CAPITULO | - ANTECEDENTES
1.1 El Problema.-

El crecimiento poblacional de la ciudad de Tarija en la Gltima década representa el 30%
segun el dltimo censo realizado el afio 2012, por lo cual se nota claramente la llegada de
mucha migracion por el auge del gas y por los recursos economicos asignados al
departamento de Tarija debido a las regalias del IDH, entre otros, factores que hablan
claramente de un aumento considerable de la poblacion, echo que afecta directamente al
hacinamiento o saturacion de las aulas en los colegios de la ciudad de Tarija, entre ellos, el

colegio en estudio llamado San Jorge 1.

Ademas de las causas mencionadas con anterioridad se suma que las construcciones de
infraestructuras para colegios realizados hace unos 20 afios no responden a las nuevas

exigencias de la reforma educativa actual.

En este sentido con el fin de reducir el hacinamiento ocasionado en las aulas del Colegio San
Jorge Il es que se desarrollara una ampliacion de dicha Unidad Educativa con el fin de
brindar mayor comodidad en los estudiantes logrando una mejor formacion y aumentando el

nivel académico de los mismos.
1.1.1 Planteamiento

El Barrio San Jorge Il donde se encuentra la Unidad Educativa funciona en el turno de la
mafiana y en el turno de la tarde, dicho colegio cuenta con los servicios basicos y con
equipamiento, pero esto no quiere decir que el mencionado establecimiento sea apropiado
para la educacion debido a que las aulas donde pasan clases no son adecuadas para su
educacion y también hace falta mejor equipamiento. Con relacién a la infraestructura de la
unidad educativa, la misma en su mayoria enfrenta problemas para poder cubrir las
necesidades de trabajo de los estudiantes, debido a la insuficiencia de ambientes y salas de

estudio.

De seguir en estas condiciones con la infraestructura que cuenta el colegio ocasionara una
pérdida de nivel académico en los alumnos, ya que al haber un hacinamiento en las aulas se

prestard menor atencion y sera mas dificil el control profesor — alumno para el aprendizaje,
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también se provocard pérdida de motivacion en los nifios y jovenes en general ante la
escasez de personal para su ensefianza, por lo que es necesario plantear una solucién donde

se tiene las siguientes alternativas:

e Reducir la cantidad de estudiantes por curso, teniendo como preferencia a alumnos
que sean del lugar en este caso del Barrio San Jorge 1.

e Que los alumnos que se vean afectados por la reduccion de alumnado en el colegio
se los traspase a Unidades Educativas cercanas dentro del distrito N°10.

e Limitar la matriculacion en la gestion 2014 en adelante.

e Ampliacién de la unidad educativa mediante un disefio final y construccion de una

nueva infraestructura para el Colegio San Jorge 1.
1.1.2 Formulacion

El reducir y/o traspasar alumnos a unidades educativas cercanas, podria ser una opcion
viable pero a corto o largo plazo podria tener efectos secundarios como peleas internas
entra la junta vecinal de barrio con la directora del establecimiento, por lo que también
poner un limite en la matriculacion causaria los mismos efectos ya que no se le puede privar

el derecho de la educacién a nifios y jovenes vecinos de dicha unidad educativa.

Teniendo en cuenta que la mision del colegio es ser participe de dar respuestas
importantes, trascendentes y por lo tanto cruciales a las necesidades de la sociedad
mejorando la calidad académica, y contribuyendo al desarrollo de la sociedad como
también de la institucién con equipamiento, calidad en el plantel de profesores y un
mejoramiento importante en la tecnologia es que se considera y es mas viable la
construccidn o ampliacion del colegio San Jorge 11 con un bloque nuevo de aulas y espacios
para talleres, laboratorios, etc., brindando asi mayor comodidad y evitando el hacinamiento

existente en la actualidad.

En consecuencia con el perfil de proyecto de grado, se ha elegido la alternativa

“Ampliacion y construccion de una nueva infraestructura para el colegio San Jorge 11



1.1.3 Sistematizacion

Siendo la alternativa de ampliacion de la Unidad Educativa San Jorge Il la més viable
debido a su importancia para comodidad de los estudiantes, a continuacion se considerara

las alternativas de planteo estructural:

Cubierta

e Cercha de madera

e Cercha metalica
Edificacion

e Estructura aporticada

e Muros portantes

Entrepiso

e Losamaciza

e Losa alivianada
Cimientos

e Zapatas aisladas de H°A®.

e Losas de cimentacién o zapata corrida.
La desventaja de usar una cercha de madera es que presenta inconvenientes ante la humedad
y es vulnerable al ataque de insectos pero eso si es mas econémica que una metélica, pero
con el trascurrir del tiempo las cerchas metalicas resultan ser mas econémicas ya que son

mas durables y no necesitan de mucha mantenimiento en relacion a las cerchas de madera.

En el caso del entrepiso la ventaja de realizarlo con losas alivianadas con viguetas
pretensadas es que es mucho mas econdmica que la losa maciza la cual resulta ser muy
costosa, debido a que el método constructivo permite optimizar materiales como el acero de

refuerzo y en especial la cantidad de madera para encofrado.

La edificacion contemplard una estructura aporticada ya que hara que la estructura sea
menos robusta reduciendo su costo y ademas la ventaja que los pérticos presentan es que

resisten mucho mejor que los muros portantes.



La fundacion se la realizara con zapatas aisladas de H°A° por la ventaja del costo econdmico

que esta presenta en relacion a una losa de cimentacion.

Finalmente la eleccion para el disefio estructural de la nueva edificacion es la siguiente:
Estructura aporticada como estructura de sustentacion que contempla columnas y vigas, losa
alivianada de vigueta pretensada para el entrepiso, cercha metélica para la cubierta, y los

cimientos seran de zapatas aisladas de H°A°.
1.2 Objetivos.-
1.2.1 Objetivo General

Disefiar estructuralmente un nuevo bloque de aulas para el colegio San Jorge Il que tendra
porticos como estructura de sustentacion, losa alivianada de vigueta pretensada para el
entrepiso, cercha metalica como cubierta y zapatas aisladas para los cimientos, cumpliendo y
aplicando la normativa CBH-87 para la estructura del H°A° y el método LRFD para la

cubierta metélica.
1.2.2 Objetivos Especificos

e Realizar el disefio estructural de la cubierta que estard formada por cerchas
metalicas.

o Realizar el disefio estructural del entrepiso compuesto por losas alivianadas de
vigueta pretensada.

e Estudio de suelos para asi conocer las caracteristicas y capacidad portante del
suelo sobre el cual se va a construir el nuevo bloque.

e Realizar el disefio estructural de las zapatas aisladas y los pérticos que seran la

estructura de sustentacion.
1.3 Justificacion.-

1.3.1 Académica
Estudiar, analizar y aplicar los conocimientos adquiridos en el analisis de planteo estructural
de sustentacion en la ampliacion de la unidad educativa San Jorge Il acompafado de todo lo

aprendido en la formacion académica del estudiante a lo largo de la carrera universitaria.



1.3.2 Metodoldgica

Aplicar los programas computarizados SAP 2000 y CYPECAD para resolver la alternativa
seleccionada.

1.3.3 Técnica

Determinar la alternativa que sea mas conveniente para el disefio y construccion de la
ampliacién de la unidad educativa San Jorge Il, tomando en cuenta las caracteristicas de la
zona en estudio, planos arquitectonicos y sobre todo de las exigencias pedagogicas
establecidas por la reforma educativa actual brindando asi un mejor aprovechamiento y
rendimiento por parte de los alumnos.

1.3.4 Social

Tomando en cuenta de que toda persona tiene derechos y obligaciones es que se desea
contribuir a la solucion del problema de hacinamiento del alumnado en la unidad educativa
San Jorge Il ofreciendo ambientes amplios y comodos para el buen aprendizaje de sus
estudiantes.

1.4 Alcance del proyecto.-

Teniendo ya clara la idea de qué es lo que se pretende realizar, es de vital importancia,
definir el alcance y las limitaciones que tendra nuestro estudio, para asi poder encarar

satisfactoriamente las actividades propuestas.

Como alcance primordial se destaca el disefio estructural de todos los elementos de
sustentacion del nuevo bloque de aulas, como asi también el de la cubierta, plasmando el
disefio en planos estructurales para su posterior utilizacion, acompafiado de sus

especificaciones técnicas para la buena ejecucién del proyecto.
También se realizard un presupuesto de la obra y el plazo de ejecucién de la misma.

En lo que respecta a las instalaciones de agua potable y alcantarillado, se realizara s6lo una
estimacion de los costos no llegando a elaborar el disefio final debido a que el proyecto esta

enfocado al disefio estructural, como prioridad.

Asi mismo, de manera referencial se incluye la instalacion eléctrica en la parte del

presupuesto final.



1.4.1 Aporte académico del estudiante
Como aporte académico se realizara una planilla Excel para el célculo de zapatas aisladas:

e Obtencidn de datos extraidos del resumen de resultados CYPECAD.
e Calculo y disefio para zapatas aisladas tomando en cuenta el CBH-87.

e Armadura necesaria para la zapata aislada con su respectiva verificacion.
1.5 Localizacion del proyecto.-

La ubicacion de la unidad educativa San Jorge Il se encuentra en la provincia Cercado del
departamento de Tarija, distrito N°10 entre las calles Julio La Faye Sanjinez, la Avenida

Jorge Paz Galarza, Avenida el periodista y un pasaje sin nombre.

Figura 1: Localizacion

1.6 Informacion socioeconémica relativa al proyecto.-
Dentro de los aspectos economicos, se analizara la tenencia de la tierra y las actividades

economicas de las familias, los mismos que se describen y analizan a continuacion.
1.6.1 Tendencia de la tierra y uso de suelos

El espacio territorial se clasifica en: area urbana y no edificada, vias, areas verdes, area



productiva, equipamiento de educacion, salud, deportivo, administrativo, comercio, transporte,

industrial, servicios publicos y equipamiento diverso.
1.6.2 Principales actividades economicas de las familias

Las pequefas industrias o empresas presentes dentro del distrito N°10 cercanas a la Unidad
Educativa San Jorge 1l se caracterizan por un comercio formal, es decir, que la venta de los
productos es directa al consumidor en las que se destacan la importante presencia de empresas

grandes como son Coca Cola y Aranjuez entre otras.

Aparte de importantes y reconocidas empresas presentes en el Barrio San Jorge Il, se observa
pequefias tiendas de abarrotes, que abastecen con diversos productos a la poblacion, que por lo

general son compras realizadas al por menor.

1.7 Servicios basicos existentes.-
Entre los servicios a considerar que tienen relacion con la sostenibilidad del proyecto se
tiene lo siguiente: servicio de agua potable, saneamiento bésico, energia eléctrica, salud,

transporte y comunicaciones y centros de comercializacion.

1.7.1 Agua potable y alcantarillado sanitario

El servicio y administracion del sistema de agua potable y alcantarillado en la zona de
emplazamiento y colindantes estd a cargo de la Cooperativa de Saneamiento, Agua Yy
Alcantarillado de Tarija (COSALT).

En relacion a la calidad y estado en que se encuentra la red de alcantarillado no es de las
Optimas pero presenta un estado regular debido a que dicha red tiene varios afios de uso.

1.7.2 Energia Eléctrica

Al igual que el servicio de agua potable y alcantarillado sanitario existe un ente matriz
encargado de regular y administrar el servicio de energia eléctrica el cual esta a cargo de la

empresa de Servicios Eléctricos de Tarija (SETAR).



CAPITULO Il - MARCO TEORICO
2.1 Levantamiento Topogréfico.-

La topografia es uno de los estudios mas importantes dentro del disefio de las estructuras.
Para este proyecto se pretende realizar el levantamiento topografico de toda la zona.
Mediante la topografia se puede realizar el estudio de la superficie en donde se construira la

edificacion.

El levantamiento topografico de la zona sera realizado con una estacion total de manera que
los datos obtenidos sean procesados por el instrumento de trabajo. El levantamiento
topogréafico abarcara la zona de emplazamiento del proyecto.

Para realizar este trabajo se trasladara el equipo al lugar de estudio, se ubicara la estacion en
un lugar desde donde se pueda en lo posible divisar la mayor parte del terreno a levantar, se
nivelara correctamente el instrumento y posteriormente se procederd al levantamiento

topografico.
Los objetivos del estudio topografico son:

e Realizar trabajos de campo que permitan elaborar planos topogréaficos.
e Posibilitar la definicion de la ubicacién y las posibles dimensiones de los elementos

estructurales.

Se definira la topografia de la zona de emplazamiento, con planos a escalas entre 1/100 y

1/250; considerando curvas de nivel a intervalos no mayores a un metro.
2.2 Estudio de Suelos

Para el disefio estructural de la nueva ampliacion del colegio San Jorge 1l se debera realizar
un estudio de suelos para determinar el tipo de suelo sobre el cuél se fundara el nuevo bloque
de aulas del establecimiento San Jorge 1l, de esta manera se podra conocer la clasificacion

del suelo y la capacidad portante para su posterior disefio de cimentacion.

Los estudios de suelos que se realizardn en laboratorio son: granulometria, limites de

atterberg y el ensayo de penetracion estandar (S.P.T.).



Granulometria

Se denomina clasificacion granulométrica o granulometria, a la medicién y graduacién que

se lleva a cabo de los granos de una formacidn sedimentaria, de los materiales sedimentarios,

asi como de los suelos, con fines de analisis, tanto de su origen como de sus propiedades

mecénicas, y el calculo de la abundancia de los correspondientes a cada uno de los tamafios

previstos por una escala granulométrica.

El procedimiento que se sigue si se tratase de un suelo granular es el siguiente:

Realizado el cuarteo respectivo se pesa aproximadamente 5000 gr. del material para luego

tamizarlo mecénicamente con el Rop-Tap y manualmente con movimientos horizontales y

verticales.

Metodo general.

Se procede a secar el material, hasta que los granos no se encuentren pegados o
formando grumos, en caso de existir grumos hay que buscar la forma de
desintegrarlos, pero sin triturar las particulas verdaderas del suelo, para ello se
pueden ayudar con rodillos de madera, u otro objeto parecido.

Los tamices para disponer para la parte gruesa del material son: 27,157, 17, %, 3/8”,
N° 4, N° 10.

Los tamices para la parte mas fina del suelo son: N°40 y N°200.

El método consiste en hacer pasar el material por los tamices de acuerdo a la
disposicion mencionada, para ello se tiene que realizar un agitado de los tamices por
el tiempo de 15 minutos.

El tamizado puede ser manual o mecanico utilizando el Rop-Tap, aunque luego hay
que realizar una revision para observar si es que ya no pasa material por cada malla.
Si el tamizado es manual, es muy practico utilizar bandejas en donde se depositara
cada material que pasa, luego estos identificarlos de acuerdo a la malla que se haya
utilizado.

Proceder a realizar el pesaje del material retenido en cada malla y lo que pasa en el
tamiz N°200.


http://es.wikipedia.org/wiki/Polvo
http://es.wikipedia.org/wiki/Roca_sedimentaria
http://es.wikipedia.org/wiki/Suelos

Partiendo por el tamiz N°10

Una vez que se realiza la granulometria del grueso, se tiene un saldo de muestra que pasa el

tamiz N°10 (el tamiz N°10 es el que separa lo que es el agregado grueso con el agregado

fino). Este a veces, puede ser una cantidad considerablemente grande, por lo que resulta

moroso tamizar tanto material por lo tanto se sigue el siguiente procedimiento que consiste

en el método del lavado:

Del material que paso el tamiz N°10, solo se considera pesar solamente 300 gramos,
siempre referido al peso total utilizado en el ensayo.

Luego este material se lo tamiza con el tamiz N°40 y N°200 respectivamente con el
método del lavado (consiste en hacer reposar la muestra en agua hasta que esta sature
completamente) para que separemos el limo y la arcilla, ya que la granulometria de
estos se lo realiza con el hidrometro.

Una vez eliminado las particulas finas, la muestra se lo seca al horno por un periodo
de 24 horas y al dia siguiente de realizada la practica se recoge la muestra seca del
horno y se lo tamiza nuevamente pasando la muestra por los tamices N°40 y N°200,
cuya cantidad retenida fue pesada en los tamices mencionados.

Este trabajo se tiene que corregir en la planilla de columna del porcentaje que pasa
con la siguiente regla de tres:

Ti X Ty

%Tci = 100

Donde: %Tci: Porcentaje que pasa corregido en cada malla del fino.

Ti: Porcentaje que pasa calculado para cada tamiz en el fino.

T10: Porcentaje que pasa en el tamiz N°10 (Dato nexo al peso total)

Una vez terminado todo esto, se pesa una muestra de suelo para determinar la
humedad higroscopica del suelo
Obtenidos los pesos retenidos en los diferentes tamices, se procedera a calcular los

porcentajes retenidos en cada tamiz, los porcentajes retenidos acumulados, y el



porcentaje que pasa a través de cada tamiz; como también determinar en base a la
granulometria del suelo los coeficientes de uniformidad y curvatura. Por ultimo se

determina la humedad higroscépica del suelo.
Limites de Atterberg

Para hacer un estudio de estos limites es de suma importancia comprender o conocer la

definicién de plasticidad ya que el estudio de ésta va ligado al de los limites de Atterberg.

La plasticidad es la propiedad que presentan los suelos de poder deformarse, hasta cierto
limite, sin romperse. Las arcillas presentan esta propiedad en grado variable. Para conocer
la plasticidad de un suelo se hace uso de los limites de Atterberg, quien por medio de ellos
separ0 los cuatros estados de consistencia de suelos coherentes, los cuales son: liquido,
plastico o sélido. Estos limites, llamados limite liquido (L.L.), limite pléstico (L.P.) y limite
de contraccion (L.C.), y mediante ellos se puede dar una idea del tipo de suelo en estudio.
Todos los limites de consistencia se determinan empleando suelo que pase la malla N° 40.
La diferencia entre los valores del limite liquido (L.L.), y del limite plastico (L.P.), da el
[lamado indice pléstico (I.P.) del suelo. Los limites liquido y plastico dependen de la
cantidad y tipo de arcilla del suelo, pero el indice plastico depende generalmente de la
cantidad de arcilla. Cuando no se puede determinar el limite plastico de un suelo se dice que

no es plastico (N.P.), y en este caso el limite plastico es que es igual a cero.

El indice de plasticidad indica el rango de humedad a través del cual los suelos con cohesion

tienen propiedades de un material plastico.

La plasticidad de un suelo depende no de los elementos gruesos que contienen, sino

unicamente de sus elementos finos.
Limite Liquido
Limite liquido es el contenido de humedad que corresponde al limite arbitrario entre los

estados de consistencia liquido y plastico de un suelo. El limite liquido se define por la

humedad cuando con 25 golpes ligeros contra un aplaca de goma dura de una vasija especial,



se cierra el surco de seccion trapecial que se habia abierto en la masa humeda de suelo

colocada en dicha vasija.

El limite liquido de un suelo da una idea de su resistencia al corte cuando tiene un
determinado contenido de humedad. Un suelo cuyo contenido de humedad sea
aproximadamente igual o mayor a su limite liquido, tendrd una resistencia al corte

practicamente nulo.

Los materiales granulares (arena, limo) tienen limites liquidos bajos (25% a 35%

aproximadamente), y las arcillas, limites liquidos altos (mayores del 40%).
Limite Plastico

El limite plastico (Lp), es el contenido de humedad que tiene un suelo en el momento de
pasar del estado plastico al semi solido, se ha convenido en que esta humedad sea la que
permita amasar un suelo a mano, en cilindros de 3 milimetros de didmetro,

aproximadamente, sin que presente signo de ruptura.

