -

[Valores expresados en tn*m]

PORTICO C10-C22-C36-C54-C63

o)

12.544

®

1.07

.........

[Valores expresados en tn]

Por lo tanto para la verificacion de la viga se selecciona la del Primera Planta,
correspondiente a las columnas C10 y C22, la misma que tiene los siguientes datos

generales:

a).- Comprobacion de la armadura longitudinal positiva, se tiene los siguientes datos:

fck= 210 Kg/cm2 ».= 1,50
fyk= 4200 Kg/cm2 =115
Md= 14, 56 Tn*m Y= 1,60
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Md= 1456000 kg*cm

h=55cm

bw= 25 cm

d2=r=2cm

d=53 cm

Donde:

fck= Resistencia del hormigon a compresion.
fyk= Limite elastico caracteristico del acero.
Md= Momento de célculo.

h= Canto total de la seccion rectangular (d+r).
bw= Anchura.

d2= r= Recubrimiento.

d= Altura util.

yc= Coeficiente de minoracion para el hormigon.
vs= Coeficiente de minoracion para el acero.

vf= Coeficiente de mayoracion de las acciones.

™
TR As ()
= Estribo
d /k///, Recubrimiento
- r“é/
' _ As(+)
L e
- b
¢ f | ... referencia de la ecuacion en la seccion 10,4-4° de Hormigon Armado de
. V.| Jiménez Montoya 7° edicion editorial Gustavo Gili s.a.
¢ f,| ... referencia de la ecuacion en la seccion 10,4-5° de Hormigén Armado de
d= 1 .. . -
7, | Jiménez Montoya 7° edicion editorial Gustavo Gili s.a.

fcd= 140 Kg/cm2
fyd=3652,174 Kg/cm2
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fcd= Resistencia de calculo del hormigon a compresion.
fyd=Resistencia de calculo de un acero.

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

- M a4
Ha _bw*dz*fcd -
Entonces: plim=0.332 valor obtenido en funcion al tipo de acero

Como: pd< plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para flexion

simple o compuesta.
Con: ud=0,148 se obtiene una cuantia mecénica de Ws=0,164
Determinacion de la armadura: (As)

Aszw*bw*d*fc—d=8.3306m2

fya
Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
Ag min = Wmin * by, * d = 4.373 cm?
Como: As > As min
Se escogera el rea As=8.330 cm?

Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 16 mm con

un area de A 416 = 2,01 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

= 5 barras

N®de barras =
s 16

As 16 = 5% 2,01cm? = 10.05¢m?
Donde:

10.05 cm? > 8.330 cm?>  Satisfactorio.
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Por lo tanto se utilizara: 2 ¢ 16 +3 ¢ 16

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

Adoptando un diametro para el estribo de 8 mm.

_bW—NQdebarras*(D—Z*r_425
5= N®de barras — 1 - e om

La cuantia de acero empleado para el elemento sera:

[ Usar: 216mm+3d16mm, con separaciones entre barras de 4.25 cm ]

b).- Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en la columna 10.
Md=300000 kg*cm

Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)

S R
M b
Entonces: pulim=0.332 valor obtenido en funcion al tipo de acero

Como: pd< plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para flexion

simple o compuesta.
Con: nd=0.031 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.032
Determinacion de la armadura: (As)

AS=W>l<bW>I<d>|<fC—d=1.625€m2

yd

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
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A min = Winin * by, * d = 4.373 cm?
Como: As min > As
Se escogera el rea As=4.373cm?

Para determinar el numero de barras se consideraran los siguientes diametros: @ = 10 mm
y @ =12mm con areas de: Asp10 = 0,785cm? y Ag g1, = 1,13 cm?, entonces el

ndmero de barras a usar seran:

Nede barras =2¢ 10+ 3 ¢ 12
As p10 = 2 % 0,785cm? = 1,57 cm?
As p12 = 3+ 1,13 cm? = 3,39 cm?
Con un area total de célculo de:
A = 4,96 cm?
Donde:

4,96 cm? > 4,373cm?  Satisfactorio.
Por lo tanto se utilizara: 2 ¢ 10 + 3 ¢ 12

Determinacidn separacion de las barras dentro de la pieza.

Adoptando un diametro para el estribo de 8 mm.

_bW—NQdebarras*(D—Z*r_425
5= N de barras — 1 - e om

[ Usar: 210mm+3®d12mm, con separaciones entre barras de 4.25 cm ]

c).- Comprobacién de la armadura longitudinal negativa en la columna 22.
Md=1555000 kg*cm

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)
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Mq

=—+————=10.158
Ha =, wd?+ fog

Entonces: pulim=0.332 valor obtenido en funcién al tipo de acero
Como: pd< plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para flexion

simple o compuesta.
Con: nd=0.158 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0,177
Determinacion de la armadura: (As)

As=w>|<bw>|<d>l<fc—d=8.9900m2

yd
Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
A min = Winin * by, * d = 4.373 cm?
Como: As > As min
Se escogera el 4rea As=8.990 cm?

Para determinar el numero de barras se consideraran los siguientes diametros: @ = 10 mm
y @ =16mm con areas de: Asp10 = 0,785cm? y Ag 16 = 2,01 cm?, entonces el

ndmero de barras a usar seran:

Nede barras =2¢ 10+ 4 ¢ 16
As p10 = 2% 0,785cm? = 1,57 cm?
As p16 = 4% 2,01 cm? = 8,04 cm?
Con un area total de célculo de:
As = 9,61 cm?
Donde:
9,61 cm? > 8,990cm?  Satisfactorio.
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Por lo tanto se utilizara: 2 ¢ 10+ 4 ¢ 16
Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

Adoptando un diametro para el estribo de 8 mm.

_bW—Ngdebar‘ras>|<(Z)—2>«<7‘_324
5= N®de barras — 1 - Setem

[ Usar: 2@10mm+4®16mm, con separaciones entre barras de 3.24 cm ]

Calculo de la armadura transversal en el extremo de la viga 83 al lado de la columna
22.

Vd = 18360 Kg fcd=140 kg/ cm?

h =55 cm fyd=3652, 174 kg/ cm?
bw =25 cm v=15; vs=1.15;v+~=1,6
r=2cm d=55 cm-2cm=53 cm

El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:

fvd =0,5*./fcd = 0,5*vV140 = 592 kg/cm?

Kg
Veu=fva * bw xd = 5,92

o *25cm * 53 cm = 7844 kg

Vd <V, Nocumple
18360 Kg < 7844 Kg (no cumple!!) Necesita armadura transversal
Como:

vd >V, = 18360kg > 7844kg

K
9 . 25 cm * 53 em = 55650Kg

Vou = 0,30 % fed * bw +d = 0,30 * 140 o
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Vo < Vg <V, = 7844kg < 18360kg < 55650 Kg

Ve =V — Vo, = 18360 kg — 7844 kg = 10516 kg

t=100cm
Vo *t 10516 kg * 100cm 5
Ag = = = 6.036 cm
090 «d * fyd 0,90 * 53 cm *3652,17 kg /cm?
Calculo de la armadura minima
k
fcd 140 Cn‘?z 2
Ast min = 0,02 x bw xt x— = 0,02 * 25 cm * 100 mx ————— = 1.91cm
vd 3652,17m—gz

Se asume el mayor Ay=6.036 cm?/m
La armadura transversal para una pierna seré: 3.018cm?/m
El diametro del estribo sera:

1
—x o
Destrivo = 14 ®de 1a armadura longitudinal

6 mm

1
6mm>Z*16mm=4mm ok

Se asumira un ® 8 mm
Se tiene un area A=0.503 cm?

ASt1 pierna _ 3.018
A¢p8mm ~ 0.503

Age = N°barras * Apgmm = 6 * 0.503 = 3.018 cm?

N°barras = =6 =~ 6 barras

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos 100/6=16.67cm

Por lo tanto se utilizara:

3.0181cm? > 3.018 cm? ok

Se utilizara: 6 ®8mm ¢/17.5 cm
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Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del céalculo manual para la columna, son iguales a los del

programa CYPECAD, el mismo que dio como resultado lo siguiente:

Representacion grafica de los resultados obtenidos para la viga:

0 0

7 =
-1 585 22 i
i 2 B16(230)
5 —115—
|13 @12(165) 2 016(320)
Hlp —— 155 ——
- 2@10(1115)
i :
1! }{ ' }{
TEREE e
<l 2216 (1100)
i 1 316 530) i 1912 (295)
' 2 716 (440) G
; ol eDBe/17.5 ; 26x18@8c/17.5
25 547 e 147

Figura 3.13 Disposicion de la armadura en la viga.
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3.7.2.2 Verificacion del disefio estructural de la columna.- Los datos seran obtenidos
del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos pésimos (mayorados), correspondientes a
la peor combinacién que produce las mayores tensiones y/o deformaciones, de la planta
baja de la estructura.

A continuacion se muestra la verificacion del disefio de la columna N°22, teniéndose los

siguientes datos generales:

Esfuerzo normal de calculo Nd = 40140 kg
Momento de célculo en direccion x Mdx = 1090 kg*m
Momento de célculo en direccion y Mdy = 2030 kg*m
Resistencia caracteristica de H°A° fck = 210 kg/cm2
Resistencia caracteristica de acero fyk = 4200 kg/cm2
Recubrimiento r=2cm

Reduccidn de la resistencia de los materiales:

fox  210kg/cm®

=—= =140 K 2

fea ” 15 0Kg/cm
fyk 4200 kg/cm2 5
fyd = ]/_S = T = 3652,174 kg/cm

"OLUMNA N° 22

Figura 3.14 Representacion gréafica de todos los elementos que concurren a C22.
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Vigad

B Sec

Viga 1

[ ColumnaCl2-2
oy L-25
cion 30:30 em

S

H coumnacizt
B s

Wl Seccion 3030 em

Viga$

Columna C12-3 ,
L=160
Seccion 30:30 em

Viga 6

Viga7

Viga2

- Viga3

Elemento Longitud (cm) |b (cm) [h (cm)| Ix (cm4) | ly (cm4)
Columna C22-1 (C1) 345 25 25 | 32552.08 |32552.08
Columna C22-2 (C2) 330 25 25 | 32552.08 |32552.08
Columna C22-3 (C3) 200 25 25 | 32552.08 |32552.08

Viga 1 380 25 50 |260416.6765104.17

Viga 2 540 25 50 |260416.67 |65104.17

Viga 3 590 25 55 |346614.5871614.58

Viga 4 470 25 55 |346614.5871614.58

Viga 5 380 20 30 45000 | 20000

Viga 6 540 20 30 45000 | 20000

Viga 7 590 20 30 45000 | 20000

Viga 8 470 20 30 45000 | 20000

Tabla 3.19 Datos geométrico de los elementos que concurren a columna en estudio.

Determinacion del coeficiente de pandeo: ¥4
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VISTA FRONTAL

EJE X EJEY
c2 c2
Vi V2 V3 \Z3
C1 C1
V5 V6 V7 V8
C3 C3
Iex1 | Iexo 32552.08 | 32552.08
Yay = len e _ 345 330
ax = o s Toys 26041667 | 26041667 | 7161458 | 7161458
L, "L, " 15 L. 384 542 585 472
= 0.135
Iexa | lexs 32552.08 | 32552.08
- ln ~ les _ 345 200 — 0929
s " lye "L, " Lg 384 ' 542 585 472
ley | leyz 32552.08 , 32552.8
Y = len Lo _ 345 330
AT T 2 Do | s 6510417 6510417 | 34661458  346614.58
L. "1, 1z L, 384 542 585 472
=0.119
leys | leys 32552.08  32552.08
Wy = ln e _ 345 200 _ 0.984
¥ " loys | Ioys | Iy  lyg 20000 20000 . 45000 , 45000 ~ ™
. 1. Vvl 11, ~38% ' 542 ' 585 ' 472

Ingresando al monograma obtenemos el coeficiente pandeo.
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Wa a We Wa a Ve

o o
g -
~ == 20,0 % — == 20,0
100,0 100.0 100.0 % 100.0
50,0 F 100 E 50,0 50,0 < ¥ 10.0 E 50,0
30,0 - 5.0 — 30,0 30,0 — - 5,0 = 30,0
20,0 T a0 - 20.0 20,0 — T a0 - 20.0
10,0 10,0 _| 1 | 10,
901 -+ 3.0 - "‘3:3 90 3.0 - ‘Ig_g
8.0 — - 80 8.0 — - 80
7.0 = 7.0 7.0 — 7.0
6.0 - 6.0 6.0 - 6.0
5.0 - 5.0 5.0 - 5,0
4.0 | 4 20 I 4.0 4,0 - 4 20 - 4.0
3.0 — 3.0 3,0 I - 3.0
2.0 — 2,0 2,0 - + 2,0
—1-15 L -1-1.5
1,0 - ) - 1.0 1,0 - 1.0
1 — 4 L 17— 4 L
o - _T_ 1,0 E [+} 0 - l 1.0 E 0
Pérticos traslacionales Pérticos traslacionales
Kx=1.16 lox=330+1.16=3.828m
Ky=1.18 loy=330+1.18=3.804m

Determinacién de la esbeltez mecanica de la columna:

l, k+xl  3.828m
=2 = =53.003
i \f 0.000326m*
0.0625m?2
lpb, _k+xl  3.89%4m

=2 — 54.001
L \f 0.000325m*
N~ 00625

Como: Ax=53.003 y Ay=54.001 estan en el siguiente intervalo (36<1<100). Se trata de una
columna intermedia ya que la esbeltez es mayor a 35 y menor a 100; por lo tanto; si se

necesita realizar una verificacion de pandeo.

