CAPITULO |
1. DIAGNOSTICO
1.1.ANTECEDENTES

Con el crecimiento demografico y socioecondmico exgerimenta la ciudad de Tarija en
los dltimos afios, se ha identificado la necesidadadtualizar y aplicar tecnologias
modernas o practicas que den soluciones factibles @roblemas. En la actualidad el
deporte juega un rol importante en el desarrolltadesociedades, razén por la cual forma
parte de la preocupacion departamental entregamdootientaciones, normativas y
estrategias que dan coherencia y consistenciecalnar publico y privado en materia del
desarrollo de las actividades fisicas.

Plantea como objetivo general mejorar la calidadvide de la poblacion mediante el
desarrollo de la actividad fisica, como formas devalades que utilizan la motricidad
humana, la competicion, el afan recreativo y eketrulo como medio formativo integral
de los individuos; asi como mecanismo de integrasaxial, de desarrollo comunitario, de

mejoramiento de la salud y de sana utilizaciortidedpo libre de las personas.

El departamento cuenta con complejos deportivogci@aAgreda” para la practica del
deporte al aire libre; deportistas de Tarija, cd@sin que este centro deportivo ya no
abastece, para la programacion de partidos olizagion de las escuelas en sus diferentes

turnos.

También existen algunas infraestructuras deporiieaso ser el “Coliseo Universitario”,
“Coliseo Luis Parra” las cuales no son disponilgasa la actividad deportiva por la

capacidad reducida de su infraestructura.

Este proyecto es una propuesta para el departardeni@rija que estara ubicado en la
Zona de San Blas cuya finalidad es la integracépodiva. Razén por la cual la Unidad
Educativa Leonardo Da Vinci tiene la capacidad adda para invertir en una
infraestructura deportiva como ser Coliseo mejooaadcalidad de vida de los estudiantes

mediante el desarrollo de la actividad fisica.



1.2.UBICACION DEL PROYECTO

La ubicacién que se tiene para la construccion Gldiseo de la Unidad Educativa
Leonardo Da Vinci es en la Zona San Blas este lagarlegido porque, cuenta con un
area de emplazamiento de 1543.2% m con un suelo de pendiente semiplana. Se

encuentra en una zona de facil acceso vehicular.

El area de emplazamiento del proyecto esta ubieada Zona San Blas y colinda con:
Al norte con la Comunidad de Tablada

Al sur con la Comunidad de San Jacinto

Al oeste con la Comunidad de Tolomosa

Al este con el Barrio German Busch

1.2.1. PLANO DE UBICACION

Figura 1 Ubicacion del Proyecto
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1.3. DESCRIPCION DEL PROBLEMA

El crecimiento de la Ciudad de Tarija y su regstiene un ritmo sumamente acelerado,
pero no asi los campos deportivos que estdn condidos directamente por la poca
capacidad que limita su intervencion en el aspdefmrtivo ya que no toma al deporte

como una prioridad, sin darse cuenta que éstendaifitental para la actividad fisica.

Uno de los problemas es la alta demanda de nifijdvgnes en edad de iniciacion y
formacion en los deportes, y no contando con cgogldeportivos se desperdicia el

talento que tienen los futuros deportistas.

En la mayoria de los campos deportivos es impokiljpeactica cotidiana de algun deporte

por estar ocupada haciendo que la juventud ocuperapo en actividades peligrosas.

Las unidades educativas no cuentan con la congirude campos deportivos adecuados
como parte de su infraestructura para facilitanaentivar a la actividad fisica de los

jovenes.

Desde el punto de vista de la ingenieria del pitoyekcproblema radica en el planteamiento
y disefio de una alternativa a las necesidades mgblacion deportiva que sea funcional y

econémica.
1.4. OBJETIVO DEL PROYECTO
1.4.1. OBJETIVO GENERAL

Realizar el disefio estructural del Coliseo de laidad Educativa Leonardo Da Vinci,
aplicando las normas americanas ACI (Instituto Acagio de Concreto) para el hormigon

armado y LFRD (Disefio por Factor de Carga y Resisg
1.4.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS

* Realizar el estudio de suelo para determinar el dip suelo, y principalmente el

esfuerzo admisible.

* Realizar el estudio topogréafico del area de emptéeato de la infraestructura de

acuerdo a detalles funcionales.

» Analizar las cargas generadas por el peso propidagresion del viento, cargas de

granizo.



» Utiliza la modelacion computacional del Softwareaqiete computacional)

especializado en la resolucion estructural comal 8AP2000.

» Elaborar el disefio de los elementos estructuraldsase al codigo Norteamericano
ACIl. y también aplicar algunos criterios aprendiddsrante la formacion

académica.
» Realizar el disefio de la estructura de hormigéradom

» Realizar el disefio de elementos estructurales wi@afion para que la estructura

cumpla con las condiciones de seguridad.
* Realizar el disefio de planos estructurales.
* Analizar y verificar los resultados obtenidos ploBeftware.

» Determinar codmputos y presupuesto detallado taata [ws materiales, mano de

obra y maquinaria utilizada.
» Determinar el cronograma de actividades.
1.5. JUSTIFICACION
1.5.1. JUSTIFICACION SOCIAL

La ejecucion de este proyecto en la ciudad dgalesi de brindar un ambiente amplio de
buena calidad para las actividades fisicas de loswrens. Este proyecto beneficiara
netamente a los alumnos de la Unidad EducativadréonDa Vinci. Actualmente en la
ciudad de Tarija ningln colegio cuentas con amegdeportivos adecuados para que los

alumnos tengan una buena recreacion deportiva.
1.5.2. JUSTIFICACION ECONOMICA

Los pobladores de las zonas de influencia y adyeseal proyecto tendran mayores
ingresos econdmicos tanto en la construccion ddi&istos ambientes como los servicios

gue puedan prestar mejorando su situacion actual.

El proyecto generara fuentes de trabajo en la elapgjecucion y su etapa de operacion
llegando a hacer un proyecto de gran magnitud flenando esta zona tan alejada del

centro de la ciudad en una zona popular.



1.5.3. JUSTIFICACION TECNICA

Técnicamente el proyecto es viable ya que se aoréstel coliseo con los ambientes
necesarios, que reunen las condiciones de comodidseburidad beneficiando a los

estudiantes.
1.5.4. JUSTIFICACION AMBIENTAL

Con la implementacion de este proyecto se ten@@ieds mejoras al medio ambiente por
gué no se construira en un area verde si no alazanbrindara espacios recreativos para la

juventud y se aprovechara éreas erosionadas aetot@m
1.6. ALCANCE DEL PROYECTO

» El proyecto esta dedicado Unica y exclusivamentiselio estructural de hormigén
armado con perfiles metalicos del coliseo paraul se realizara una recopilacion
de las diferentes normas, métodos y tablas vigenilesmdas en el medio.

» En el estudio yalculo de las diferentes cargas y estados quaraettl la estructura
en cuestion; como ser peso propio, viento, grartangas de uso y otras seran
asumidas de acuerdo a la realidad y a las normas.

* Plantear una alternativa adecuada a la superfigabar, tomando en cuenta la

forma de la estructura.

» Se realizara estudios de suelo en campo y labargiara determinar la resistencia
caracteristica que especifique el esfuerzo adreisii#diante ensayos préacticos y
convencionales como SPT.

* Los planos generales de la estructura referenclasadimensiones y posiciones de

los elementos estructurales segun escalas, praptica la presente ejecucion.

* Se incluira en el disefio estructural factores dgumsgad aplicando la norma

Norteamericana ACI y todos los parametros que Beaesarios.

* En el presente proyecto se realizara el diseficagenistalaciones (sanitarias y

eléctricas, etc.).



» Elaboracion de una metodologia constructiva adecuwdmedio en la que se

indicaran la secuencia de actividades detalladasm emonograma.
1.7. POBLACION DE LA ZONA DE ESTUDIO

El departamento de Tarija ha sufrido transformaesorsobre todo en el aspecto
socioecondmico, marcando un crecimiento urbano ninoclmdo debido a corrientes

migratorias, desvirtuando una estructura y un @ssuglo predeterminado.

Las corrientes migratorias se producen por deteas aspectos tanto estructurales como
coyunturales. La migracion hacia la ciudad capithe como principal explicacion la

busqueda de nuevas y mejores oportunidades dgatraistudio y bienestar. Precisamente
estas razones que explican la migracién estandniente asociadas a la inversion publica

de cada region.

La Unidad Educativa Leonardo Da Vinci tendra 1230m@mos en su infraestructura
educativa el coliseo fue disefiado para una caphaiga 1928 espectadores, y estara

proyectada para satisfacer las necesidades deobtecipn estimada para el afio 2020.
1.8. DENSIDAD POBLACIONAL DE LA ZONA DE ESTUDIO

El analisis muestra que las densidades tienenalaedn directa con la antigiiedad del area
urbana que los compone, se puede apreciar objetivangue la Zona San Blas comienza a

consolidarse como un lugar en crecimiento.
1.9. SANEAMIENTO BASICO

Los servicios basicos que existen en la Zona deB&anes el agua potable, luz eléctrica,
lamentablemente no existe centros de salud ni @ckado sanitario en buenas
condiciones.

1.9.1. AGUA POTABLE

La calidad, cobertura y los sistemas de agua potehl la Zona de San Blas en su
generalidad presentan condiciones de saneamiertiterstal deficientes, el agua en gran

parte es insalubre para el consumo humano.



1.9.2. ALCANTARILLADO SANITARIO Y PLUVIAL

La zona de estudio no cuenta con alcantarilladatesan ni pluvial, por lo tanto los
pobladores de la Zona de San Blas construyendstdentro de sus propiedades. También
existen personas que no tienen letrinas lo queacaesfermedades infecciosas a toda la

comunidad.
1.9.3. ENERGIA ELECTRICA

El servicio de energia eléctrica es proporcionaatoSETAR (Servicios Eléctricos Tarija),
el cual cobra una tarifa a todos los consumidoeedicho servicio.

La Zona de San Blas cuenta con este servicio, sjfiendamental para realizar las distintas
actividades tanto en el dia y especialmente endaa Ya no utilizan medios rusticos para

poder generar luz durante la noche (mecheros desgre velas, etc.).
1.9.4. SALUD

Al analizar el nivel de salud de la zona no cuemtatros de salud cercanos la poblaciéon
acude a estos centros de salud pero solo parapratdemas de salud menores ya que en
caso que se presenten problemas mayores los habitauden a establecimientos de salud

publicos y privados.

El establecimiento mas importante y de caractefiquiles el Hospital San Juan de Dios.
Ademas hay algunos establecimientos de salud degidad social y privados: el Hospital
Obrero de la Caja Nacional de Salud, Bienestardizsttil U.A.J.M.S., Caja Cordes Tarija,
Caja Petrolera Tarija, Cossmil Tarija, Seguro Bandarivado.



CAPITULO I
2. MARCO TEORICO
2.1. GENERALIDADES

Todas las estructuras o elementos estructuralemndsticularse de forma que resistan con
un grado de seguridad todas las cargas y deformexigue intervenir durante su
construccion donde el comportamiento sea de maagisfactoria durante su uso normal y

gue presenten una durabilidad durante su existencia

El disefio estructural incluye un dimensionamiengolas estructuras y sus partes, de tal
manera que las mismas soportan satisfactoriamastedrgas colocadas sobre ella. En
particular el disefio estructural implica lo sigueenla disposicion general de las
estructuras; estudio de los posibles tipos o foresagicturales que representan soluciones
factibles para ello se debe tener en cuenta laacteaisticas de los materiales de

construcciéon empleados en sus diferentes condgiomksposiciones.
2.2. ESTUDIO DE SUELO

El estudio de suelos es procedimiento indispensabla hora de emplazar cualquier
estructura ya que se debe conocer las caractesisted suelo de fundacion para realizar un
correcto disefio de la estructura a emplazarse. Phwael estudio de suelos esta

conformado por dos etapas:

- En campo donde se debe realizar el ensayo del @*Bayo de Penetracion
Estandar).