Las arenas no tienen plasticidad. Los limos la tienen, pero muy poca; en cambio, las arcillas,

y sobre todo aquellas ricas en materia coloidal, son muy pléasticas.

Un indice de plasticidad elevado, indica mayor plasticidad. Cuando un material no tiene
plasticidad (arena por ejemplo), se considera el indice de plasticidad como cero y se indica:
Ip = NP (no plastico).

El indice de grupo se calcula con la ecuacién.-

IG = (F — 35)[0,2 + 0,005(LL — 40)] + 0,01(F — 15)(IP — 10)
Donde:
IG = indice de grupo.
F = Porcentaje del suelo que pasa el tamiz N° 200, expresado como nimero entero.
LL = Limite Liquido [%] IP = indice de Plasticidad [%]

El indice de grupo siempre se reporta aproximandolo al nimero entero mas cercano, a menos

que su valor calculado sea negativo, en cuyo caso Se reporta como Cero.



Tabla 1: Clasificacion de Suelos por el Método AASHTO

Clasificacion Materiales granulares Material limo-arcilloso (Mas del 35%

general (35% o menos, pasa el tamiz N2 200) pasa el tamiz N2200)

GRUPOS A-1 A-3 A-2 A-4 A-5 A-6 A-7

SUBGRUPO A-1-a A-1-b A-24 A-25 A-2-6 A-2-7 A-7-5
A-7-6

Porcentaje que
pasa el tamiz:

N2 10

50max - - - - - - - - -
o
N2 40 30max. 5max. 51min. - - - - - - -
o
N2 200 15max. 25max. max.. 35max. 35max. 35max. 35max. | 3émin. 36min. 36min.
Caracteristicas
del material que
pasa el tamiz N2
40: - - 40max. 41min. 40max. 41min. | 40max. 41min. 40max. 41min.
Limite Liquido 6max. NP 10max. 10max. 11min. 11min. | 10max. 10max. 11min. 11min.*
indice de
Plasticidad
Suelo de | Excelente a Excelente Excelente a Bueno Regular a Malo
Fundacion Bueno a Bueno

* El indice de Plasticidad del Subgrupo A — 7 — 5, Es lgual o Menor A LI*30
El indice de Plasticidad del Subgrupo A — 7 — 6, Es Mayor A LI*30°



Penetracion estandar (S.P.T.)
Este procedimiento para conocer la capacidad portante del suelo es entre todos los
existentes, quiza el que rinde mejores resultados en la practica y probablemente es también

el mas ampliamente usado.

El principio de reconocimiento llamado SPT es el siguiente: Se ejecuta un taladro y a
continuacion se lleva al fondo de la perforacion una cuchara normalizada que se clava 15
cm. en la capa a reconocer. El sondista hace entonces una sefial sobre el varillaje y cuenta el
numero de golpes N necesarios para hincar de nuevo la cuchara a profundidad de un pie (30
cm.). La masa que se utiliza para la hinca pesa 140 Ib. Y la altura de caida es de 30 pulgadas

lo que corresponde a un trabajo de 0.5 Kg. por golpe aproximadamente.

Si existe agua por encima del nivel de la base de excavacion se evacuara el agua utilizando
equipos apropiados para el fin. Si el suelo queda saturado se corregird y detallara mas
adelante. Son necesarias 5 personas para levantar el peso del martillo y otra para guiar la

punta de penetracion.

Se debe revisar el equipo y el lugar donde se realizara el ensayo, hasta que cumplan las
condiciones minimas y al momento de ubicar el tripode tenga condiciones estables

suficientes para soportar la fuerza del martillo.

Para verificar que equipo de hincado se utilizara (cono diamantado o cuchara partida) se
debe observar el suelo, si este contiene grava que exceda los % se debe utilizar el cono
diamantado. En caso de suelos finos es indiferente el uso del equipo aunque la cuchara
partida tiene la ventaja de que puede muestrear el suelo del punto de ensayo. Posteriormente
se efectuaran los golpes ya mencionados con anterioridad hasta alcanzar los primeros 15 cm,

y a partir de ahi se empieza a contar los golpes hasta una profundidad de 30 cm.

Luego se procede a retirar la punta y se consigue un muestreo de al menos 5 Kg en caso de
suelos aluviales y 1 Kg si es un suelo limoso. Para la determinacién de la resistencia
caracteristica del suelo se cuenta con el nimero de golpes y la clasificacion del suelo, se
puede entrar a los abacos B.K. Hough, de acuerdo al tipo de suelo, se ubicard de inmediato

los valores de la capacidad admisible.
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8 Laboratorio de Suelos y Hormigones

S.P.T. METODO DE LA CUCHARA NORMAL
CAPACIDAD DE CARGAS ADMISIBLES

A.— DIFERENTES TIPOS DE SUELO
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2.3 Disefio Arquitectonico.-

El disefio arquitectonico fue proporcionado por el Gobierno Municipal de la ciudad de Tarija

y la Provincia Cercado (Departamento de Proyectos) y consta de los siguientes ambientes:

Planta baja: Aula 1, aula 2, aula 3, aula 4, aula 5, aula 6, bafio 1, bafio 2, depésito y una sala

de uso multiple.

Planta alta: Aula 7, aula 8, aula 9, aula 10, aula 11, aula 12, bafio 3, bafio 4, depdsito y

laboratorio.
2.4 ldealizacion estructural.-

La idealizacion de una estructura es considerar que la misma se encuentra formada por

partes ideales.
2.4.1 Sustentacion de cubierta

Para poder realizar el célculo de los esfuerzos actuantes en una estructura reticulada se
idealizara la misma tomando los nodos como articulaciones y las barras como elementos

lineales, asimismo los apoyos de la cubierta seran fijos.

Una vez que se tiene ya establecidas las cargas actuantes sobre las cerchas, surge lo que se

llama:

- Cerchareal: En la cual las cargas pueden estar aplicadas en cualquier lugar, en los
tramos elementos o nudos.
- Cercha ideal: Que tiene solamente cargas aplicadas en los nudos. So6lo existen
fuerzas normales (fuerza interna perpendicular a la seccion)
La obtencion de las fuerzas internas en cada barra nos permite realizar el dimensionamiento
de las mismas

2.4.2 Sustentacion de la edificacion

De igual manera, consideramos a las vigas y columnas como "barras" lineales, sin espesor,
aunque les asignemos un peso Yy caracteristicas geométricas (momento de inercia, altura,

etc.). Las losas y cascaras pasan a ser laminas de espesor infinitesimal, cuando en realidad
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tienen espesor. También a los materiales los consideramos ideales: el acero es totalmente
elastico; el hormigon (en el caso del hormigén armado) lo acompafia perfectamente en sus

deformaciones.

La estructura de sustentacion de la edificacion es la idealizacion de columnas y vigas a
porticos los cuales seran disefiados para soportar cargas muertas (su peso propio, la cubierta,
losas y muros) y cargas vivas (sobrecarga de uso y carga de viento). Cuando ya se obtengan
los resultados se debera calcular las dimensiones de vigas y columnas para que puedan

soportar los esfuerzos maximos transmitidos.

Las vigas deberan ser calculadas a flexion simple y esfuerzo cortante para poder realizar el

calculo de las armaduras transversales.

Las columnas se disefiaran a flexion para que de igual manera se calculen las armaduras

correspondientes.

O O

Figura 3: Idealizacion de la estructura P
B R N R ¥ =

o e T

Losas de viguetas de hormigén pretensado
El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas de

hormigén pretensado, carpeta de hormigén y complemento aligerante de plastoformo.

Escalera.- Una escalera es una construccién disefiada para comunicar varios espacios
situados a diferentes alturas. Esta conformada por escalones (peldafios) y puede disponer de

varios tramos entre los descansos (mesetas o rellanos).

Pueden ser fijas, transportables o mdviles. A la escalera amplia, generalmente artistica o
monumental se la llama escalinata. La transportable o «de mano», elaborada con madera,
cuerda 0 ambos materiales, se la denomina escala. Aquella cuyos peldafios se desplazan

mecanicamente se llama escalera mecéanica.
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2.4.3 ldealizacion de las fundaciones

Los apoyos, son rigidos (o0 con empotramiento total, que no existe en ningln caso) o0 moviles
(que se da en los apoyos de puentes, aunque siempre existe un coeficiente de roce inicial con
un valor que puede ser mas 0 menos apreciable). Para este proyecto se idealizara la

cimentacion como apoyos fijos

Todo esto se hace a los efectos de hacer los calculos de una manera mas sencilla, mas
simplificada. Los resultados que se obtienen de estas simplificaciones o "idealizaciones"
estan muy cerca de la realidad, con las debidas limitaciones.

La cimentacién se la realizard con zapatas aisladas de hormigén armado, posterior a los
datos obtenidos de la cimentacidn se realizara el calculo de las dimensiones y armadura que

las zapatas llegue a requerir para poder soportar todos los esfuerzos a las que sean sometidas.

Idealizacion de lo que seran las zapatas aisladas:

N
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Figura 4: ldealizacion de la fundacion

Zapata aislada.- Las zapatas aisladas son un tipo de cimentacion superficial que sirve de
base de elementos estructurales puntuales como son los pilares; de modo que esta zapata
amplia la superficie de apoyo hasta lograr que el suelo soporte sin problemas la carga que le

transmite.
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Las zapatas aisladas van arriostradas con riostras de hormigén armado de seccion inferior a

la zapata.

Pueden ejecutarse de hormigon en masa, es decir sin armar, si las mismas tienen un canto

considerable (son las denominadas zapatas macizas).

Armado de la parte inferior: Se realiza una malla conformado por barras cruzadas; la
separacion entre barras no ha de superar los 30 cm.

Recubrimiento para evitar corrosiones: Separacion de las armaduras, entre 5 a 10 cm. del
borde y del fondo de la zapata, dependiendo del tipo de hormigén utilizado y de las
caracteristicas del terreno.

Barras: Se recomienda utilizar didmetros de barras grandes, minimo del 12, ante posibles

corrosiones.

La armadura longitudinal del pilar llega hasta el mallazo (malla conformada de barras

cruzadas), por lo cual se colocan armaduras de diametro iguales que las de los pilares.
Solape minimo: Considerar 30 veces el didmetro de la barra mas gruesa del pilar.

2.5 Disefio estructural.-

Para los célculos del disefio estructural se utilizaran programas como SAP 2000 y
CYPECAD cuyos resultados seran verificados manualmente basados en la Norma Boliviana
del Hormigén CBH-87 para elementos de hormigon y para el disefio de la cubierta metélica

se utilizara el método de Disefio por factores de carga y resistencia (LRFD).

Siendo la combinacion de carga mas desfavorable la siguiente:
1,2xCM + 1,6 « CV + 1,3CViento

Las cargas que seran sujetas para un analisis estructural seran las siguientes:
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Cargas muertas:
- Carga de la cubierta
- Peso propio
Cargas vivas:

- Sobrecarga de uso

- Carga de viento

Cargas Permanentes: Cargas constituidas por el peso propio de la estructura, peso debido a
todos los elementos constructivos, instalaciones fijas, pisos, mamposteria y otros elementos

de presencia permanente que soporta el elemento. Constituye parte de la carga muerta.

La determinacion del peso de un cuerpo homogéneo se hard, en general multiplicando su

volumen por su peso especifico aparente.

Para los casos méas frecuentes de fabricas y macizos pueden utilizarse los pesos por unidad

de volumen consignados en la siguiente tabla:

Tabla 2: Peso de fabricas y macizos

ELEMENTO PESO (Kg/m3)
A. Silleria

De basalto 3.000

De granito 2.800

De caliza compacta 0 marmol 2.800

De arenisca 2.600

De arenisca porosa o caliza porosa 2.400

B. Mamposteria con mortero

De arenisca 2.400
De basalto 2.700
De caliza compuesta 2.600
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De granito 2.600
C. Fabrica de ladrillo

Ceramico macizo 1.800
Ceramico perforado 1.500
Ceramico hueco 1.200
Silico calcareo macizo 2.000

D. Fabrica de blogques

Bloque hueco de mortero(pesado) 1.600
Bloque hueco de mortero (ligero)  1.300
Bloque hueco de yeso 1.000

E. Hormigones

De grava, armado 2.400
De grava, en masa 2.200
De cascote de ladrillo 1.900
De escoria 1.600

F. Revestimientos
Argamasa, cemento, cal y arena 1.900
Argamasa, cemento y arena 2.100
Argamasa de yeso 1.200
FUENTE: Hormig6n armado de Montoya-Mesenguer-Moran. Pag. 679

Sobrecarga de servicio

Es la sobrecarga debida al peso de todos los objetos y/o personas que puedan gravitar por el
servicio que prestaran en su explotacion e incluso durante la ejecucion.

Para cada parte del edificio se elegird un valor de sobrecarga de uso adecuado al destino que
vaya a tener, sin que el valor elegido sea menor que el correspondiente a este uso en la

siguiente tabla.
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Tabla 3: Sobrecargas

*

FUENTE: Hormigon armado de Montoya-Mesenguer-Moran. Pag. 684
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Cargas accidentales

Carga accidental es aquella que sucede eventualmente en la vida de una estructura, no es
constante y pude alcanzar grandes magnitudes. Esta no se debe al funcionamiento normal del
inmueble y se presenta solo durante lapsos breves. Una carga accidental puede ser
ocasionada por sismo, viento, explosiones, incendios, y otros fendbmenos extraordinarios que

puedan presentarse.
2.5.1 Estructura de sustentacion de la cubierta

El método adoptado para el disefio de la cubierta metélica es el método de Disefio por
factores de carga y resistencia 0 LRFD, que se basa en los conceptos de estados limite y
pretende mas que obtener soluciones mas econémicas el proporcionar una confiabilidad

uniforme para todas las estructuras de acero.

En el caso de cubiertas se debe tomar en cuenta la influencia del viento para lo cual se
necesita un estudio detallado del sotavento y el barlovento, el cual se resume en la carga

dindmica de viento.

Cubierta con cercha metalica, estructuras metalicas
Analisis de miembros de acero

Dentro de los andlisis de miembros, se detallan formulas y procedimientos para el
dimensionado de las piezas, segun los estados que se presenten.

Disefio de miembros en tension

El disefio de miembros a tensién implica encontrar un miembro con areas total y netas
adecuada. Si el miembro tiene una conexion atornillada la seleccion de una seccién
transversal adecuada requiere tomar en cuenta del area perdida debajo de los agujeros. Para
un miembro con una seccion transversal rectangular, los calculos son relativamente directos.
Sin embargo si va a usarse un perfil laminado el area por deducirse no puede producirse de
antemano porque el espesor del miembro en la localidad de los agujeros no se conoce.

Una consideracion secundaria en el disefio de miembros en tension es la esbeltez. Si un
miembro estructural tiene una seccion transversal pequefia en relacion con si longitud, se
dice que es esbelto, una medida mas precisa es la relacion de esbeltez L/r, donde L es la
longitud del miembro y r el radio de giro minimo de area de seccidn transversal.
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Aunque la esbeltez es critica para la resistencia del miembro en compresion, ella no tiene
importancia para un miembro en tension. Sin embargo en muchas situaciones es buena
practica limitar la esbeltez en miembros a tension. Si la carga axial en un miembro esbelto en
tension se retira y se aplica pequefias cargas transversales, vibraciones o deflexiones no
deseadas pueden presentarse. Por ejemplo esas condiciones podrian ocurrir en una barra de
arriostramiento sometida a cargas de viento.

El problema central de todo disefio de miembros, incluido el disefio de miembros en tension,
es encontrar una seccion transversal para la cual la suma de las cargas factorizadas no exceda
la resistencia del miembro, es decir:

2yiQ; < @Rn

Estas son las relaciones que se usan para el disefio de elementos sometidos a flexién:

Nd
Ap

Nd
fty =

< @,.Fr = 0,75 * Fr
Acrit

La limitacién de la esbeltez sera satisfecha si:

Kl
— < 300
r
Siendo:
ft, y ft, = esfuerzos de la pieza Nd= La carga mayorada que actla sobre la pieza
Fy = Limite elasticos del acero Fr = Limite de ruptura del acero
Ag = Area bruta de la pieza Ait= area critica de la pieza
K= La esbeltez de la pieza I=la longitud de la pieza

r = Radio de giro minimo necesario de la pieza
COEFICIENTES DE SEGURIDAD:

Para las cargas:

Peso propio yd = 1.2 Sobrecarga yd = 1.6
Para la resistencia:

Limite elastico 81:=0.90 Limite de ruptura 2,=0.75
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Area critica:

SZ
Acrit ES t(b‘l‘z__Zd)
4g

calc

2 { Acrit
L< cal
T~ 10.854,

Disefio de miembros a compresion

Los miembros en compresion son elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales de
compresion; es decir las cargas son aplicadas a lo largo de un eje longitudinal que pasa por el
centroide de la seccion transversal del miembro y el esfuerzo puede calcularse con

fo = P/A, donde f. se considera uniforme sobre toda la seccion transversal. Requisitos de la
AISC

La relacidn entre cargas y resistencia toma la siguiente forma:

Nd
fa= TS Fa=Fc,iux® - 0 =085

K =1

< 200

Donde:

fa= Tension de compresion que esta actuando sobre la pieza.

Nd= Suma de las cargas mayoradas por su respectivo coeficiente de seguridad.
A= Area total de la pieza.

Fa= Tension resistente a compresion que tiene la pieza en las condiciones de trabajo que se
ha determinado

Fcerit= Tension resistente a compresion determinada en la hipérbole de Oile, sin coeficiente
de seguridad.

@= Coeficiente de seguridad de la tension resistente.

K= Coeficiente de pandeo que lleva en cuenta las condiciones de borde o tipo de apoyo en
los extremos de la pieza.

L= Longitud de la pieza.

Fy= Tension de limite elastico del acero que estamos trabajando.
18



E= Modulo de elasticidad longitudinal del acero.

Parametro de esbeltez.

K *1 Fy
= * —
T*T E

Ac

Puede entonces obtenerse una solucion directa, evitdndose asi el enfoque de tanteos
inherentes en el uso de la ecuacion del modulo tangente. Si la frontera entre las columnas
elasticas e inelésticas se toma A, = 1,5, las ecuaciones AISC para el refuerzo critico de
pandeo pueden resumirse como sigue:

Para A, < 1,5, Columnas inelésticas

Fepie = 0,658% * fy

Para A, > 1,5, Columnas elésticas

Se recomienda la relacion de esbeltez maxima Kl/r de 200 para miembros en compresion,
aungue se trata de un limite sugerido, este limite superior practico porque las columnas con
mayor esbeltez tendran poca resistencia y no seran econémicas.

2.5.1.1 F actores de resistencia

Para estimar con precision la resistencia Gltima de una estructura es necesario tomar en
cuenta las incertidumbres que se tiene en la resistencia de los materiales, en las dimensiones
y en la mano de obra. Con el factor de resistencia, el proyectista reconoce implicitamente
que la resistencia de un miembro no puede calcularse exactamente, debido a imperfecciones
en las teorias de andlisis, a variaciones en las propiedades de los materiales y a las
imperfecciones en las dimensiones de los elementos estructurales.