Excentricidad de primer orden:

_ My _ 2030-100
Cox =N T 0140 MM

_ Mgy _ 1090100
¢y =N, T " 40140 0™
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Excentricidad accidental:

c 25
g, =€, =—=2Ccm eq=—=—=125cm
2 0

Por lo tanto: e, = 2 cm

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

c+20%e, [y°
€ficx = <3+ Jya ) 22 %107

3.500/c+10xe¢, ¢

fyd> b+20xey, [
E S E3

efx=(3+3500 b+10+ep, b

2

efy=<3+3500 h+10%ey, &

Excentricidad final:

€(x,y) max = €o T €fic

erx = €q t+ €ricxy = 2.00+3.956 = 5.956 cm

erx = €q + €iex = 2.00 +3.729 = 5.729 cm

Célculo de la capacidad mecénica del hormigon:
Ue=fea*Ac=feaxb*h
U. = 140 * 25 * 25 = 87500 kg

Determinacién de los valores reducidos:

_No_40140 _
V=1, T 87500
N, *er, 40140  5.956
_ = = 0.109
e ="y h ~ 8750025
Ny *ep, 40140 5.729
=2 17 = 0.105

By =70 b ~ 8750025

—%10"* =3.956cm

h+20x*e l
fya >* % % x107* =3.729 cm
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El mayor de los momentos sera p1, y el menor p2, para entrar a los dbacos para determinar
la cuantia mecénica w

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA oy ACERD OF DUREZA
B30 » NATURAL

va12

Las cuantias obtenidas son las siguientes:

Parav=0.40 w=0.20

Parav=0.60 w=0.30

Interpolando entre estos valores resulta:

Parav=0.458 w =0.229

Calcular la capacidad mecénica de la armadura total.

U =w*U
c

total

Urorar = 0.229 % 87500 = 20037.5 kg

Determinacion de la armadura total (As):

ws* b hxfoq 0.229 % 25+ 25 % 140

A = = 4.486 cm2
s total fyd 3652,17 cm

Determinacion de la armadura minima (Asmin):
0.1 % Ny

fyd

0.1 * Ny SAsmin*fydSAc*fcd Asmin =

121



A 0.1 * 40140
smin = 3659 174

= 1.099 cm?
As > As min
Se usara el diametro minimo recomendado por norma:

Se adopta un didmetro de ®=12 mm que tiene un area A= 1.13 cm? por barra

Calculo del nimero de barras:

As

= 3.96 barras = 4 barras

N? fierros =
P12

Se utilizara 4® 12mm
Ag_N°barras * Ap12mm = 4 x 1.13 cm? = 4.52 cm? > 4.486 cm>.

Calculo de la armadura transversal de la columna.-

El didmetro del estribo sera:
1

¢Estribo > Z * ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm

Segun la primera opcion: ¢ = 1/4 * 12 mm = 3 mm
Se asume ®= 6 mm.
Segun la segunda opcién: ¢ > 6 mm

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

s { — boh(elde menor dimensién)

- 15 * ¢de la armadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opcion: S <30 cm
Se asume S=15cm
Segun la segunda opcién: S <15 1.2cm = 18 cm

Por lo tanto la armadura del estribo seré: @& 6mm c/15 cm
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Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del céalculo manual para la columna, son iguales a los del

programa CYPECAD, el mismo que dio como resultado lo siguiente:

Pilar | Planta | Dimension | Armaduras | Estribos | N (tn) | Mx (tn*m) | My (th*m)

3 0.25x0.25 4012 @6¢/15 | 2.50 0.24 0.66
P22 2 0.25x0.25 4012 @6¢/15 | 40.14 1.09 2.03
1 0.25x0.25 4012 @6¢/15 | 40.94 1.02 1.81

Representacion gréfica de los resultados obtenidos para la columna N° 22

4P7912(405)
P8c/15
27 96

Pos.|Diam.|No.|Long.| Total| x 3

?12 4| 405 |16

o}
~ g a e
DO | 2/ Jo | 2o

N

- Cco (9]
~ O

o O =

~l

:

Figura 3.14 Representacion gréfica de la columna
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3.7.2.3 Verificacion de la zapata aislada.- Esta se analiza en primer lugar, suponiendo

que sus pilares estdn empotrados rigidamente en la cimentacion. Luego se calcula la

cimentacion sometida a acciones opuestas a estas reacciones. Esta forma de proceder

presupone que el conjunto formado por la cimentacion y el suelo es mucho mas rigido que

la estructura, de modo que sus pequefios desplazamientos elasticos no alteran

apreciablemente los esfuerzos y reacciones de la misma que en general son de apoyo

empotrado (Véase Figura 2.17).

Se realiza la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna C22, la misma es una

zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion.

Figura 3.16 Representacion grafica de la zapara aislada.
Se tienen los siguientes datos:
N = 17290 kg Carga Axial

Vx =40 kg Cortante en direccion X
Vy =10 kg Cortante en direccion Y

fck = 210 Kg/cm? Resistencia caracteristica del H°
fyk = 4200 Kg/cm? Resistencia caracteristica del acero

ao = 25 cm Dimension de la base de la columna en X
bo = 25 cm Dimensién de la base de la columnaen Y

y=2500 Kg/m® Peso especifico del H°A®
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d; =5 cm Recubrimiento inferior de armadura

Miim = 0,332 Momento reducido minimo para acero AH 400

Ws min = 0,0018 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 400
omax = 2.25 kg/cm? Capacidad portante del suelo de fundacién

Resistencias caracteristicas reducidas:

= —_—— = 2
fecd = 1t = 1% 140kg/cm

_ fyk 4200 5
fyd = 115 - 115 — 3652.174kg/cm

Calculo del area necesaria:
_ N+P 1.10 %= 17290

o= < Oggm entonces A= 5 5E = 8452.889 cm?

a=b=+A=+8452.889 entonces a=>b = 121.939cm

Se debe hacer variar "a" y "b", hasta encontrar la alternativa mas conveniente siempre que

no se sobrepase la tension admisible cadm.

a=130cm b=130cm

Célculo de la tension maxima:

NI
Omax = axb < Oadm

o _ 11017290 = Opmax = 1.125 kg/cm?
max = 7130 + 130 max =

1.125 kg/cm? < 2.25 kg/cm?

Determinacion del canto util:

fvd = 0.5\/fcd = 0.5*V140 = fvd = 5.92kg/cm?

125



r = 4xfvd  4x592kg/cm?

= = = k = 6.578
Yf * Oqam 1.6 x 2.25kg /cm?

ag * by axb aoy + by
d, = 2 +2*k—1_ 2 = 26.825cm
2% (a—agp)
dz —W— 19.853 cm
2% (b—Dby)
3 :W: 19.853 cm

Entonces el canto Gtil serd d; = 30 cm

Con un recubrimiento de 5 cm la altura de la zapataserah =30+5 = h =35cm

T

Correccion de Momentos:

My = H, *h =10 %35 = My = 350 kg x cm
M;, = Hy, * h = 40 * 35 = My, = 1400 kg * cm

Célculo del peso propio de la zapata:

B, =Vol * yyeose =35 %130 % 130 * 0.0025 = p,, = 1478.75 kg

Correccién de la Normal:
N' =N+ Pp = 17290 + 1478.75 => N' = 18768.75kg
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Calculo de los esfuerzos con los momentos y la normal corregida:

_N”+6*M;+6*M§‘,_18768.75+ 6 * 350 N 6 * 1400
Omax = T 0w b2 T aZ«b 130+ 130 @ 130 * 1302 | 1302 * 130

_ kg _ g
= Omax = 1'1150m_2 < Oadm = 2.25 Wcumple

Verificacién al vuelco:

N" a 18768.75 130

Ve = i * > ="1200 * > = ¥, = 871.406 > 1.5 satisfactorio
N" b 18768.75 130 3485.625 > 1.5 sqti fori
= *k — = * - = . .
Yy M2 350 > Yy satisfactorio

Verificacion al deslizamiento:

& = 35° Angulo de rozamiento interno de suelos sin cohesion
¢ = Angulo de rozamiento de disefio

PP = Peso Propio de la zapata
2
¢ =38 =23333°

N + PP.tangp  18768.75 * tan23.333°

y < 7 20 = 202.368 > 1,5 satisfactorio
N + PP.tangp 18768.75 * tan23.333¢ ) ]
y < 7 = 10 = 809.592 > 1,5 satisfactorio
y

Calculo de esfuerzos en las esquinas de la zapata.-
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N
ET
. N R Y
g
AVA
3 4
ke a D
N 6xMg 6xMj; kg
Gl_a*b_a*bz_az*b_1'018cm2
N 6*xMg 6xMj kg
= - = 1.020—=
01 a*b-{_a*b2 a?x*b cm?
N 6+Mg 6xMj; kg
01_a>|<b_a*b2-I_a2ﬂ<19_1'()26cm2
N 6*xMg 6xMj kg
= = 1.027—
01 a*b-{_a*b2 a?x*b cm?

1 o1 T | 0

) @

©) 4
026 [T %7

Determinacion de la armadura a flexion:
Direccion X:

a—ag 130 — 25
l, = + 0.15xay = — + 0.15 % 25 = [, = 56.25cm

2
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Direccion Y:

_b—by 130 — 25

L +015% by = ————+0.15%25 = I, = 56.25m

Calculo de momentos:

0-4 - 0-2 Y,

a a-—1,
1.027 — 1.020
130

Oy —

N

o
Y =(a—1,) * = (130 — 56.25) * = Y’ = 0.0040 kg/cm?
0, =Y+ 0, =0.004 + 1.020 = o, = 1.024kg/cm?

04 — O3

1.027 — 1.026
=

V==l 130

= (130 — 56.25) = Y" = 0.0010kg/cm?

o, = Y" + 05 = 0.0010 + 1.026 = 0, = 1.0265kg/cm?

Calculo del momento en la direccion “a”:

o, %12 (g,—0,) %l 2
Ma: a2b+(4 za) b*(g*lb)
1.024 * 56.252 (1.027 — 1.024) * 56.25 2

= M, = 1623.164kg * cm/cm
My, =1.6%b* M, = 1.6+ 130 * 1623.164 = M,, = 337618.125 kg * cm
Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (ug4):

Myq 337618.125
= = fel
bxd?=fcd 130302 * 140

Ha Ha = 0.021

Determinacién de la cuantia mecanica de la armadura (wy).
Con u; = 0.021 tenemos por tablas que (wg = 0.0310)

ws*bxdxfcd 0.0310 130 * 30 * 140
fyd B 3652.174

As = = A = 4.635 cm?

Determinacion de la armadura minima:
COI’] fyk = 4‘200kg/cm2 - wmin=0.0018

129



Agmin = Wmin *b *d = 0.0018 % 130 * 30 = Agpin = 7.02 cm?

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura sera A, = 7.02cm?
Determinacién del nimero de barras:

Con una barra @ = 12mm; Ay = 1.13cm?

A; 7.02
— =——=26.21 = 8 barras

# p— —_—
fe=2,=113

Determinacion del espaciamiento:

_b—#fexp 130—-8x2

= =17.2 =1
Ffe—1 51 =S 5cm

8012mm c/15

Calculo del momento de diseno en la direccion “b”.

op*x12 (op—0p)*l, 2
My =———+ 2 (5 la)
1.0265 * 56.252  (1.027 — 1.0265) * 56.25 2

= M, = 1624.482 kgcm/cm
My, = 1.6 xb* My = 1.6 x 130 * 1624.482 = My, = 337892.344kg * cm

Determinacién del momento reducido de calculo:

My, 337892344
"~ b*d?*fcd 130 %302 x 140

1y = py = 0.021

Determinacién de la cuantia mecanica de la armadura (wg).