- En gabinete donde se debe determinar la granul@mgt limites para la
clasificacion del suelo. Las normativas mas comuntenatilizadas en el medio son
para la clasificacion: AASHTO (American Associatiaf State Highway and
Transportation Officials) y S.U.C.S. (Unified Sd&lasification System, conocido

como Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos).
2.3. ESTUDIO DE ALTERNATIVAS

Se analizara cimentaciones superficiales (Zapgtps)fundas (pilotes).



Zapatas: Es el tipo de cimentacion superficial mas comune®@lean cuando el terreno
alcanza a cotas poco profundas la resistencia adaan relacion a las cargas a transmitir
y ademas es lo suficientemente homogéneo comagparao sean de temer asentamientos
diferenciales. (Fig. 2).

Figura 2 Diferentes tipos de cimentaciones supalés.
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Fuente: Calavera
Cimentaciones ProfundasSe construye empleando pilotes de cimentaciond8gta esta
solucion cuando el terreno adecuado para cimeatancuentra a cotas profundas. (Fig. 3).

Figura 3 Cimentaciones profundas.
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2.3.1. ELECCION DE LA ALTERNATIVA DE FUNDACION

- Fundar con una zapata aislada, es una buena #itareaonomica en comparacion
a pilotes por la facilidad en la construccion y geeemplea en terrenos resistentes
bajo estructuras pesadas, otra ventaja su excavesimas sencillas.

- Fundar con pilotes, que es una buena opcion ddsgeinto estructural, pero

antieconomico y requiere de mano de obra calificadamas de equipos especiales.
2.4. ALTERNATIVAS PARA LA CUBIERTA

La forma geométrica elegida para la estructuralinatdebe reunir no solo las condiciones
de resistencia, seguridad, funcionalidad, duradmlidy economia entre otras sino que

también debe contar con la belleza y eleganciandeatguitectura moderna.
2.4.1. CUBIERTA DE DOBLE CURVATURA

Las cupulas o los paraboloides hiperbdlicos, sarstcocciones tipicas de doble curvatura
aconsejables para espacios con capacidad de grluwéssuna de las caracteristicas de
tener superficies de doble curvatura es que pieetleancepto de repetibilidad geométrica.
Debido a la dificultad de encontrar esta caradtesise han desarrollado muchos sistemas
de subdivisién en la superficie de las esferas.

En general, tanto las longitudes de barras comoafmgilos en nudos varian en gran
proporcion. Esto impide la produccion prefabricddaseries importantes de elementos, con
el consiguiente encarecimiento en el proceso ptoauc

2.4.2. CUBIERTA DE DOS CAIDAS

Son estas cubiertas que mantienen una gran rédietibdimensional se puede conseguir
cubiertas de una sola caida. Estos son ventaj@sastfamos largos, especialmente si se
desean espacios libres en el centro. Para ellty bas aumentar ligeramente la longitud de
las barras superior e inferior, en la direccionadeaida.

Aunque estos techos pueden estar apoyados en adutambién pueden extenderse hasta
el suelo, eliminando asi la necesidad de murosld?general, los techos son relativamente
livianos, aun para luces muy grandes, ya que spulede dar una forma tal que las cargas

se transmitan a las columnas casi por completo doeraas axiales o de compresion.
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2.5. CARACTERISTICAS DE LA ESTRUCTURA
La estructura del Coliseo incluye la superestracyuia infraestructura.

La superestructura estd formada por una serie lus testructurales de seccién cuadrada
apoyada sobre una placa base, la cubierta propiard@ha esta formada por laminas de

calamina metalicas distribuidas en toda la supertiomo se detalla en los planos adjuntos.

La infraestructura estad formada por un sistemaig@sy columnas y zapatas de hormigon
armado.

2.6. NORMA DE DISENO

El proyecto comprende un andlisis técnico aplicadd® normas de construccion
americanas ACI (Instituto Americano de Concretojapal hormigéon armado y LFRD
(Disefio por factor de carga y resistencia) parestauctura metélica, sin embargo para el
andlisis de la carga de viento se tomarad en cuastaecomendaciones del reglamento
argentino CIRSOC 102 (Centro de Investigacion de Reglamentos Nacionales de
Seguridad para las Obras Civiles) por que se adeajar a la realidad climatoldgica al

encontrarse cerca de nuestro pais.
ESTRUCTURA METALICA Y ESTRUCTURA DE HORMIGON ARMADO
2.7. ESTRUCTURA METALICA

Tiene por objeto hacer una revision de los prinegpa@onceptos y caracteristicas de las
estructuras metalicas.

2.7.1. PERFILES LAMINADOS EN FRIO

La utilizacién de estructuras de acero laminadoBiertiene un amplio uso en estructuras
sometidas a cargas ligeras con luces medianasngegacomo cubiertas de coliseo y en

estructuras con cargas moderadas y luces pequafiedignas.

Entre las ventajas mas importantes del empleo si@éddfiles laminados en frio estan: la
economia, el poco peso, la rapidez de construcyife posibilidad de prefabricacion. La

mayor desventaja es la necesidad de un mantenorpenthanente con el objeto de que la
estructura perdure.

Los perfiles de laminados en frio mas comunes mstaneras y canales.
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Los perfiles doblados en frio estan compuestosspatores planos que reciben el nombre
de elementos planos. Los elementos verticales plaasuelen identificar como almas del

perfil y los elementos horizontales planos se ifleah como alas.

Figura 4 Elementos que componen un perfil.
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Fuente: Elaboracion propia
2.7.2. DISENO CORREA

Las correas tienen como principal funcién de tratiskas cargas impuestas directamente a

la cubierta o techo.

La funcion descrita anteriormente es quiza la gée se asigna a los perfiles en frio y por
tanto es en este caso en donde mayor cantidadatesese cometen tanto de disefio como

de construccion.
2.7.3. ELEMENTOS COMPRIMIDOS ATIESADOS

Son elementos planos sometidos a compresion (alaraoida de un miembro sometido a
flexion; ala o alma de un miembro a compresiénklesual ambos extremos, paralelos a la
direccion de los esfuerzos, estan rigidizados w#emsalmente mediante un alma, un ala, un
atiesador intermedio, un atiesador extremo o hio latiesador. Dentro de los perfiles mas
utilizados en nuestro medio, los elementos que eaegsta categoria son: las costaneras y

canales.

Figura 5 Elementos comprimidos atiesados.
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Fuente: Elaboracion propia
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2.7.4. RELACION ANCHO / ESPESOR DE UN ELEMENTO PLANO
Es la razén entre el ancho plano y el espesor a@demmento o subelemento (w/t).

Figura 6 Relacion ancho espesor.
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Fuente: Elaboracién propia
2.7.4.1. ANCHO EFECTIVO DE DISENO

El ancho geométrico w de un elemento plano atessdreducido, con propdsitos de
disefio, a un anchio, pues no toda la seccion transversal es efeatsiatiendo cargas de
compresion debido al pandeo local. Esta nueva didenrecibe el nombre de ancho

efectivo de disefio.

Figura 7 Ancho efectivo de disefio.

hf2i|:

Fuente: Elaboracion propia

2.7.4.2. ANCHO EFECTIVO PARA ELEMENTOS CONFORMADOS EN FRIO,
RIGIDIZADO, SUJETOS A PANDEO LOCAL

Para disefiar tales elementos, se calcula las plange de la seccién. De acuerdo a la

condicion que se cumpla.

Si cumple que: [Wj _ (Wj _1434
lim

t t Jf

Entoncesh = wde dondeb es el ancho efectivo de la seccion.
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Cuando:

Entonces el ancho efectivo de la seccion se cafcabn:

b_2122, 464

Donde: toJf (Wj*\ﬁ

t

b Ancho efectivo de disefio
W Ancho real del elemento
t Espesor

f Esfuerzo real tomando como base el area efectiva

Excepcidon Los patines de secciones tubulares cerradasyadesl o rectangulares son

totalmente efectivos hasta un valor de:
( wj _ 1544
t lim \/T
Entoncesb = wde dondeb es el ancho efectivo de la seccion.

El ancho efectivob se puede calcular con la formula:

b_2122 422

e

t

Relaciones Ancho / Espesor Limites

Las maximas relaciones ancho / espesores admisi@bilos al efecto del pandeo local,
en elementos de lamina delgada, sin considerarelsepcia de atiesadores intermedios,

son: Elementos comprimidos atiesados con un exteemectado a un labio.

N 1T=2S7= To (o TP UT TR (w/tx 60
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Elementos comprimidos atiesados con un extremoctade a un atiesador.

Q1= o PRSP (wW/tx 90
Elementos comprimidos atiesados por almas o al&ssaios extremos............. (wtR00
ElementoS NO Ali@SAAOS. ... ...uutiiiiiiiit et ee ettt ettt e e e e e eeaaaeeeas (w/tk 60

2.7.5. ESFUERZOS DE CORTE EN ALMAS

El maximo esfuerzo cortante promedio en almas plaadebe exceder de los siguientes

valores, segun el caso:

D <1988 /ﬂ
t Fy

. * *
a) Si Fv= 47 : YR < oary
h | kv t
—>1988 | —
t Fy
b) Si 1097772
Fv= >
h
©)
Donde
kv= 534 Para almas sin rigidizadores transversales
534 ) a .
kv=4+ 5 Para almas con atiesadores transversaleﬁs&.o
a
+)
kv =534+ 5 Para almas con atiesadores transversale%?&i.o
a
h

Fv  Esfuerzo cortante promedio maximo en el alma
a Distancia entre atiesadores transversales

h Altura del alma
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Figura 8 Corte en almas.
a

—_—

il |

Fuente: Elaboracion propia

2.7.5.1. FLEXION EN ALMAS
a) Vigas con Alas Atiesadas

Figura 9 Viga sometida a carga distribuida con ateesadas.

htJ.-LJ--LJ.Lil.LJ.L-Ll

Fuente: Elaboracion propia

El mayor esfuerzo admisible de compresion en aboasetidas a flexion es:

:‘j J?y} *(060* Fy) < 060* Fy

2.7.5.2. FLEXION Y CORTE EN ALMAS

Fbw = [121— 0.0000405 [

En sitios donde existen esfuerzos de flexion yecooimbinados, se debe satisfacer la

siguiente expresion: 2 2
IR
Fbw

Donde: Fv

fow Esfuerzo de compresion por flexion
fv Esfuerzo de corte promedio en el alma

Fbw Esfuerzo admisible de compresion por flexion

Fv  Esfuerzo admisible de corte.

16



2.8. RESISTENCIA DE DISENO A FLEXION

Para disefiar una viga con base en la resisterciggsiere que los esfuerzos de flexiéon
reales en la viga no excedan los valores permssitierespondientes para el material. Un
disefio por flexion requiere la determinacion delnmaoto nominal que resulta la
multiplicacién del médulo de la seccidn por la sésicia a la fluencia.

M M.,

—_ —_ . —_ y —_

Fy_ ZnXHMnX_Fy*Zx ’ Fy_ 7 HM“Y_FY*ZY

X y

2.8.1. FLEXION DISIMETRICA

La flexién disimétrica ocurre cuando una viga estéetida a una condicion de carga que
produce flexion alrededor del eje mayor (fuerteleleje menor (débil).