Para hacer esta estimacion, se multiplica la resistencia ultima teérica (llamada aqui
resistencia nominal) de cada elemento por un factor ¢, de resistencia o de sobrecapacidad

que es casi siempre menor que la unidad.
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Tabla 4: Factores de reduccioén de resistencia

Factor de
Reduccion SITUACION
(2)
Aplastamiento en &reas proyectantes de pasadores, fluencia del alma bajo
1 de cargas concentradas, cortante en tornillo en juntas tipo friccion
Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de soldaduras con esfuerzos
0.9 paralelos al eje de la soldadura, soldaduras de ranura en el metal de base,
fluencia de la seccion total de miembros a tension.
Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y capacidad de
0.85 aplastamiento de agujeros.
Cortante en el &rea efectiva de soldaduras de ranura con penetracion
0.80 completa, tensién normal ala &rea efectiva de soldadura de ranura con
penetracién parcial.
Tornillos a tension, soldadura de tapdn o muesca, fractura en la seccién
0.75 neta de miembros a tension.
0.65 Aplastamiento en tornillos (que no sea tipo A307)
0.60 Aplastamiento en cimentaciones de concreto

FUENTE: LRFD-93 DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
2.5.2 Estructura de sustentacién de la edificacion

La estructura a porticada de hormigon armado se disefiara y analizard en base al codigo

boliviano del hormigén CBH-87.
2.5.2.1- El hormigdn armado

Adherencia entre el hormigon y el acero

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

deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. La norma boliviana de hormigdn armado
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dice “la adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigon y
armadura, a lo largo de toda la longitud de ésta y también asegura el anclaje de la armadura
en los dispositivos de anclaje de sus extremos”.

La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: la de asegurar el anclaje de las
barras y la de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en la armadura

principal como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.

Resistencia a compresion

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

éste es un valor con un 95 % de probabilidad que ocurra.

Se emplea como probeta normalizada la cilindrica de 15 cm de didmetro y 30 cm. de altura,
curada a una humedad relativa no inferior al 95% y a 20 + 2 °C y rota en estado himedo a
los 28 dias de edad. Se adopta como resistencia caracteristica del hormigén a compresion
(fek), @ la resistencia que alcanza el hormigén a los 28 dias. Una manera de determinar la

resistencia a compresion a j dias, es mediante la siguiente tabla:

Tabla 5: Coeficientes de conversion de la resistencia a la compresion respecto a probetas del
mismo tipo a diferentes edades
Edad del hormigén (dias) 3 | 7 |28] 90 | 360

Cemento Portland comun 0,4 10651112 (1,35

Cemento Portland de alta resistencia|0,55(0,75| 1 [1,15| 1,2

FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO CBH-87

La resistencia a compresion del proyecto, fy, en ningln caso sera inferior a 125 Kg/cm®.
(12,5 MPa). Una vez adoptado en el proyecto un valor de la resistencia caracteristica, la
instruccion establece el correspondiente sistema de control de calidad para verificar que se
mantiene en el suministro del hormigdn un valor de la resistencia caracteristica no inferior al

establecido en el proyecto.
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El proyectista debe tener clara la idea de que el hormigén de la estructura es de inferior
resistencia, a igual edad que el de las probetas y, por lo tanto que el valor especificado en el
proyecto. De hecho, no se afirma que el hormigdén de la estructura esté correctamente

representado por el de las probetas moldeadas.

Lo que si puede afirmarse es que de acuerdo con los analisis teoricos, las investigaciones de
laboratorio y la experiencia préctica, con los coeficientes de seguridad reglamentarios y
basandose en la resistencia del hormigon en probetas moldeadas, los métodos actuales de

calculo conducen a estructuras satisfactorias y razonablemente econémicas.

Resistencia a traccion
La resistencia a traccion del hormigon varia entre 8% y 15% de su resistencia a la
compresion. Una razdn principal para esta baja resistencia, es que el concreto contiene un

gran namero de grietas muy finas.

La resistencia a traccion es determinada a partir de ensayos con probetas. Esta resistencia

bien puede determinase mediante:

e Prueba del médulo de ruptura:
Este modulo se mide al cargar una viga rectangular de hormigon de 6 pulg. x 6 pulg. x 30
pulg. (Con apoyos simples a 24 pulg entre centros) a la falla de cargas concentradas iguales

en los tercios del claro, de acuerdo con el método ASTM C-78.

e Prueba radial de cilindro:
La prueba radial de cilindro, que utiliza probetas cilindricas, de 15 cm de didmetro y 30 cm
de altura, de veintiocho dias de edad, el ensayo se realiza segun la disposicion indicada en la

siguiente figura, por lo que la rotura se produce por hendimiento.

El cilindro se fracturard a la mitad de extremo a extremo cuando se alcance su resistencia a

la traccion

Una manera de determinar la resistencia a traccion a j dias, teniendo el vanngIe la resistencia

a los 28 dias, es mediante la siguiente tabla:



Tabla 6: Coeficientes de conversion de la resistencia a la traccion respecto a probetas del
mismo tipo a diferentes edades
Edad del hormigon (dias) | 3 | 7 |28 90 |360

Cemento Portland comun |0,4|0,7| 1 |1,05|1,1

FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO CBH-87

Por el hecho de que la resistencia a traccion es minima, para el célculo se la desprecia,

asumiendo que el hormigdn no tiene resistencia a traccion.

Clasificacion de los hormigones, segun su resistencia.-
Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion a los 28

dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:
H 12,5; H 15; H 17,5; H 20; H 25; H 30; H 35; H 40; H 45; H 50; H 55
Donde las cifras corresponden a las resistencias de proyecto fc, en MPa.

Los tipos H 12,5 a H 25 se emplean generalmente, en estructuras de edificaciéon y los

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

Disposicion de las armaduras

Generalidades.- 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.

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 traccién 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 formacion 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.
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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 queden 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 El diametro de la barra mas gruesa

e 1.25 veces el tamafio méximo del arido

b) Si se disponen de dos o 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.

c¢) 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
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 corrosion como de la accién del fuego,
por ello es fundamental la buena compacidad del hormigén 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 maximo 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
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de ambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de reparto en medio del espesor del
recubrimiento, para sujetar el hormigén del mismo.
El recubrimiento minimo en cualquier caso debera ser mayor que 1,5cm.

Tabla 7: Recubrimientos Minimos

Para losas y paredes en el interior de los edificios 1.5cm.

Para losas y paredes al aire libre 1.5cm.
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5cm.
Para vigas y pilares al aire libre 2cm.
Para piezas en contacto con el suelo 3cm.

Para un hormigoén en un medio fuertemente agresivo | 4 cm.

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Doblado de las armaduras
Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado a
comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigdén armado las
barras deben doblarse con radios més amplios que los utilizados en este ensayo para no
provocar una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigén de la zona de codo. En
este sentido conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a desgarrar el
hormigon suelen ser mas peligrosas que las compresiones originadas directamente por el
codo.
Tabla 8: Radios de curvatura para ganchos y estribos
Diametro de la armadura | CA-25 | CA-32 | CA-40 | CA-50 | CA-60
@<20mm 2 @ 20 20 250 |30
@>20mm 250 |25@0 |30 40 50
FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 13, Edicion.

@= Diametro de la barra (mm.).

a) En el caso de estribos con @<10 mm. Los radios de curvatura internos podran ser
adoptados igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero
b) Para barras de acero liso fraccionadas de acero CA-25 y CA-32 con @ > 6 mm. Es

obligatorio colocar gancho en las extremidades del anclaje.
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Radios de curvatura para la armadura principal son los que se muestran en la siguiente tabla:
Tabla 9: Radios de curvatura de la armadura principal
Acero CA-25 | CA-32 | CA-40 | CA-50 | CA-60
Radio minimo | 5 @ 60 60 750 90
FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 13, Edicion.

En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la fisuracion del
hormigon en la region, se aumenta el radio minimo de doblaje en funcién de la cantidad de
capas:

e Para 2 capas de hierro doblado aumentar 50%,

e Para 3 capas de hierro doblado aumentar 100%
Anclaje de las armaduras
El concepto de la longitud de anclaje de las barras conformadas y los alambres conformados
solicitados a traccion se basa en la tension de adherencia promedio que se logra en la
longitud embebida de las barras o alambres. Este concepto exige que las armaduras tengan
longitudes minimas especificadas o que se prolonguen las distancias minimas especificadas

mas alla de las secciones en las cuales la armadura esta solicitada a las tensiones maximas.

Jiménez Montoya dice “la longitud de anclaje de una armadura es funcion de sus
caracteristicas geométricas 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”.

Las formulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacion recta son:

* f
b
1 4*r
. bu
Para aceros lisos
r, =0.90* [T (kgf/cm?); r, =0.28* [T (MPA)
Para aceros corrugados
z =090*3 fcdz(kgf /cm?); z =040%3 fcd2 (MPA)
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Cuando la armadura real es mayor que la necesaria

0.30*1b

p*f *As 1
b = e yd*A cale lb>[10*¢
Z-bu Sreal 15cm

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

armadura calculada y la armadura real colocada en la pieza.

Donde:

@=Diémetro de la armadura fyd =Es la resistencia de calculo de la armadura
fcd =Resistencia de célculo del hormigon a compresion

Ib1=Es el tamafio minimo para la transmision de la fuerza de célculo al hormigon

T, = La tension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero

Para un contacto de 2 barras se deberd aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje y para

un contacto de 3 barras o mas se deberd aumentar un 33%.

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

por el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones.

Ib/3
Para aceros lisos Ib1 =Ilb—-Alb =(Ib-15*¢) >|10*¢
15cm

Para aceros corrugados

Ib/3
Ib1 =Ib—-Alb=(Ib-10*¢) >|10*¢
15cm
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El tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar un riesgo de hendimiento o
desconchado del hormigdn del recubrimiento. Son indispensables los anclajes por gancho
(135° a 180°), en el caso de las barras lisas; los anclajes por patilla(90° a 135°), solo se
admite para barras corrugadas.
Se considera que hay un anclaje total cuando las porciones curvas se prolongan a traves de
porciones rectilineas de longitud por lo menos igual a:

» 5@ 050 mm, a continuacion de un arco de circulo de 135° 0 mas.

» 10Q o 70mm, a continuacion de un arco de circulo de 90°.
Empalme de las armaduras
Las barras de acero se comercializan estan entre 10 y 12 m. de largo cuando tenemos una
pieza estructural de un mayor tamafio es necesario hacer un empalme para cubrir las
solicitaciones determinadas en los diagramas. Otras veces se tiene la obra un pedazo de
armadura que se lo puede reutilizar con las otras armaduras respectando los empalmes.
Empalme por traslapo o solapo
Es el tipo de empalme mas comun no es utilizado en barras de acero cuyo diametro sea
mayor a 25 mm. y explicitamente prohibido utilizado en tirantes.
La idea bésica es transferir esfuerzo de una barra para la otra por medio de la adherencia en
un largo igual al largo del anclaje el mismo es corregido por un coeficiente ¥ que lleva en
cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.

Ecuacidn para poder determinar el empalme por traslapo o solape

Iv= l//*|bl
Con ganchos para aceros lisos
20cm
lv=(y*Iv-15*¢) >|15*¢
0.50*Ib1

Con ganchos para aceros corrugados

20cm
lv=(_y*Ilv-10*¢) >(10*¢
O.50*Ib1
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Coeficiente ; que multiplica el largo de anclaje rectilineo depende de los siguientes

factores:

- Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion

[1Pb]

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

- También depende la distancia “b” que la distancia de la barra externa empalmada hasta
la parte de la pieza

Figura 5: Empalme por traslapo

E e /fl"f‘:;” ﬂff ol i ) h
i
b
lv
—
Tabla 10: Para obtener los coeficientes ¥
Distancia | Distancia | Porcentaje maximo de barras empalme
a b 20% | 25% |33% |50% |>50%
a<l0*@ | B<5*Q 120 |140 |1.60 |1.80 |2.00
a>10*@ | b>5*@ 1.00 |[100 |1.20 |1.30 |1.40

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 13; Edicion.

La norma también limita el porcentaje de los empalmes de las barras traccionadas en una
misma seccion transversal en funcion al tipo de solicitacion.

Existen varios tipos de empalmes, pero sélo se limitara al empalme por traslape porque es
mas utilizado en este proyecto. La norma recomienda que el deslizamiento relativo de las
armaduras empalmadas no rebase 0,1mm.

Para poder asegurar la transmision del esfuerzo de una barra de acero a otra, es fundamental
que el espesor del hormigon que exista alrededor del empalme sea lo suficiente. El valor
minimo que recomienda la norma Boliviana de hormigon armado para ese espesor, es de dos

veces el didmetro de las barras.
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2.5.2.2 Coeficientes de minoracién de las resistencias de los materiales y mayoracion de

las cargas
Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de las cargas
en los estados limites ultimos que indica la norma Boliviana de hormigon armado, son los

que se indican en los siguientes cuadros:

Tabla 11: Coeficientes de minoracion

Material | Coeficiente basico | Nivel de control | Correccion
Reducido +0.05
Acero Normal 0
7s =115
intenso -0.05
Reducido +0.20
hormigon 7. =150 Normal 0
intenso -0.10

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87.

Tabla 12: Coeficientes de mayoracion

Cogflqlentes Nivel de control y dafios previsibles Correccion
asicos
Reducido +0.20
Nivel de control en la ejecucion Normal 0
intenso -0.10
7, =160 Minimos -0.10
Darios previsibles en caso de accidentes Normal 1
Intenso +0.20
FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87.
2.5.2.3 Vigas

Estructura de sustentacién para el nuevo bloque de aulas
Calculo a flexion simple para las vigas:
Se debe de mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys que se obtiene

de la Tabla 12:

I\/Id =7/5*M
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- Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

My

- 2
bW*d *fcd

Hy

Do6nde:
bw = Ancho de la viga

d = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura

mas traccionada (también llamado ““canto til”)
fcd =Resistencia de disefio del hormigon.

- Se calculara el valor  £4,;  , se obtiene de la tabla N°13 que se presenta en la

siguiente pagina:
Si: 4, = 1y NO necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte los

esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

- Con el valor del momento reducido se entra a la tabla N° 16 y se obtiene la cuantia
mecénica de la armadura

- Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo

Donde: As — Wxbw>*d * de

. , . d
w= Cuantia mecanica de la armadura Y

fyd= Resistencia de calculo del acero
As=Area de la armadura a traccién.

- Calcular la armadura minima y el valor de p se obtiene del cuadro N° 2
— x x>
Amin —H bW d

La ecuacion que se muestra, sélo es para secciones rectangulares
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Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

Cuando el momento reducido es mayor que el momento minim

*» As). compresion

J a . Asl. traccion

Tabla 13: Valores limites f——bw—

Viga de hormigdn armado T .

fyd(kp/cm?) | 1910 | 2090 | 3480 3650 | 4000 | 4350

& lim 0.793 1 0.779 | 3.48 | 0.668 0.648 | 0.
p lim 0.366 4 0.362 | 0.679 | 0.332  0.326 | 0.

W lim 0.546 1 0.536  0.467 | 0.46 | 0.446 | O.
FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado

Tabla 14: Cuantias geométricas minimas

Soportes Armadura total 0.008 | 0.006
Con 2 armaduras Aly A2 0.004 | 0.003

Vigas Armadura en traccion 0.005 | 0.0033
Losas En cada direccién 0.002 | 0.0018
Muros Armadura horizontal total 0.0025 | 0.002

Armadura horizontal en una cara | 0.0008 | 0.0007
Armadura vertical 0.0015 | 0.0012

Armadura vertical en una cara | 0.0005 | 0.0004

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado

628
319

432

0.005
0.0025
0.0028

0.0015

0.0016
0.0006
0.0009
0.0003

0.004
0.002
0.0023

0.0014

0.0014
0.0005
0.0008
0.0003
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Tabla 15: Tabla universal para flexion simple o compuesta

0.0891
0.1042
0.1181
0.1312
0.1438
0.1561
0.1667
0.1684
0.1810
0.1937
0.2066
0.2198
0.2330
0.2466
0.2590
0.2608
0.2796
0.2988
0.3183
0.3383
0.3587
0.3796
0.4012
0.4234
0.4461
0.4696
0.4939
0.5188

0.03
0.04
0.05
0.06
0.07
0.08
0.0886
0.09
0.10
0.11
0.12
0.13
0.14
0.15
0.159
0.16
0.17
0.18
0.19
0.20
0.21
0.22
0.23
0.24
0.25
0.26
0.27
0.28

0.0310
0.0415
0.0522
0.0630
0.0739
0.0849
0.0945
0.0960
0.1074
0.1189
0.1306
0.1426
0.1546
0.1669
0.1782
0.1795
0.1924
0.2056
0.2190
0.2328
0.2468
0.2612
0.2761
0.2913
0.3069
0.3232
0.3398
0.3570

< O 0O
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0.5450 ' 0.29 | 0.3750

0.5721 ' 0.30 | 0.3937

0.6006 = 0.31 | 0.4133 0.0994
0.6283 | 0.3193 | 0.4323 0.1007
0.6305  0.32 | 0.4338 0.1114
0.6476 | 0.3256 | 0.4456 0.1212
0.6618 = 0.33 | 0.4554 0.1259
0.6681 | 0.3319 | 0.4597 0.1343
0.6788 | 0.3352 | 0.4671 0.1484
0.6952  0.34 | 0.47/83 0.1860
0.7310 | 0.35 | 0.5030 0.2408
0.7697 | 0.36 | 0.5296 0.2568
0.7788 | 0.3623 | 0.5359 0.2854
0.7935 | 0.3658 | 0.5460 0.3280

0.8119 & 0.37 04931
0.8597  0.38 0.9251
0.9152 | 0.39 5.9911
0.9848 ' 0.40

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado

Esfuerzo cortante
V*m
T =
b*|

Donde:

t=Esfuerzo cortante

V=Cortante en la seccion que estamos verificando la tension del cizallamiento

m= Momento estatico en la seccion donde se esta verificando la tensién de cizallamiento.
b= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.

I= Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza.



Calculo de la armadura transversal:

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

armadura vV >V
cu d
v =f *bw*d
_ 2
f _0.50*\/TCd (kg/cm?)

Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza es

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

Vg >V Vd =ch +Vsu _)Vsu :Vd _ch

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

pieza multiplica at. A = 0.02*bW*t*£
stmin

. - : . ya
La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sea de 4200kg/cm?.
A continuacién se muestra un grafico en orden secuencial para el calculo de la armadura

transversal, donde se indica las formulas y criterios de célculo.

datos
bw;vd; f ;f ;h;d
cd yd

\ 4

f =0.50*\/fcd
V =f *bw*d
cu vd
V. =030*f  *bw=*d
ou cd
* *tx de si >
Astmin =0.02*bw*t f_ < Vvd <Vcu
yd no

A 4

Vcu <Vd <£Vou
si

v
Vo = Vd —Vcu

S
_ Vsu* S 35
0.90*d > f
yd

As




2.5.2.4 Columnas

Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigon armado donde el
esfuerzo principal es el nominal. Su funcion principal es absorber los esfuerzos de la
estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma comun es la cuadrada y la rectangular

las columnas pueden clasificarse en:

» Columnas Cortas "A<35"
» Columnas Intermedia " 35<A<100 "

» Columnas Largas " 100 <A <200"

La armadura es constituida por barras longitudinales que son las que absorben los esfuerzos
principales junto con el hormigén, y la armadura transversal que son los estribos, tienen la
funcién de evitar la rotura por deslizamiento, evitando el pandeo de la armadura longitudinal

y absorber los esfuerzos cortantes.

Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:

].U _ Z{Ejfnmmmam
Z{E—Ifj]wgas

- o0
50,0 —10 L 50,0
10,0 [ 10,0

50 ] L 50
a0 0o :

a0 B 3.0

20 - 20

1 os

1.0 | L 10

0.8 | T 0.2

0.7 0.7

0,6 | 06

' k 07

05— WYa VB [ os

0,4 | 04

0,2 | | 02

0.2 T 0.8 0.2

0,1 1 0.1

o Los A

Figura 6: Pérticos intraslacionales (para obtener el valor de k)

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
36



1.- Proceso de calculo

La determinacion de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez de la
misma, si la esbeltez es menor que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor se trata de

una columna larga.