Con u; = 0.021 tenemos por tablas que (wg = 0.0310)

A _wsxbxdxfcd 0.0310 130+ 30 * 140
S fyd B 3652.174

= A, = 4.635cm?2
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Determinacion de la armadura minima:

Con fyk = 4200kg/cm? = Wmin=0001s

Agmin = Omin *b xd = 0.0018 x 130 * 30 = Agpin = 7.02 cm?

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura sera A = 7.02cm?
Determinacion del nimero de barras:

Con una barra @ = 12mm; Ay = 1.13cm?

# = = = 0. frel 1T
fe . 3 arras

Determinacion del espaciamiento:

_b—#fexp 130—-8x2

Wfe—1 = 8 -1 =17.2 = s =15cm

8012mm c/15

Verificacién a la adherencia:

— Va — 3 2
Tb—Olg*d*n*n*®<fbd—k*w/fcd

k = 0.95 para zapatas Rigidas

fbd = 0.95 % /1402 = fbd = 25.61kg/cm?

11970
09 +«30*8=+m=*1.20

Ty = = 14.699kg.

14.899 < 25.61 Satisfactorio.
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Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del calculo manual para la zapata aislada son iguales a los del

programa CYPECAD, el que dio como resultado lo siguiente:

P22

Zapata rectangular excéntrica
Ancho inicial X: 65.0 cm
Ancho inicial Y: 65.0 cm
Ancho final X: 65.0 cm
Ancho final Y: 65.0 cm
Ancho zapata X: 130.0 cm
Ancho zapata Y: 130.0 cm
Canto: 35.0 cm

X: 8@12c/15
Y: 8@12¢/15

Representacion gréfica de los resultados obtenidos para la zapata aislada

Figura 3.15 Representacion grafica de la armadura de la zapara aislada.
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3.7.2.4 Verificacion de la viga de riostre:
Se realiza la verificacion de la viga de riostre correspondiente a la zapata de medianeria de
la columna C13 y de la zapata aislada de la columna C14, con las caracteristicas que se

indican a continuacion.

N2
N1
P1
|
; P2
COLUMNA 2| | COLUMNAS

e L-e N
I >
= L N
< ]

N2+P2

zZ
2z

P1
|
R[l R2

Figura 3.18 Zapata con viga de riostre.

N; =9310kg N, = 11850kg

Ogam = 2.25kg /cm2 L = 365m

a, =25cm by, = 25 cm

fex =210kg /cm2 fyk = 4200kg /cm2

fea = 140kg /cm2 fya = 3652.174kg /cm2

Y. =150 ys = 1.15 yr =160

Solucion con viga centradora.- Consiste en unir la zapata del soporte de fachada con la
correspondiente al soporte inmediato interior, mediante una viga de gran rigidez que realiza

la union.
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Como la rigidez de esta cimentacion es muy grande respecto a las correspondientes a los

soportes, puede admitirse que esta apoyada en los mismaos.

N2

Ny
P

(
'y

Y rrrTn

4o _lR}

,

a1£ao

L bo

+—b1—
L

L

’ b2______+_

i

b

fﬂ

e L-e
N
Ni
P1 P
v |
= Esquema
T para
tensiones
Ri

terreno

I
"

-~ w—
Esquema

ﬁ . solicitaciones .

Rz

viga centradora

Figura 3.19 Esquema de la viga centradora.

Calculos previos.- Célculo del area necesaria:
N+ P

N+P
A < Ogdm A=

Oadm

a) Para la zapata medianera: Considerando al peso propio, 10% de la fuerza axil.

1.1% N,
1=

= 4566.222cm?

Oadm

A f 566.22 .
A=2ad*> - a= \/; = % = 53,567 cm constructivamente a = 65cm

b=2a=2%65=130cm
Adoptando valores dé:

a, =65cm b; =130 cm
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b) Para la zapata Aislada:
1.10 * N,
A, = ——= =7162.222 cm?
Oadm
a=b=+vVA=+7162.222 entonces a=b =112.629 cm
Adoptando valores dé:

a, =120cm b, =120 cm

Verificacion de la viga centradora.- Conocidas las dimensiones de las zapatas:

a, = 65cm b; =130 cm
a, =120 cm b, =120 cm
Célculo de la excentricidad:
e R
e = > > = 20cm

Distancia entre cargas:
l=L—e=345cm
Reacciones del terreno:

Aplicando las condiciones de equilibrio de la estatica:

N2

-

R1 R2

LFy=0 LMp=0
N1+ P1+ N2+ P2=R1+R2 N1*L+Plx(L—e)—Rlx(L—e)=0

De las dos ecuaciones anteriores resultan se determinan los valores de R1y R2.
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R1 = N1 *

365
I —e + P1 =9310 * m + 1056.25 = 10905.96 kg

R2 =N2+P2—N1[ ] = 11850+1800—9310[ = 13110.289 kg.

e
(L—e) (365 — 20)]

Para que el problema tenga solucién es necesario que siempre R',>0; caso contrario la viga

centradora podria levantar el soporte interior:

R R
Omax 2 = L —1.291<225 Omax = —— = 0.910 < 2.25

1 * D1 a, * b,

Para la determinacion de esfuerzos cortantes y flectores de la zapata y de la viga centradora

no se consideran los pesos propios de las mismas, ya que estas acciones juntamente con las
acciones transmitidas por las columnas actdan sobre el terreno a diferencia de los elementos
de cimentacion que solo acttan las acciones transmitidas por las columnas:

De lo dicho anteriormente R1 y R2 se reduce a las siguientes ecuaciones:

= 9849.710 kg.

— *
L

e

(L—e)

R2=N2—N1[ ] = 11310.289 kg.

Célculo del momento de disefio en la viga centradora que se produce en el punto D que es

el Punto critico.
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L
N1 Pm L-e

N2

R1 vd R2

Seccion critica A

A\
J Como Ny<Ry el valor de

M decrece hacia la viga

y es maximo en A.

oy, S

|eTR1

ZMD =0 (ALAIZQUIERDA)

e ao
(L+——ay)

M, =N1
D IT—e 2

Momento mayorado:

Mg = yp* N1+ —(L+2—a,) = 270724.637 kg.cm

z Fv(D)=0 (ALAIZQUIERDA)

e
L—e

VD=N1*

Cortante mayorado:

Vi= ys*N1x ﬁ = 866.319 kg.

Determinacion de la seccidn transversal de la viga centradora:

L
b,=— = 3041cm

Si Ny =R; seria M=N;-e,
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Asumiendo un ancho de viga de bw =40 cm

Se determina el canto util de la viga mediante la siguiente expresion:

, Md
=K*x |——— ; 177<K<3. K = 3.
d * o Fed 3.3 se adopta 3.30
4 =330 270724.637 42,945
= . k _— = .
40 * 140

h =d + recubrimiento = 42.945+ 3 = 45.945constructivamente h= 50 cm
d=h-3cm=50-3=47cm
Calculo de la armadura longitudinal.-

El momento reducido de célculo sera:
by = — M
¢ 7 by, xd? x foqg

Como: uy < wim EI momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite,

= 0.0218

por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.

Para determinar la cuantia mecénica en traccion se entra con u; = 0.0218 en la tabla
universal de calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0.0310, y la armadura
necesaria sera:

_w*bw*d*fcd

= 2.234cm?
y fyd

Determinacion de la armadura minima (A y,in):
Ag min = Wmin * by, * h = 6.204 cm?
Como: Agin > Ag entonces el area de célculo sera:
A = 6.204 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de @ = 16 mm con un area

de A; p16 = 2,01 cm?, entonces el nimero de barras seran:

N

#fe = = 4 barras

As 16
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Con un area total dé:
A; = 42,01 cm? = 8,04 cm?
Doénde:

8.04 cm? > 6.204 cm?  Satisfactorio.
Por lo tanto se utilizara: 4 16 mm
Separacion de las barras dentro de la pieza, adoptando un didmetro para el estribo de

Gest = 0.8 cm.
_ by, —#fex@—2xr

=89
Hfe — 1 o
La cuantia de acero empleado para el elemento sera:
[ Usar: 4 @ 16 mm, con separaciones entre barras de 8,90 cm ]

Armadura longitudinal de compresion.- Segln calculo no requiere pero por norma se

debe de disponer un 30% de la armadura minima.

Ay =30% * Ag pmin = 1.86 cm?
Para determinar el niUmero de barras se considerard un diametro de @ = 12 mm con un area

de Ag g2 = 1.13cm?, entonces el nimero de barras seran:

N

#fe = = 3 barras

As p12
Con un area total dé:
A; = 3 %1.13 cm? = 3.39 cm?
Donde:

3.39cm? > 1.86 cm?  Satisfactorio.

Por lo tanto se utilizara: 39 12 mm
139



Calculo de la armadura transversal:

La resistencia convencional del hormigon a cortante es:
fvd = 0,5 \/fcd = 0,5 * V140 = 5,92 kg /cm?
El esfuerzo cortante absorvido por el hormigén es:
Veuw = foa *bw +d = 11129.6 kg

Donde:
Vo, =Vd 11129.6 kg > 866.319 kg

El hormigdn de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante y la viga no necesitan por
calculo, armadura transversal. No obstante es necesario colocar unos estribos de seguridad,

cuyo diametro no sea inferior a 8 mm.

D, %S %

Agt min = 0,02 * bu*s*lea _ 3 07eme
yd

Se adoptara para el estribo un diametro de ¢ = 8 mm, con un area de A = 0,503 cm?.

La ecuacion propuesta para determinar el Ag; in €S para dos piernas, y despejando de esta

la separacidon entre planos de estribos obtenemos que:

Ne de estribos = —L /™ _ 305 4
2 de estri 05_2*0.503cm2_ 05 =4/m
o 100 cm
espaciamiento = T - 25cm

Por norma la separacion maxima entre armaduras es de 30 cm por lo cual el espaciamiento
debera ser como méximo igual a 30 cm.
Lyiga 250

N = —— +1=—+-+1=9333=10
espaciamiento 30

Por lo tanto se utilizaran: 10 ¢ 8 mm c¢/30 cm
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Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del célculo manual para la viga de riostre son iguales a los del

programa CYPECAD, el que dio como resultado lo siguiente:

Superior: 4016
Ancho: 40.0 cm i
[P13 - P14] Inferior: 3 @12

Canto: 50.0 cm Estribos: 12x@8c¢/30

Representacion grafica de los resultados obtenidos para la viga de riostre:

CT3 CT4
1
ek 48—k 257 h— 60—+— 55—
=40 31
;r — _ ’—’,
0 < ko)
L 10P1208¢/30
i (161)
/ 4P11816 (400) 17
— 1
[ T
O
9}
: 1
= ARM. PIEL 2X1P9212 (396)
] E
.- 3P10812 (396)
l 15

433

i
2

Figura 3.20 Representacion grafica de la zapata con viga de riostre.
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3.7.2.5 Disefio de la escalera de hormigon armado.- Los datos generales de la escalera

son los siguientes:

y. = 1,50 ys = 1,15
fex = 210,00 kg /cm? fyx = 4200,00 kg /cm?
f.q = 140 Kglcm? fya = 3652,174 Kg/lcm?
L, =2,700m Longitud horizontal de la rampla.
L, =1,150m Longitud del descanso.
Z =3,800m Desnivel a salvar.
a=1150m Ancho de la rampa.
B =2,400m Ancho total del descanso.
t=0,150m Espesor de la losa, medida perpendicularmente.
r=0,030m Recubrimiento de la armadura.
h =0,300 m Huella.
ch=0,211m Contra huella.
N =18 NUmero de peldafios.
2.7 1.15 ).2
T ﬂ 1 P (i
O W N
AA YNE
Ve eV |z

A =
Figura 3.21 Vista en planta de la escalera.
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2.7 1.15 , 115 , 2.7

1.9

0.3
L

Figura 3.22 Caracteristicas geométricas de la escalera.

Dado que, las caracteristicas geométricas de la escalera de subida como la de bajada son
simétricas, solo bastaran con verificar una de ellas y la otra tomara la misma disposicion de
la armadura. Por lo tanto solo se verificara la losa de subida.

Debido a su inclinacién y poca luz éstas se pueden disefiar como losas macizas a las cuales
se les sobreponen los peldafios. Considerando sélo el trabajo a flexion, se puede suponer
que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se halle, no con
su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El error cometido en

esta suposicion es minimo y no afecta el disefio.
Cargas sobre la losa de la rampla:

Arampla = 1,15 % 2,7 = 3,105 m?
Qrampla = U * Vhege ¥ A = 0,15 * 2500 * 1,15 = 431,25 kg/m

h*ch 0,30 x 0.211
Volescaion = T *a = f

Pesopeigaio = Vescaton * N°peta * Yueae = 0,0364 * 2500 x 9 = 818,944 kg

Pesopeldaﬁo cq = 818,94’4
Arampla 3,105

* 1,15 = 0,0364 m3.

qpeldaﬁo -

* 1,15 = 303,313 kg/m

Qacabados = 72 * 1,15 = 82,8 kg/m

dparanditias = 30 kg/m
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Carga Muerta total = qescaion + Qrampa t Qacabados T Qparanditlas = 1666,307 kg/m

Cargas sobre la losa de descanso:

Qdescanso = t * peso esp. H® x a = 0,15 * 2500 * 1.15 = 431,25 kg/m
Qacabados = 72 * 1,15 =828 kg/m

Carga Muerta total = Qgescanso + Qacabados = 514,05 kg/m

Sobrecarga.- La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se
obtiene de tabla de la Nb-87 la cual es de 400 kg/m?