M
Mux uy Sl

+
Donde: WMo @M.,

M, Momento flexionante por carga factorizada respattge x
M. Resistencia nominal por momento respecto at eje
M, Momento flexionante por carga factorizada respel eje y

M, Resistencia nominal por momento respecto af eje

2.8.2. VERIFICACION A LA FLECHA

Las deflexiones excesivas pueden dafar los miembroos o soportados por las vigas
consideradas. La apariencia de las estructuragrsafectadas por deflexiones excesivas.
Las deformaciones excesivas no inspiran confianzalas personas que utilizan la

estructura. La maxima deflexion de una viga simplet® apoyada para las cargas del
presente caso es:

5 *L*H : f —i*ﬂ

*U884 E*l, ' Y7384 E*I,
Donde:

dy) Carga Distribuida
| .yy Momento de Inercia de la seccién transversal il p

I Longitud del Elemento
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2.9. PERFILES LAMINADOS EN CALIENTE

El acero esta compuesto por hierro y carbono en lmajgy proporcién asi como pequefias
cantidades de algunos otros elementos quimicos.

Los perfiles laminados en caliente se forman meldeaacero caliente repetidamente a
través de una serie de rodillos que le dan forma&leinento lineal con una seccién

transversal constante.
2.9.1. DISENO DE MIEMBROS A COMPRESION

Cuando una fuerza tiende a empujar o acortar @wmbrio estructural, se dice que los

esfuerzos producidos son de compresion.

Entre los diferentes miembros sujetos a compresiomas conocido es la columna; se
pueden nombrar también a las cuerdas superioresaglearmaduras, miembros de
arriostramiento, miembros sujetos simultdneamenteargas que producen flexiéon y

compresion, etc.

La resistencia de un miembro a compresion depenafaonde su longitud, asi si se tiene
gue una columna corta y compacta fabricada conquigsh de los metales comunes
desarrollara aproximadamente la misma resistemc@@mpresion que en tension; pero si la
columna es larga fallara a una carga que es priopaica la rigidez e independiente de la

resistencia del material.

La resistencia nominal del elemento puede entahetsminarse como sigue:
P, =Fs " A% ¢ con ¢, = 085

Donde:

F Tension critica de compresion

cr
A Area de acero

Una férmula LRFD pardr, es para pandeo inelastico y la otra es para pagldstico. En

ambas ecuacionas es en forma facil de recordar, igual.
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En dondeF es el esfuerzo de Eulé, es el esfuerzo de fluencia.

7> 7 ’
L
;)
Sustituyendo este valor poF, obtenemos la forma del, (Esbeltez) dadas en las

especificaciones LRFD.

1= 1,k*L, Ry
Cmor E
Donde:
k Factor de longitud efectiva
L Longitud real de la barra

r Radio de giro

En ambas ecuaciones pé&fg incluyen los efectos estimados de los esfuerziduales y

de la falta de rectitud inicial de las columnasiguiente férmula inelastica es de caracter

empirico.
F, = (0658™) *F, para A, <15

La otra ecuacidon es para pandeo elastico o de Fudsrla conocida ecuacion de Euler
multiplicada por 0.877 para considerar el efeetdadfalta de rectitud.

F, :[ 0/]8277}* F, para A, >15

Se recomienda la relacion de esbeltez maxima l/2@D para miembros en compresion.
Aunque se trata de un limite sugerido, este lisufgerior practico porque las columnas con
mayor esbeltez tendran poca resistencia y no se@mmicas.

2.9.2. DISENO DE MIEMBROS A TRACCION

Un miembro sujeto a traccion es aquel que transftiitenes” entre dos puntos en una
estructura, los miembros sujetos a tensién se abrame en puentes, armaduras para
cubiertas, sistema de contraventeo y en miembogscomo tirantes.

En los miembros sujetos a tensién o traccién ngtexel peligro al pandeo, luego los

calculos se reducen la simple division de la cargee el esfuerzo de tension permisible lo
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gue da el area neta de la seccidon transversalrdpldgito de limitar la esbeltez en los
miembros a tension es asegurar que se usen sexcionesuficiente rigidez, que se evite

vibraciones y deflexiones excesivas.
Por esta razon, el AISC sugiere una relacion maxienesbeltez de 300.

Se trata s6lo de un valor recomendado porque laltegbno tiene significacion para
miembros en tension y el limite puede ser excedigando circunstancias especiales lo

justifican.
* Para fluencia en la seccion
¢ =090;P, =F, *Ag* ¢
» Para fractura en la seccién
¢ =075.P, =F,* Ae* g
Donde:

P Resistencia nominal a la traccion
F Resistencia a la fluencia

F Resistencia a la fractura a traccién
Ag Area bruta de la barra

Ae Area neta efectiva de la barra
2.10. DILATACION TERMICA

Las acciones producidas por las deformaciones dgladas variaciones de temperatura y
por las experimentan los materiales en el tranectdes tiempo por otras causas de deben
tenerse en cuenta en las estructuras hiperest&g@acialmente a dos caidas o estructuras
semejantes.

AL=a*L*AT
AT  Temperatura maxima extrema menos la temperatuoéeata
L Longitud del perfil
117*10°

a Coeficiente de dilataciéon térmica = Te
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2.11. COMBINACIONES DE CARGA
La norma LRFD nos muestra las siguientes combinasio

Tabla 1 Combinaciones de carga.

1.4D 1)
1.2D+1.6L+0.5(LroSoR) (2

Fuente: LRFD

Donde:
D Carga muerta
L Carga viva

Lr Carga viva en techos

S Carga de nieve
R Carga inicial de agua, lluvia o hielo sin incleirescarchamiento
U Carga de escarchamiento

Si comprende las fuerzas de viento (W) y sismog&necesario realizar las siguientes

combinaciones.

Tabla 2 Combinaciones de carga.

1.2D+ 1.6 (Lro SoR) + (0.5L 0 0.8W) 3
1.2D + 1.3W + 0.5L +0.5(Lr 0 S0 R) (4)
1.2D +0- 1.0E+0.5L+ 0.2 S (5)

Fuente: LRFD

Es necesario considerar sélo la carga de impact@ eombinacion (3) de este grupo.

Existe un cambio en el valor del factor de cargaap en las combinaciones (3), (4), (5)

cuando se trata de garajes, areas de reunioneEgsjby en todas las areas donde la
sobrecarga exceda 100 psi. En tal caso se debmwugl valor de 1 y las combinaciones

son:
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Tabla 3 Combinaciones de carga.

1.2D+ 1.6 (LroSoR)+ (1.0L 0 0.8W) 3
1.2D + 1.3W + 1.0L +0.5(Lr 0 S0 R) 4
1.2D +0-1.0E+1.0L+0.2S 5)

Fuente: LRFD

Es necesario considerar otra combinacion para toemarcuenta la posibilidad de

levantamiento. Esta combinacion se incluye en &s®€ donde se incluyen las fuerzas de

tension debido a momentos de volteo, que regir&dficios altos con fuertes cargas

laterales.

Tabla 4 Combinaciones de carga.

Fuente: LRFD

| 0.9D +¢- (1.3WoloE

Tabla 5 Factores de reduccién de resistencia

D

(2]

[

=]

Factor de Reducciop SITUACION
1 Aplastamiento en areas proyectantes de pasadtrescif del alma bajo d

cargas concentradas, cortante en tornillo en juitagriccion
Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de silodas con esfuerzg

0.9 paralelos al eje de la soldadura, soldaduras deraaen el metal de base,
fluencia de la seccion total de miembros a tension.

0.85 Columnas, aplastamiento del alma, distancias atlebor capacidad d
aplastamiento de agujeros.
Cortante en el &rea efectiva de soldaduras de aanon penetracié

0.80 L . )
completa, tension normal ala &area efectiva de daldade ranura con
penetracidn parcial.

0.75 Tornillos a tensién, soldadura de tapén o muesaatura en la seccion neta

de miembros a tension.

Fuente: LRFD

2.12. CLASIFICACION DE PERFILES

El AISC clasifica las secciones transversales de perfiles como compactas, no

compactas, o esbeltas, dependiendo de los valeras dazones ancho — espesor.
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Esta puede resumirse como sigue:
A Relacién ancho- espesor

Ay Limite superior para la categoria de compactas

A Limite superior para la categoria de no compacta

r

Entonces:

Si A< A, laseccion es compacta
Si A, <A <A laseccion no es compacta

Si A > A, la seccion es esbelta

Tabla 6 Parametros Ancho — Espesor.

Seccion Elemento A A, A
h 1109 2612
Alma ? =

Ala

r—r\O‘

a1

|_\

w

(@]
%“h ﬁ
< N o<

Fuente: Elaboracion propia
2.13. ESTRUCTURA DE HORMIGON ARMADO

El hormigébn en masa se ha comprobado que posebuama resistencia a compresion,
pero no resiste a traccion. Para un elemento gaesemetido a flexion, traccion ya no es
conveniente utilizar solo hormigén, sino que al kap barras de acero en las zonas
traccionadas del elemento, el material que ressdtadenomina hormigon armado o

concreto reforzado.
2.14. COMBINACIONES DE CARGA

Las combinaciones de los diferentes estados dea,cargerdn comprobadas para las
combinaciones de carga segun al reglamento ACI gdifiios, las combinaciones seran

de acuerdo al tipo de cargas actuantes.
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2.14.1. RESISTENCIA REQUERIDA
La resistencia requerida se calcula de acuerddasortombinaciones de cargas.

» Laresistencia requerida U, que debe resistirigacenuerta D y la carga viva L no debe

Ser menos que:
U=1.2D + 1.6L (1)

» Para estructuras que también resisten W cargasedeoyno debe ser menos que el

mayor valor obtenido de las ecuaciones (1), (3), (3

U= 1.2D +1.6L + 0.8W )
U=1.2D +1.0L + 1.6W 3)
U=0.9D +1.6W (4)

Donde:
D, L Carga permanente, Carga viva
W Carga de viento

Existen una serie de cargas que pueden actuartemid&gdo momento, sobre el Coliseo,
pero obviamente estas cargas no actlan todas ,jertagez de esto puede ocurrir que
actien unas y otras no, es decir una combinaciGs@s y es obligacion del proyectista

disefar los diferentes elementos estructuralesl@a@mbinacion mas desfavorable.