1.-La esbeltez de un elemento se la determina mediante la siguiente férmula:

lo k=l
A:—.z

t 1

A

lo = longitud de pandeo que es igual a (I1*k)
k= coeficiente de pandeo para la pieza en la direccion en que estamos haciendo el célculo.
A= Area transversal de la columna

I = Inercia de la seccion en la direccion en que estamos analizando.

2.- Excentricidad minima de célculo

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en el
baricentro la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la

direccién en que se esta considerando el pandeo) igual al mayor de los dos valores:
[h b
e
e=+20 20
L Z2cm

3.-Resistencia del hormigon

A través de una serie de ensayos empiricos en laboratorio, se ha concluido que se puede
determinar la resistencia del hormigon para las columnas usando un coeficiente de

reduccidn; asi tenemos que la resistencia de calculo del hormigdn para las columnas es de:

ft‘k

C

foa=109¢=
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4.- Célculo de las armaduras
Armadura longitudinal
Para piezas sin pandeo y solicitadas por carga axial

En caso de secciones rectangulares con armaduras simétricas y para un acero de dureza
natural, la resistencia méxima de la columna es:

.

?thd:ﬂllsshffdhbhh_A

Y = =1,15

; I.»,v_.n.yy;,_,._:.;.. et

. ., L
Despejando As de la ecuacion: fya

La armadura minimaes;: 4. = 0.008 =4,
La armadura maximaes: As= 0084,

Para piezas con pandeo se calculara la armadura longitudinal con el abaco de flexion esviada

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA [ My ACERO DE DUREZA
i 4 < NATURAL
<A AN A 2
Ha a [ 1= 4.200 Kplem
0s0 go 6% 4o 0% an 85 08 = R a N D Ac=a-b
[v:08] “|A A A .
a0 3 - o040 ' lt $ A =6A
| H® . % g:00.0 400
a% 030 —_—
a» 1@ Mag Mpg

P Aca-feg Ho Acbtg
Q0

o 7;?;:&‘\\ - o hete
W
&
|

= Figura™7: Abaco en roseta para flexion esviada
0,40

9,60 1,0 ., Py
FUENTE: H0rmiArrrs1cad0 de Jiménez Montoya (7™ edicion)

0 0% L] on %0 2 0% 0.0

38



Armadura transversal

Para el célculo de la armadura transversal en las columnas, la separacién entre estribos sera:

+

I
l
| 4
|

boh/ f | ‘i-mensié-nj
{ 15x¢_L 1/

I

5
mgitudinal

El diametro del estribo sera:

1

—_

¢'de le armadure loengitudinal
4 L]

';bEstriEm = 6 1L

Para atender la necesidad del célculo

2.5.3 Fundaciones

iy
T N
IL a
| b | /
4 . 3
gey
My
1 1w l Figura 8: Solicitaciones presentes en una zapata aislada
1

+— bl —+

2.5.3.1 Proceso de calculo

Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:
Momento en el eje x (Mx) Momento en el eje y (My)
Cortante en el eje x (VX) Cortante en el eje y (VY)

Carga vertical que llega a la zapata (N).
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1.-Se calcularé el peso propio de la zapata, asumiendo un valor igual al 5% del total de la

carga N:

PPzapate = 1.05* N

2.-Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima necesaria que

deberd tener y en funcion a esta area se encuentra los valores de a2 y b2

N

T adm

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

b, estos deben ser valores constructivos.
Para comprobar si las dimensiones cumplen, verificamos el punto mas critico:

N 6:M, 6+M,

max T A= gl b~ ax b

o

3.-Para estimar la altura de la zapata, lo hacemos con las siguientes formulas (que llevan en

cuenta las solicitaciones por punzonamiento y el corte)

2{a—a,)
0 = iiiﬂi;bizzt:{:bl_[ﬂi;bi) d, = 2(1:';;1:'
\ 4+ k
Donde:
vp=16 foa=10.5%fou

El 6rea puede ser el 6max 0 el 63gm
Se asumira un recubrimiento de la zapata de 5 cm.
Por lo tanto, la altura de la zapata sera igual a d + 5cm

La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.
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4.-Calculo del peso propio real de la zapata con la siguiente férmula:
PPzapara = ¥u = Volumen

Los esfuerzos cortantes en la base de la columna generan momentos flectores en la base de

la zapata. Dichos momentos seran:

M, . =M, TV, +h Mﬁy:M)':F}-'hh

2.5.3.2 Verificacion de la resistencia del suelo

N+PP 6+M, 6+M,
max A T a+h T a = b2 = Oudm {zuelo)

o

2.5.3.3 Verificacion al vuelco.-

Todo elemento de cimentacion sometido a momentos flectores o fuerzas horizontales.

Debera comprobarse su seguridad al vuelco.

Verificacién para la direccién X-X

[:Npi + Ny )* (%\]
(M\ TV, h'}

= 1,50

Verificacién para la direcciéon Y-Y

- b
(Nps + Ney)* (E]
(M,+V,=h)

= 1,50

Donde:

Npl= Es la carga de servicio transmitida al soporte.

Mx y My=Momentos en las direcciones X y Y, pero sin mayorar.

Vx y Vy=Esfuerzos cortantes en las direcciones X y Y, pero sin mayorar.

a 'y b= Las dimensiones en planta de la zapata medianera.
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Ncl = El peso propio de la zapata medianera.

h=Altura total del elemento de cimentacion.

2.5.3.4 Verificacion al deslizamiento

Como fuerza estabilizante se contara solo con el rozamiento entre la base del elemento de
cimentacion y el terreno, o la cohesion de éste. Se verifica que cumpla las siguientes

recomendaciones:

Para suelos sin cohesién (arenas)

(¥ N - tan gy (N M) tan 0,

v = 1,50 V.

x ¥

=1,50

Para suelos cohesivos (arcillas)

= A=C
4 C‘*ELE(} VdEI,E(}

x ¥

Donde:

A=Area de la base de la zapata medianera.

¢@d=(2*¢/3)=Valor de célculo del Angulo de rozamiento interno.
Cd=0,50*C=Valor de célculo de la cohesion.

Calculo de la armadura

Para calcular la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de disefio. Para esto

calculamos las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la misma.

0.15b1

0.15a1

.................

Figura 9: Tensiones en la Zapata




Luego encontramos el momento (M) a una distancia de 15 cm. de la cara de la comuna del

bloque mas comprimido.
Luego el momento mayorado sera:

M_,=16+*M

(=3

M.

#d:b“dg:‘fgd

w =g (1 —py)

El area de armadura sera:

f:‘d

yd

A ='H.-’:‘b:‘d:‘

=

Con la cuantia minima wp, se determinara la armadura minima necesaria en la pieza.

Para calcular la armadura longitudinal:

Se utilizara el &rea de armadura mayor de los dos valores encontrados

g

Nebarras =
1

Donde:

As= Area de la armadura

As1= Area de una barra de acero
Recubrimiento= Se asumira (3 cm)

Para calcular la armadura transversal:

Se trabaja con Asmin para completar la armadura de la zapata:

- 3 min
Nebarras= ——

52

As min= Area de la armadura minima
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As2= Area de una barra de acero
Recubrimiento= Se asumira (3 cm)

Se recomienda que el didmetro de las barras de acero sea como minimo de 10 mm, tengan
una separacion méaxima de 30 cm y de separacion minima de 10cm.
2.5.3.5 Verificacion de la adherencia en direccion x-x

Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigon del
elemento de cimentacion, deberd verificarse que:

1
Tpad = kﬂ“!f',,d

{k=2 (flexible)
k= 0.95 (rigida)

Dénde:

Th= Tension tangencial de adherencia
tbd=Resistencia de calculo para adherencia
Vd1 =Fuerza cortante mayorada en la seccion.
d=Canto util

n= Numero de barras

u=Perimetro de cada barra

otl- Tensién o presién con la que trabaja el suelo, en la zapata medianera
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fcd= Resistencia de célculo del hormigon (kg/cm'2)
vt1 =Coeficiente de mayoracion de cargas.
k=Es un coeficiente que se toma 0,95 para zapatas rigidas y 2 para zapatas flexibles

Se define como zapatas flexibles a las que cuyo vuelo méximo es superior a 2h, en alguna de

las direcciones principales.

Se define como zapatas rigidas, todas aquellas que tengan un vuelo maximo de la
cimentacion, medido en ambas direcciones principales, donde el paramento del elemento que

se cimienta, no sea superior a 2h

2.5.3.6 Verificacion de la adherencia en direccion y-y.-

Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigén del elemento de

cimentacion, debera verificarse que:

b—b,
2

V:ﬂ:?’f“ﬂ'zi"bz“‘[[ :I_GJE"HEM

3
— | g2
Tha = -I"M!f ed

{k=2 (flexible)
k=0.95 (rigida)

2.5.4 Estructuras complementarias.-
2.5.4.1 Escaleras

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que se

tiene acceso a plantas de distinto nivel.
Una escalera se compone de las siguientes partes:
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- Peldario: es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el pie
al subir o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte vertical se
llama “contrahuella o tabica”.

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

- Caja de escalera: es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edifico. Cuando
este espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama Escalera Ciega; y
cuando hay un espacio central, éste recibe el nombre de Ojo de Escalera.

- Arranque de escalera: es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.

El ancho o &mbito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras exteriores de las
zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima que debe tener es de
60 cm., mientras que para el cruce de dos personas debera tener como minimo 80 cm.,

aunque en escaleras para viviendas el ancho minimo que se utiliza es de 1 metro.

La Altura de Paso o Escapada es: la distancia libre en vertical entre el suelo del primer
peldafio y el techo que tiene encima; siendo la distancia normal la comprendida entre 2 y
2,40 m.; s6lo en casos de excepcion y en escaleras de poca importancia se puede reducir la
medida hasta 1,80 m.

El Ancho o Huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm. para que pueda
apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica estd comprendida entre

los 11y 22 cm., siendo las cdmodas las que tienen entre 11y 17 cm.

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

saliente para el avance de la escalera.

Este espacio o vacio existente entre dos tramos, en la parte central de la escalera, se
denomina o0jo o hueco de la misma. Cuando esta parte es llena 0 maciza se denomina

espigon o arbol de la escalera.
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Las barandillas: son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda para que sea
mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas estan coronadas por los
pasamanos y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85 y 90 cm.

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

Figura 10: Partes constitutivas de una escalera

Desembarco
Huella

Contrahuella o tabica

Meseta }

Zanca
Arranque

FUENTE: Elaboracion propia.
Su proceso de célculo se puede describir de la siguiente manera:

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

utilizando los mismos parametros de disefio del Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87.

2.5.5 Losas con viguetas de hormigon pretensado
Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension es
pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actdan sobre las

losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su comportamiento es de

flexion.
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Las losas de entrepisos estdn conformadas por viguetas pretensadas concretec con

complemento de plastoform y una capa de compresion.

2.6 Estrategia para la ejecucion del proyecto.-

Para poder realizar la ejecucion del proyecto, es necesario, primero, determinar las
especificaciones técnicas necesarias para la realizacion de la obra; seguidamente, se realizara
los cOmputos métricos con sus precios unitarios para la elaboracion del presupuesto y asi

realizar el planeamiento y cronograma respectivo
2.6.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion 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.

En general las especificaciones técnicas se hicieron en base a las especificaciones nacionales

oficiales del pais.
2.6.2 Precios unitarios

Los precios unitarios se refieren al costo por unidad de volumen, area o longitud, segun

corresponda, para cada item de construccion.

El andlisis de precios unitarios realizado para cada item, comprende los siguientes puntos:
materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en cuenta como
beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como herramientas menores el 5% de la
mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA; como gastos generales el 10 % y como
utilidad el 10%. Para los impuestos se tomé un valor de IVA del 13 % y un valor de IT del
3,00 %.

2.6.3 CoOmputos métricos
Los computos métricos se calculan mediante el uso de formulas mateméaticas mas o menos

complejas para las cantidades de cada tarea de la obra, para obtener una valoracién
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anticipada de ésta y poder predecir las cantidades y volimenes de material que llevara la

realizacion de la misma, se vale de los planos y documentacion definitoria del proyecto.
2.6.4 Presupuesto

El presupuesto de la obra se lo determina de acuerdo a los precios unitarios para cada
computo métrico referido en la obra; con esto anticipamos el costo total de la obra y poder
estimar una utilidad conveniente. Se debe tener cuidado porque un mal presupuesto puede

generar pérdidas para la empresa encargada de la construccion de la obra.

2.6.5 Planeamiento y cronograma

El planeamiento y cronograma de una construccion se lo determina de acuerdo a una ruta
critica y cantidad de obreros necesarios en cada una de las etapas de la construccion de la
obra, existen varios métodos como ser PERT, CPM, PERT-CPM y GANTT. En nuestro caso
usaremos el método GANTT para la elaboracion del planeamiento y determinar el
cronograma de la obra.
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CAPITULO Il — INGENIERIA DEL PROYECTO

En este capitulo se presenta La Ingenieria del proyecto: anélisis, dimensionamiento y
calculos, basados en el capitulo Il (marco tedrico) aplicando normativas y metodologias
mencionadas en dicho capitulo.

3.1 Analisis del levantamiento topografico.-

El levantamiento topografico se lo realiz6 con estacion total para un area de emplazamiento
aproximado de 1000 m2, dando como resultado variacion de elevacién casi insignificante
entre un punto y otro.

La cota donde se realizara la ampliacion de la nueva infraestructura es de 1862 m.s.n.m.

UNIDAD EDUCATIVA SAN JORGE
+ +

Figura 11: Levantamiento Topografico

Se procedio a la elaboracion del plano topografico, con las curvas de nivel que son lineas
continuas, que unen los puntos de cotas enteras de igual elevacion, tomando los puntos de

quiebre para la determinacion de detalles.



3.2 Analisis del estudio de suelos.-

Los estudios de suelos se realizaron en el Laboratorio de Suelos de la Universidad
Autonoma Juan Misael Saracho cumpliendo con lo sefialado en el Capitulo 1l (Marco
Tedrico), cuyos ensayos realizados fueron los siguientes: Granulometria, Limites de

Atterberg y el ensayo de carga directa S.P.T.

Es importante sefialar que se realizaron dos perforaciones, la primera a 1.5m. de profundidad

y la segunda a 2m.

POZO N°1 POZO N°2
1,5m Nivel +0,00 1.5m Nivel +0.00
 -—> ‘
_JI. [ _IL [
] 1
1,5 m 2m
A\ * A *

L PUNTO DE EMNSAYO T— PUNTO | DE EMSAYOD
Figura 12: Ensayo S.P.T. en pozo N°1 Figura 13: Ensayo S.P.T. en pozo N°2

Para la granulometria se realiz6 el método del lavado ya que se trataba de un material fino
gue no presentaba ni limite liquido ni limite plastico.

El indice de Grupo en ambos pozos es 1G=8.

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo se realizé la practica del S.P.T.

dando como resultados lo siguiente:

e Pozo N°1 (h=1.5m.) Cadm1 = 0.87Kg/cm?.
e Pozo N°1 (h=2m.) Oadm1 = 1.35Kg/cm?.
e Pozo N°2 (h=2m.) Oadmz = 1.40Kg/cm?.

La clasificacion del suelo se la realizo por la normativa AASHTO, clasificandolo al suelo en
estudio para ambos pozos como: A — 4 (8), tratandose de un suelo limoso poco o nada

plastico.



Para la introduccion de datos al programa CYPECAD se utilizd los resultados maés
desfavorables con el objetivo de darle seguridad a la estructura siendo estos los siguientes:

e Altura de cimentacion = 2m.

e Capacidad portante del suelo 6,4, = 1.35 Kg/cm?
Los ensayos realizados, tablas y sus correspondientes resultados se encuentran en la seccion
de ANEXOS.

3.3 Analisis del disefio arquitectonico.-

Al igual que lo mencionado en el Capitulo Il (Marco Tedrico), el disefio arquitectonico fue
proporcionado por el Gobierno Municipal de la ciudad de Tarija y la Provincia Cercado
(Departamento de Proyectos) y consta de los siguientes ambientes:

Planta baja: Aula 1, aula 2, aula 3, aula 4, aula 5, aula 6, bafio 1, bafio 2, depésito y una sala
de uso multiple.

Planta alta: Aula 7, aula 8, aula 9, aula 10, aula 11, aula 12, bafio 3, bafio 4, depdsito y

laboratorio.
3.4 Planteamiento estructural

Para el planteamiento estructural de los diferentes elementos que componen la estructura se

utilizaron los siguientes datos generales:

e Normas y métodos a utilizar:
- Estructura H°A?: Cddigo Boliviano del Hormigon CBH-87
- Cubierta: Método de Disefio por factores de carga y resistencia (LRFD).
e Resistencias caracteristicas de los materiales para Hormigon Armado:
- fck =210 kg/cm? (Resistencia caracteristica del Hormigdn)
- fyck = 4200 kg/cm?  (Resistencia caracteristica del Acero)
e Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales:
- yc=1.5 Para el hormigén.
- ys=1.15 Para el acero.
e Coeficientes de mayoracion de las cargas:
- y=1.6



¢ Nivel de control en la ejecucion:
- El nivel de control en la ejecucion de los elementos de Hormigon Armado
para el proyecto es el CONTROL NORMAL.
e Velocidad del viento:
- Para determinar la sobrecarga del viento se tomé una velocidad de viento de
100km/hora lo que significa aproximadamente 28m/seg.
e Capacidad portante del suelo:
- Oaam = 1.35 Kg/cm?

3.4.1 Estructura de la cubierta

El disefio de las cubiertas se las realizo con cerchas metalicas siendo esta una cercha

simplemente apoyada con un apoyo fijo en un extremo y un apoyo movil en el otro extremo:

/

/

@/N

Figura 14: Idealizacion de la estructura de la cubierta



3.4.2 Estructura de la edificacion

La estructura de sustentacion para el proyecto en estudio se trata una estructura aporticada

con elementos estructurales de Hormigon Armado como se muestra en la siguiente imagen:

_’A'

Figura 15: Idealizacion de la estructura de sustentacion
La altura de cimentacién para la estructura es de 2m.
La altura para la planta baja y para el primer piso es de 3.6 m.

El célculo de las columnas, vigas y zapatas se las realizo con el programa CYPECAD,

verificando manualmente los elementos estructurales mas solicitados.

La cubierta esta compuesta de cerchas metélicas combinadas de losa alivianada con viguetas
prefabricadas de hormigdn pretensado cuyos resultados de las reacciones obtenidas en el
programa SAP2000 de las cerchas fueron introducidas en el programa CYPECAD como

cargas puntuales sobre las vigas en las que se apoya.
3.4.3 Fundaciones

La estructura de edificacion de la Unidad Educativa cuenta con dos plantas, por lo que las
cargas provenientes de la estructuras son moderadas, por lo que se definié utilizar zapatas

aisladas.



Ademas las zapatas aisladas son mas econdémicas, puesto que los volimenes de hormigon
que requieren para materializar este tipo de fundacion son reducidos en comparacién con

otros tipos de fundacion como ser las losas de fundacion.

Después de realizar un estudio de suelos, se adoptd una cota de fundacion a un nivel de 2 m
por debajo de la cota del terreno tal y como se observa en la siguiente imagen de las zapatas
aisladas presentes en el célculo estructural de la Ampliacion de la Unidad Educativa San

Jorge 1.