Sobrecarga = q5c * a = 400 * 1,15 = 460 kg/m

Consideraciones para la disposicion de la armadura en la escalera.- Los momentos de
empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando la placa va unida a
una pieza de gran rigidez.

Cuando el empotramiento es elastico en piezas de rigidez reducida (es decir, cuando las
piezas que llegan al nudo tienen rigideces parejas y, por tanto, se tiene un nudo rigido ni
apoyado ni empotrado), no es en general necesario tomar la envolvente de los esfuerzos
correspondientes a los dos casos extremos de empotramiento y simple apoyo (salvo si se
quiere evitar a toda costa la fisuracién). Pueden tomarse, el momento de empotramiento y
el de vano iguales en valor absoluto, e iguales a la semisuma de los proporcionados por el
calculo para el caso de empotramiento perfecto, lo cual resulta especialmente adecuado si el
armado se hace con mallas electro soldadas. Si el empotramiento se realiza en una viga, se
recomienda colocar armaduras negativas para resistir los momentos perfectos en la
situacion de servicio; pero al calcular las armaduras de vanos, en la situacién de
agotamiento, debe suponerse que la viga es un apoyo simple, ya que al fisurarse, disminuira

su rigidez torsional de forma decisiva.
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Y para el célculo de la armadura principal se calculard como en una viga. Transversalmente
se dispondra de una armadura de reparto, cuya cuantia no sera inferior al 20% de la

principal en los 3/5 centrales de la luz.

Aplicando estas consideraciones, la escalera puede ser disefiada como se indica a

continuacion:

a) Para la armadura de vano.- Supuesta como un apoyo simple y con las cargas
ponderadas, se tiene que:

SCra= 736,00 (kg/m SCo4=736,00 (kg/m)
HHHHH(H)HHH IR RONRY
CMra= 2666,091 (kg/m) CMou=822,48 (kg/m)

G e e
T \
1.90 m

l 2./700 m 1.15

Figura 3.23 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura principal.

Que por razones de calculo podra considerarse como una losa plana:

qra= 3402,09 (kg/m qoa=1558,48 (kg/m)
HHHHH(;H)HHH MU
A | B

Figura 3.24 Como una losa plana, apoyo simple.
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Resolviendo se tiene qué:

Z M=0
2
(2666,091 ; 736) ¥ 277 | (736 + 822,48) * 1,15 * (1'215 +2.7)

Ry = REERE = 4745,518 kg

S

R, = (2666,091 + 736) * 2,7 + (736 + 822,48) * 1,15 — 4745,518 = 6232,377 kg

Ry 6232377
X = CMpy + SCry _ 2666,091 + 736

=1,832m

(CMgq + SCpq) * x*
2
(2666,091 + 736) = 1,8322
2

Mmax+ =Ry*x —

Mot = 6232,377 % 1,832 —

Mot =5708,627 kg *m

A B
N

/ AT
S
s T

J
" Rg= 4745,518 (kg)

Muax= 5708,627 (kg.m)

Figura 3.25 Diagrama de momentos de la escalera, como losa plana.
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Ra= 6232,377 (kg)

2.700 m |

4745518 (kg)

Mwax= 5708,627 (kg.m)

Figura 3.26 Diagrama de momentos de la escalera, esquema real.

b) Para la armadura negativa.- Supuesta como un apoyo empotrado y con las cargas

de servicio:
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SCrk= 460,00 (kg/m SCok=460,00 (kg/m)
HH‘LHHJH)‘HHH Wil

CMr«= 1666,307 (kg/m) CMok=514,05 (kg/m)

G R
.

1.90 m

2./700 m

Figura 3.27 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura negativa

qre= 2126,307 (kg/m) qok=974,05 (kg/m)

LT Rl il

B
Lr=2,7m Ld=1,15m

[——

Longitud Rampla Longitud Descanso

Figura 3.28 Como una losa plana, apoyo empotrado.

Resolviendo se tiene qué, por superposicion:
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Para el calculo del momento flector se considerara una redistribucién de momentos, bajo la
consideracién del grado de empotramiento (¢), que nos relaciona los momentos positivos
con los negativos, haciendo que este sea igual a la semisuma de los proporcionados por el

calculo para el caso de empotramiento perfecto, de este modo se tiene qué:

_et4em 124 +1/12 1

£ 2 16
ARRRRRTHIERTRINY T \
I a ol b A
poara (, a? ,_ ° _qxad’ a
i e G A =gz (2-7)
M,E q+a’ 6 (8 3 a) ME qra’ (4 3 a)
= * — — % — 3 % — = — — 3 % —
4 16 L B 16 = L L

Operando y reemplazando en las ecuaciones, se tiene:

R4 =3992,570 kg Ry = 2868,616 kg
M, = 2508,696 kg * m Mg = 2133,964 kg *m
Ma= 2508,696 (kg.m) Ms= 2133,964 (kg.m)

Ra= 3992,570 (kg) - Re= 2868,616 (kg)

Figura 3.29 Diagrama de momentos de la escalera, como losa plana empotrada.
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Mgs= 2133,964 (kg.m)

Re= 2868,616 (kg)
Ma= 2508,696 (kg.m)

o )
/ T /

& L
A

Ra= 3992,570 (kg)

M= 2508,696 (kg.m)

Ra= 3992,570 (kg)

Ms= 2133,964 (kg.m)

N
Re= 2868,616 (kg) \\\-

Figura 3.30 Diagrama de momentos de la escalera, caso de empotramiento.

Con todas las consideraciones antes mencionadas se procede a determinar la armadura de la

escalera.
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Determinacién de la armadura longitudinal positiva.- Datos iniciales:

M, = 5708,627 kg xm Momento de célculo, en agotamiento.
Wmin = 0,0018 Cuantia minima para losas.
b,=a=115m Ancho de rampa.

t=0/15m Espesor de la losa.

r=0,030m Recubrimiento de armadura.
d=012m Canto util.

El momento reducido de célculo sera:
Mgy

=—=0,212
Ha = 02 by * foa

Como: ug< tim EI momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite,
por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.
Para determinar la armadura en traccion se entra con u,; = 0,212 tabla universal de célculo

a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0,2497, y la armadura necesaria sera:

ws*bw*d*fcd

= 13,209 cm?
fyd

Ag =
Célculo de la armadura minima (A 1in):
Ag min = Wmin * by * h = 2,484cm?
Como: A > Agmin €ntonces el area de célculo sera:
A, = 13,209 cm?

Para determinar el nUmero de barras se considerara un diametro de @ = 16 mm con un area

de A5 10 = 2,01 cm?, entonces el nmero de barras serén:
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N

Nede barras = = 6,572 = 7 barras

s 16
Con un area total de:
A, =7%2,01 = 14,07 cm?
Donde:
14,07 cm? > 13,209 cm?  Satisfactorio.

Por lo tanto se usaran: 79 16 mm c/20

Célculo de la armadura longitudinal negativa.- Datos iniciales:

M, = 2508,696 kg * m Momento caracteristico de disefio, en servicio.
Wmin = 0,0018 Cuantia minima para losas.

b,=a=115m Ancho de rampa.

t=0,15m Espesor de losa perpendicularmente.
r=0,030m Recubrimiento de armadura.

d=0,12m Canto util.

El momento reducido de célculo sera:

Ma 0,062
M by e
Como: uy< m EI momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite,
por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.
Para determinar la armadura en traccion se entra con u,; = 0,062 tabla universal de célculo

a flexién simple o compuesta y se obtiene ws = 0,1166, la armadura necesaria €s:

ws*bw*d*fcd

= 3,449 cm?
fyd

As =
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Célculo de la armadura minima (Ag ;in):
A min = Wmin * by, * h = 2,484 cm?
Como: A; > Agnin entonces el area de célculo sera:
Ag = 3,449 cm?
Para determinar el niUmero de barras se considerard un diametro de @ = 8 mm con un area

de A5 45 = 0,503 cm?, entonces el nimero de barras a usar seréan:

N

Nede barras = = 6,86 = 7 barras

As ¢
Con un area total de:
A; =7 %0,503 cm? = 3,521 cm?
Donde:
3,521 cm? > 3,449 cm?  Satisfactorio.

Por lo tanto se utilizara: 79 8 mm c/20

Calculo de la armadura de reparto.- Esta cuantia no sera inferior al 20% de la armadura

principal, por lo que se tiene lo siguiente:

La armadura longitudinal principal positiva es:
Ag = 13,209 cm?
Considerando el 20% se tiene:
A = 0,20 * 13,209 = 2,642cm?
Para el calculo del nimero de barras por metro, se considerara un diametro de @ = 8 mm

con un rea de A 45 = 0,503 cm?, entonces el nimero de barras seran:

N de barras = = 6 barras

s b8
Con un area total de:
A; = 6% 0,503 cm? = 3,018 cm?
Donde:
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3,018 cm? > 2,642 cm?  Satisfactorio.
Por lo tanto se utilizara: 6 8 mm c/20

Representacion grafica de la disposicion de armaduras para la escalera:

Seccion A—A
2.7 115

130

—1

7P108¢,/20(508) 5

30 16
—]
13

8
7P3816c/20(184)

10

7P2¢16¢/20(411)

16

Muro de fabrica
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Seccion C—-C

Forjado

— 13

A 30
7P788¢/20(401)
Muro de fabrica 30
"
w5
7P688¢c/20(189)
144 0
—
15 30 7P8816c,/20(521)
16 136

Figura 3.31 Representacion grafica de la escalera.
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3.7.2.6  Disefio de la losa alivianada.- La verificacion se lo realizard en aquella losa

correspondiente al Portico N°26 y Portico N°28 (Véase Figura 3.60).

Figura 3.32 Vista en planta de la disposicion de viguetas.
La losa alivianada o forjado unidireccional esta formada por:

¢ Viguetas pretensadas.
e Complemento aligerante de Plastoform.

e Losa superior de hormigan.

Figura 3.33 Losa alivianada.
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o Hormigén.- La préctica actual pide una resistencia de 350 a 500 kg/cm? para el
concreto presforzado, mientras el valor correspondiente para el concreto reforzado es
de 200 a 250 kg/cm? aproximadamente.

Adoptandose las siguientes resistencias caracteristicas:

f'ep =350 kg/cm? Hormigén pretensado.

fex =210 Kg/cm?  Hormigdn armado.

o Acero.- El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir preesfuerzo y
suministrar la fuerza de tensién en el concreto presforzado.
La tension de rotura ultima del acero pretensado (Segin la guia de productos:
CONCRETEC), es:
fomaxx = 18000 kg/cm?
Limite el&stico caracteristico del acero:
fyk = 4200 kg/cm?
o Luz de calculo.- La luz de célculo de cada tramo de forjado se medira, entre ejes de
los elementos de apoyo.

Las viguetas se dispondran enfrentadas entre si y apoyadas en un minimo de 5 cm.
L = 4,3 m Luz de célculo para las viguetas pretensadas.
Propiedades geométricas de los materiales:

e Dimensiones del plastoform.- 15x46x100 (Segun la guia de productos: CONCRETEC).

32cm

— -—

15 cm

38 cm 4cm

46 cm

Figura 3.34 Caracteristicas geométricas del Plastoform.
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Dimensiones de la vigueta pretensada.- (Segun la guia de productos:
CONCRETEC).

Armadura: Variable en funcién de: Cargas actuantes, espesor de la losa, longitud de
viguetas y complementos.

Altura: 12 cm

Ancho: 12 cm

Losa superior de hormigén armado.- Elemento formado por hormigén vertido en
obra y armaduras, destinado a repartir las distintas cargas aplicadas sobre el forjado.
El espesor minimo h, (Véase Figura 3.63) de la losa superior hormigonada en obra,
con pieza aligerante, no deberd ser menor a 50 mm, ademas cumplira la siguiente
condicion:

hyo >a/6 = 2cm

Scm

—
=

3 - 18 cm : a=16em Vihj;»s (Jz’f

20cm
15 em

b=50cm

Figura 3.35 Espesor minimo de la carpeta de hormigon.

hy = 16/6 = 2,667 cm

Finalmente se toma una altura minima de: h, = 50 mm

Célculo del ancho efectivo (b,).- En ausencia de una determinacion mas precisa, se

puede asumir que es igual al caso de vigas en T que supone, para las comprobaciones
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a nivel de seccion, que las secciones normales se distribuyen uniformemente en un
cierto ancho reducido de las alas llamado ancho efectivo b,.®?