Para determinar la combinacién de disefio mas @rseécdeben considerar adecuadamente

las diferentes combinaciones de cargas.
2.14.2. RESISTENCIA DE DISENO

La resistencia de disefio proporcionada por un exémm sus conexiones con otros
elementos, asi como por sus secciones transversaldérminos de flexion, carga axial,
cortante y torsion, deben tomarse como la resigtermminal calculada de acuerdo con los

requisitos multiplicadas por los factores

Secciones controladas por traccion ¢ =090
Secciones a comprension sunchos ¢ =075

Secciones a comprension estribos ¢ =070
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Cortante torsion ¢ =085

Donde:
Resistencia de diseffoResistencia requerida
¢n=>U

La resistencia nominal Sn se calcula mediante métadeptados, la resistencia requerida
U se calcula aplicado los factores de carga apilopia las cargas de servicio respectivas:
carga muerta D, carga viva L, carga de viento \&/ckrgas definen en un sentido general
para incluir ya sea cargas directas o efectosniagerelacionados, tales como momentos,
cortantes y axiales. De esta manera y en térmispscéicos, para el elemento sometido

por ejemplo a momento, cortante y axial.
¢Mn = Mu
¢vn =2Vu
¢Pn = Pu

Donde los subindices “n” indican las resistenciaminales a flexion, cortante y axial
respectivamente y los subindices u indican lostefeecnayoradas de momento, cortante y
axial. Para el célculo de los efectos de las cargagradas a la derecha de las ecuaciones,
los factores de carga pueden aplicarse ya sea Galgas de servicio directamente a los

efectos internos de las cargas calculados a partas cargas de servicio.
2.15. DISENO DE VIGAS

Esta parte tratara el analisis y el disefio a flex@incluye la medicion de las secciones
transversales de concreto, y la seleccion y uldoadel acero de refuerzo. Otros aspectos
importantes en el disefio de vigas que comprendesfeerzo a cortante, adherencia, el

anclaje de las barras.
DISENO A FLEXION

Generalmente las vigas estan sometidas a flexmplsi No obstante las ecuaciones en

esta seccion apuntan al caso de flexo comprensi@es mas general.
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2.15.1. DISENO DE VIGA RECTANGULARES

En el disefio de secciones rectangulares con refuenz tensién solamente las dos

condiciones de equilibrio son:

Figura 10 Flexion en vigas rectangulares

a’

- Zeu 0,85 f',
=
I = Bic
Ay i c C.
" d
Py, My
AS
- I -
d Es T

L |-
i b il

Fuente: Elaboracion propia

Donde

h Altura total de la seccion

d Altura Util de la seccién

d' Recubrimiento de la armadura
b Ancho de la seccién

o Profundidad de la linea neutra

£ Deformacion unitaria al nivel del centroide datfenadura traccionada
£'s  Deformacion unitaria al nivel del centroide daftenadura comprimida
&u  Deformacion unitaria de la fibra extrema en corsjare en estado ultimo
As Areade armadura longitudinal traccionada

A's Areade armadura longitudinal comprimida

Resistencia especificada a la comprension deligomm

Mu Momento solicitante mayorado

¢Mn Momento nominal resistente

Pu  Esfuerzo axial solicitante mayorada a comprension
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¢Pu  Resistencia nominal a la comprension

T = As* f, Traccion que resiste el acero
Cc = 085* f_,*b* B, *c Comprension que resiste el hormigén
Cs= A * f, Comprension que resiste el acero

CONDICION DE DISENO

Para el disefio o revision de los elementos supetibexion (vigas y losas), la resistencia
nominal de la seccion transversal elementosglmeduce por medio del factor de reduccién

de resistencig para flexion(@= 090) a fin de obtener la resistencia de disefitn de la

seccion.
La resistencia de disefio es de la forma siguiente:

Todos los elementos sujetos @gvin > Mu flexibn se disefiatén tal manera que
satisfagan este criterio basico y también cumplo@mlos requisitos de funcionalidad para

el control de las deflexiones y de los agrietanuigritiistribucion del refuerzo).

Los ejemplos de disefio que se presentan en sedigth@n como introduccion un
procedimiento paso a paso para disefiar seccionesgelares o vigas T con refuerzo a

tension y a compresion.

En el disefio de secciones rectangulares con refuenz tension solamente las dos

condiciones de equilibrio son:
-  EQUILIBRIO DE FUERZAS
Cc=T (1)

085* f.*b* B *c=A* f,
Cuando a patrtir de la ecuaci(jl) se establece el porcentaje de aqer:@.A%* d

- Af, - pdf,
085fb  085f.b
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3, = 085~ 00

f -4
. =4000

100C

065< 3, < 085

Tabla 7 Parametros del blogue de esfuerzos emeteto.

También se puede determinar de la siguiente manera.

Parametros del bloque de esfuerzos en el concreto
. Ib/pulg? (kg/cm?)
<4000 (282)| 5000 (352) 6000 (428) 7000 (49338000 (564)
a 0.72 0.68 0.64 0.60 0.56
B 0.425 0.40 0.375 0.35 0.325
p=2 | 0.85 0.80 0.75 0.70 0.65
y=alp; | 0.85 0.85 0.85 0.86 0.86

Fuente: Disefio de estructuras de concreto: ArthiNildon

- EQUILIBRIO DE MOMENTOS
Mn=(C oT)d-8))

Mn=C*(d-8,)= 085* 1, *b* B, *c

Mn:T*(d —%): As* T, * (d _%)

_ 2*Mu
085* ¢* f.*b

a:d—\/d2

Como
prdxf,
a=———~>, A =p*b*d
0851 *b’ > =7
059p*d* f
Mn=p*b*d*fyd—'0—.y
085* f,

0590* f,

Mn=p*b*d?* f |1~ ,
p y{ 085* f_

},Mn

:M%a

28



0590* f
& =p*f 1_# (2)
@*b*d? I 085* f,

De la ecuacié(Q)se puede determinaréa la altura de la viga si esegte no se ha

preestablecido.

d2: Mu

f
@* p* > b[l— 059'0fy'J

Donde: .
d Altura util de la seccién
b Ancho de la seccidn

f, Resistencia especificada a la comprension deligom

Mu Momento solicitante mayorado

¢ Factor a dimensional 0.90 para flexion simple ympoesta controlada por

traccion
- CUANTIAS

Tabla 8 Limites de cuantias.
Es la cantidad de hierro que se requiere en ueandietada seccion

Cuantia balanceada Cuantia min Cuantia max.
Py Prin Pimax
f. 6090 _14 Lra = 0750,
=08546 —°¢—————— Prmin =
o & f, 6090+ f, fy

Fuente: Elaboracion propia

fc'(go*b*di\/gaz*bz*dz—236b*(0*M%.j

r= 118p*b*d* f,

Donde:

Yo, Cuantia calculada
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7 Factor 0.9

fe

Resistencia especificada a la comprension deligorm

f, Resistencia especifica a traccion del acero

B, =0.85 paraf, <280 Kglcnd

f. - 280

B, =0.85 -o.o{ J para 280 Kg/crx f_ < 560 Kg/cm

B, =0.65 paraf_> 560 Kg/cnd

La cuantia debe cumplir:
pmin < 10 < pmax

CALCULO DE LA ARMADURA
A, =p*b*d
Donde:
d Altura (til de la seccion
b Ancho de la seccion

Yo Cuantia calculada

2.15.2. VIGAS T

Figura 11 Secciones transversales efectivas pgas \i.

b

¥ ’ +
hy 7o Eje I‘ hy / -
d_r | neutro 3 ¥ - - Eje
1 2 1 n
i I 1) o @ | i | 1) @) 1 eutro
——d | P— —
. — fa— Do

(a) (8

Fuente: Disefo de estructuras de concreto: ArthiNildon

Si a< h, Calcular como viga rectangular con ancho b y espgsocalcular con el anterior

procedimiento.
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Si a>h, es conveniente dividir en dos partes la totalidabatero a tension la primera
parte A, representa el area de acero que al estar somegdtuarzo igual af se requiere

balancear la fuerza a compresion longitudinal deplarciones sobresaliente del ala que

estan sometidas a un esfuerzo uniforme de ®,88si:

_085* f_* (b—bw)* h,
- f

y

La fuerza A, * f y la fuerza igual y opuest@85* f* (b—bw)* h, actian como un brazo

. h . . .
de palanca equivalentech— ' > Para proporcionar el momento resistente nominal.

h
@* Mn, = A, * fy*[dp—zfj
@* Mn, = Mu - @* Mn,
El area restante de acefa, - A, ) sometida a un esfuerzo igualfg esta balanceada por

la compresion en la porcion rectangular de la viga.altura del blogque rectangular
equivalente de esfuerzo en esta zona se encuenpatia del equilibrio de fuerzas

horizontales.

AL
085* f, * bw

Las fuerzas(AS —Asf)* f, y 085* f,*a*bwque actian con brazo de palanca igual a

dp—%suministran entonces un momento adicional.

a

i, = (A - A+, (dp-h, -2

@* Mn,

(A-A)= a.
o)

dp_hf _E
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Entonces:
A=A +(A-A)

Se definep,, = A saY P = A/ d es decir expresando tanto la cuantia total de
w bw* d f bw

* * £
085 B* fe s &, el codigo ACI la cuantia utilizada no debe

f, &, tE,

area de acero segipb =

exceder :

pwmax = 075* (pb + pf )
2.16. DISENO A COMPRENSION

Sip es mayop, ., esto significa que se requiere armadura a comnersito quiere decir

gue requiere un reforzamiento en la parte supddda viga.

Se debe determinar el momento de resistencia relqugf soportado por el esfuerzo de

comprension:
M. = Mu- 075* p, *b* d
Donde:
d Altura Util de la seccién
b Ancho de la seccion

p,  Cuantia balanceada

Mu Momento solicitante mayorado
Se determina la cuantia a comprension requerida

= MI“
g* f,(d-d)b*d

pl

p=075* p, + '

A'= p*b*d
A =p*b*d
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Verificacion si el acero de comprension fluye lalcocurre cuando se satisface la siguiente

ecuacion:

(0-p)s 085,81*fc'*d'( 6090 J

f,xd | 6090+ f,

Donde también se verifica a la capacidad a flexion
. a . ,
oM, a{(pg —Ag)fy(d —2J+AS* f,(d-d )} >M,

(o-p)f,*d
085" f.

2.17. DISENO A CORTE

La resistencia al cortante se basa en un esfuertante promedio sobre toda la seccién
transversal efectivdb* d.En un elemento sin refuerzo para cortante, sersuppe el
cortante lo resiste el alma de concreto. En un@hioncon refuerzo para cortante se supone

gue una parte del cortante la proporciona el congrel resto el refuerzo para cortante.
Las secciones se deben disefiar de manera que cumpla
¢*Vn=Vu
Donde:
Vn Es la resistencia nominal a cortante
¢ Es un factor de reduccion
Vu  Es la fuerza cortante de disefio factorizada

Vu Se permite disefiar calculando a una distanciasdedé&a cara del apoyo siempre y

cuando se cumplan las siguientes condiciones dgagmomo se ve en la figura 12.

(1) Elementos apoyados sobre soportes en la baseedetmio

(2) Elementos enmarcados monoliticamente con otro eleme
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Figura 12 Reducciéiu cerca de los apoyos.