Figura 16: Fundaciones

3.5 Analisis, célculo y disefio estructural.-

De acuerdo a los planos arquitecténicos dados por el Gobierno Municipal de la Ciudad de
Tarija y la Provincia Cercado es que se procedio a su respectivo analisis, calculo y disefio
estructural de la nueva infraestructura para la Unidad Educativa San Jorge Il, por lo que a
continuacién se demostrara dicho procedimiento en sus tres fases: estructura de sustentacién
de la cubierta (cerchas metalicas), estructura de sustentacion de la edificacion (columnas y

vigas) vy las fundaciones (zapatas aisladas):



3.5.1 Resultados del disefio de la cubierta

Datos importantes:

Descripcion Detalle

Pendiente minima Calamina Ondulada N°28 20°
Separacion de cerchas 3.0m.
Separacion de correas 1.45 m.
Peso estructural Calamina Ondulada N°28 3.5 kg/m?
Peso de la correa 10.6 kg/m
Velocidad del viento 28 m/s
Sobrecarga de uso 50 kg/m?
Traslape longitudinal 20 cm.
Traslape lateral 10 cm
Carga del cielo falso 22 kg/m?

Tabla 16: Datos utilizados para el calculo de la cubierta
Pendiente
La pendiente recomendado es de 20°.

Dimensionamiento de la cercha metalica N°1

1.45 /\
1.45 )(
1.45 )(
1.45 )(
{ 20°

- 136 == 136 f545 136 == 136 =

- 10.90




Dimensionamiento de la cercha metalica N22

1.45)\
1.45«/
1.45)(
2.00
145
o
’»1.36%1.36? 1.36 —=l=—136 —=
L

8.20 -

El angulo de inclinacion obtenido de especificacion es: a=20° por lo tanto la altura maxima
de la cubierta sera de

b 10.90

hzz*tanaz * tan 20 = 1.9836 m.

Asumi una altura total de:
h=20m.
DISENO DE CUBIERTA

La carga de viento se calculé adoptando una velocidad de 100 Km/h (28 m/s) que es la

recomendada para nuestra ciudad de Tarija.

Barlovento Sotavento

C1




Carga dindmica del viento

W = Carga dinamica del viento (kg/m?)
V = Velocidad del viento en m/s.
W= 2112 =49 kg/m2.
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La carga dinamica de viento obtenida es de 49 kg/m2. Ahora el paso a seguir sera calcular la
carga de Barlovento y Sotavento que estara en funcion del &ngulo de la cubierta:

La sobrecarga de viento viene dada por la siguiente formula:
P=CxW

En donde el coeficiente “C” que estd en funcion del angulo de inclinacion de la cubierta

viene dado por la siguiente tabla que se consiguié del libro Jiménez Montoya para
superficies planas:

Tabla 17: Coeficiente eolico (Barlovento — Sotavento)

Coeficiente edlico de sobrecarga en una construccion cerrada

\ C,
o - Coeficiento edlico en:
Angulo de incidencia Superficies planas Superficies Curves rugosss Superficies Curvas muy ¥3as
ot
:l'“o A bardovento A sotavenso A barlovento A A bark A
cr €2 (3] < € ca
En remanso
90° —-0° +08 -0.4 +08 -04 +08 -0.4
En corriente
90° +08 ~0,4 +08 -04 +08 ~0,4
80° +08 0,4 +08 ~04 +08 -0,4
70° +08 -0,4 +08 ~04 +04 -04
60* +08 -04 +04 -0,4 0 -04
80 +06 -04 0 -0,4 -04 -04
40° +04 -04 -04 -0.4 -08 -0,4
M +02 —0.4 -0,8 -04 -1,2 -0,4
10 -0, -0, -0,8 -0.4 -2,0 -2,0
0° -0,4 -04 -0,4 -0.4 -20 -2,0

Valoves intermedios pueden mierpolarse knealmente.



De dicha tabla obtenemos:

Cl=

0 C2=-04

Obteniendo asi los siguientes valores para las cargas de viento:

Qubarlovento = 0 * 49 kg/m? = 0 kg/m?

Qvsotavento = -0.4*49Kg/m2 = 19.6 kg/m2

Vista en planta de la cubierta:

cl

Cc CJ3

|:‘4 (- 5 C F.

c/7 c8 c9.cl0 clicll cl3 cl4clSclé cl7

1.4'500
i

1,.4%.\_\\]
i

T
1.4500
I

¥
1.4"3L'JD

¥
1.4500
i

f
1 4?&[”]

I
1.4500
i

L
1.4500
i

P9

So000
I—Z«' [\D:\DTa 00004

48.2000

Figura 17: Vista en planta de la cubierta

Teniendo en cuenta el area de influencia para cada P se pudo calcular sus cargas:

Calamina Correa Sobrecarga Viento Cielo falso

P1  3,5%(2.175) 10.6*3 50*(2.175) 0%(2.175) (22*3)*(1.3625/2)
7.6125 31,8 108.75 0 44.9625

P2 3,5%(4.35) 10.6*3 50*(4.35) 0%(4.35)  (22*3)*((1.3625/2)*2)
15.225 31,8 217.5 0 89.925

P3  3,5%(4.35) 10.6*3 50*(4.35) 0*(4.35) (22*3)*((1.3625/2)*2)
15.225 31,8 217.5 0 89.925

P4  3,5%(4.35) 10.6*3 50*(4.35) 0*(4.35) (22*3)*((1.3625/2)*2)
15.225 31,8 217.5 0 89.925

P5  3,5%(4.35) 2*10.6*3 50*(4.35) -19.6*(4.35)  (22*3)*((1.3625/2)*2)
15.225 63.6 2175 -85.26 89.925

P6  3,5%(4.35) 10.6*3 50*(4.35) -19.6*(4.35)  (22*3)*((1.3625/2)*2)
15.225 31,8 2175 -85.26 89.925
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P7  3,5%(4.35) 10.6*3 50%(4.35)  -19.6%(4.35) (22*3)*((1.3625/2)*2)
15.225 318 2175 -85.26 89.925

P8  3,5%(4.35) 10.6*3 50%(4.35)  -19.6%(4.35) (22*3)*((1.3625/2)*2)
15.225 318 2175 -85.26 89.925

P9 3,5%(4.35) 10.6*3  50%(2.175) -19.6%(2.175) (22*3)*((1.3625/2)*2)
7.6125 318 108.75 -85.26 44.9625

Introduccion de datos al Programa Sap2000

Una vez obtenidas las cargas que actuaran en la cubierta se pudo introducir las mismas al
programa SAP2000, segin la norma LRFD para metales se utilizard las siguientes
combinaciones de carga:

Uu=14D (Ecuacion A 4-1 del LRFD)
U=12D+16L+05(LroSoR) (Ecuacion A 4-2 del LRFD)
Donde
U —la carga ultima D —cargas muertas (Dead load)

L —cargas vivas (Live load) Lr—cargas vivas en techos (Roof Live load)

S —cargas de nieve (Snow load)

R —carga inicial de agua de lluvia o hielo (Rain water or ice load)

W —fuerzas de viento (Wind load) E —Fuerzas de Sismo (Earthquake load)
Cuando hay cargas de impacto
U=12D+16(LroSoR)+(0.5Lro00.8W) (Ecuacion A 4-3 del LRFD)
U=12D+13W+05L+05(LroSoR) (Ecuacion A 4-4 del LRFD)
U=1.2D + 1.0E +0.5 L+0.2S (Ecuacion A 4-5 del LRFD)

Para el disefio de los elementos mas solicitados se utilizd la Norma ASTM A36 cuyas
propiedades son las siguientes:

e Densidad del acero A36 7860 kg/m3

e Limite de fluencia fy = 250 MPa (36ksi) = 2530 kg/cm?.
e Limite de rotura fr = 400 Mpa (58ksi) = 4080 kg/cm2.
e Moédulo de elasticidad E= 2100000 Kg/cm?.
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Reacciones en los apoyos de la cubierta metélica N°1

Una vez cargada la cercha metalica con sus respectivas cargas, se pudo obtener las siguientes
reacciones utilizando un perfil metélico 2L 3/4”x3/4x1/8” para las barras inferiores y
verticales, un perfil 2L 11/2"x11/2"x>"para las barras superiores y diagonales:

1
R, = 2093.31Kg. R, = 1922.79 Kg.

Verificacion para los elementos més solicitados

Condiciones que debe de cumplir: factores de resistencia segin LRFD para elementos a
tension ¢1=0.90 (limite elastico) y ¢$2=0.75 (limite de ruptura)

Para las barras inferiores — Elementos 1 - 2
L (cm) =136.25 cm. Longitud de la barra
Nd (kg) = 4937.56 (Traccién) Solicitud a traccion

Se debe de partir con las ecuaciones de condicion:

Nd
fti=——<0,.Fy
Ap

Nd
fty =

< @,.Fr
Acrit
Kl
— < 300
r
Se parte calculando el &rea bruta minima necesaria:

- Nd - 4937.56 > 2168 )
Bmin nec(cm?) = 0,90 * Fy — 0,90 * 2530 — : cm

A

Apminnec = 1.084 cm?
por pieza

Ahora se calcula el area critica minima necesaria:

Lo Nd 493756 .,
it = 0 75« Fr = 0,75 4080 = 00 ™

nec
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Radio de giro minimo necesario:

K=+1l 1%136.25

> > >
Tmin 2 =00 2 ~3aq = 044 cm

Verificando con el perfil elegido (2L 3/4x3/4”x1/8”) se tiene:

(A =2.227 cm?

Ix = 0.719cm*
2L 3/4"x3/4"x;" { Iy = 1.498cm*
| rx = 0.5682cm

k ry = 0.82cm

Primera verificacion: Se verifica el esfuerzo admisible:

d<090 F
— *
Ag = 7 Y

4937.56

<
5927 = 0,90 * 2530

kg kg
2217.14—— < 2277—= OK!!
cm cm

Segunda verificacion: Con la seccion elegida se verifica la rigidez permitida en traccion:

K =1

< 300

1% 136.25 < 300
0.5682 —

239.79 < 300 OK!
Tercera verificacion: Se verifica con el area critica:

Se define un diametro de perno

Diametro nominal del perno on(pulg) = % “ = 0.635 cm.

Diametro de célculo: @c =¢pn+ %



1
@c(pulg) = pn(pulg) + 3 (pulg)
pc(cm) = 0.635 + 0.3175 = 0.9525 cm.

Dato (Espesor del ala): 0.125 in = 0.3175 cm.

Actri - AB - ZAag

calc

Actri = 2.227 — 2 % (0.9525 % 0.3175) = 1.62 cm?

calc

Acrit = 1.62 sz
Acrit = calc

0,85 * Ag = 0,85 % 2.227 = 1.89 cm?

d
<0,75« Fr
ACTt

4937.56

<
ez = 0,75 * 4080

kg kg
3047.88—= < 3060 — OK!!
cm cm

Para las barra superior — Elemento 19

L (cm) = 145.13 cm. Longitud de la barra

Nd (kg) = -5261.15 (Compresion) Solicitud a compresion
A = 6.854 cm?
Ix = 9.215cm*

2L11/2"x11/2"x=2" { Iy = 17.94cm*

L rx = 1.16cm
ry = 1.62cm

Se parte estimando el area bruta minima necesaria:

F —kg 2 F 2 2530 = 1686.67 —kg
= — = — % =
Cr(cmz) 3 Y 3 7 cm?

®c = Coeficiente de minoracion a compresion (0.85)
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Nd(kg) ~ 5261.15(kg)

Ab(minima nec.) = = 3.67cm?

oc * Fcr(c%) 0.85 * 1686.67(6’%

Ab(minima nec.por pieza) = 1.835 cm?

Verificamos si el elemento posee una rigidez aceptable:

K *1
Amax = — < 200
rmin
K=1
1 _ 1%145.13 < 200
max = 1.16

125.11 < 200 OKjj

Se define la frontera entre columna elastica e inelastica a través del coeficiente de

rigidez reducido:

K« Fy ]
Ac = * |— < 1.5 Pandeo Inelastico
XTI E

oo L? 145.13 2530 < 15 Pandeo Inelésti
= * .
C 116 1t 5100000 andeo [netastico

1.38 < 1.5 OKjji Columna intermedia o corta

Por lo tanto el esfuerzo critico para el elemento sera:

k k
Fcr (—gz> = 0.658%¢” « Fy = 0.658138” x 2530 = 114-0.12—g2
cm cm

Célculo de resistencia normal por compresion:

kg
*
cm?

Pn(kg) = Fcr * Ag = 1140.12 6.854cm? = 7814.38 kg.

15



Célculo de la suma de las cargas factorizadas (Factor de resistencia segin LRFD en

columnas es 0.85):
Pu'(kg) = 0.85 * Pn = 0.85 = 7814.38 kg = 6642.23 kg.
Por lo tanto:
Pu’' > Nd

6642.23 kg.> 5261.15 kg. OK jij
Para la barra vertical del medio — Elemento 23
L (cm) =200 cm. Longitud de la barra
Nd (kg) = 1638.03 (Traccidn) Solicitud a traccion

Se debe de partir con las ecuaciones de condicion:

Nd
ftl e S ¢1Fy
Ap

. _Nd
ftr =~

crit

< @,.Fr

Kl
— < 300
r
Se parte calculando el &rea bruta minima necesaria:

Nd 1638.03
> 0.72 cm?

, > =
Apmin nec(cm?) = 0,90 * Fy — 0,90 * 2530 —

ABminnec = 0.36 cm?
por pieza

Ahora se calcula el area critica minima necesaria:

Lo Nd__ 163803
it =075 « Fr — 0,75 * 4080

nec

> 0.535 cm?
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Radio de giro minimo necesario:

>K*l>1*200>0667
Tmin =300 = 300 - 00 ™

Verificando con el perfil elegido (2L 7/8”x7/8”x1/8”) se tiene:

(A =2.637 cm?
| Ix = 1.19cm*
2L 7/8"x7/8"x%" 4 Iy = 2.38cm*
| rx =0.67cm
k ry = 0.95cm

Primera verificacion: Se verifica el esfuerzo admisible:

Nd
— < 0,90 % Fy
Ap

1638.03

<
5637 = 0,90 * 2530

kg kg
621.17 — < 2277——— OK!!!
cm cm

Segunda verificacién: Con la seccién elegida se verifica la rigidez permitida en traccion:

K =1

< 300

1%200 < 300
0.67 —

298.51 < 300 OKM!
Tercera verificacion: Se verifica con el area critica:
Se define un didmetro de perno

Didmetro nominal del perno on(pulg) = % “ =0.635 cm.

Diametro de calculo: pc =pn+ %



1
@c(pulg) = pn(pulg) + 3 (pulg)
pc(cm) = 0.635 + 0.3175 = 0.9525 cm.

Dato (Espesor del ala): 0.125 in = 0.3175 cm.

Actri - AB - ZAag

calc

Actri = 2.637 — 2 % (0.9525 % 0.3175) = 2.03 cm?

calc

Acrit = 2.03 sz
Acrit = calc

0,85 * Ag = 0,85 x 2.637 = 2.24 cm?

d
<0,75« Fr
ACTt

1638.03

<
503 = 0,75 * 4080

kg kg
806.91—— < 3060 — OK!!!
cm cm

Para la barra diagonal mas solicitada— Elemento 30

L (cm) =202.64 cm. Longitud de la barra

Nd (kg) = -1093.39 (Compresion) Solicitud a compresién
A = 6.854 cm?
Ix = 9.215cm*

2L11/2"x11/2"x=2" { Iy = 17.94cm*

L rx = 1.16cm
ry = 1.62cm

Se parte estimando el area bruta minima necesaria:

Fer( X9y — 25, 22, 2530 = 1686.67 9
= — = — % =
Cr(cmz) 3 Y 3 7 em?

®c = Coeficiente de minoracion a compresion (0.85)
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Nd(kg) ~ 1093.39(kg)

Ab(minima nec.) = = 0.76cm?

oc * Fcr(c%) 0.85 * 1686.67(6’%

Ab(minima nec. por pieza) = 0.38 cm?

Verificamos si el elemento posee una rigidez aceptable:

K *1
Amax = — < 200
rmin
K=1
1 B 1x202.64 <200
max = 1.16

174.69 < 200 OKjj

Se define la frontera entre columna elastica e inelastica a través del coeficiente de

rigidez reducido:

Kxl [Fy L
Ac = x |[— < 1.5 Pandeo Inelastico
kT E

1o = 120264 2530 < 15 Pandeo Inelésti
= * .
C 116 1t 5100000 andeo [nelastico

1.93 > 1.5 OKjjj

Por lo tanto el esfuerzo critico para el elemento sera:

0,877 0,877 kg

Ferie = /1—2* 2530 = 1932 * 2530 = 595.67W

Ahora debe cumplir con la condicién:

Nd
TSQ)*FCT#
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1093.39

<
cesd = 0.85 * 595.67

k
—% OKijjj

159.53

k9 < 506.32
m

Cc

Reacciones en los apoyos de la cubierta metalica N°2

Una vez cargada la cercha metalica con sus respectivas cargas, se pudo obtener las siguientes
reacciones utilizando un perfil metalico 2L 3/4”x3/4”x1/8” para las barras sometidas a
traccion, y un perfil 2L 11/2"x11/2"x2"para las barras sometidas a compresion:

R, =1600.19 Kg. R, =1729.09 Kg.

Verificacion para el elemento mas solicitado a traccién:
Elementos 1 - 2

L (cm) = 136.25 cm. Longitud de la barra
Nd (kg) = 3593.81 (Traccidn) Solicitud a traccion

Se debe de partir con las ecuaciones de condicion:

Nd
fti=——<0,.Fy
Ap

Nd
fty =

<o,Fr
Acrit 2

Kl
— < 300
r

Se parte calculando el area bruta minima necesaria:

Nd 3593.81
> > 1.58 cm?

Apmin nec(cm?) = 0,90 * Fy — 0,90 * 2530 —

ABmin nec 2 079 sz
por pieza

Ahora se calcula el area critica minima necesaria:

Lo Nd_ 35381 o,
crit =0 75« Fr = 0,75 %4080 — "

nec
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Radio de giro minimo necesario:

K=+1l 1%136.25

> > >
Tmin 2 =00 2 ~3aq = 044 cm

Verificando con el perfil elegido (2L 3/4x3/4”x1/8”) se tiene:

(A =2.227 cm?

Ix = 0.719cm*
2L 3/4"x3/4"x;" { Iy = 1.498cm*
| rx = 0.5682cm

k ry = 0.82cm

Primera verificacion: Se verifica el esfuerzo admisible:

d<090 F
— *
Ag = 7 Y

3593.81

Rt
5927 = 0,90 = 2530

kg kg
1613.74—— < 2277 —— OK!!
cm cm

Segunda verificacion: Con la seccion elegida se verifica la rigidez permitida en traccion:

K =1

< 300

1% 136.25 < 300
0.5682 —

239.79 < 300 OK!
Tercera verificacion: Se verifica con el area critica:

Se define un diametro de perno

Diametro nominal del perno on(pulg) = % “ = 0.635 cm.

Diametro de célculo: @c =¢pn+ %



1
@c(pulg) = pn(pulg) + 3 (pulg)
@c(cm) = 0.635 + 0.3175¢c = 0.9525 cm.

Dato (Espesor del ala): 0.125 in = 0.3175 cm.

Actri - AB - ZAag

calc

Actri = 2.227 — 2 % (0.9525 % 0.3175) = 1.62 cm?

calc

Acrit = 1.62 sz
Acrit = calc

0,85 * Ag = 0,85 % 2.227 = 1.89 cm?

d
<0,75« Fr
ACTt

3593.81

<
ez = 0,75 * 4080

kg kg
2218.40 — < 3060 — OK!!
cm cm

Para las barra superior — Elemento 19

L (cm) = 145.13 cm. Longitud de la barra

Nd (kg) = -3829.77 (Compresion) Solicitud a compresion
A = 6.854 cm?
Ix = 9.215cm*

2L11/2"x11/2"x=2" { Iy = 17.94cm*

L rx = 1.16cm
ry = 1.62cm

Se parte estimando el area bruta minima necesaria:

F —kg 2 F 2 2530 = 1686.67 —kg
= — = — % =
Cr(cmz) 3 Y 3 7 cm?