De forma aproximada puede suponerse que, en la cabeza de compresion, el ancho
efectivo del ala es igual al ancho del nervio mas un quinto de la distancia entre puntos

de momento nulo, sin sobrepasar la anchura real del ala, de este modo se tiene que:
1
be=b0+§*losb

b.: Ancho efectivo (cm).
b, = 4 cm Ancho del nervio de la vigueta pretensada.
l, = 4,3 m Luz entre puntos de momentos nulos.

b = 50 cm Separacidn real entre viguetas.

b, = 4+ 1/5 % 430 = 90,00 cm

Como en ningun caso el ancho efectivo serd mayor que la separacion real entre
viguetas, entonces se tiene que:
b, = 50,00 cm

7

o Célculo de la relacibn modular 6 coeficiente de equivalencia.- Los esfuerzos
elasticos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia de rigideces de
los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los célculos usando el
concepto de la seccion transformada, mediante el cual el concreto colocado in situ de
menor calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de
concreto precolado de més alta calidad. Si se desea transformar del hormigén armado

al hormigon pretensado:
Ec
fe= * fcp - fe=nx fcp
Ecp

fe; E: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon armado respectivamente.

feps Ecp- Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon pretensado respectivamente.

19 Instruccién de Hormigén Estructural, EHE-1998: Notacién, Secretaria General Técnica del Ministerio de
Fomento, Madrid, 1998. Apartado 18.2.1.
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n: Relacién modular de los concretos, donde el concreto colocado in situ de menor

calidad puede transformarse en una seccidn equivalente mas pequefia de concreto

precolado de mas alta calidad.

B, 19000+ JF If,

n= k—
Eep 19000 * / fep

Célculo de las caracteristicas geométricas:

3em 6cm 3cm

= 0,775

4 .5cm
1,5cm  2cm

7,1cm

12cm
4.5cm

5,5cm

4 9cm

2cm
2,5cm  1,5cm

4cm

12cm

Figura 3.36 Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada.

A; = 79,50 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
C; =7,104cm Brazo mecanico superior.
C, = 4,896 cm Brazo mecanico inferior.
L,. = 1115,456 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.
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50 cm

i

5cm
=9
1N

8 cm

16 cm

16 cm

Figura 3.37 Caracteristicas geométricas de la carpeta de hormigon in situ.

A. = 312,50 cm?
C; = 10,456 cm

C, =9,542 cm

L, = 1862,591 cm*

Area de la carpeta de hormigon.
Brazo mecanico superior.
Brazo mecanico inferior.

Momento de inercia con respecto del eje x.

50 cm

20 cm

16 cm

8cm

cm,

25¢cm

3cm 12 cm 3cm 16 cm

Figura 3.38 Caracteristicas geométricas de la seccién compuesta de la losa.

A. = 392,00 cm?

C; =5,820cm

C, = 14,180 cm

I, = 11573,677 cm*

Area de la seccion compuesta.
Brazo mecanico superior.
Brazo mecanico inferior.

Momento de inercia con respecto del eje x.

Aplicando el coeficiente modular se tienen las siguientes caracteristicas.-

Haciéndose que las secciones tomen la forma de una seccién en T:
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I—b*h3 b_I*lZ
12 B

a) Para la vigueta pretensada:

»=350 kg/em? = 1115,456 cm* Momento de inercia de la vigueta.

Ixc fe
h = 12 cm Altura considerada para la vigueta.
n =1/0,775 = 1.290 Coeficiente modular.

I 2 = I, *n = 1439,298 cm*

evigueta f =210 kg/cm

Operando en la ecuacion para secciones rectangulares se tiene que:

b 2 = 9,995 cm

tr vigueta f =210 kg/cm
by vigueta f¢, =350 kg/cm? = 7,746 cm

b) Para la carpeta de hormigon colado in situ:

Ly f =210 kg/em? = 1862,591 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

h=8cm Altura considerada para que la losa mantenga los 20 cm de espesor.

n=0,775 Coeficiente modular.

Ie H2A® f ;=350 kg/cm? = Ixc fck=210k—g *n = 1443,508 cm*

cm?

Para una seccion rectangular se tiene que:

Der carpeta fop=350 kgjem? = 1443,508 x 12/8% = 33,832 cm

b 2 = 1862,591 = 12/8% = 43,655 cm

tr carpeta f ;=210 kg/cm
c) Finalmente la seccién homogeneizada queda de la siguiente manera:

Toda la seccion con una resistencia de f, = 210 kg/cm?.
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9 14 fex = 210 kg/cm o < e 4
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) 40 R 4, 4 :
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o
E <
G <
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oA 4
a0 A
16,83 cm 10 cm 16,83 cm

Figura 3.39 Caracteristicas geométricas de la seccion homogeneizada.

A. = 469,280 cm?

C; = 6,557 cm
C, =13,443 cm
L. = 12234,296 cm*

Area de la seccion compuesta homogeneizada.
Brazo mecanico superior.
Brazo mecénico inferior.

Momento de inercia con respecto del eje x.

Toda la seccién con una resistencia de f., = 350 kg/cm?.

33,83 cm
- P B g - TR " 9]
‘a N PO PPY '. . B A
Sae B i Catlc L
. N AL e 4y B R T Y L N 5 o -
= . 2 a4 el . : . "
S| Jep =350 kg/fem e 43 T
. .
4 E
“ o
CI &
S8
: B
o e e
- . a -
.
- *- L
13,04 cm 7,75 cm 13,04 cm

Figura 3.40 Caracteristicas geométricas de la seccion homogeneizada.

A, = 363.64 cm?
C; = 6,557 cm
C, = 13,443 cm

Area de la seccion compuesta homogeneizada.

Brazo mecanico superior.

Brazo mecénico inferior.
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L., = 9480,962 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

o Acciones de cargas considerada sobre la losa alivianada.- Resumen de cargas

consideradas sobre la losa alivianada (del Apartado 3.7.1 del presente proyecto):

PCarga por entrepiso — 72 kg/mz
PPPeso propio de la losa = 250 kg/mz

SCSobrecarga viva = 400 kg/m2

Luz de célculo de las viguetas pretensadas: L = 4,30 m

Separacion entre viguetas: b = 0,50 m
Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:

Carga muerta: CM = (250 +72) % 0,50 = 161,00 kg/m
Sobrecarga viva: SC = 400 = 0,50 = 200,000 kg/m
La carga caracteristica total sobre la vigueta es:

qr = 161,00 + 200,000 = 361,00 kg/m Cargas de servicio.
qq = 1,6 *361,00 = 577,60 kg/m Cargas ponderadas.

¢ Verificacion de la vigueta pretensada.- Pretensar el hormigdn consiste en aplicar una
fuerza tal que se produzca en la misma unas tensiones contrarias a las que luego, en
servicio, produciran las cargas exteriores. De ahi la palabra pretensado, que significa
tension previa a la puesta de servicio.
La existencia de la fuerza de pretensado obliga a realizar en la pieza de hormigdn
pretensado algunas comprobaciones tensionales, fundamentalmente en dos instantes:
Uno, en el de aplicacion de la fuerza de pretensado. Otro en el estado de servicio de las

piezas. Esta es una diferencia importante respecto a las piezas de hormigon armado.
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Como resultado de ello, el predimensionamiento de la seccion debe tener en cuenta tanto

estas condiciones tensionales como las de cumplimiento de los estados limites.

Limitacion de la fuerza de pretensado inicial.- De acuerdo a la EHE, la fuerza de
pretensado inicial, P,, ha de proporcionar en las armaduras activas una tension no superior

al menor de los limites siguientes:

0,75 * fp max k 0,90 * fpk

fp max k = 18000,00 kg/cm? Carga unitaria maxima de rotura ¢ tensién de rotura ultima
del acero de pretensado, obtenida de la Guia Técnica de CONCRETEC.

for = 4200 kg/cm?: Limite elastico caracteristico del acero.

0,75 * fy maxx = 0,75 * 18000 = 13500,00 kg/cm?
0,90 * £, = 0,90 * £, = 3780,00 kg /cm?

Por la tanto se considera un esfuerzo permisible de tensién en el acero de presfuerzo,

cuando se aplique la fuerza del gato, de:
fps = 13500,00 kg/cm?

Resistencia a compresion del hormigon a los 7 dias.- Resistencia a la compresion
especificada del hormigon en el momento de la carga inicial o en el momento de aplicar la
fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad el hormigdn tendra una resistencia del 80% de la
prevista a los 28 dias:

f/i = 0,80 %350 = 280,00 kg /cm?

Calculo del momento maximo que debera resistir la losa alivianada.- Las viguetas

seran calculadas como elementos simplemente apoyados:
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q =361,00 kg/m Cargas de servicio.

L=430m Luz de calculo para las viguetas pretensadas.

Resolviendo se tiene que:

R4 = 776,15 kg Ry = 776,15 kg
M, = 83436,125 kg * cm

Q= 361,00 (kg/m)
LT T T T
A B A B

7
% %
| =4,30m & S S <7/,

/ /o
<
Ra= 776,15 (kgim) .7/~ /"~ “~" Ra= 176,15 (kg/m)

Ma= 83436,125 (kg/m)

Figura 3.41 Momentos mé&ximos positivo en el centro luz de la vigueta.

Inecuaciones basicas para el calculo de los esfuerzos elasticos a flexién en vigas no
agrietadas.- Siempre que la viga permanezca sin agrietarse y que tanto el concreto como el
acero sean esforzados dentro del limite elastico, los esfuerzos en el concreto pueden
hallarse usando conocidas ecuaciones de la mecanica, basados en el comportamiento
elastico. En la practica actual, estas condiciones se cumplen a menudo hasta el nivel de las
cargas de servicio.

Todos los efectos producidos en la estructura se deben analizar mediante el siguiente

grafico el cual muestra el comportamiento de la estructura a lo largo del tiempo.
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Mo C, PyseC, Po v
I YT A VR
o %
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—c —/ - —— ——f— + — + —-— =
0
© P
« R o€
+ MOE[CZ _ Po'?'oz _% 0.6- ft;‘f

Figura 3.42 Esfuerzos elasticos en una viga presforzada sin agrietar.

El procedimiento adoptado para el disefio del elemento, es el basado en la aproximacion de
esfuerzos, tan cerca como sea posible, de los esfuerzos limites, bajo los estados de caga que
controlan el disefio.

Las tensiones en las fibras superior e inferior de la viga seran calculadas mediante las

siguientes inecuaciones de condicion, donde los esfuerzos de compresion son de signo

negativo:
t=20
My xCo  (axPyxeg)*Cp axPy
_ MyxCy (axPyxeg)*Cyp axPy
t=o0
Mg % Cieo  (B*Py*ex)*Cies B *P
= — — >
My Creo (B *Py*ew)*Choe B *P
= — — <
Doénde:

M,: Momento debido a peso propio de la vigueta (estado inicial) (kg * cm).
My: Momento debido a la totalidad de las cargas (kg * cm).
C,: Brazo mecénico superior (cm).
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fui
fci:
fcf:

fer:

fe:

fci:

Brazo mecanico inferior (cm).

Momento de inercia en la seccion con respecto al eje que pasa por el centro de
gravedad de la seccion cg, (cm*®).

Area de la seccion de concreto que resiste la transferencia de cortante (cm?).

Fuerza de pretensado inicial (kg).

Excentricidad méxima de los cables de pretensado con respecto al cg (cm).

Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a corto plazo.

Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a largo plazo.

Esfuerzo de tension permisible inmediatamente después de la trasferencia (kg /cm?).
Esfuerzo de compresion permisible inmediatamente después de la trasferencia.
Esfuerzo de compresion permisible bajo carga de servicio, después de todas las
pérdidas.

Esfuerzo de tension permisible bajo carga de servicio, después de todas las pérdidas
(kg/cm?).

Resistencia a la compresion especificada del hormigén a utilizar en el disefio
(kg/cm?).

Resistencia a la compresion especificada del hormigon en el momento de la carga

inicial o pretensada (kg/cm?).

En general estas ecuaciones generan un poligono solucion de la fuerza de pretensado, la

misma que debera satisfacer las cuatro inecuaciones antes mencionadas.