J T

vy, |
l f S v
d u

(1) (2) /=

Fuente: Disefo de estructuras de concreto: ArthiNildon

TENSION RESISTENCIA NOMINAL

vy W
g*b*d
Donde:
¢ Factor de reduccion 0.75

VS Esfuerzo cortante a una distancia d
RESISTENCIA DE CONCRETO
Vc  Debe calcularse segun las disposiciones

Para elementos sometidos Unicamente a cortaneigrit

Ve=053%./f

*
Ve =05, f, +175* ,OW*VK/IdS 093,/ f, *b*d

_A v*d _
= Y
Pu= s

Donde:

f, Resistencia especificada a la comprension deligom
d Altura Util de la seccién

b Ancho de la seccién




Vu  Es la fuerza cortante de disefio factorizada
Mu Momento solicitante mayorado
As  Areade armadura longitudinal traccionada

Para elementos sometidos a compresion axial
Nu -
Vc= 0531+ |./f. *b*d
140* Ag

Donde:

f. Resistencia especificada a la comprension deligom

d Altura util de la seccién
b Ancho de la seccién
Ag  Area bruta de la seccion

Nu Carga axial mayorada normal a la seccion tranalers

Para elementos que tengan una fuerza efectiva esfprzado no menor al 40% de la

resistencia a la traccion del refuerzo de flexién

- V,*d
Ve = 0.16*ﬁ+49M7p b*d
053/f, *b*d <V, <133/f, *b*d
Donde:

f. Resistencia especificada a la comprension deligom

C

d Altura util de la seccion

b Ancho de la seccion

Vu  Es la fuerza cortante de disefio factorizada
Mu Momento solicitante mayorado

d Distancia desde la fibra extrema en compresi@eiroide
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RESISTENCIA DE ACERO DE REFUERZO Vs
Donde se utilice refuerzo para cortante perpenai@lleje del elemento

Ve) =V AV f)
(Mu-Vc) =Vs= b

Donde:
Av  Area de la armadura por corte

S Espaciamiento de la armadura por corte, medid#ireocion paralela a la armadura

longitudinal

f. Resistencia especificada a la comprension deligom

d Altura util de la seccién
b Ancho de la seccién

Si Vu <Vctebricamente no requier@v, por norma se coloca la min.
SiVu <V§/2 no es necesario reforzar a corte

Si Vu >Vcse necesita armadura

(Vu -Ve) < 212+ [f, : (Vu-Vc) > 212* [ f,
Se debe cambiar de seccidn

Figura 13 Diagrama de esfuerzo admisible.

b
N

Se debe colocar |, se coloca amrediya. no se requiere
amedraa corte ninime, amedura a corté

Fuente: Elaboracion propia
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ARMADURA MINIMA

b*s
f

y

A\/min = 35

ESPACIAMIENTO DE ESTRIBOS s
s< 10 cm se debe sumar el area del estribo
Smax = % ; Smax = 60 cm
S = L ) fy
™ 35*p
2.18. DISENO DE COLUMNAS

Son piezas generalmente verticales que sostienemgigaimente cargas normales a
comprension, también pueden estar sometidas a eosipn compuesta o flexion
compuesta la fuerza de comprension domina su cdamp@nto. Las secciones de
columnas de hormigobn armado pueden ser de difercioienas, seccion cuadradas,

circular, rectangular. Existen dos tipos de colusncartas y esbeltas.

- Columnas cortas en las cuales la resistencia se rige por |stegiia de los

materiales y por la geometria de la seccion trasaile

- Columnas esbeltas en las cuales la resistencia puede reducirse oemaf
significativa por las deflexiones.

COLUMNAS A COMPRENSION

Las columnas deben verificar la condicion de resisa dada por:
Pu<g¢*Pn

Donde:

Pu Resistencia requerida para cargas mayoradas

Pn  Resistencia nominal

¢ Factor de reduccion de resistencia en funciéipalde rotura 0.65
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Pn=085* f (A, ~A)+A*f,
Por lo que tenemos finalmente:
Pu=052* f,* A + 0442+ /(A - A)

De esta ecuacion se desp&fron la cual se determina la armadura longitudiralad

columna.

VERIFICACION EN LA CUANTIA

p="
Ay
001< p< 008

2.18.1. COLUMNAS A COMPRENSION Y FLEXION
Las columnas deben verificar la condicion de resisa dada por:

¢Pn = Pu

¢Mn = Mu

Figura 14 Excentricidad equivalente para la camyarth columna.

P
P ! o
M

iz

1
@ {B)

Fuente: Disefio de estructuras de concreto: ArthiNildon

Los esfuerzos y fuerzas correspondientes son |és figura anterior. Al igual que para la
flexion simple, la distribucion real de esfuerzosc@mprension con el concreto se

reemplaza por una distribucién rectangular equitale un espesor.

El equilibrio entre fuerzas axiales internas y @xias exige que:

Pn=085* f, *a*b-A * f + A* f
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Mn=P.e= 085* f,*a* b@—i}h&* fc'(g—d'j+As* fy(d—hJ

2
a:L. , e=m< 0.1d'
085* f.*b Pn

Estas son las dos ecuaciones béasicas de equp#maoelementos rectangulares sometidos a
comprensiones excéntricas.

Figura 15 Columna sometida a compresion exceéntrica.

()

Fuente: Disefo de estructuras de concreto: ArthiNildon

SEPARACION DE ESTRIBOS

Smax = 16-Qongitud

S,.x =Dimension menor de la columna

Smax = 48.@stribos
Donde

Pu Resistencia requerida para cargas mayoradas

Pn_.. =0.80Pn Resistencia nominal

¢ Factor de reduccion de resistencia en funcioipalde rotura 0.65

Pn Resistencia nominal

. Resistencia especificada a la comprension deligomm

A, Area de la seccion
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A,  Armadura a traccion

A.  Armadura a comprension
P Cuantia

€ Excentricidad

d  Recubrimiento

h Ancho de la columna
2.18.2. COLUMNAS ESBELTAS

Se consideran columnas esbelta cuando.

*
K I'>22 - Mo = Vo
r. A

min

A=

Para determinar k se calcula ,¢B con estos valores se va a abaco.

AUB = Z E%_ delascolumnas
L delasvigas

Abaco N°1 Coeficientes de Esbeltez para columnas

¥ k ¥p ¥ k ¥p
[ ] ==
500 = T 10 = 50.0 oo £ e
10.0 1 E- 100 100.0 — 2(1,['—"'%-- s — 1000
503 E <o 50.0 | -10.0 - 50.0
4 . ; 30.0 | —5.0 — 300
3.0 4 30 20.0 —| 140 — 200
20 o iS 20 1 1 3
= k 100 al — 10.0
—t08 2.0 R 90
8.0 — T 80
68 = By S 7.0 7.0
08 — + 08 60 1 T 60
07 —| 07 5.0 | 5.0
0.6 — ——07 —o6 4.0 — ——20 4.0
05 — — 0.5 q ks -
04 ] 1 [ os 3.0 | 1 30
03 o3 20 — T 20
. —1— 1.5
02 —| oa o2 1 3
1 r 1.0 L - 10
0.1 —| + 0.1 |
0 —os Lo 0 - 10 ]
(a) ]

Porticos arriostrados Pdrtieas no arriosirados

Fuente: Reglamento ACI-318
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El codigo ACI recomienda el disefio de las columpas el método de los momentos

amplificados, por medio de un factor:
Factor de amplificacion:

_ cm , Mc=36,_*M,

_ Py
1-PYg 26 pe

El momento debe tomarse como el mayor valor deoloenidos en el calculo de

ns

solicitaciones ¢ , dado por el codigo.

Revisamos el momento minime

2,min

M, .. = Pu*(15+ 003h)

2,mim

Se calcula el coeficient€m

Cm=06+ 0.4|\'\//||1 =04

2

Luego se determina el valor ¢ con base en la relacion de las cargas axiales anyert

total, ambas mayoradas.

B, = 12* Pmuerta
¢ 1.2* Pmuerta + Pviva
04* Ec* | ,
El=————2% | Ec=1500/f,
1+ B,
Carga critica de pandeo.
*
pc= B Vg
k*lu

Donde:
Ec Moédulo de elasticidad del concreto.

Iy Momento de inercia de la seccion bruta de la colum
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B, Relacion entre la carga muerta axial mayorada mmaxy la carga total axial

mayorada maxima.

o Factor de amplificacion.

Pc  Carga critica de pandeo.

lu Distancia libre entre losas de pisos, vigas usadtementos de soporte lateral.

Cm Coeficiente de mayoracion.

YA, yB Factores de célculo de la longitud efectiva.

k Coeficiente de longitud efectiva.

Se determinan los siguientes valores para utilmabacos, con la cual se determinara la

cuantia.

*Pn ¢*Mma h_2'r_2'¢ ro_¢lon
g Mmoot S Sy S

A*h h

De abacos se determina
ARMADURA DE LA COLUMNA
A= p* A

Los métodos analizados en las secciones anteripggsiten disefiar columnas

rectangulares o cuadradas cuando la flexion essepte Gnicamente con respecto a uno de
los ejes principales. Existen situaciones, de maguanera excepcionales, en las cuales la
compresion axial estd acompafiada por flexion sémali con respecto a los dos ejes

principales de la seccién.

A continuacion se presenta una curva de interaagidireccional de una columna tipo.
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Cualquier combinacion de carga axial y de momdetidr nominales, que defina un punto

que caiga dentro de la curva de interaccion (oeslabcurva de interaccion), indicara que la
seccion escogida es capaz de resistir las solmites propuestas. Cualquier punto que
quede por fuera de la curva determinara que la@et@nsversal es incapaz de resistir las
solicitaciones especificadas.

Para la elaboracion de las curvas de interacciémnades, para una seccion dada, se utiliza
el siguiente procedimiento: Se definen diferentesiqiones del eje neutro, Para cada
posicion del eje neutro se calculan las deforma&samitarias en cada fibra de la pieza,

tomando como base una deformacion maxima en eligomez, = 0.003.

En funcion de las deformaciones en el acero y déorhigon se determinan los diagramas
de esfuerzos en el hormigoén y la magnitud de l6seezos en el acero, y se calculan los
momentos flectores centroidales y cargas axialesnios que por equilibrio, deben ser

iguales a los momentos flectores y cargas axixiesres solicitantes.

La deformacion unitaria que provoca fluencia eacelro es:
_f, 4200

002

E_~ 2100000

S

Cualquier deformacion unitaria en el acero que estédebajo de la deformaciéon de
fluencia (es < ey) define esfuerzos en el acero spu@ueden calcular con la siguiente

expresion: f_ =Es*es

Cualquier deformacion unitaria en el acero que ulgedeformaciéon de fluencia (es > ey)

determinaré un esfuerzo en el acero igual al exbuge fluencia:
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Existe una gran variedad de curvas de interacciédingensionales que evitan la
preparacion de curvas de interaccion especificaa pada columna, cuya utilizacién
facilita enormemente el disefio a flexocompresidmr&pio ACI ha publicado curvas que
contienen algunos de los criterios detallados, ndigjalos restantes criterios para la

aplicacion por parte del disefiador.

La presentacion tipica de estos diagramas es Uanadéamilia de curvas para determinados
valores de: esfuerzo de rotura del hormigd)( esfuerzo de fluencia del acerd, {,
relacion entre la dimension del ndcleo de hormigda dimensidn exterior de la columna (

g), y distribucion de la armadura en la seccionatenigon.

Varios investigadores han desarrollado métodosxapealos mas simples para el disefio y
el analisis, entre ellos tenemos:

METODO DEL CONTORNO DE CARGA: Se basa en la representacion de la superficie

de falla mediante una familia de curvas corresparids a valores constantes de P.

La forma general de estas curvas puede aproximaggd@&nte una ecuacion de interaccion

a dimensional:

( Mnx J”l [ Mny o2
Mnxo Mnyo
Donde:

Mnx , Mny  Momentos nominales que resiste el concreto
Mnx o, Mnyo Son momentos ocasionados por la solicitacion goesion.

Los valores de alfa dependen de la geometria c@uanna y su refuerzo que se encuentran

entre 1.5 y 1.15 considerandose conservadoresloseg cercanos al inferior.

METODO DE LA CARGA INVERSA: Un método de disefio simple y aproximado,
desarrollado por Bresler se verificd satisfactogate mediante comparacion con
resultados de gran cantidad de ensayos y calcubassps, llegando después de complejas

consideraciones a la expresion:
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11,1 1
P P Py R
Donde:
P, Carga normal maxima que actia a excentdeisl@ y g,.
P, Carganormal maximas a una excentricidad etecida en el plano de
Simetria (g= 0)
P Carga normal maxima a una excentricidad eyecntia en el plano de

Simetria normal al anterior,® 0).