®c = Coeficiente de minoracion a compresion (0.85)
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Nd(kg) _ _ 382977Ckg) .

Ab(minima nec.) =

oc * Fcr(c%) 0.85 * 1686.67(6’%

Ab(minima nec.por pieza) = 1.335 cm?

Verificamos si el elemento posee una rigidez aceptable:

K *1
Amax = — < 200
rmin
1 B 1% 145.13 <200
max="—"716

125.11 < 200 OKjj

Se define la frontera entre columna elastica e inelastica a través del coeficiente de

rigidez reducido:

K *1 Fy ]
Ac = x |— < 1.5 Pandeo Inelastico
XTI E

N 1% 145.13 2530 < 15 Pandeo Inel4sti

= * .

‘T 16+ 2100000 anaeo fetastico
1.38 < 1.5 OKjji Columna intermedia o corta

Por lo tanto el esfuerzo critico para el elemento sera:

kg

Fer = 0.658%¢° x Fy = 0.658%38" x 2530 = 114012 —

Célculo de resistencia normal por compresion:

kg

Pn(kg) = Fcr * Ag = 1140.12 ) *

6.854cm? = 7814.38 kg.

Célculo de la suma de las cargas factorizadas (Factor de resistencia segin LRFD en

columnas es 0.85):
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Pu'(kg) = 0.85 % Pn = 0.85 * 7814.38 kg = 6642.23 kg.
Por lo tanto:
Pu' > Nd
6642.23 kg.> 3829.77 kg. OK iii

Disefo de la correa.-

La correa es una viga simplemente apoyada, que estd sometida a flexion oblicua, la manera
de verificar si es que la correa cumple con los requisitos de esfuerzos, es la siguiente:

El momento flector resultante M, se descompone en otros dos, que actdan en dos planos
longitudinales y principales de las piezas, la suma de las fatigas de trabajo en estos planos no
ha de ser mayor que la fatiga admisible del material que se trate.

La formula de la ecuacion de equilibrio en estas condiciones es:

Mx N My
Wx Wy

Para el disefio de las correas utilizaré las caracteristicas del perfil costanera (U100*50*6mm)
los cuales son:

o =

Designacion 100

h (mm) 100

bf (mm) 50

tw(mm) 6

Ag(cm?) 13,5 Area bruta de la seccion transversal.

Peso(kg/m) 10,6

Sx (cmd) 41,2 Mddulo de resistencia eléstico en la s

Sy (cmd) 8,49 Mddulo de resistencia elastico en la s

Fy(kg/cm?) 2530

Fr(kg/cm?) 4080 Caracteristicas de resistencia

Datos de la correa y especificaciones técnicas de la calamina N°28

Peso estructural de la calamina N°28 3,5 (kg/m?)
Peso de la correa 10,6 (kg/m)
Longitud de la correa 3 (m)
Velocidad del viento 28 (m/s)
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Sobrecarga de uso 40 (kg/m?)
Cargas que soporta

Peso de la calamina 10,5 (kg/m)
Sobrecarga de uso 150 (kg/m)
Carga dinamica del viento 58,8 (kg/m)

El momento de disefio se calcula con la combinacion de cargas para obtener el maximo:

Momento
de disefio = 1,2*CM+1,6CV+1,3*Viento

Momento por carga muerta 23,7375 (kg*m)
Momento por carga viva = 135 (kg*m)
Momento debido al viento -66,15 (kg*m)

Siendo el Momento de disefio 158,49 (kg*m)

La formula general para el cdlculo de elemento sometido a a flexion oblicua
es:

A
M
e

(cosa +sena)

Siendo a = al angulo de inclinacion de la cubierta = 20 °
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Verificacion en el Eje X.-

M cosa + sena)
g =—\C0Sx sena
w

_ 158.49kg * m * 100
B 41.2cm?

o (cos20 + sen20)

a = 493.05
Tension de fluencia (Fy) = 2530 kg/cm?
Debe cumplirse la siguiente igualdad:
o<Fy
kg kg ..
493.05— < 2530k — OKij
cm cm

Verificacion en el Eje Y .-

M cosa+ sena)
g =—\C0osaxa sena
w

_ 158.49kg * m * 100
B 8.49 cm3

o (cos20 + sen20)

a = 2392.68
Tension de fluencia (Fy) = 2530 kg/cm?
Debe cumplirse la siguiente igualdad:

o< Fy

2392.68 <% < 2530k~ OKjj
cm cm
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Disefio de Uniones (disefio por cortante:

Se disefiara con el perno de la unién Tipo | el cual es A325 con las siguientes dimensiones.

Diametro del perno dp= 1,59 cm
Diametro del perno dp= 5/8 pulg
Area del perno Ap= 1,98 cm?
1= 4220 Kg/cm?
Pu= 6266.7 kg

La cantidad de pernos se los calculd de la siguiente manera:

k
Pu = 0.75(coef.rest.Irfd) * 1,98 cm? * 4220% = 6266.7 kg

N
N°pernos5/8" = —

Pu
N° barra N N /Pu N° pernos 5/8 *
1 4937.56 0.79 1 constructivamente 2
2 4937.56 0.79 1 constructivamente 2
3 4215.03 0.67 1 constructivamente 2
4 3486.58 0.56 1 constructivamente 2
5 3393.65 0.54 1 constructivamente 2
6 4029.16 0.64 1 constructivamente 2
7 4658.76 0.74 1 constructivamente 2
8 4658.76 0.74 1 constructivamente 2
12 4964.17 0.79 1 constructivamente 2
13 4293.51 0.69 1 constructivamente 2
14 3616.56 0.58 1 constructivamente 2
15 2935.92 0.47 1 constructivamente 2
16 2935.92 0.47 1 constructivamente 2
17 3715.55 0.59 1 constructivamente 2
18 4491.49 0.72 1 constructivamente 2
19 5261.15 0.84 1 constructivamente 2
20 130.45 0.02 1 constructivamente 2
21 382.70 0.06 1 constructivamente 2
22 654.01 0.10 1 constructivamente 2
23 1638.03 0.26 1 constructivamente 2




24 585.80 0.09 1 constructivamente 2
25 348.60 0.06 1 constructivamente 2
26 130.45 0.02 1 constructivamente 2
27 955.17 0.15 1 constructivamente 2
28 791.54 0.13 1 constructivamente 2
29 672.27 0.11 1 constructivamente 2
30 1088.55 0.17 1 constructivamente 2
31 906.82 0.14 1 constructivamente 2
32 771.27 0.12 1 constructivamente 2

El espaciamiento “S” entre cada perno sera de 3 veces el diametro del mismo:

Se asumira una separacion entre cada perno de 5 cm.

S=3%1,59cm =4,77cm = 5cm

Disefio de la Placa de Apoyo.-

Las placas de union se disefiaran para las zonas de apoyo de la estructura de la cubierta

siguiendo las especificaciones AISC-LRFD.

Datos:

d=

e=

Pu

5/8 pulg. = 1.588 cm.

3/8 pulg. = 0.9525 cm. (Espesor de la placa a disefar)

9082.74 Kg. (Carga de disefio para pernos)

Distancias minimas a los bordes en cualquier direccion:

S>1%in=1.25in=3.18 cm.

Resistencia por cortante para un tornillo:

Para el tipo de perno seleccionado a usar:

Ap =

S>12/3in=1.67in=4.24

R, =F,x A,

R, = 0.75% 24 x Ab

_T[*dz_T[*l.5882

4

4

= 1.98 cm?
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(@*R)n = 0.75*%24*Ab = 0.75 * 1687.37 * 1.98 = 2504.89 kg. Para un tornillo

vop _ B _ P _90827%g. . . _ .
ernos = Rn = Rn = 2504.89 kg = o. = ernos.

Verificacion de la placa:

Lc = 5cm. s=15cm. - o O
Fu=36ksi. 2*d=2*1.588=3.175cm. o
siLc<2d @Rn=0,75+(1,2*Lc*t*Fu) 2 ®
Le 5

siLc>2d @Rn—0,75+(24+*d+*1+Fn)

ARn=0,75+(2,4=d*t=Fu)= 10848.72 Kglem®
dRn placa> @R ntotal Pernos

10848.7 = 10019.6 OK

Disefio de la Placa de Apoyo: La placa de base es de acero A36, el esfuerzo de disefio en el
area de apoyo de la columna de Hormigon Armado, es mucho menor que la correspondiente
a la base de acero de una columna, cuando las barras metélicas se apoyan en la columna es
necesario que la carga puntual se distribuya en el area suficiente para evitar que se sobre
esfuerce el hormigon, la carga se transmite a través de la placa de acero que esta ligada a la

columna con cuatro pernos.

Area de la placa base: La resistencia de disefio por aplastamiento del concreto debajo de la
placa base debe ser por lo menos igual a la carga soportada. Cuando la placa base cubre casi
todo el area de la columna esta resistencia es igual a @ (0.60 por aplastamiento del concreto)

multiplicada por la resistencia nominal del concreto 0.85*fc*A

Pu

=—————=76.45cm?
®*0.85* fc cam

A

fc = 210 kg/cm?

®=0.6
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Seccion adoptada:
B=25cm. N =25cm.
A=B=x*N =25x25=625cm?

Espesor de la placa: Se toma en cuenta como si la placa estuviera en voladizo con las

dimensiones n y m igualando al momento pléstico de la placa de acero de la siguiente

manera.
P sl _ p*n° P wpqxM_ p*m’
“ N™*B 2 2*A*B N*B 2 2*AB
) © * * *t *t*t *t2
™ G*MP =g*C*_ = fy*_*_=fy*—
° 9 2 2 2 4
m
N -

Todo fue calculado para un ancho de un metro de placa, donde t es el espeso y @ = 0.90.

Igualando esta expresion con el momento maximo el valor de espesor puede ser:

? *m?2 t? P*n?
oyl e Pl P
4 2% \'*B’ 4 2*A*B
m =5 cm. n=>5cm. fy = 2530 kg/cm?
; 2 F 0.54 ; cxF 0.54
m 09 fyrAsB cm. n 09 fyr A B cm.

Valor adoptado de espesor de placa = 0.9525 cm. = 3/8 pulg.
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Pernos de Anclaje.-

Tu =5570 Kg. = 12281 Ib. Fuerza axial sobre la placa

¢:=0.75

f'c=2ksi Resistencia caracteristica del hormigdn
Fu = 58 ksi Esfuerzo ultimo de ruptura

Segun la Normativa AISC LRFD 2005
b

ﬂ,

N é
1] =
(a) Hooked Bar {b) Bolt (c} Threaded

Bar with Nut

Antes de comenzar el disefio de perno de anclaje es necesario considerar algunas
precauciones propuestas por los autores Res Shipp y Haninger que sugieren una tabla segun
el tipo de acero utilizado las distancias minimas a las que se deben anclar los pernos segun la

siguiente tabla:

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

A307, A36 12d 5d=4in.
A325, Ad49 17d 7d=4in.

Donde “d” es el diametro nominal del perno
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Procedimiento.-
1.- Determinar el area del perno con la siguiente férmula:

Tu 12281

= = 0.376 in?
075+ 1+ Fu_ 075:075+58 0376

Ag =

Ag:%*dz

a= \/4*:g - \/4*07.:376 = 0.692in.=0.75in. = % in. valor constructivo.

Por lo tanto el valor de Ag = 0.44 in?
Donde:

Tu = Fuerza aplicada al perno, esta fuerza sale del célculo en el caso de placas con momento
con excentricidad grande en los demas casos esta Tu no es mas que la fuerza axial sobre la

placa pu.
Fu = es la fuerza que resiste el perno. Para el acero A-36 este valor es de 58 ksi.
ot = factor de resitencia tomado para aceros A — 36 igual a 0.75.

2.- Determinar el area de la superficie requerida:

Tu 12281
4@t [fc 4%0.75%2000

Apsf = = 91.53 in?

3.- Determinar la longitud del perno de anclaje:

Apsf 91.53 )
L= \/ 314 \/ 314~ A

Este resultado se lo debe de comparar con la tabla colocada a un principio “longitud

minima”. Tenemos de dato d = 0.75 in.

Entonces la longitud minima serd = 12*d =12 * 0.75 in. = 9 in.
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3.5.2 Resultados del Disefio de Vigas.-
As2

|
|

Para el dimensionamiento de las vigas se procedi6 a cargar los porticos en el programa
CYPECAD -v2012.b para obtener las maximas solicitaciones.

| | j%Asl

bw

\

\

\

\

\ \
A R\
(3
L\

A
WAVA

\/\/

Viga mds solicitada

Figura 18: Idealizacion de la viga mas solicitada
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Determinacion de la armadura positiva para la viga situada entre la columna C44 y
columna C41 (Planta Alta)

T
=24

5.5

=22
-20
-18

M flector

C41

Figura 19: Diagrama de momentos flectores
Datos:

My =21.62 ton*m = 2162000Kg*cm

H =55cm

bw =30cm

r =2cm

d =55¢cm-2cm=53cm

fck =210 kg/ cm? Resistencia caracteristica del Hormigon a compresion.
fyk = 4200 kg/ cm? Resistencia caracteristica del acero.

Coeficientes de minoracion:

fcd = resistencia de disefio o de calculo del hormigén a compresion, por esfuerzo
cortante
fyd  =resistencia de disefio o de célculo del acero a compresion, por esfuerzo cortante
kg
po S 0%z, ke
"y, 1.50 cm?
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4200 X9 kg

fyk cm?

Determinacion del momento reducido de calculo: (uq)

M, 2162000 kg * cm

= = =0.183
Ha b, xd?*f.; 30cm* (53cm)? x 140 kg/cm?

Entonces: wim=0.332 valor obtenido en funcion al tipo de acero (AE-42)
Como: ud < wim NO Se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: se obtiene (Ws) de tablas

Con: nug=0.183 logro una cuantia mecénica de Ws = 0.20955
Determinacion de la armadura: (As)

A bw = d « L% — 020955 « 30 cm » 53 140 kg/em?
=W % xd*x— = 0. * * *
s WO > O30 = 365217 kg Jem?

As=12.77 cm?

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0.0033 (de tabla, de acuerdo al tipo
de acero”AE-42” y tipo de elemento estructural “viga”)

Ag min = Winin * by, * h = 0.0033 * 30cm * 55 cm = 5.45 cm?

Como: AS > ASmin

Con el area de As = 12.77 cm?

LO
LO

Se utilizara 2®25mm+2®d16mm

As1 =2%49+2x2.01=13.82 cm?
As=12.77 cm® 3 O
Tiene que cumplir la siguiente condicion:
As; > As
13.82 cm? > 12.77 cm? OKjj
Célculo de la armadura negativa para la viga 1 en la columna C44 (Planta Alta)
Datos:
Mg  =10.43 ton*m = 1043000 kg*cm

H =55¢cm
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bw =30cm

r =2cm

d =55cm - 2cm =53 cm
fea = 140 kg/cm?

fa  =3652.17 kg/ cm?

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

_ M, _ 1043000 kg * cm
Ha = b, *d? * f.qg 30cm * (53cm)? * 140 kg/cm?

= 0.0884

Entonces: wjim= 0.332 valor obtenido en funcién al tipo de acero (AE-42)
Como: pd < wim NO Se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) de tablas

Con: ud=0.0884 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0.094
Determinacion de la armadura: (As)

A bw = d « L% — 0,094« 30 53 140 kg/cm?
= * sdx— = 0. * * *
s = WxOW % O30 = 5 5217 kg Jem?

yd

As = 5.73 cm?

Determinacién de la armadura minima: (As) Wmin = 0.0033 (de tabla, de acuerdo al tipo
de acero”AE-42” y tipo de elemento estructural “viga”)

Ag min = Winin * by, * h = 0.0033 * 30cm = 55 cm = 5.45¢cm?
Como: As > As min
Se escogera el 4rea As = 5.73 cm?
Se utilizara: 2d16+2d12
As2 = 2x2.01cm? + 2 * 1.13cm? = 6.28 cm?
As=5.73 cm?
Tiene que cumplir la siguiente condicion:
As; > As
6.28 cm”>5.73 cm® OKjj
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Calculo de la armadura negativa para la viga 1 en la columna C41 (Planta Alta)
Datos:

Mg  =25.56 ton*m = 2556000 kg*cm

H =55cm

bw =30cm

r =2cm

d =55cm - 2cm =53 cm

feq = 140 kg/cm?
fjg = 3652.17 kg/ cm?

Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

M, 2556000 kg * cm

= = = 0.217
Ha b, xd? f.q 30cm * (58cm)? * 140 kg/cm?

Entonces: wjim= 0.332 valor obtenido en funcién al tipo de acero (AE-42)
Como: ud < wim NO Se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) de tablas

Con: pud = 0.217 se obtiene una cuantia mecénica de Ws = 0.25695
Determinacion de la armadura: (As)

fea 140 kg /cm?
A =wxbwxd x— = 0.25695 * 30 cm * 53 cm *
fya 3652.17 kg/cm?

As=15.66 cm?

Determinacion de la armadura minima: (As) Wmin = 0.0033 (de tabla, de acuerdo al tipo
de acero”AE-42” y tipo de elemento estructural “viga”)

Ag min = Winin * by, * h = 0.0033 * 30cm * 55cm = 5.45 cm?
Como: As > As min
Se escogera el area As = 15.66 cm?
Se utilizara: 5®20+2®12
As2 =5%3.14cm? + 2 x 1.13 cm? = 17.96 cm?

As= 15.66 cm?
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Tiene que cumplir la siguiente condicion:
As; > As
17.96 cm”> 15.66 cm® OKij

Célculo de la armadura transversal para la viga 1 en la columna C44 (Planta Alta):

™
25

20

2151 |

18.39

C4

Cortante

-20

‘IIII‘IIII‘IIII‘IIII|IIII \KIII|IIII|IIII‘I
N
P

-25

-25

Figura 20: Diagrama de esfuerzos cortantes
Datos:

Vd  =21.51ton=21510 Kg

H =55cm

bw =30cm

r =2cm

d =55¢cm - 2cm =53 cm.
fa =140 kg/ cm?

fa  =3652.17 kg/ cm®

Resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante:

fvd = 0.5 *./fcd = 0.5 V140 = 5.916 kg/cm?
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Contribucién del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante:
Veu=fva * bw xd = 5.916 * 30cm * 53 cm = 9406.44 kg

Vd <V., Nocumple
21510 Kg <9406.44 Kg Necesita armadura transversal
Como:
vd > V., = 21510kg > 9406.44kg

Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigon:

K
gz * 30 cm * 53 cm = 66780 Kg
cm

Vou=10.30+* fcd * bw +d = 0.30 * 140
Veu < Vg <Vyy =9406.44kg < 21510 kg < 66780 kg

Contribucion de la armadura transversal del alma, a la resistencia a esfuerzo cortante:
Veu=Vg4— Ve = 21510kg — 9406.44 kg = 12103.56 kg

Ve *t 12103.56 kg * 100cm

Ag = = = 6.95 cm?
St~ 0.90d+ fyd 0.90 * 53 cm * 3652.17 kg/cm? cm
Calculo de la armadura minima:
fed 140 kg/cm?
Agimin = 0.02 xbw x t *i =0.02*30cm * 100 cm * 365217 kg/cm? = 2.30 cm?