Esfuerzos permisibles del hormigon.- La normativa norteamericana ACI, muy distinta a

la europea en este tema en concreto, es del maximo interés al estar basado en una intensa

experimentacién y en una larga experiencia de uso. Las limitaciones sugeridas son:

fui =08+ |fs = 0,8+280 = 13,387 kg/cm?

foi = —0,6 % f,; = 0,6 280 = —168,00 kg/cm?
168



fer = —0,45 * f. = —0,45 % 350 = —157,500 kg/cm?
fir = 1,6 %/f. = 1,6 x V350 = 29,933 kg/cm?

Consideraciones de las inecuaciones de condicién:

o Se define una seccion de la vigueta (Verse figura 3.64; segin guia de productos
CONCRETEC) y con el hormigon colado in situ la seccion compuesta (Verse figura
3.66), para luego determinan sus caracteristicas geométricas.

o Se asume inicialmente la cantidad de armadura a usar, y de esta se comienza a
realizar un proceso iterativo hasta hallar la seccion optima y la fuerza de pretensado.

Determinandose de este modo la siguiente seccion:

3cm 6cm 3cm

5cm
1,5¢m  2cm

7,1cm

12¢m
4.5¢cm

5,5cm

4,9cm

. .b o
2 B8em® 2,02em -

4 b
2,5¢cm  1,5cm

1,5¢cm

4cm 4cm 4cm

12cm

Figura 3.43 Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (F,) con respecto al cg.

_XA;xd 0,126 *3%1,5+0,126 * (1,5 +5,5)
Yo ZTvA T 0,126 * 4

Vep = 2,875 cm

o El momento M,, provocado por el peso propio de la vigueta:

Ygeae = 2500 kg/m3
Aypigueta = 79,50 cm?
q = VHepe * Avigueta = 0,199 kg/cm

l=430cm
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My = q *1%2/8 = 4599,388 kg * cm

o El momento para el cual se disefian las viguetas, una vez puesta en servicio es:

M, = 83436,125 kg * cm Incluye el peso propio del elemento (Figura 3.69).

1) Verificacion de las inecuaciones de condicion cuando solo actian las tensiones

producidas por el peso propio y la fuerza de pretensado:

Propiedades geométricas de la vigueta pretensada (Figura 3.71):

A. = 79,50 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
C; =7104cm Brazo mecanico superior.

C, = 4,896 cm Brazo mecanico inferior.

L., = 1115,456 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

a = 0,95 Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a corto plazo.
f- =350 kg/cm?® Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias.
eo = 4,896 — 2,875 = 2,021 cm Excentricidad desde el eje neutro de la

vigueta al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

Resistencia a la compresion especificada del hormigdn en el momento de la carga inicial o

en el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad:

£l = 0,80 * 350 = 280,00 kg/cm?

Realizando operacién y reemplazando en las inecuaciones se tiene que:
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Py <152904,92 kg I

p. <l ( fo* 4y ) (06 ’+M°*C2°) 11
— % * « 4 —="
"=« Ay * ey * Cyp + 1 6% fei I,

Py <£9233,592 kg 11

Cumpliéndose que:

fio = fti 13,386 = 13,386 Satisfactorio.
f20 = fei 168,00 < 168,00 Satisfactorio.

2) Verificacion de las inecuaciones en la situacion de servicio:

Propiedades geométricas de la seccion compuesta homogeneizada (Verse Figura 3.68):

A, = 363.64 cm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.

C; = 6,557 cm Brazo mecanico superior.

C, =13,443 cm Brazo mecanico inferior.

L. = 9480,962 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

hs = 8,00 cm Altura de la carpeta de compresion.

B =085 Factor de pérdidas a largo plazo.

f.! =350 kg/cm? Resistencia caracteristica de compresion a los 28 dias.

e, = 13,443 — 2,875 = 10,568 cm Excentricidad desde el eje neutro de la

seccion compuesta al punto de aplicacién de la fuerza de pretensado.

Reemplazando y realizando operacion en las inecuaciones de la etapa de tiempo
infinito, se tiene que:

t =

P> loo * Ao Mr*Cio 454 g 11
0_(,3*(Aoo*eoo*Cloo—Ioo))*( I S *fc>
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Py = —27816,319 kg 111

Pz (e ) (- eV E) W
P, > 4775,384 kg v
Cumpliéndose que:
fio = fer — 157,50 = —157,50
faw = fef 29,93 < 29,93

3) Dando el siguiente conjunto solucion para la fuerza de pretensado:

P,; < 152904,92 kg
Py < 9233,592 kg
POIII 2 _27816,319 kg
P,y = 4775,384 kg
0 |

-27816,319 4775,384 9233,592 152904,92

4) Verificacion de la fuerza de pretensado.- Se verificara la fuerza de pretensado
inicial:
P, = fps * Aps

fou = 18000,00 kg/cm?
fps =0,75 *fpu = 0,75 18000,00 = 13500,00 kg/cmz
Aps (¢4 mm) = 0,126 sz

Ngamm =4  Numero de cables a usar de ¢4 mm.

Aps = Aps (¢4 mm) * n¢4 mm — O, 504 sz
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P, =13500,00 * 0,504 = 6804,00 kg

Por lo tanto se verifica que la fuerza de pretensado esta dentro del conjunto solucion:

5)

Poiy < P, < Py,

4775,384 <6804,00 <9233,592 Satisfactorio.

Verificacion de la armadura.- Bajo el mismo andlisis que se realiza para secciones

en T sometidas a flexion simple (Verse Figura 3,68).

1) 0=0,85%f"_ *be*y—Ag* fis
I My =085*f" *xb,*yx(d—05%*y)

La segunda es una ecuacion de segundo grado en y, que permite obtener la profundidad de

la fibra neutra, tras lo cual la primera nos permite calcular la armadura.

My = 71879,875 kg *x cm

f'ei =280 kg/cm?

fou = 18000 Kg/cm?

fps = 0,75 * f,, = 13500,00 kg/cm?
d=20-2875=17,125cm

b, = 33,83 cm

71879,875 = 0,85%*280 % 33,83 xy * (17,125 - 0,5 y)
y1 = 0,529 cm y, = 33,721 cm

La profundidad del bloque de compresion es:

y=0,529 cm
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Operando en la primera ecuacion se tiene que:
0 =0,85+*280 33,83 0,529 — A, * 13500,00

A; = 0,316 cm?

Por lo tanto se tiene que:

Ay > Ay 0,504 > 0,316 Satisfactorio.

6) Célculo del momento flector ultimo.- Una expresiébn que da una buena
aproximacion en piezas pretensadas para la estimacién del momento flector Gltimo

es la siguiente:
M, = 0,90 xd * Ay, * f

M,,: Momento flector ultimo de agotamiento de la pieza en flexion.
d = 17,125 cm Distancia de la fibra superior al centro de gravedad de la armadura.
A, = 0,504 cm? Area de la armadura de pretensado.

fps = 13500,00 kg/cm?* Tension del acero de pretensado.

M, =090 17,125 * 0,504 * 13500 = 104866,65 kg * cm

Donde:
M, > M,
104866,65 > 83436,125 Satisfactorio.
7) Célculo de las pérdidas de la fuerza de pretensado.- Se las calcula con la

finalidad de concluir con que las consideraciones hechas anteriormente sobre las
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perdidas hayan sido las correctas. Se calculan las perdidas instantaneas y

diferidas.*V

La fuerza de pretensado, tras la transferencia, sera igual a la inicial menos la suma de las

pérdidas originadas por:

a) El acortamiento elastico del hormigén (AP4).- Cuando las tensiones de compresion
al nivel del baricentro de la armadura activa en fase de tesado sean apreciables, el valor
de estas pérdidas, AP;, se podra calcular, mediante la expresion:

APy =my, x Ay * 0gy

A, = 0,504 cm? Area total de la armadura activa.

A. = 79,50 cm? Area transversal de la vigueta pretensada.

L., = 1115,456 cm* Momento de inercia de la vigueta pretensada.

E, = 1950000 kg/cm? Mddulo de deformacion longitudinal de las armaduras activas.

E’; = 19000 * /(350 = 0.8) = 317930,810 kg/cm?  Mddulo  de  deformacion
longitudinal del hormigén para la edad de 7 dias, correspondiente al momento de la puesta
en carga de las armaduras activas.
m,, = E,/E’;; = 6,133 Coeficiente de equivalencia.
P, = 6804,00 kg Tension en el acero de pretensado inmediatamente antes de la
transferencia.
e = 2,021 cm Excentricidad de célculo (verse Figura 3.74).
M, = 4593,609 kg * cm Momento debido al peso propio del elemento (vigueta).
ocp- Tension de compresion, a nivel del centro de gravedad de las armaduras activas,
producida por la fuerza de pretensado y los esfuerzos debidos a las acciones actuantes en el
momento del tesado.

r2=1./A. = 1115.456/79,5 = 14,031 cm?

@ 3. Calavera “Proyecto y Calculo de Estructuras de Hormigéon Armado”. Capitulo 29.
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P, 1+ e? + M, *x e 6804,00 2,0212 4593,609 = 2,021
= —— % S = —
I, 79,50 14,031 1115,456

O = —102,181 kg/cm?
AP, = m, + A, * 0,y = 6,133 0,504 + 102,181 = 315,865 kg

AP, = 315,865 kg
APy = 4,642%

Quedando la fuerza de pretensado de la siguiente manera:
P, =P,— AP, =6804,00 — 315,865 = 6488,135 kg

En las piezas, las tensiones finales que se requieren para el analisis de los forjados en

Estados de Limite Ultimo y de Servicio incluiran, ademas, las pérdidas por:

a) Larelajacion de la armadura activa posterior a la transferencia.
b)  Laretracciéon del hormigon posterior a la transferencia.

c) Lafluencia del hormigon.

Una formula, frecuentemente utilizada, que proporciona la pérdida conjunta de fuerza,
debida a los tres fendmenos mencionados pueden evaluarse de forma aproximada de

acuerdo con la siguiente expresion:

my * @(t,tg) * 0oy + Ep * £05(t,t9) + 0,80 * Aoy, .

A A x 2
1—mp*A—’C’*<1+ Clcyc)*(1+)(*(p(t,t0))

APgip = P
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Ye = Yoo — T = 13,443 — 2,875 = 10,568 cm: Distancia del centro de gravedad de las
armaduras activas al centro de gravedad de la seccion.

A, = 363.64 cm? Area de la seccion compuesta homogeneizada (Verse Figura 3.68).

L. = 9480,962 cm* Momento de inercia (Verse Figura 3.68).

y. Coeficiente de envejecimiento. Simplificadamente, y para evaluacion a tiempo infinito,

podra adoptarse x = 0,80.
Las pérdidas diferidas se las calculara en dos periodos:

e Desde el momento de transferencia de la tension del cable (t = 7 dias) hasta la
colocacion a la obra (t = 100 dias).

e Desde t = 100 dias hasta el plazo infinito.

Calculo de las pérdidas diferidas desde el momento de transferencia de la tensién del
cable (t = 7 dias) hasta la colocacion a la obra (t = 100 dias). (¢, t,) = (100,7):

E’.; = 19000 = /(350 * 0.8) = 317930,810 kg/cm?  Mddulo de  deformacion
longitudinal del hormigon para la edad de 7 dias.

E. = 19000 * /350 = 355457,452 kg/cm? Mddulo de deformacion longitudinal del

hormigon para la edad de 28 dias.

m, = E,/E. = 1950000/19000 = v350 = 5,486 Coeficiente de equivalencia.