[ Carga axial maxima que puede resistir ehelgo (¢ = g = 0)

2.19. DISENO A TORSION
Es posible despreciar los efectos de torsion si:
2
Tu< 027*4{)*\/?5*"?p
cp
Donde:

A,  Areade la seccion incluyendo huecos

P,  Perimetro de area exterior

2.20. DISENO DE ZAPATAS

Las zapatas tiene mucha importancia en una estaugéupor medio de ella se transmiten

las cargas de toda la infraestructura al sueloca, rgeneralmente se encuentra por debajo
de la superficie del terreno. Para limitar los ¢emientos de la estructura es necesario,
transmitir las cargas por medio de las zapatasas otedios hasta un estrato de suelo que
tenga la resistencia suficiente y distribuir lageasobre un area suficientemente grande de

este estrato para minimizar las presiones de dontac
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Figura 16 Distribucion de presiones.

T -
-l
L2
5 0 0
I a
T <
L ,/
Fuente: Elaboracién propia
R
= , L1=L2
AZflp Uadm
. _ _ | P
A,,=L*S=L=S - S= Ja;m
De donde se determina los lados de la zapata:
_ a-b _ a-b
L=+Az+ 5 S=JAz- 2
Donde:
P Carga sin mayorar mas el 5 —10% de P
g, Presion admisible del terreno
A, Areanecesaria
d Canto util de 15 a 40cm
f, Resistencia especificada a la comprensién deligomm
VERIFICACION CORTANTE POR PENETRACION O PUNZONAMIEN TO

Mi area adoptada serg,,,
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Dimensionamiento de "d" que debe cumplir.

W eve

@
Vu=Pu-og,*m*n

m=a+dn=b+d

Ve =106, f *b,*d Ve = 027* (2+;)4/fc'*bo*d

b. =2m+2n _ lado.mayor
’ Pe = lado.menor

Donde:
Vc Resistencia al corte por punzonamiento del hormigo
Vu Esfuerzo cortante actuante

b, Perimetro del area afectada a punzonamiento

d Canto (til de la zapata

¢ Coeficiente 0.75
f, Resistencia especificada a la comprension deligom

Pu  Carga mayorada

VERIFICACION AL CORTE POR FLEXION

Vu<Vuc
w=t -2 grLro,
2 2
vu
L*d
Vuc = 053*¢*in

Vu =

Donde:

Vuc Esfuerzo permisible de corte por flexion
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d Canto (til de la zapata

¢ Coeficiente 0.90
f. Resistencia especificada a la comprension deligom

C

AREA REQUERIDA PARA CARGAS CONCENTRICAS

Figura 17 Presiones de contacto supuestas bajtasapecéntricas.

y /l\‘M e<S/6 v #\M e>S/6

L/2 L/2 L/2 L/2

Fuente: Elaboracion propia

P 6*P*e

Cuando e<s/L Opax = 5

min AZap S* L

_ 4*Pp

* — *
Cuando e>s/L z (L 2 e)
a=—-e
2

48



ZAPATA AISLADAS SOMETIDAS A CARGA VERTICAL MOMENTO

S/2

S/2

P +6* P*ex+6* P* ey

Jmax =
Azap S* L2 L*S?

P 6*P*ex 6*P*ey
Jmin - - 12 - 2
AZap S*L L*S

CALCULO DE ARMADURA

MU:Unu*(L—aj*s*('-/z‘a/Z)

2 2
=g+ 3-2]- L (5722072
2 2

a=d- 2 2*M,
085* f *b* g

M
As = u

e (q_a)
o 1fa-3)

Asmin = pmin * 100* d

BIAXIAL
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CAPITULO 1l
3. INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. NORMAS DE DISENO

La Norma utilizada para el disefio estructural ddlseo es la norma americana ACI
(Instituto Americano de Concreto), complementada loibliografia de diferentes autores.
El disefio de la estructura metalica estd basad®d sétodo LRFD (Disefio por factor de

carga y resistencia).
3.2. MATERIALES A EMPLEAR

En toda la obra, tanto para el disefio de zapathsnoas y vigas se consideré un hormigon

y un acero de las siguientes caracteristicas.
ESTRUCTURA METALICA

Resistencia a la fluencid, 2530 kg/c

Médulo de elasticidal 2100000 kg/cm

ESTRUCTURA DE HORMIGON ARMADO

Resistencia del hormigon 210 kg/cnd
Resistencia del acerb, 4200 kg/cm

3.3. TOPOGRAFIA

La topografia que presenta el area del emplazamigel proyecto tiene muy pocos
relieves de alturas pequefas. Toda la informaciianida del levantamiento topogréafico
fue realizado con equipo optimo como es la Estatdtal descargando la informacion a
un programa especializado el cual permite detddisrcurvas de nivel del terreno y las
coordenadas de los puntos mas representativoguase utilizaran para la ubicacion y

emplazamiento, como se puede referenciar en eb ptgrografico en el Anexo A.
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3.4. ANALISIS DE SUELOS

Para determinar la calidad del terreno donde s@mdafla la estructura, se realizd6 un

analisis de suelos. El informe de dicho anéalisidetalla en el Anexo A.

El resultado del informe del estudio de suelo a prwdundidad de 2.6 m. indica que el
terreno es arcilla inorganica de poca a mediargtipidad con poco contenido de arenas y
limos, con una clasificacion segun el sistema caifo SUCS describe un suelo (CL), y
segun la AASHTO describe un suelo (A-4), presentadtimite liquido de 42.4, indice de
grupo de 20; la capacidad portante del materialee.7 kg/crfy siendo un suelo bueno

para cimentaciones.
3.5. DISENO DE LA SUPERESTRUCTURA
TIPO DE ESTRUCTURA ELEGIDA PARA EL DISENO

Para la eleccion del tipo de estructura a empleansel disefio, se tomé como primera
restriccion la geometria del disefio arquitectonitamlas las caracteristicas se opt6 por una
cubierta de dos caidas como alternativa de salucio

ESTRUCTURA METALICA

3.5.1. CONSIDERACIONES DE CARGA SOBRE LA CORREA

Andlisis de la correa mas critica con mayor sepamantre las mismas.

-~

6.12

= T L7 - TN = :T
P 15.94 15.94 =
4&57/

Para calcular el cordon superior “CS”

-~
=

X
4_////
101

5.87

15.29
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Determinacion de longitud del CS:

cos2X01 = 1529m
X
x=_1929M  _16a0m
cos21°0'1

Por lo tanto el cordén superior es de 16.38 m dgifod, y los nudos estan separados:

cs _1638m

_ = =102m
Numerode seaiones 16

Separacionentrenudos=

Cubierta de calamina ondulada

Inclinaciéon de la correa

100

3.5.2. ANALISIS DE CARGAS

Una de las tareas importantes del proyectista &srrdmar las cargas de manera mas
precisa posible y la posicion de las cargas quertaa la estructura durante su vida util y

ademas las combinaciones de carga mas desfavorable.
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CARGAS MUERTAS

Son aquellas cuya magnitud y posicion permanedadipaénente constante durante la vida

util de la estructura.
PESO PROPIO DE LA CORREA

La seccion utilizada es la C100x50x15x2, la cs#h €eonformada por dos secciones tipo

costanera C100x50x15x2 soldadas entre si.

Conociendo esto el peso tedrico segun cataloda seccion C 100x50x15x2 es de 3.404
kg/m, ya que la seccion esta conformada por dosaexs de la anterior mencionada el

peso seria al doble es decir 6.81 kg/m.
PESO DE LA CALAMINA SOBRE LA CORREA
Para el disefio se consideran las dimensiones ciaegrde las calaminas en el mercado.

Se utilizard calaminas de policarbonato para sumpéezo directo. Son translucidas,
incolora o ligeramente coloreadas y se usan pahanténacion, en cuya aplicacion resultan

un artificio de muy facil colocacion y relativameritarato.

Se utilizara calamina ondulada galvanizada de 0.% rA.45 m de espesor, cuyas

caracteristicas técnicas son aconsejables pateeerlfoncionamiento de la cubierta.

El traslape entre hojas sera de 15 cm. en el sefdithitudinal y 10 cm en el sentido

transversal. La pendiente minima para estas cabiddabe ser 20%.

El peso tedrico de la calamina ondulada es apralamante 20 kg/fipara que este actlie
sobre la correa debemos multiplicarlo por la sepdnaentre correas, para este caso la
separacion es variable de un extremo como se V& gmafica tenemos 0.70 m. y del otro

1.02 m. por tanto:

. 070 102

C =20* ——+20* ——=17.2 kg/m
2 2

calamina

Por ultimo debemos sumar ambas cargas permaneabgsnemos la carga muerta total:

D = 681+172= 2401kg/m
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CARGAS VIVAS

Es la carga cuya magnitud y posicion puede seabiaria lo largo del tiempo, puede ser de

uso, o por condiciones naturales como el graniziermto.
CARGA DE VIENTO
Es la producida por las presiones y succiones kiergo origina sobre las superficies.

Todas las estructuras estan sujetas a la accioviatdb, especialmente aquellas donde la
velocidad del viento es significativa o en aque#aslas que debido a su forma, son mas
vulnerables a los efectos aerodinamicos. En el dasla estructura de acero por su peso
propio relativamente bajo y grandes superficiesuegfas a la accion del viento, las cargas
del viento pueden ser mas importantes que las €aejanovimiento sismico.

Las presiones actuantes en un techo dependen d¢amplge de su inclinaciébn son
generalmente positivas en la zona de barloventa jpatinaciones mayores a 30 grados
pero para inclinaciones menores, la cara a bartovdel techo puede estar sujeto a
succiones severas y que alcanzan un maximo a udaacion de 10 grados

aproximadamente.

Segun la estacion meteoroldgica de Tarija SENAMBHr¢icio Nacional de Meteorologia

e Hidraulica - Regional Tarija) las velocidadesv@mto estan comprendidas entre 11 y 90
km/h con direccion segun la roseta de vientos deaS\orte. Por no haberse realizado un
estudio puntual del viento en el area de emplazamiese adopta para el disefio cargas
correspondientes a una velocidad1@® km/h con esta velocidad obtendremos la accion

del viento:

Se aplica el Reglamento CIRSOC 102 “Accion del tdesobre las construcciones”
Para la utilizacion de este reglamento se sigusitpsentes pasos:

Altura de la construccion referida al terreno ()2 m.

Ancho de la construccion (B):31.88 m.

Largo de la construccion (L):48.34 m.