Tomamos el mayor Ag = 6.95 cm?/m

La armadura transversal para una pierna seré: 3.475 cm?/m
Se adoptarad un diametro ®=8mm

Se tiene un area A=0.503 cm?

Se adopta un espaciamiento de 8 cm

Calculando el numero de barras:

ASt pierna _ 3475
Ap8mm  0.503

N°barras = = 6.91 = 7 barras

Ag—N°barras * Ap8mm = 7 x 0,503 = 3.521 cm?
3.521 cm*>3.475 cm’ OKjj

La longitud donde el cortante esta actuando con mayor intensidad es el 18.76%Luz:
Lo que seria 1.36m., dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos 136/7=19.43cm.
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Constructivamente 20 cm.

7®8mm ¢/20 cm. (en todo ese sector)

Célculo de la armadura transversal para la viga 1 en la columna 41

En la zona del medio de la viga el esfuerzo de corte va disminuyendo; por lo que, la
distribucion de los estribos es a una distancia mas separada y con armadura transversal
minima.

Datos:

Vd  =25.00 ton = 25000 Kg

H =55cm

bw =30cm

r =2cm

d =55¢cm - 2cm = 53cm

fa =140 kg/ cm?
f,a  =3652.17 kg/ cm?

Resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante:
fvd = 0.5, /fcd = 0.5 * V140 = 5.916 kg/cm?

Contribucion del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante:
Veu=fva * bw *d = 5.916 * 30 cm * 53 cm = 9406.44 kg

Vd <V.,, Nocumple
25000 Kg <9406.44 Kg Necesita armadura transversal
Como:
vd > V., = 25000 kg > 9406.44kg
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigoén:

K
® +30 cm * 53cm = 66780 Kg
cim

Vo < Vg <V, = 9406.44kg < 25000 kg < 66780 kg

Vou=10.30+ fcd x bw x d = 0.30 * 140

Contribucion de la armadura transversal del alma, a la resistencia a esfuerzo cortante:
Ve =Vy4—V,, = 25000kg — 9406.44 kg = 15593.56 kg
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Ve *t 15593.56 kg * 100cm

Ay = = = 8.95cm?
St~ 0.90+d+fyd 0.90 « 53 cm * 3652.17 kg/cm? cm
Célculo de la armadura minima:
fed 140 kg/cm?
Agpmin = 0.02 x bw * t *i = 0.02+ 30 cm * 100 cm * Z—— yp—
Ag = 2.30 cm?

Tomamos el mayor Ag = 8.95 cm?/m

La armadura transversal para una pierna ser&: 4.475 cm?/m
Se adoptara un diametro ®=8mm

Se tiene un area A=0.503 cm?

Se adopta un espaciamiento de 8 cm

Calculando el numero de barras:

ASty pierna 4475

- ~89~9b
Ad8mm _ 0.503 arras

N°barras =

Ag—N°barras x Ap8mm = 9 * 0,503 = 4.527 cm?
4.527 cm?> 4.475 cm®*  OKjj
La longitud donde el cortante esta actuando con mayor intensidad es el 28.14%Luz:

Lo que seria 2.04 m., dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos 204/9= 22.67 cm.

Constructivamente 23 cm., de donde tendria un total de nimero de estribos:

9®8mm ¢/23 cm. (en todo ese sector)

Verificacion de la flecha maxima en la viga mas cargada

fmax = 0.954 cm

Lyiga B 725cm

00 200 =1.45cm

fadm =

1.45cm >0.954cm  OKjj
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3.5.3 Resultados del disefio de columnas

Anélisis de la columna N°25 la cual es una de las mas solicitadas de la estructura en el piso
1.

V4 36m

36m

20m

X

Figura 21: Modelacion 3D de la Columna N°25

Los datos correspondientes a la C25 son los siguientes:

Esfuerzo normal de célculo Ng = 63510 kg
Momento de célculo en direccion x Max = 2270 kg*m
Momento de calculo en direccion y Mgy = 280 kg*m
Resistencia caracteristica de H°A° fo = 210 kg/cm?
Resistencia caracteristica de acero fyc = 4200 kg/cm?
Longitud de la columna analizada (C2) L= 36m

Altura de la columna analizada (C2) h=30cm

Base de la columna analizada (C2) b= 30cm
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Altura de la vigas (V1) y (V2)
Base de la viga (V1) y (V2)
Longitud de la viga (V1)

Longitud de la viga (V2)

Altura de laviga (V3) y (V4)

Base de las viga (V3) y (V4)
Longitud de la viga (V3)
Longitud de la viga (V4)

Altura de la vigas (\V5)

Base de la viga (V5)

Longitud de la viga (V5)

Altura de la vigas (\V6)

Base de la viga (V6)

Longitud de la viga (V6)

Altura de la columna superior (C1)
Base de la columna superior (C1)
Longitud de la columna (C1)
Altura de la columna inferior (C3)

Base de la columna inferior (C3)

Longitud de la columna inferior (C3)

h= 55cm
b= 30cm
L=6.30m
L=760m
h= 40cm
b= 20cm
L= 3.95m
L= 3.90m
h= 40cm
b= 25cm
L=6.45m
h= 40cm
b= 20cm
L=410m
h= 30cm
b= 30cm
L=36m
h= 30cm
b= 30cm
L=20m
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Momento de inercia de la columna:

[eix-x = leay—y = leax—x = leay-y = leax—x = leay-y =
= 30+ 30° = 67500 4
— 12 = cm
Momento de inercia de las vigas:
b*h3 30553 .
[y1x-x = lyox-x = TR 415937.5 cm
b*h3 20 403 .
[y3x—x = lyax-x = 12 = 12 = 106666.67 cm

b>l<h3_25>|<403

lvsx-x = 12 o 103333.33 cm*

b>l<h3_20>|<403

[vex-x = 1 o 106666.67 cm*

b3+h 303 %55 .
Liy-y = Lay-y = o - 12 123750 cm

b3+xh 203 %40 .
[sy-y = Lyay-y = 12 = 1 = 26666.67 cm

b®+h  25% x40

[vsy-y = 1 o - 52083.33 cm*

b®+h  20° x40

lvev-y = 15 —— = 26666.67 cm*

b * h3

12
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Determinacion del coeficiente de pandeo:

EI
_ Lcolumnas
i
Lvigus
leax-x 4 leax-x 67500 _ 67500
Wy = c1 2 _ 360 360
AX T v« - Luzxox ) Boaxox , Lopex 4159375 415937.5 106666.67 . 106666.67
Iyt . 1,3 los 630 760 395 390
qJAX = 0214
leax-x | leax-x 67500+67500
Wy = Iz s _ 360 200
BX lysx-—x | lvex-x 103333.33+106666.67
Iys lve 645 410
LIJBX = 125
IclY—Y+Ic2Y—Y 67500 +67500
Way = Iy c2 _ 360 360
AY T vy +Lavy | Lavey | Tuayy 123750 123750 . 26666.67 . 26666.67
Iy1 Iyz [ [ 630 760 395 390
Yay = 0.8
Ic2Y—Y+Ic3Y—Y 67500+67500
Uy = —2 3 _ 360 200
BY Lsy-y | Ivey-y = 52083.33 +26666.67
lv5 lv6 645 410
LIJBY = 360
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Pdérticos intraslacionales para obtener el valor de K

Kx =0.69 lox=0,69+360=2484 cm
Ky=0.82 loy=0,82+360=295.2 cm

Determinacion de la esbeltez mecénica de la columna:

k *1 248.4 cm

= —° = = 28.68
i f /67500 cm*
900 cm?
k1 295.2 cm
= 34.08

— _0 —
i \/’ (67500 cm*
900 cm?
Como: Ax=24.25y Ly=26.67— (A<35). Se trata de una columna corta ya que la esbeltez no

es mayor a 35; por lo tanto no se necesita realizar una verificacion de pandeo.
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Reduccion de la resistencia de los materiales:

f 210 kg/cm?
£ = 0.9 K= 09, 220K/ o e em?
Ye 1,5

B fy_k _ 4200 kg/cm?2

i =t 2
fya = Yo 115 3652.17 kg/cm

126Kg

Ue = fea* hx x hy = — 7= %30 cm » 30 cm = 113400 Kg

Se mayora de los momentos y la normal

Ng =63510Kg+1,6 = 101616 Kg
M,q =2270Kg*m=*1,6 = 3632 Kg*m

Myq = 280Kg+*m * 1,6 = 448 Kg x m

Se determina los esfuerzos reducidos

N; 101616kg
vV=—= =

U, 113400Kg

. My _3632>l<100kg>|<cm_011
M= U, «h, ~ 113400 kg «30cm

M, 448 *» 100 kg * cm
ny = —— = = 0,01
Y U,+h, 113400kg*30cm

Con los valores obtenidos se entra a la roseta

M2 < pul

Con los valores obtenidos se entra a la roseta

El mayor de los momentos sera 1, y el menor u2, para entrar a los abacos para determinar
la cuantia mecénica w
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ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA My ACERO DE DUREZA
In s NATURAL
B 00 040 ? fyk = 4.200 Kp/em?
0,0 02 )
e ‘%39 et it : i - ¢ N Ma A.=a-b
wla A A .
040 @ 040 lt  + - Ayt =6A
] de—bb—+ do= 000+a  dy=0,10-b
0,30 030
{oz0 "
020 " e
Pa = R " Asbef
Aca-feg c*Dfeq
010 4010
_Ng _Aect
Hy0 0 Fo " Acfeg Acfeg
X o0
820 0,20
0,3 i 030
o0
gl |
0,50 04 03 02 010 00 9,20 030 040 0,50

s

Para v=10.8 w =0.217
Se determina la capacidad mecénica de la armadura total

Uspra =W * U, = 0.217 * 113400 kg = 24607.8 kg
Determinacién de la armadura minima (As min):

Agmin = 0.006 xb *h = 0.006 * 30 * 30 = 5.4 cm2

Se determina la armadura total de acero

4 _Uiotar _ 246078 kg
stotal = f 4 3652,17 kg/cm?

= 6.73 cm? > Ag min

6.73cm? > 5.4 cm*  OKj;j
Se adopta un didmetro de ®=12 mm
Se Tiene un area A= 1.13 cm? por barra

Se utilizara 6® 12mm
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Ag_N°barras = Ap12mm = 6 = 1.13 cm? = 6.78 cm?
6.78cm®>6.73cm’ OKjj

Calculo de la armadura transversal de la columna.-

El didmetro del estribo sera:
1

— * . . z
¢Estribo > 4 ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm

- Segunla primera opcién: ¢ =>1/4*12mm =3 mm
Se asume ®=6 mm.
- Segun la segunda opcién: ¢ =6 mm

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

§ < { — boh(eldemenor dimension)

- 15 % ¢de la armadura longitudinal mas delgada

- Segun la primera opcién: S<30cm
Se asume S=18 cm
- Segun la segunda opcion: S<15+*1.2cm =18 cm

Por lo tanto la armadura del estribo sera:  @® 6mm ¢/18 cm
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3.5.4 Resultado del disefio de fundaciones

Se procede a disefiar la zapata aislada de la columna N°41 la cual presenta las siguientes

solicitaciones obtenidas por calculo computarizado mediante el programa CYPECAD:

Esfuerzo Normal N = 44140 kg.
Momento flector en direccion X Mx = 300 kg-m
Momento flector en direccion Y My = 80 kg-m
Esfuerzo cortante en direccion X Qx = 400 kg.
Esfuerzo cortante en direccion Y Qy= 80 kg.
Datos del hormigon y del acero

Resistencia caracteristica del H* fck = 210 Kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk = 4200 Kg/cm?
Peso especifico del H'A”® Y= 2500 Kg/m®
Lado de la columna en direccion X ao = 30 cm

Lado de la columna en direccion Y bo = 30 cm
Capacidad admisible del suelo Gadm = 1.35 Kg/cm?

Calculo del area necesaria:

Mayoramos el valor de la fuerza normal N, en un 5% por desconocer el valor del peso

propio de la zapata.

N' =N + 5%N
N' = 44140 Kg + 0.05(44140Kg)
N’ = 46347 Kg.
N’ 46347 Kg.

Area requerida: A= = 34331.11 cm?

Oadm  1.35Kg/cm?
1ra tentativa:

SiIA=B Area adoptada: A =200 cm * 200 cm = 40000 cm?.
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1° condicidn: A requerida < A adoptada
34331.11 cm?. < 40000 cm?. OKjj
2° condicion: ¢ adm > ¢ max

N +6*MX+6*My
“axb axb?2 a%xb

04 < Oadm
46347 6300100 6=+80=+100

_ _ 2
Tmax = 3002200 T 2002002 2002 %200 _ -loKe/cm

1.35 kg/cm? > 1.19 kg/em?.  OKjj
Determinacion de esfuerzos:

Para calcular la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de disefio. Para esto

calculamos las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la misma.

. __ N+ 6xMa 6xMb
Ec(1): ol=——————+<ocadm

46347 6300100 6%80=*100

- _ — < cad
200 % 200 2002200 _ 200 = 2002 ~ °2¢™

ol

113 2L < 135~L
cm cm

. __ N+ 6xMa 6xMb
Ec(2: o02=—+———-—5

< ocadm

_ 46347 +6*300*100 6 x80 %100
"~ 200 % 200 2002 * 200 200 * 2002

o2 < oadm

118 X9 < 135 X2
cm cm

__ N=x 6:xMa 6xMb

Ec(3): 63 =————+—3 <ocadm

46347 6300100 6%80=*100

- _ < ocad
200200 2002200 ' 2002002 ~Co3dm

o3

114 X9 < 1355
cm cm
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Ec(4): o4 =% &Ma  &MD

Tt 2 a*b2<aadm

46347 +6*300*100+6*80*100
T 200%200 2002 % 200 200 * 2002

o4 < oadm

11929 < 135X
cm cm

1.19
4

1 1.13

1.14 3 2 1.18

1.18

Determinacién del canto util:

fvd = 0.5Vfcd = 0.5 * V140 = fvd = 5.92kg/cm?

4 x fvd _ 4 %592
Yt * Oadm N 1.6 x 1.35

= k =10.96

d1=

ao*b0+ axb ag+by 30*30+ 200%200 30+ 30
4 2xk—1 4 4 2%10.96 — 1 4

= d; =31.23cm. punzonamiento.

_2x(a—ag) 2x(200—30)
27 44k 441096

= d, = 22.73 cm. corte

_2x(b—bg) 2% (2000 — 30)
37 44k  4+10096

= d; = 22.73 cm. corte

Entonces el canto util serd el mayor de los tres = d; = 31.23 cm.

Con un recubrimiento de 5 cm la altura de la zapata serah = 31.23 +5 = h = 36.23 cm.
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Redondeando al mayor constructivamente, la altura de la zapatasera = h = 40 cm.

Momentos flectores en la base de la zapata.-

Momentos corregidos:

M, =+M, +V,*h=80+80+%040 = M, =112 kg *m

Calculo del peso de la zapata:
B, = Vol * ygoge = 2m * 2m * 0.40m = 2500kg/m® = pp = 4000 kg

Correccién del normal:

N" = N + P, = 44140kg + 4000kg = N" = 48140 kg

Verificacién a la resistencia del suelo:

N" 6 * My 6*M; 48140 6460 6112
T T = + +
a*b~ axb?2 — aZ?x*b 2%2 2 % 22 22 %2

Gmax -

kg kg
= Opax = 12464W < Oaqm = 13500 2 cumplej
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Verificacién al vuelco:

| Mx

AT
Hx ‘J} -
' ih

4
e —~@

(N+PP)«% 44140 + 4000 + 2
7 2

- - = 17699 > 1.5 OK;;
Ya= My +va+h 112+ (400+040)  '¥ i
My -——]
Hy d E
~ p
.
A N
2 ©,
| b |
b 2
(N+PP)+2 44140 + 4000 + =
Yb 2 £

= = = =9785> 1.5 OK;;
M:+Vyxh 460+ (80+040) '~ I
Verificacion al deslizamiento:

Para la verificacion al deslizamiento, se debe garantizar que la fuerza estabilizante, esto es el

rozamiento existente entre la base de la zapata y el terreno o la cohesion (base suelo),
superen a las fuerza deslizantes (H).
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Caracteristicas fisicas tipicas de diversos suelos

Y (=
TIPO DE SUELO =L A oeh
Bloques y bolos sueitos 1.70 35-40°
Grava 1.70 37.5° =
Grava arenosa 1.90 35°
Arena compacta 1.90 32.5-35°
Arena semicompacta 1.80 30-32.5° -
Arena suelta 1.70 27.5-30°
Limo firme 2.00 27.5° 1-5
Limo 1.90 250 1-5
Limo blando 1.80 22.5° 1-2.5
Marga arenosa rigida 2.20 30° 20-70
Arcilla arenosa firme 1.90 259 10-20
Arcilla media 1.80 20° 5-10
Arcilla blanda 1.70 17.5 2=-5
| Fango blando arcilloso 1.40 15° 1-2
|
[Suelos organicos (turba) 1.10 10-15° -

A*05%C  2mx*2m=* 0.5 * 2.5ton/m? x 1000
Vx 440kg

= 11.36 > 1.5 OKj;

A*05%C  2mx*2m=* 0.5 * 2.5ton/m? x 1000
Vy N 80kg

= 62.5 > 1.5 OKj;
Determinacion de esfuerzos con los momentos y la normal corregida:

Para calcular la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de disefio. Para esto

calculamos las tensiones de la zapata tomando en cuenta la normal y los momentos
corregidos:

. __ N+  6xMa 6xMb
Ec(1): ol1l=——————+<ocadm

48140 6460100 6x%112 %100

1= — — < cad
O T 200%200 2002+200 2002002 ~o2¢M
116 9 < 1.35 5
cm cm
. _ Nx | 6xMa 6+xMb
Ec(2): 02=—+_————+ <ocadm
48140 6460100 6%112 %100
o2 — < ocadm

= +
200 * 200 ' 2002200 200 2002
1.23 %9 < 13552
cm cm

. __ N+ 6xMa |, 6xMb
Ec(3): 03 =—F———+—3 <ocadm
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48140 6460100 6%112 %100

3= - < oad
03 = 500%200 2002200 | 200x2002 _o2dm
118 X% < 13552
cm cm
. _ N+ | 6xMa 6xMb
Ec(4): 04=—+——+—7 <ocadm
48140 6460100 6%112 %100
o4 < oadm

200 % 200 * 2002 * 200 * 200 * 2007

1.25 %9 < 1355
cm cm

1.16
2 123

1.16 1

1.2 3 118

4
1.18

Determinacién de la armadura a flexion:

La armadura a flexion se determina en una seccién S-S, a una distancia "la", "Ib" del
extremo de la zapata, a 0,15a0 y 0,15bo del bloque del pilar en ambas direcciones.

Como se observa en la figura:

)

3]
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Direccién a:

a—ap 200 — 30
= +0.15*ao=T+0.15*30=>la=89.5cm.

l, =

Direccion b:

b — b, 200 - 30
l, = +0.15*b0=T+0.15*30 = 1, = 89.5 cm.

Calculo de momentos:

0-4, - 0-3 Y,

a a—1,

Y' =(a—1,) * = (200 — 89.5) * 500 = Y’ = 0.038675 kg/cm?

o, =Y+ 03 =0.038675 + 1.18 = ¢, = 1.218675 kg/cm?
Calculo del momento en la direccion “a”:

0, %12 1(0,—0,) *1,2 1.218675+89.52 (1.25 — 1.218675) * 89.52
7 T 3 - 2 + 3

M, =

= M, = 4964.59 kg * m
Mgy = 1.6 * M, = 1.6  4964.59 kg * m = My, = 7943.34 kg *m
Determinacion del momento reducido de la zapata (pq):

Mg, 796434 kgxm* 100
Hd = @2 v fed 200 * 402 * 140

= pq = 0.018

Determinacién de la cuantia mecénica de la armadura (wy).