Calculo del coeficiente de fluencia debida a una temperatura de T=20°C y una

humedad relativa del 80%, mediante la expresion:

@ (t,ty) = @o * Bc(t L)
Donde:
168 168
Jfa+8 V35+8

= 2,562

ﬁ(fcm) =
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1

Flto) = 51 ayoe ~ o1+ 02 o
_ 2xA _ 2 * 363,64 — 21498
7w T 3383 oM
_, 100-HR _ _ 100-80 _ ..
PHR = T 90w e A3 T 994214983

— 150114 |12+ 2R .o 250 < 1500
fu = 1501+ 12+ 75|+ 55+ 250 =

+ 250 =727,129

150 = {1 + [1 2 801%) 21498
— E3 E3 *
Bu 7100 100

t—ty) r‘“ ~ [ (100 — 7)

( 0,3
fey o = 0,521
Be(t,to) lﬁH +t—t, 727,129 + (100 — 7)

O(t,ty) = @o * Bc(t, ty) = 2,174 % 0,521 = 1,132

Calculo del acortamiento total por retraccion g.(t, ty), para T=20°, puede estimase a
partir de la expresion:
Ecs(t, tr) = €cs0 * Bs(t — )
Do6nde:
£¢s,0- Coeficiente base de retraccion.
Bs(t — t,.): Coeficiente de desarrollo de la retraccion en el tiempo.

t: Edad del hormigdn en el momento para el que se calcula la retraccion.
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t,. Edad a la que comienza la retraccion (normalmente t, = 1 dia, pues los carados
de tipo habitual a temperatura ambiente, no afectan apreciablemente al valor de la

retraccion).
es(fom) = [570 = 5% foy] x 1076 = [570 — 5% (35 + 8)] * 107® = 355 + 107°

155+ [1- (2R)] 1551 (22) ] = ~os6
= — * - | = — * - |— = —
Bur ’ 100 ’ 100 ’

€cs,0 = 8s(fcm) * BHR =355 107° * 0,756 = 268,52 * 10°°

(t—t) r’s ~ l (100 — 7)

0,5
= 0,233
0,035 % /2 + t — t, 0,035 * 214,98 + 100 — 7]

.Bs(t - tr) = [

Y por tanto:
€cs(ttr) = €050 * Bs(t — ) = 268,52 x 107° % 0,233 = 626,108 * 107°

Calculo de la pérdida de tension por relajacion Aa,, al cabo del tiempo t.- De acuerdo

a la siguiente figura se puede obtener la perdida por relajacion del acero: %)

TENSION INICIAL 70% C.R.
100 _
8.0
¥ 607
40 T ot
5 - ,M/
9 20 e e -
@ -1 L | -
w 1.0
- / !
(=] 0
S os i V /"‘ —
: 5
o 02
10 W 10n 50 100h 1000k 3000h 10000

TIEMPO (HORAS)
(Cortesfa de TYCSA)

Figura 3.44 Calculo del relajamiento del alambre Ag,..

11 3. Calavera “Proyecto y Célculo de Estructuras de Hormigon Armado”. Capitulo 32 Figura 32.20
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Con una temperatura de T=20° y para 100 dias se tiene que:
Aapr 100 dias = 1,2 %

_ P _6488135 . kg _
%=, 0504 e emz T

AGpy 100 gias = 0,012 * 12873,283 = 154,479 kg /cm?

1287,3283 N/mm?

ocp- Tension de compresion, a nivel del centro de gravedad de las armaduras activas,
producida por la fuerza de pretensado y los esfuerzos debidos a las acciones actuantes
(Figura 3.68).
r2 =1./A. = 9480,962 /363.64 = 26,072 cm?
P, = 6488,135 kg
e, = 10,568 cm
My = 71879,875 kg * cm

P, e.2\ My * e,
Ocp = — 5% 1+T'_2 +

A, I
6488135 ( 10,5682\ 71879,875 = 10,568 14140 K
e —_ — =
Tep 363.64 26,072 9480,962 T em?

Finalmente la pérdida diferida en el periodo (100,7), es:

APyr = 344,118 kg
APdif (100,7) = 5, 058% de Po-

Célculo de las pérdidas diferidas desde la colocacion en la obra (t = 100 dias) hasta
plazo infinito (t, ty) = (0, 100): (HR=50%0)

Calculo del coeficiente de fluencia debida a una temperatura de T=20°C y una
humedad relativa del 50%, mediante la expresion:

@(t, ty) = @g * [Bc(0 —tg) — (100 — ¢ty)]
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Doénde:
168 168
Jfox+8 V35+38

B(fem) = = 2,562

1
0P1 + (to)o’z N 0,1 + (7)0‘2

L(ty) = = 0,635 cm

_2%A_ 2+363,64
o = u T 3383

= 21,498 cm

L 100—HR _  100-50
9,9 xe1/3 7 7 1 9,9%214,981/3

our =1 = 1,843

®o = @ur * B(fem) * f(to) = 1,843 % 2,562 * 0,635 = 2,999

150 #3414 [1,2« AR .o 250 < 1500
fu = 1501+ 12+ 75|+ T+ 250 =

+ 250 = 572,503

50 1*8) 214,98
*
100 100

Pu = 150*{1+ [1,2 *

ﬁc(oof tO) =1

t-t) |7 (100 — 7) 03
By +t—ty| 572,503 + (100 — 7)

Bc(t, ty) = = 0,554

@(t, to) = @o * [Bc(o0 = to) — B (100 — t)] = 2,999 + [1 — 0,554] = 1,336

Calculo del acortamiento total por retraccion g.4(, t), para T=20° y HR=50%, puede
estimase a partir de la expresion:
<c—'cs(t: ty) = Ecs,0 * [.Bs(oo - to) - .35(100 - to)]

€(fum) = [570 — 5 * f.,,] * 1076 = [570 — 5 * (35 + 8)] * 1076 = 355 x 10°
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1551 (BE)— s 1 - (22) ] = —1356
= — % —_ = — * —_ = —
Bur ’ 100 ’ 100 ’

€cs0 = € (fom) * Bur = 355 % 1076 % 1,356 = 481,38 * 107°

(t —to) r’s ~ l (100 — 7)

0,5
= 0,233
0,035*es2 +t —t 0,035 * 214,982 + 100 — 7]

ﬁs(t - to) = l

Y por tanto:
€cs(ttr) = €50 * [1 — Bs(100 — to)] = 481,38 % 107° * [1 — 0,233] = 369,206 * 107°

Calculo de la pérdida de tension por relajacion Aay, al cabo del tiempo (w, t).- De

acuerdo con la Figura 3.72 se puede obtener la perdida por relajacion del acero.

Con una temperatura de T=20°, se tiene que:

opr parat = (10000 hrs) = 1,7 %
opr para t = 100 dias (2400 hrs) = 1,2 %

Aoy = 0,5% de g,
o, = 12873,283 kg/cm?

AGyr (100) = 0,005 * 12873.283 = 64,366 kg/cm?

kg
O'Cp = —14,149 W

Finalmente la pérdida diferida en el periodo (100,7), es:

APy = 481,061 kg
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APdif (,100) = 7,070% de PO.

La pérdida diferida total vale por tanto:

APdlf (100'7) = 5,058% de PO'
APdlf (0,100) = 7,070% de PO'
APdif = APdif (100,7) + APdif (0,100) == 5,058% + 7,070%
APdif = 12, 128% de PO

APyir = 344,118 + 481,061 = 825,179 kg de P,

AP, = 315,865 kg
AP, = 4,642%

Resumen de pérdidas de la seccion central:

El acortamiento elastico del hormigdn: AP, = 315,865 kg AP, = 4,642%
Perdidas diferidas: APyr =825179kg  APgr = 12,128%
Con un total de: AP;prr = 1141,044 kg  APiorqr = 16,77%

8) Comprobaciones previas al hormigonado en obra.- En los forjados de viguetas,
hasta el endurecimiento del hormigdn “in situ”, la pieza prefabricada debe resistir el
peso propio del forjado mas las eventuales sobrecargas de construccion. Ello exige,

como norma general, la disposicion de sopandas como apoyos provisionales.
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La separacion maxima entre sopandas, en su caso, se determinard teniendo en cuenta que,

durante la fase de hormigonado en obra, la accion caracteristica de ejecucion sobre las

viguetas o losas es el peso propio total del forjado y una sobrecarga de ejecucion no menor

que 1 kN/mz; Las solicitaciones podran obtenerse mediante un célculo lineal, en la hipotesis

de rigidez constante de la vigueta o losa, tomando como luz de calculo de cada tramo (L,)

la distancia entre los apoyos extremos de las viguetas y los ejes de sopandas (Figura 3.73).

My

VIGA M, Ma VIGA
Luz de célculo _% Luz de célculo

;1 Luz total =4

Figura 3.46 Solicitaciones del forjado durante el hormigonado.

Donde:

Luz total: Ly = 4,30m

Por lo tanto:
L, =(430—-0,25)/2 =2,025m = 2,00 m

Fuerza de pretensado efectivo:

P, = 6804,00 kg Fuerza de pretensado inicial.

AProtaes = 1141,044 kg Pérdida total de la fuerza de pretensado (R,).

P, = 6804,00 — 1141,044 = 5662,956 kg Fuerza de pretensado efectivo.
Cargas consideradas en la etapa de construccion o hormigonado:

Ay = 79,50 cm? Correspondiente a la vigueta pretensada (Verse Figura 3.64).

1 l
VIGUETA VIGUETA
\‘ SOPANDA \\
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Ay = 312,50 cm? Correspondiente al hormigon in situ (Verse Figura 3.65).
Yyeae = 2500 kg /m?3 Peso especifico del hormigon armado.

b = 0,5 m Separacion entre viguetas.
Por lo tanto las cargas permanentes son:
Qu = Yyoae * Ay = 2500 % 79,50 « 1073 = 19,875 kg/m
Qu = Vhoae * Ay = 2500 % 312,50 * 1073 = 78,125 kg/m
La sobrecarga viva minima considerada sobre la vigueta es de:
G = 100(kg/m?) = 0,50 = 50,00 kg /m

Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:

Carga muerta: Q =19,875+ 78,125 = 98,00 kg/m
Sobrecarga viva: G =50,00 kg/m

Carga caracteristica de calculo (q):

q=Q+G=98,00+ 50,00 = 148,00 kg/m
Caélculo de la solicitacion:

Lt=4,30 m

Figura 3.46 Momentos resultantes por la sopanda.
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Reemplazando se tiene que:

g1 14827

M
1 8 8

=74,00kg *m

_gx1*  148x2?
T 14 14

M, = 42,286 kg xm

Caracteristicas geometrias de la vigueta pretensada:

A. = 79,50 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
C; =7104cm Brazo mecanico superior.

C, = 4,896 cm Brazo mecanico inferior.

I, = 1115,456 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

eo = 4,896 — 2,875 = 2,021 cm Excentricidad desde el eje neutro de la vigueta

al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

Condiciones que se deben de cumplir.- En las viguetas de hormigon pretensado se
cumplirdn que bajo la accién de las cargas de ejecucion de célculo y bajo el efecto del
pretensado después de la transferencia, deducidas todas las pérdidas hasta la fecha de
ejecucion del forjado, no se superaran las siguientes limitaciones de tensiones, donde las

tensiones de compresion son de signo positivo:
a) Sobre las sopandas, la tension de compresion maxima en la fibra inferior de la

vigueta no superara el 60% de la resistencia caracteristica a compresion del hormigon

y en la fibra superior no se superara la resistencia a flexo traccion.
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1) Esfuerzos sobre la fibra superior:

M; *Cyp (Poxeg)*xCip  F
- - +—=<
I I A, feese

fi=

fet,pe = 0,37 * 3/fckz = 0,30 * /352 = 3,959 N/mm? = 39,59 kg /cm?

74,00 * 100 * 7,104 5662,956 * 2,02 x 7,104 5662,956

= 1115,456 1115,456 g5 =399
—37,204 < 39,59 Satisfactorio.
I1) Esfuerzos en la fibra inferior:
fo=+ " ;OCZO o e eIOO) *Cao % < 0,60 * fuy
0,60 * f., = 0,60 x 350 = 210 kg/cm?
74,00 * 100 * 4,896 5662,956 * 2,02 * 4,896 5662,956 210

<
1115,456 * 1115,456 * 79,5

158,922 < 210 Satisfactorio.
b)  En los vanos, la tension de compresion méaxima en la fibra superior de la vigueta no

superara el 60% de la resistencia caracteristica a compresion del hormigon y en la

fibra inferior no se superara el estado de descompresion (tension de traccion nula).
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1) Esfuerzos sobre la fibra superior:

M, = C P, xey) % C P
- 2 10_(e 0) 1o+_eS0'60*ka

I Iy Ao
42,286 » 100 * 7,104 5662,956 * 2,02 * 7,104 4 5662,956 <210
1115,456 1115,456 79,5
25,310 < 210 Satisfactorio.
I1) Esfuerzos en la fibra inferior:
My xCyp  (Bexeg)*Cy P
= — — >0
fa Iy + Iy +A0 =
42,286 * 100 * 4,896 N 5662,956 * 2,02 * 4,896 N 5662,956 -
1115,456 1115,456 79,5

102,881 > 0 Satisfactorio.

9)  Calculo de las armaduras consideradas sobre la losa alivianada:

a) Armadura de distribucion en la losa de hormigon.
b) Armadura negativa dispuesta en los apoyos de las viguetas.

c) Es necesario verificar que no se produzca agotamiento por corte en el elemento.

a) Calculo de la armadura de distribucion.- En la carpeta de compresion de hormigon
se colocara una armadura de distribucién constituida por barras separadas como
méaximo de 30 cm, y en direccion perpendicular a las viguetas, cuya area A en
cm?/m, cumplira la condicion:

50 h, 200
fyd fyd

Donde:

h, = 5 c¢m : Espesor en cm de la losa de hormigdn en el centro de la pieza.

fya = 365,2174 MPa: Resistencia de calculo de la armadura de reparto en MPa.
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As; = 0,685 > 0,548
Por lo tanto la armadura de reparto a usar es:

As = 0,685 cm?/m
Se considerara un diametro mnimo de las barras de: @ = 6 mm ; As 46 = 0,283 cm?y
una separacion entre barras de 30 cm como maximo.