Pendiente de la cubierta: 38.39 %, angulo de iacion: 21°0'1”
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Se establece la velocidad de referencia igu&takm/h (33.33 m/s)
CALCULO DE LA PRESION DINAMICA
g, = 00613 K, * K, * K, *V2*|
Donde:
Kh Coeficiente de exposicion para la presion dinamica
Kz  Factor topografico
Kq Factor de direccionalidad del viento
\Y Velocidad de referencia
I Factor de importancia
La estructura se encuentra en una Exposicion Bexaikr)

K, = 0.75Como la altura media de cubierta es 11.27 m semdl valor interpolando el

“Coeficiente de exposicionK

Kz=1 (no se presenta efectos topogréficos)
Kq=0.85

Categoria Il (Todos los edificios)

Sustituyendo valores: | =100
m 2
g, =0.0613*0.75*1*085* ( 33.33) *100= 4341kg/m?
S
Debemos llevar dicha accién sobre la correa:
070 102

O, = 4341* 7+ 4341% = = 3733kg/m
h 2 2

Presiones de viento de disefio para el sistemasmlas resistentes a la fuerza del viento

P=0h GGy th (GG)
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Donde:

Oh Para pared a barlovento, sotavento, pared latewabiertas
G Factor de efecto de rafaga

C,  Coeficiente de presion externa

GG, Coeficiente de presion interna

Con el &ngulo de inclinacion, altura de construtcléargo de la construccion hallamos los

coeficientes edlicos (normal a la cumbrera) tantbalovento como en sotavento.

h_ 1127 623 | a=2P | Gcp =+ 000 G=0.85
L~ 4834

C, =-0.28 sotavento

C, =0.22 barlovento

C, =-0.6 sotavento

P, = 37.33*0.85%(-0.28)-(37.33*0)=-8.88 kg/m
P, =37.33*0.85*0.22-(37.33*0)=6.98 kg/m

P, =37.33*0.85*(-0.6)-(37.33*0)=-19.04 kg/m

Con la altura de construcciéon, ancho de la consittochallamos los coeficientes edlicos

(paralelo a la cumbrera) tanto en barlovento comsogavento.

h_ 1127 _ 035 a=2P | GCp =+000 ,G=0.85
B 31.88

C, =-0.5 sotavento
P, =37.33*0.85*(-0.5)-(37.33*0)=-15.87 kg/m

En barlovento la presidn es positiva por tantcaegsds critica y la correa se disefiara con la

situacion mas desfavorable.
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Sobre la correa

P, =-8.88 kg/m Sotavento
P, =6.98 kg/m Barlovento
P, =-19.04 kg/m Sotavento (succion)

P, =-15.87 kg/m Sotavento

CARGA DE GRANIZO

Es la sobrecarga debida al peso del granizo o neva formacién de hielo sobre la
superficie de la cubierta.

Es la formacion de hielo cuando las gotas de llsgaenfrian caen formando granos

cristalizados.

La carga por hielo que predomina en Tarija es ahigo, en el medio lamentablemente no
se cuenta con datos precisos para evaluar unapargganizo aceptable, en el SENAMHI
(Servicio Nacional de Meteorologia e Hidraulicaegi®nal Tarija), existen registros sobre
las mas grandes granizadas ocurridas; pero estos @sfocados al campo agronémico, y
son avaluados de acuerdo al dafio ocasionado altbgs y no asi el espesor o la carga
gue este proporciona. Ante estas circunstanciasisgamdo no omitir esta importancia
carga accidental; pero tampoco sobredimensionesttactura se adopta el siguiente valor
de carga por granizo.

Ser=h*P esp.cr

Donde:
S, Carga distribuida del granizo por unidad de area
h Altura del granizo depositado en la cubiertagSeme un h = 5cm)

Pesc-cr Peso especifico del granizo (800 ki¥m
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Sustituyendo valores:
Ser= 40 kg/nf

Scr= 40* OZO+ 40* 1'(2)2 =34.4 kg/m

SOBRECARGA

Para una estructura de este tipo segiin norma EFesuga sobrecarga de 100 kg/ara

llevar su efecto sobre la correa debemos multippoa la separacién entre correas.

Lr=100* 0270 +100* 1202 =86.0 kg/m

Realizando un corte y analizando los efectos obtese

Sobrecarga

Carga de Viento
\\

Viendo la grafica descomponemos las fuerzas taat€arga Muerta, Carga de Granizo,

Sobrecarga y se analizar la seccidon como rotadiasegjes principales de la seccién 2 y 3.

Carga Muerta en los ejes 2y 3:
D, = 2401* cos21°=22.42 kg/m
D, = 2401* sen21°=8.60 kg/m

Sobrecarga en los ejes 2y 3:

Lr, =860* cos2=80.29 kg/m

Lr, =860* sen2P=30.82 kg/m
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Carga de Granizo en los ejes 2 y 3:

S, =344*c0s2¥=32.12 kg/m

S, =344*en2=12.33 kg/m

3.5.3. COMBINACIONES DE CARGA

Para combinaciones de carga bajo disefio de caigasasi la normativa prevé las

siguientes combinaciones de carga

U=14CLC

U=12D+05L

U=12D+16Lr+0.8\

U=12D+0.5Lr+ 1.3\

Uu=12CLC

U=09D-1.3W

Utilizando las mismas tenemos el siguiente angbiara el eje 2:

CARGA CARGA CARGA CARGA CARGA
COMBINACION DE CARGA MUERTA "D" EN —:—_ECHO GRANIZO “S” DE VIENTO "W" CRITICA "U"
oL
kg/m kg/m kg/m kg/m kg/m
U =1.4Dx 31.39
U=1.2Dx+0.5Lrx 67.05
U=1.2 Dx + 0.5 Sx 42.96
U=1.2Dx+1.6Lrx+0.8Wy 160.95
U=1.2Dx+1.6Sx+0.8Wx 22.42 80.29 32.12 6.98 83.88
U =1.2 Dx +0.5 Lrx+ 1.3 Wx 76.12
U= 1.2 Dx +0.5 Sx+ 1.3 Wx 52.04
U=1.2Dx 26.90
U=0.9 Dx - 1.3 Wx 11.10
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Utilizando las mismas tenemos el siguiente angbiaia el eje 3:

CARGA CARGA CARGA CARGA CARGA
COMBINACION DE CARGA MUERTA "D" EN‘:II—_IiICHO GRANIZO “S” DE VIENTO "W" QRITICA "U"
kg/m kg/m kg/m kg/m kg/m
U=1.4Dy 12.04
U=1.2Dy+05Lry 25.73
U=1.2Dy+0.5Sy 16.49
U=12Dy+1.6Lry+0.8Wy 59.63
U=1.2Dy+1.6Sy+0.8Wy 8.60 30.82 12.33 - 30.05
U =1.2 Dy +0.5 Lry+ 1.3 Wy 25.73
U =1.2 Dy +0.5 Sy+ 1.3 Wy 16.49
U=12Dy 10.32
U=0.9Dy-1.3Wy 7.74

Como podemos apreciar en las tablas anterioreayamsolicitacion es la del eje 2 por ello

debemos analizar este eje que resulta el mastadbci

3.6. PROPIEDADES GEOMETRICAS DE LA SECCION Y LA BAR RA

C 125x50x15x2

60




Propiedades del material

Modulo de elasticidad:

E =2100000 kg/&m

Resistencia a la fluencia del acero: Fy =2530 kg/ém

Resistencia ultima del acero:

Dimensiones

a=1.50 cm Pestafia

b=5.0 cm Ancho de ala

c=12.5 cm Alma

Fu =4080 kg/ém

r =0.20 cm Radio de doblado

t=0.20 cm Espesor

Propiedades

Area

|33

|22

23

Ang 3'a3
|33

| 22

I max

I min

Dist. cg 3
Dist. cg 2
J Tor
Xsc'
Ysc
Cw
ro

J 33

J 22

S 33 sup
S 22 sup
S 33 inf
S 22 inf
S 33'sup
S 22" sup

9.66
232.00
146.80

0.00

0.00

: 232.00

146.80

: 232.00

146.80
0.00
0.00

: 260.00

0.00
0.00
34.27
6.26
0.00
0.00

. 37.12
1 29.35

37.12
29.35

. 37.12
1 29.35

[Cm2]
[Cm4]
[Cm4]
[Cm4]
[°]
[Cm4]
[Cm4]
[Cm4]
[Cm4]
[Cm]
[Cm]
[Cm4]
[Cm]
[Cm]
[Cm6]
[Cm]
[Cm]
[Cm]
[Cm3]
[Cm3]
[Cm3]
[Cm3]
[Cm3]
[Cm3]

Area bruta de la seccion.

Inercia alrededor del eje local 3.

Inercia alrededor del eje local 2.

Inercia combinada.

Angulo a los ejes principales de la segcid

Inercia alrededor del eje principal 3.

Inercia alrededor del eje principal 2.

Mddulo de inercia maximo.

Mddulo de inercia minimo.

Distancia del centro geométrico, al ceie gravedad de la seccidn en el gje 3.
Distancia del centro geométrico, al cele gravedad de la seccidn en el gje 2.
Constante de torsion de Saint Venant.

Distancia del centro de gravedad al cedér corte en el eje principal 3.
Distancia del centro de gravedad al cedér corte en el eje principal 2.
Constante de alabeo.

Radio de giro polar.

Propiedad para considerar el pandeo fétarsional alrededor del eje principal 3.
Propiedad para considerar el pandeo féétarsional alrededor del eje principal 2.
Médulo de seccién superior respecgealocal 3.

Médulo de seccién superior respecijalocal 2.

Médulo de seccién inferior respectejellocal 3.

Médulo de seccién inferior respectejellocal 2.

Médulo de seccidn superior respecgjeprincipal 3.

Médulo de seccidn superior respecgjeprincipal 2.
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S 33'inf : 37.12 [Cm3] Médulo de seccién inferior respectejelprincipal 3.

S 22'inf : 29.35 [Cm3] Médulo de seccidn inferior respectejelprincipal 2.
Z33 : 43.45 [Cm3] Médulo de seccidn plastico respectgi@local 3.
Z22 : 33.26 [Cm3] Médulo de seccidn plastico respectgi@local 2.

Z 33 . 43.45 [Cm3] Médulo de seccién plastico respectgj@bprincipal 3.
Z22 . 33.26 [Cm3] Médulo de seccién plastico respectgj@principal 2.
Qmod3' : 0.31 [1/Cm2] Mdodulo de corte para el eje principal

Qmod2' :0.27 [1/Cm2] Modulo de corte para el eje principal

Aw3 : 3.84 [Cm2] Area de ala para corte.

Aw?2 : 6.04 [Cm2] Area de alma para corte.

TorMod : 0.02 [1/Cm3] Modulo de torsién para ejes principale

La longitud de la correa mas larga es de 4.0 m adgra que la correa es simplemente

apoyada el coeficiente k=1.

Primero antes del célculo, debemos calcular algwuadsres tipicos ademas de las
propiedades geomeétricas como primero determinasosi elementos atiesados o0 son
elementos no atiesados, para ello ya que las sexcspn soldadas el criterio mas légico

para clasificar los elementos.

Clasificacion del element@ 125x50x15x2

b2=42mm b2=42mm

P

I i

e t—=2mMmMm

hl1=117 mm

i

h= H-2(t+R) =117 mm ha=H-t=123 mm
b= B-2(t+R) =42 mm ba=B-t=48 mm
d=D-(t+R) =11 mm da=D-t/2=14 mm
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Ya que el elemento esta formado por elementosaatisso rigidizados se hara el andlisis
como un elemento atiesado.

Teniendo el elemento a analizar primero debemasmetar la relaciéon ancho/espesor

D:ﬁ:Lﬂ_saS
t t 2
t t 2

Asumimos el valor de ambos valores:
Una vez determinada dicha relacion debemos hdltaraho efectivo para la seccion:

Si cumple que:

LA

(.0

f = 060* F, = 0.60 *2530.00kg/ cfr1518.00kg/ crh

w 1544 1544
- == _ ="~ =3963
( t j“m Jf 1518
% < (‘:"J - 585< 3963 no cumple
lim

Cuando

)
BN R
t t lim

63



Se calcula b el ancho efectivo con la siguienteiéac

b_z2122, ~ 422 |_2l22,1, ~ 422 |_ 443g(i44
t [ (wj* 7| 18 (585)* /1518

t

Asumimos el extremo inferior ya que implica un mewralor de ancho efectivo, lo cual

seria a favor de la seguridad.

b w
—<

t Tl - 44< 585 cumple
Hallando el valor de “b” ancho efectivo
b=44*2=88mm

Si el elemento es tiene una esbeltez ki/r <200neet®debemos hacer el analisis de pandeo

local de lo contrario no es necesario.
Esbeltez:

M _17400_ 6390< 200
r 6.26

Por tanto no es necesaria la verificacion a pafat=d.