Como ws = u(1 + p) = 0.018 = (1 + 0.018) = 0.018324

wgs*bxdxfcd _ 0.018324%200%40%140

= A, = 5.62cm?
fyd 3652.17

Ag =

Determinacion de la armadura minima:

4200kg
cm?

Con fyk =

®mip = 0.0018

Agmin = ®min * b *h = 0.0018 * 200 * 40 = 14.4cm? = Ay, = 14.4cm?

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura sera Agp;, = 14.4cm?



Determinacion del nimero de barras:
Con una barra @ = 12mm; Ay = 1.13cm?

#f ——S——l' =Nb=1274= 13b
.
e p 113 arras

Determinacion del espaciamiento:

Adoptamos un recubrimiento lateral de 5 cm.

b —n°hierros * ¢ —2*r (200 — ((13 * 12)/10) — (2 * 5)
= = 14.53 =15cm.
o 31 =s cm

S =
13012mm c/15
Calculo del momento de disefio en la direccién “b”.

Primero se hard el calculo de momentos:

0-4,_0-1_ Y’ _
b b-1,

0, — 03 1.25-1.16

Y =(b-1,)* = (200 —89.5) x ————— = Y' = 0.049725 kg /cm’

o, =Y + 0, = 0.049725 + 1.16 = 03, = 1.209725 kg /cm?
Momento de disefo en la direccion “b”

op * 2 1(o, —op) * 1,2 1.209725 %89.52  (1.25 — 1.209725) * 89.52
b="p T 3 - 2 + 3

= My = 4952.64 kg * m
Mgy = 1.6 * My = 1.6 + 4952.64 kg * m = My, = 792422 kg *m
Determinacién del momento reducido de calculo:

B Map _7924.22 kg *m * 100
Md = @2 v fed 200 * 402 * 140

= g = 0.018

Determinacién de la cuantia mecénica de la armadura (wy).
Como ws = u(1 + p) = 0.018 = (1 + 0.018) = 0.018324

wg*bxd=xfcd 0.018324 * 200 * 40 * 140 5
Ag = fyd = 365217 = A = 5.62 cm
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Determinacion de la armadura minima:

Con fyk = 4200kg/cm? = ®pin=0.001s

Agmin = ®Wmin * b *h = 0.0018 * 200 * 40 = Agin = 14.4 cm?

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura sera Agp,;, = 14.4 cm?
Determinacion del nimero de barras:

Conunabarra = 12mm; Ay = 1.13cm?

e . arras

Determinacion del espaciamiento:

Adoptamos un recubrimiento lateral de 5 cm.

b — n°hierros * ¢ — 2 *r _ (200 —((13%12)/10) — (2% 5)
#fe — 1 B 13-1

s = = 1453 = s=15cm.

13¢012mm c/15

Verificacién a la adherencia:

Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigon del elemento de
cimentacion, debera verificarse que:

V,
T = oo (111 — < fbd = k * 3/ fcd? k = 2 para zapatas flexibles

fbd = 2 * /1402 = fbd = 53.92kg/cm?
En direcciéon X:

0, —0,) *1

Vda :Yflca*lb +%} *a
(1.25 —1.218675) * 89.5

*

2

200

=1.6 l1.218675 * 89.5 +

= Vy, = 35365.75

~ 35365.75
™a T 094408+ 1.6 *

= Tp, = 24.43
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24.43 kg/cm? < 53.92 kg/cm? OKjj

En direccion Y:

(04 _;b) *lal «b

Vab = Y¢ le *1, +

(1.25 — 1.209725) * 89.5

=1.6 [1.209725 * 89.5 + > * 200

_ 35223.262
2T 09540%8+ 161

= Tpa — 24.33

24.33 <5392 OKj;
3.5.5 Resultados del disefio de la escalera.-

Idealizacion estructural: la estructura se considera con empotramiento de la estructura en

las vigas.

Analisis de carga para la escalera.- se establece la geometria de la estructura como se
muestra a continuacion de forma grafica:

3 =

300

Paso
- 0.3 -

_— !

0,18 Contrapaso

176

Figura 22: Geomatria de la escalera

El canto de la escalera segun la bibliografia consultada esta entre 3¢m/m < t < 4cm/m por lo
que en el presente caso se optara por 4cm/m y considerando que la longitud de la escalera es
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3.0 +1.76 m = 4.76m; por lo tanto t = 3cm/m * 4.76m = 14.28cm adoptando como canto de
la escalera 15 cm.

CALCULO DE LA CARGA MUERTA PARA LA RAMPA -

paso X contrapaso 0.3m.x 0.18m. 5
Volescalon = 5 X ancho = > X 2.90m.= 0.0783 m

k
Peso,scqion = VOlgse X peso esp. H°X N, = 0.0783 m* X 2400;93 X 10 = 1879.2 kg

Argmpa = 3m.x 2.9m. = 8.7 m?

PesoOgscaion  1879.2kg
Arampa 87 m?

= 216 kg/m?

Gescalon =

kg

—Z =360 kg/m?>
3 g/m

Qrampa = t X peso esp. H? = 0.15m X 2400

Qacabados = 100 kg/mz

Cargas muertas.-

Peso propio: 360 kg/m2* 1m = 360 kg/m

Peldafieado: 216 kg/m2* 1m =216 kg/m

Barandillas:  0.150 t/m = 150 kg/m

Acabado: 0.100 t/m = 100 kg/m

Carga Muerta = qescaion + Grampa + Qacabados = 826 kg/m
Analisis de carga:

kg kg
Wy =1,60+Wp =160*826 —=1321.6 —
m m

CALCULO DE LA CARGA MUERTA PARA EL DESCANSO.-

kg

3= 360 kg /m?*

Qdescanso = t X peso esp. H° = 0.15m X 2400

Qacabados = 100 kg/mz

Cargas muertas.-

Peso propio: 360 kg/m2* 1m = 360 kg/m
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Acabado: 0.100 t/m = 100 kg/m
Carga Muerta = qgescanso + Qacabados = 460 kg/m
Anélisis de carga:

kg kg
Wy, =1,6+Wp =16%460— =736 —
m m

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/m2.

RAMPA DESCANSO
Carga Muerta: 1321.6 kg/m Carga Muerta: 736 kg/m

Carga Viva: 400 kg/m2* 1m * 1.6 = 640 kg/m.  Carga Viva: 640 kg/m.

Total: 1961.6 kg/m Total: 1376 kg/m
1961.6 kg/m
1376 kg/m
A\:v r vy v v AR vrvvv?g
3.0 ‘ 1.76
Rampa Descanso

CALCULO PARA MOMENTO POSITIVO.

-3542.19 Kg/m -3181.92 kg/m

® ®

e

1743 kg/m

M méx.=1743 kg*m

Alturadtil.- d=t—r=15cm —3cm = 12cm
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Calculo de la armadura positiva
Fck = 210 kg/cm®  Fyk = 4200 kg/cm?

_ 174300kg * cm
~ 100 cm * (12 cm)? * 140 kg /cm?2

a = 0,0865

Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) del cuadro “Tabla universal para flexion

simple o compuesta”. Con: ud = 0,0865 se obtiene una cuantia mecanica de w = 0.092

140~

A = 0092 100 12 s ——T— = 423 cm?
3652.17%

Ag min = 0,0018 % b * h = 0,0018 * 100 * 15 = 2.7 cm?

As necesaria > As min

4.23cm? > 2.7 cm?

Calculo de nUmero de barras

As 4.23

10 = =
p10 Asp10 0.78

= 5.42 = 6 barras

Espaciamiento: 100/N° barras

% = 16.67cm = 17 cm.

Se utilizara: 6®10mm ¢/17 cm

CALCULO PARA MOMENTO NEGATIVO
M méax. = 3542.19 kg m.

M max.= 354219 kg*cm
Calculo de la armadura NEGATIVA

Fck = 210 kg/cm?®  Fyk = 4200 kg/cm?
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_ 354219kg * cm
"~ 100 cm * (12 cm)? * 140 kg /cm?2

1y =0,176

Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) del cuadro “Tabla universal para flexion

simple o compuesta”
Con: ud = 0,176 se obtiene una cuantia mecénica de w = 0,20026

140~

Ag = 0.20026 * 100 * 12 * —Cm;( =9.21 cm?
3652.17cm—92

Ag min = 0,0018 % b * h = 0,0018 * 100 * 15 = 2.7 cm?
As necesaria > As min
2 2
9.21cm->2.7cm

Calculo de nUmero de barras

As 921
As®10 0.78

010 = =11.81 = 12barras

Espaciamiento: 100/N° barras

190 _ 8.33¢m =9 cm.
12

Se utilizara: 12®10mm ¢/9

Refuerzo transversal por temperatura:

2
cm
A =0.0018 b +d = 0.0018 * 100cm * 15cm = 2.70 —

4®10=4*0.78=3.12cm?*>2.70cm’  OKjj
Espaciamiento: 100/N° barras =100/4 = 25 cm

USAR: 4 ® 10 C/25 cm.
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3.5.6 Resultados del disefio de la losa alivianada.-

bw = 4cm. 6
ht = 12cm.

hl1=25cm.

h2=1.5cm.

h3=4cm. o

h4 =1.5cm.

h5=2.5cm.

bl =12 cm.

b2 =6 cm.

Datos a usar para la vigueta pretensada:

- Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias = fck = 350 kg/cm?
- Luz de lavigueta=L =4.95 m.

- Separacién entre viguetas = S = 50cm.

Datos a usar para el hormigoén:

- Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias = fck = 210 kg/cm?
Propiedades geométricas de la seccion de la vigueta:

- Area de la vigueta = Av = 80.5 cm?

- Distancia del centro de gravedad de la seccion a la fibra mas traccionada = Yigs = 4.95 cm.

- Distancia del centro de gravedad de la seccion a la fibra mas comprimida = Ysss = 7.05 cm.
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PROPIEDADES DE LA VIGUETA EN TIEMPO CERO (t=0)

Area| A (cm?) = 80,50
Brazo mecéanico inferior Yi(cm) = 4,95
Brazo mecéanico superior|  Ys (cm) = 7,05
Inerciax| Ixc(cm*) = | 1132,30
Resistencia caracteristica del H°| fc (kg/cm?)= 350,00
Resistencia caracteristica del H® en fase intermedia 80 % | f'c (kg/cm?)= | 280,00
Luz de la vigueta L (cm) = 495,00
\ Momento debido al peso propio \ Mo = \ 6163,91016 \ kg*cm \
CALCULO FUERZA DE PRETENSADO
fpu(kg/cm?)= 18000 fps(kg/cm?)= 14400
Considerando un 10% de pérdidas:
Fp = fps*Aps (®4)*0.9= 1628,60 Kg 3 barras Fp= 4885,80 Kg
Fp = fps*Aps (®5)*0.9= 2544,69 Kg 2 barras Fp= 5089,38 Kg

Calculo del Mo verficando esfuerzo de tracciéon

| [(R(24)  FR(05) Fpe ¥y, MoV, F,(04) Fye.Y,
f““H 4. AL )+(Z )-( )+(_ i, L )]

ISS 'rss
f1.0= -70,31 Kg/cm?
fri= 13,39 Kglcm? feoi =08+ Fc
fio = fi.i

CUMPLE
Calculo del Mo verificando esfuerzo de compresion

_ F,(04) F,(05) Fp.e.¥p  Mo.Y; F,(04) F.e.¥;
fz"’_[_( AL AL )+(Z }_( )+(_ AL )]

'irSS 'irSS 'irSS
fr.0= -170,08 Kg/cm2
foi= -168,00 Kglcm? fe-i=—06xf'c
fo0 < fei CUMPLE
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Propiedades de la vigueta compuesta en t =

654

eje nuetro

O w
O
O
Area A (cm?) = 385,5
Brazo mecanico inferior  Yi(cm) = 13,46
Brazo mecanico superior  Ys (cm) = 6,54
Inerciax Ixc (cm4) = 11787,5
Resistencia caracteristica del H° fc (kg/cm?)= 350
Resistencia caracteristica del H° en fase final 100% f'c (kg/cm?)= 350
Luz de lavigueta L (cm)= 495,00
Altura capa compresion  hf (cm) = 5
Ancho efectivo de la losa
1.b(cm)= 123,75 b < %
2.b(cm) = 84 b = 2*8*hf + bw

Se escoge el menor de los 2 valores b = 84 cm pero en ningn momento el ancho efectivo sera
mayor a la distancia entre ejes de las viguetas, como en este caso se colocara viguetas a cada 50 cm
el ancho efectivo seré:

b(cm)= 50
Homogenizando la seccidon |E
\Te
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btr (cm) = 38,73
CALCULO DE LA FUERZA DE PRETENSADO

Tomando el 20% por perdidas

Fp = fps*Aps(P4)*0.8= 1447,65 Kg 3 barras Fp=  4342,94

Fp = fps* Aps(D5)*0.8= 2261,95 Kg 2 barras Fp=  4523,89
CALCULO DEL MT VERIFICANDO ESFUERZO DE COMPRESION
F(04) FE.eV,

. [_ (Fp('ﬁ 4, o 5})+ (ZFP- e. Ys) - (“f Ys) +( A I )]

ASS ASS 'irSS
1= 16.65-0.0005548*Mt Kg
Sabiendo que: f1o < fes

Reemplazando valores y despejando el Mt:
Mt< 40852559 Kg*cm

CALCULO DEL MT VERIFICANDO ESFUERZO DE TRACCION

[ (E(®H E@S) E.eVy (MY, E@®4) F.eV,
fz‘“‘H A, | A )+ (2 ) J+(_ A L. ]]
fo= -104.61 + 0.0009418*Mt
fis = 37,42 Kg/cm? —
ts g f‘rszzgwl, fEC
Sabiendo que: f200 < fis

Reemplazando valores y despejando el Mt:

Mt< 142030 Kg*cm

Kg

Kg

Que sera nuestro limite por ser el menor.
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CALCULO DEL MOMENTO TOTAL ACTUANTE EN LA VIGUETA

QT = Qviva + Qmuerta + chrémica + Qvigueta

QT = 280,127  Kg/m
QTd = 4,48 Kg/cm
Mtyea = 137276,236 Kg*cm

El Mt calculado se encuentra dentro de los rangos fijados ya que:

137276,236 < 142030 CUMPLE
Mtrea| Mt

VERIFICANDO LA FLECHA

L
A +4, = =00
Fpo#asl®
Aps= -0,62 cm = _E=
P ﬂF'B BeEpp#lo
S w T3
App= 0,99 cm __>*axl
PP 3B4xE_ =
Apst App = 0,37 cm
L/500 = 0,99 cm
0,37 < 0,99 CUMPLE

3.6 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto.-

3.6.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas se las realizaron segun lo sefialado en el marco tedrico, las

cuales se pueden ver a detalle en el Anexo A-4.

69



3.6.2 Precios unitarios

El andlisis de precios unitarios realizado para cada item se lo hizo como se definio en el

marco tedrico:

DESCRIPCION OBSERVACIONES

A MATERIALES TIPO DE MATERIAL,CANTIDAD Y
PRECIO
B  MANO DE OBRA TIPO DE OBRERO Y RENDIMEINTO
E CARGAS SOCIALES 55% DE MANO DE OBRA
F IMPUESTO ILV.A. MANO DE 13.00% DE MANO DE OBRA
OBRA

H HERRAMIENTAS MENORES 5% DE (B+E+F)
K GASTOS GENERALES Y 10% DE EQUIPO, HERRAMIENTAS
ADMINISTRATIVOS
L UTILIDAD 10% DE (EQUIPO, HERRAMIENTAS+K)
M IMPUESTO IT 3.00% DE (EQUIPO,
HERRAMIENTAS+K+L)
Se puede apreciarlo a detalle de cada item en el Anexo A-6.

3.6.3 Computos métricos
Los computos métricos se realizaron segun el marco tedrico, los cuales se pueden ver a

detalle en el Anexo A-5.
3.6.4 Presupuesto general

El presupuesto total de la obra se calculd, primeramente, realizando los computos métricos y
obteniendo la cantidad de cada item; posteriormente, multiplicando el precio de los
diferentes items por la cantidad de cada item llegando a un presupuesto total de la obra de
4.455.491,22 Bs (Cuatro Millones Cuatrocientos Cincuenta y cinco Mil Cuatrocientos
Noventa y Uno con 27/100 Bolivianos), con un costo por metro cuadrado en dolares de

372.78 $/m2. Referido a dos plantas. Se puede ver a detalle en el Anexo A-6.

3.6.5 Cronograma de ejecucion
El plan y cronograma de obras se lo realizé aplicando el método de barras Gantt colaborado
por el programa (Microsoft Office Project 2010) y se lo hizo como se definié en el marco
tedrico. El plazo de ejecucion obtenido es de 185 dias calendario, se puede ver a detalle en
el Anexo A-7.
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CONCLUSIONES.-

Del presente proyecto “DISENO ESTRUCTURAL DE LA AMPLIACION DE LA NUEVA
INFRAESTRUCTURA EN LA UNIDAD EDUCATIVA SAN JORGE II”, se lleg6 a las

siguientes conclusiones:

e Se lleg6 a cumplir todos los objetivos de manera satisfactoria, para asi dar solucion al
problema identificado.

o De la misma manera se llegd a realizar el aporte académico dando resultados
aceptables paro lo que significa el disefio de una zapata aislada. Dicho analisis y
calculo se encuentra en el Anexo A-8.

e El estudio topografico realizado con el equipo de estacién total dio como resultado
una variacion de cotas nula, es decir, que el disefio estructural de la ampliacion de la
nueva infraestructura para la Unidad Educativa San Jorge Il estd planteado sobre una
superficie plana.

e El estudio de suelo para conocer la resistencia del suelo en el lugar se lo realizé a 2m.
de profundidad dando como resultado una capacidad portante de 1.35 kg/cm2 y de
1.40 kg/cmz,

e EIl disefio estructural realizado con el programa CYPECAD da una armadura
mayorada en un porcentaje comprendido entre el 5 al 10% en comparacién con la

verificacion manual de los elementos mas solicitados,

e Se utilizo losa alivianada con viguetas pretensadas de hormigén armado debido a la
facilidad y tiempo en su ejecucion entre otros factores como ser el ahorro en mano de

obra y encofrados, lo que finalmente se traducen en un ahorro econémico.

e Es fundamental el recubrimiento en una pieza de hormigdn armado, puesto que su
funcién es proteger las armaduras, tanto de la corrosién como de la accién del fuego,
por ello es fundamental la buena compacidad del hormigdn del recubrimiento, mas

aun que su espesor.
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RECOMENDACIONES.-

Se recomienda realizar los estudios topograficos como de laboratorio de suelos de
una manera responsable, para asi contar con datos reales para su posterior disefio
estructural contando con las solicitaciones y restricciones del lugar de emplazamiento
de la obra.

A la hora de introducir datos a los programas computarizados, es de vital importancia
darle una mayor atencién a esta parte, ya que es la etapa donde se suele cometer
errores por lo cual se recomienda darse el tiempo necesario para analizar y
comprender como esta trabajando o que es lo que nos pide el programa a usarse.

Es necesario hacer un calculo paralelo al obtenido por el programa CYPECAD ya
gue este presenta una cierta mayoracion que varia del 5 al 10%, para poder asi contar
con un disefio mas 6ptimo desde el punto de vista econémico

Para lograr la resistencia requerida en disefio se debe de utilizar agregados de buena

calidad y tamafios indicados en las especificaciones.
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