El numero de barras necesarias por cada metro es de (N°Fe):

s
s p6
Ag p10 = 3 % 0,283cm? = 0,849 cm?/m

N°Fe = = 3 barras/m

Doénde:
0,849 > 0,685 Satisfactorio.

Por lo tanto se utilizaran: 39 6 mmc/30 cm

La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigén y a las variaciones térmicas, evitando fisuraciones y contribuyendo a la rigidez
del forjado en su plano. Por lo que estas armaduras se dispondran sobre la losa como una

parrilla, formando recuadros de 30x30 cm (Vease figura 3.75).

Figura 3.47 Armadura de distribucion sobre la losa alivianada.
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b) Calculo de la armadura negativa.- En los apoyos de las viguetas se colocara una
armadura resistente a los momentos negativos, pudiendo calcularse las solicitaciones
considerando una redistribucién por plasticidad hasta igualar el momento de
empotramiento y el de vano, iguales en valor absoluto, e iguales a la semisuma de los
proporcionados por el célculo para el caso de empotramiento perfecto.

Considerar momentos negativos de valor inferior, da lugar a fisuracion excesiva.
De lo anterior se tiene que (Verse Figura 3.76):

et+e 1/24 +1/12 1
E: = —_— —

g1

Figura 3.48 Consideraciones de los apoyos para la vigueta pretensada.
Donde:
qa = 577,60 kg/m Carga ponderada sobre el elemento.
L=430m Luz de calculo para las viguetas pretensadas.

Resolviendo se tiene que:

R, = 1241,840 kg Ry = 1241,840 kg
Mmax(+) = 444,993 kg *m Mmax(_) = 889,985 kg * m
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qi= 577.60(kg/m)
a_Ll_l_LLl_l_U_J_Ll_l_l_l_._LLu_U_LLLU_LLU_l_LE

;_ 1=430m __E
R

. = 1241,840 kg ' Rp = 1241,840 kg
M, .. = 444,993 kg «m

Figura 3.49 Momentos negativos considerados para la verificacion.

Calculo de la armadura negativa.- Se la tomara como una seccion en T y para ello se

hacen las siguientes consideraciones:
1) Se la calculara con una resistencia caracteristica: f,;, = 210 kg/cm? (Figura 3.67).
2) Del célculo de la armadura en secciones en T se tiene que:

Agy = by, *y Area comprimida ficticia del hormigén.

Sy=by,*yx(d—05=xy) Momento estatico con respecto a la armadura de traccion.

O:0;85*fcd*bw*y_A*fyd-I_ASp*fi’S
Md=0185*fcd*bw*y*(d_ofs*y)+Asp*fps*(d_r)

De las ecuaciones anteriores, la segunda es una ecuacién de segundo grado en y, que
permite obtener la profundidad de la fibra neutra, tras lo cual la primera nos permite

calcular la armadura.

My = 575,039 kg *m Momento de disefio.
fea = 140 kg/cm? Resistencia de calculo del hormigon.
fya = 3652,174 Kg/cm?  Limite elastico de célculo del acero.

b, = 10,00 cm Ancho efectivo de la viga.
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r=2cm Recubrimiento.
d=20—-—2=18cm Canto util.

57503,9 = 0,85 * 140 * 10 x y x (18 — 0,5 * ¥) + 6804 * (18 — 2)

y1=—2256cm y, = 38,256 cm

El valor determinado para y es incorrecto. Por lo que indica que no se requiere de

armadura.

c)  Verificacion del esfuerzo cortante: 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 simultaneamente.

Vg <Viyp Vg <V

V,,1: Cortante ultimo por compresion oblicua del alma.
V,,»: Cortante de agotamiento por traccion del alma.
V,;: Cortante de calculo.

V; =1069,800 Kg

Agotamiento por compresion oblicua del alma (V,;) .- El esfuerzo cortante de
agotamiento por compresion oblicua del hormigon del alma se deduce de la siguiente
expresion:

cotg B + cotg a

Vi1 = 0,60 * fog * by * d * k * 1+ cotg?

Donde:
fea =350 kg/ cm? Resistencia a compresion de calculo del hormigon.

b, = 7,75 cm Ancho de la seccion.
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d = 18,00 cm Canto util.
a =90° Angulo de la armadura transversal con respecto al eje de la pieza.

k=1+07cq/fca Es la tencion de compresion axil efectiva.

. _Na=Ag+fp 6804-0504x15652174 . .
Tea=Ty T 363,64 = 2,079 kg/cm
& o 2,079
k=142 — 1,0089

=1+—"
. 11233333

Esta se la comprueba en una seccidn situada sobre el borde del apoyo.
Reemplazando y realizando operaciones se obtiene que el cortante Gltimo por agotamiento

de las bielas resultar ser:

V1 =030 % foq *b, xd x k = 0,30 * 233,333 % 7,75 x 18 x 1,0089
V1 = 9851,894 kg
Donde:
Vii>Vy - 9851,894 > 1069,800 Satisfactorio.

Cortante de agotamiento por traccion del alma (V,).- Esta condicion suele cumplirse
solo en secciones comprimidas, bien por la existencia de pretensado o bien por la existencia
de una compresion permanente.

En este caso se comprobara el esfuerzo cortante en una seccion situada a d/2 del borde del

apoyo:

I *b,
Viz =

\/fctd +Ucd *fctd

Donde:

fora = 0,37 * 3/fck2 = 0,37 * V352 = 39,59 kg/cm? Resistencia a traccion  del

hormigon.
0 cqa = 2,079 kg/cm? Tension media de compresion en el hormigén.
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I = 9480,962 cm* Momento de inercia.
b, = 7,75 cm Ancho del alma.
S Momento estatico de la seccidn bruta que queda por encima de la fibra neutra, respecto
de la fibra neutra.
_bxh? 33,83x(8—656)>

S = - < = 11,692 cm3
9480,962 * 7,75
Vi = 1692 /39,592 + 2,079 * 39,59 = 230815,063 kg

Donde:
V>V, - 230815,063 >» 1069,800 Satisfactorio.

Comprobacién que demuestra que no se requiere de armadura transversal.

10) Verificacion de la deflexion.- Si la fuerza pretensora se conoce con precision, si los
materiales se esfuerzan dentro de sus rangos elasticos, y si el concreto permanece sin
agrietarse, entonces el calculo de la flexion de un miembro presforzado no presentara
ninguna dificultad especial. Se calculara la deflexion debida a la carga total sobre el
elemento como en cualquier otro miembro en flexion, y se sobrepone a la deflexion
del presfuerzo.

La deflexion maxima permisible es de L/400, por lo tanto se debera cumplir que:
App + Aps < L/400

Deflexion debida a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple, es:

5 qg=lI*
APP = — %
384 E, I,

q =577,60 kg/m
E. = 275336,1582 kg /cm?
[=430cm
L., = 11573,677 cm*
App = 0,807 cm
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Deflexion debida a la fuerza pretensora.- Esta es considerada como favorable por
presentar una deflexion concava hacia arriba, por la accion de la fuerza pretensora.

1 Poxexl?
Ayg = =% ——
p 8 E.*I,

P, = 5662,956 kg Fuerza de pretensado efectivo.

e =10,568cm
E. = 275336,1582 kg/cm?
l=430cm

I.. = 11573,677 cm*

o 1 ~5662,956+10568+43000
= — x - —
Ps = 8" 275336,1582 » 11573,677 rSECm

Superposicion de las deflexiones y verificacion de deflexion permisible:
App +4ps = 0,807 — 0,434 = 0,373 cm

L/400 = 430/400 = 1,075 cm
0,373 cm < 1,075 cm Satisfactorio

195



3.7.3 Especificaciones técnicas.- En las especificaciones técnicas se tiene una referencia
de como realizar cada item, el equipo y maquinaria a utilizar, el personal necesario para la

correcta realizacion del item y por Gltimo la forma de pago. Véase Anexo A-6.

3.7.4 Precios unitarios.- El anlisis de precios unitarios fue realizado como se indicé en
el marco teodrico del presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran
detalladas en el Anexo A-4.

3.7.5 Presupuesto general de la obra.- Se obtuvo en funcion a los volimenes de obra y
precios unitarios correspondientes a cada item. Tomando como presupuesto general la suma
de las dos cantidades, llegando a un presupuesto total de la obra de Bs. 2.838.199,46

Detallado en el Anexo A-4.

3.7.6 Cronograma de ejecucion.- Se realizd un cronograma de actividades que se
recomienda seguir en la construccién del NUEVO MERCADO CENTRAL DEL VALLE.
Segun el cronograma mostrado en el Anexo A-5 se tiene planificada la construccion del

mercado, en aproximadamente 238 dias calendario.
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CONCLUSIONES

Como se indica en los objetivos planteados se llegd a cumplir de manera satisfactoria la
realizacion del disefo estructural del nuevo Mercado Central del Valle para asi dar
solucion al problema identificado.
Del estudio topografico realizado con el equipo Estacion Total se pudo concluir que el
terreno de emplazamiento se puede considerar plano con muy pocas variaciones de
desnivel.
Para el disefio de la estructura de sustentacion aporticada se utilizé el paquete
computacional CYPECAD 2010. Donde se verifico la cuantia de los elementos mas
solicitados en forma manual, de donde se concluyd que los resultados tienen alguna
variacion pero siempre en favor de la seguridad de la estructura.
Las columnas fueron verificadas al pandeo, debido a que se tratan de columnas
intermedias las cuales tienen una esbeltez mecanica en los rangos de 36 a 100, todas son
de seccion cuadrada con dimensiones variables, para la planta baja y primera planta de
25 x 25, cumpliendo todas las recomendaciones de la Norma Boliviana de Hormigén
Armado, como ser diametros minimos, separacion entre estribos, recubrimientos,
disposicion de las armaduras.
Se utiliz6 losa alivianada, debido a que presentan ciertas ventajas como ser:

1.- Aligeramiento y por tanto reduccidn del peso de la estructura.

2.- Reduccion de materiales y mano de obra.

3.- De fécil colocacion y manejo.
Las vigas de mayor dimension obtenidas del célculo estructural son de 25¢cm x 55cm y
25c¢cm x 50cm, presentdndose solo dos plantas en toda la estructura (planta baja y
primera planta), Para las vigas de planta alta y vigas de sobrecimiento sus dimensiones
son de 20 x 30 cm, cumpliendo todas con los criterios para el dimensionamiento de
vigas de hormigén armado.
Las fundaciones propuestas para la estructura son zapatas aisladas y zapatas medianeras

con viga centradora, esta ltima se utilizé para que la presion en la zapata sea uniforme,
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la reaccion de la zapata excéntrica sea centrada y disminuya el dimensionamiento en
dicha zapata con esto se evitd el solape entre zapatas.

e Se tiene un area construida de 701,63 m2, y un costo total del proyecto de 2.838.199,46
Bs, por lo que el costo de la obra por metro cuadrado sin tomar en cuenta la supervision
y el equipamiento es de 4.045,15 Bs/m2.

RECOMENDACIONES

e Se recomienda realizar un nuevo estudio de suelos a la hora de emplazamiento del
proyecto, para constatar los resultados de ensayos de suelos obtenidos para la
elaboracion del presente proyecto.

e La introduccidn correcta de datos en cualquier programa que se esté utilizando es muy
importante, por lo que se recomienda tomarse el tiempo necesario para analizar y
comprender lo que pide el paquete computarizado.

e Para lograr la resistencia del hormigon requerida en disefio se recomienda hormigonar
con hormigones premezclados ya que se tiene una cierta garantia y ademas se ahorra
tiempo y dinero. Utilizar agregados de buena calidad y tamafios indicados en las
especificaciones técnicas.

e Para el armado de la cubierta se recomienda emplear personal técnico especializado.

e Se recomienda cumplir con todos los puntos estipulados en la norma y especificaciones
técnicas para la construccion, garantizando asi la calidad y seguridad del edificio.

o Al realizar el disefio de las estructuras de hormigén armado como es el caso de las vigas,
columnas, zapatas y losas. Se recomienda cumplir con los recubrimientos minimos que
indica la Norma Boliviana del Hormigon Armado, para evitar la posible oxidacion de la

armadura que pueda disminuir considerablemente su resistencia.
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ANEXOS

A-1.

A-2.

A-4.

A-5.

A-6.

Tablas generales para el calculo.
Estudio de suelos.

Computos métricos.

Precios unitarios y presupuesto general.

Cronograma de actividades.

Especificaciones técnicas.
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