3.7. ANALISIS DE LA CORREA EN EL EJE MAS COMPROMETI DO

160.95 kg/m

40m

-~
N
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Diagrama cortante:

32190kg

l l H\H\Hﬁﬁh

321.90 kg

Diagrama de momento flector:

AN Ve

321.90 kg*m
Obtenemos las méaximas solicitaciones
Vu =321.90 kg
Mu = 321.90kg*m= 32190 kg*cm
Tu=374.41kg*m=37441.0 kg*cm

Con estos valores de cortante y momento flectoemels hallar los esfuerzos maximos.

* *
f=VUQ_3219071563_, ) o
| %D 232%10
* *
fow= MUY _ 321907625 _ g0 g1g /e

23z
ESFUERZO DE CORTE ADMISIBLE

kv = 5.34 para elementos sin rigidizadores transvessal
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"Tvzsas

W_ 1988 XV

t Fy
W_108g | >34 - 9133 ~ 58.5<91.33 cumple
t 2530

Por tanto

_5497*.kv* Fy 5497 *./534* 2530
w 585

t

Fv =109220kg / cm?

Fv< 040* Fy =1012kg/cm?
Por tanto asumimoBEv=1012 kg/crf

ESFUERZO DE FLEXION ADMISIBLE

h

Fbw= [121— 0.0000405 (tj J?y} (060* Fy)< 060* Fy

Fbw = |121- 0.0000405 (585)* -/2530| *(060* 2530)
Fbw =165588kg / cm?
Fbw= 060* Fy = 060* 2530=1518kg/ cm?

Por tanto asumimoEbw=1518 kg/crf

VERIFICACION FLEXION Y CORTE DE ALMAS

o] 7]
— | +|— <1
Fbw Fv
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867191° [ 2177
+ <1
1518 1012

033<1 cumple
MOMENTO FLECTOR
M, = 1609:*42 =321.9 kg*rm - 32190.0 kg*cm
_ 5963* 4?

M

y =119.26 kg*m ~ 11926.0 kg*cm
MOMENTO NOMINAL

M, =Z,* F, = 4345* 2530=10992850kg* cm

M, =Z,*F, = 3326* 2530=8414780kg* cm
VERIFICACION A FLEXION DISIMETRICA

Mux + MUY

%Mnx %Mny

<1

321900 + 119260
0.9*10992¢50 0.9*8414.80

048<1 cumple
VERIFICACION A LA FLECHA
Para la flexion alrededor de x-x
0x=160.95 kg/m = 1.6095 kg/cm
Ix =232.0 cnf
Para la flexion alrededor de y-y
0y=59.63 kg/m <« 0.5963 kg/cm

ly =146.80 crfl
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Las flechas resultan.

Para la flexion alrededor de x-x

x| 4 %
_5.671°_ 5, 16095400 ) 0
384 E*I, 384 210000(* 23z

Para la flexion alrededor de y-y

_5,9*"_ 5 05963 400
384 E*I, 384 210000 14€80

f=f?+ 2= [(110)" +(064)*=1.27 cm

Limitacion:

=0.64 cm

f < fadm

L _400_

am = = =—— =133cm
30C 30C

127cm< 133cm

VERIFICACION A TORSION

Tu=374410kg* cm

£ =625cm

Ip=1,+1,

A Area bruta de la secci6n=9.66 tm

G Médulo de corte del acero =784193 kglcm

J Constante de torsién de St. Venant= 26 cm
E Médulo de Elasticidad = 2100000 kgicm

Cw Constante de alabeo por torsién.=34.%7cm

cumple
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CALCULO DEL ESFUERZO TORSOR EN LA PIEZA

. _Tu*p_ 37441625
"X p (232+14680)

=61776kg/cm?

Célculo del esfuerzo Torsor Admisible en la pieza

g, =

1 [gy,T*E*Cw
A*r, k* L

g, = 1
' 966*626

* %
,{78 4193 260+ 7T 2100000 3427}

1*400

o, =340103279kg/cm?

617.76< 340103279 cumple

Una vez realizado el andlisis de cargas sobreoiaeas debemos considerar el peso propio
de la estructura por lo tanto hacemos la siguitatia resumen de los perfiles utilizados

para conformar la estructura.

A L RO PN
o BBT.2 o

CLADRADDBOXG0E,3 m
PERFIL CUADRADD 3xe3uLb

MR PERFIL ClADRATD 202008
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DETALLE DE COMPUTO DE LONGITUDES DE LA ESTRUCTURA METALICA

PERFIL CUADRADO 80X80X3.2 mm
LONGITUD DEL | NUMERO DE | NUMERO DE REPETICIONES]  LONGITUD DEL PESO
TRAMO REPETICIONES TOTAL TRAMO (m) (Kg)
TRAMO 0.15 m 1 2 0.30 2.26
TRAMO 0.50 m 1 2 1.00 7.53
TRAMO 0.52 m 2 4 2.08 15.66
TRAMO 0.70 m 1 2 1.39 10.49
TRAMO 0.96 m 1 2 1.92 14.48
TRAMO 1.02 m 16 32 32.64 245.78
TRAMO 1.03 m 15 30 30.90 232.68
70.23 528.85
PERFIL CUADRADO 80X80X2.5 mm
LONGITUD DEL | NUMERO DE | NUMERO DE REPETICIONES]  LONGITUD DEL PESO
TRAMO REPETICIONES TOTAL TRAMO (m) (Kg)
TRAMO 0.45 m 1 2 0.90 5.35
TRAMO 0.47 m 2 4 1.88 11.22
TRAMO 0.50 m 2 4 2.00 11.94
TRAMO 0.66 m 4 8 5.28 31.52
10.06 60.03
PERFIL CUADRADO 20X20X0.9 mm
LONGITUD DEL | NUMERO DE | NUMERO DE REPETICIONES|  LONGITUD DEL PESO
TRAMO REPETICIONES TOTAL TRAMO (m) (Kg)
TRAMO 0.44 m 1 2 0.88 0.47
TRAMO 0.47 m 1 2 0.94 0.50
TRAMO 0.65 m 1 2 1.30 0.69
TRAMO 0.71 m 1 2 1.42 0.75
4.54 2.41
PERFIL CUADRADO 50X50X2 mm
LONGITUD DEL | NUMERO DE | NUMERO DE REPETICIONES| LONGITUD DEL PESO
TRAMO REPETICIONES TOTAL TRAMO (m) (Kg)
TRAMO 0.47 m 2 4 1.88 5.53
TRAMO 0.48 m 2 4 1.92 5.64
TRAMO 0.49 m 3 6 2.94 8.64
TRAMO 0.50 m 1 2 1.00 2.94
TRAMO 0.60 m 1 2 1.20 3.53
TRAMO 0.62 m 3 6 3.72 10.94
TRAMO 0.63 m 1 2 1.26 3.70
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TRAMO 0.64 m 1 2 1.28 3.76
TRAMO 0.69 m 1 2 1.38 4.06
TRAMO 0.71 m 1 2 1.42 4.17
TRAMO 0.79 m 1 2 1.58 4.65
TRAMO 0.96 m 1 2 1.92 5.64
TRAMO 0.97 m 2 4 3.88 11.41
TRAMO 0.98 m 1 2 1.96 5.76
TRAMO 0.99 m 1 2 1.98 5.82
TRAMO 1.00 m 1 2 2.00 5.88
TRAMO 1.27 m 1 2 2.54 7.47
TRAMO 1.30 m 1 2 2.60 7.64
TRAMO 1.32 m 1 2 2.64 7.76
TRAMO 1.35 m 1 2 2.70 7.94
TRAMO 1.38 m 1 2 2.76 8.11
TRAMO 1.43 m 1 2 2.86 8.41
47.42 139.41
PERFIL CUADRADO 40X40X2 mm
LONGITUD DEL | NUMERO DE | NUMERO DE REPETICIONES| LONGITUD DEL PESO
TRAMO REPETICIONES TOTAL TRAMO (m) (Kg)
TRAMO 0.39 m 1 1 0.39 0.90
TRAMO 0.40 m 1 1 0.40 0.92
TRAMO 0.42 m 1 2 0.84 1.94
TRAMO 0.44 m 1 2 0.88 2.03
TRAMO 0.46 m 1 2 0.92 2.13
TRAMO 0.48 m 1 2 0.96 2.22
TRAMO 0.49 m 1 2 0.98 2.26
TRAMO 0.51 m 1 2 1.02 2.36
TRAMO 0.53 m 1 2 1.06 2.45
TRAMO 0.55 m 1 2 1.10 2.54
TRAMO 0.57 m 1 2 1.14 2.63
TRAMO 0.59 m 1 2 1.18 2.73
TRAMO 0.61 m 1 2 1.22 2.82
TRAMO 0.62 m 1 2 1.24 2.86
TRAMO 0.64 m 1 2 1.28 2.96
TRAMO 0.66 m 1 2 1.32 3.05
TRAMO 0.68 m 1 2 1.36 3.14
TRAMO 0.70 m 1 2 1.40 3.23
18.69 43.17
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PERFIL CUADRADO 25X25X1.6 mm
LONGITUD DEL | NUMERO DE | NUMERO DE REPETICIONES| LONGITUD DEL PESO
TRAMO REPETICIONES TOTAL TRAMO (m) (Kg)
TRAMO 0.24 m 1 2 0.48 0.54
TRAMO 0.47 m 2 4 1.88 2.12
TRAMO 0.49 m 1 2 0.98 1.11
TRAMO 0.54 m 1 2 1.08 1.22
TRAMO 0.69 m 1 2 1.38 1.56
TRAMO 0.73 m 1 2 1.46 1.65
7.26 8.20
PERFIL COSTANERA C 125X50X15X2 mm
LONGITUD DEL | NUMERO DE | NUMERO DE REPETICIONES| LONGITUD DEL PESO
TRAMO REPETICIONES TOTAL TRAMO (m) (Kg)
TRAMO 2.50 m 1 70 175.0 1328.2
TRAMO 3.00 m 1 140 420.0 3187.9
TRAMO 3.33m 1 35 116.6 884.61
TRAMO 4.00 m 1 245 980.0 7438.7
1691.55 12838.8p

Con este peso distribuimos en 525 puntos considsrad

Y obtenemos:

PesoTotal =[ 62885+ 6003+ 241+13941+ 4317+ 820) *15|+1283886 = 245701 kg

CargaPuntual =

2457,:01 - 468kg

~

En los extremos obviamente debemos reducir la duarla mitad por no tener la misma
area de aporte.

CargaPuntual extremo = 438 = 234kg
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Introducimos las cargas puntuales en la estructodelada en el programa Sap 2000.

En el caso de la sobrecarga de uso y la cargaesgovse cargan sobre la correa de la

siguiente manera:
Sobrecarga=separacion entre correas * sobrecamyasalerando por m
Sobrecargar =1.02*100=102 kg/m.

Pero esta carga es perpendicular a la superfidiebg ser descompuesta en componentes

horizontales y verticales.
BARLOVENTO
Componente vertical
Carga de viento vertical =6.98 cos 21= 6.52 kg/m
Componente horizontal
Carga de viento horizontal =6.98 sen 21=2.50 kg/m

Luego del andlisis el programa nos arroja los tadak de la accién de fuerzas internas en
cada barra de las cuales tomaremos las mas stdisitase hara el disefio a fin de verificar

gue las secciones propuestas sean las adecuadas.
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tra los miembros mas sdlicficbajo diversas solicitaciones con

A continuaciéon se mues

las verificaciones respectivas por supuesto esaamd estdn sometidas a esfuerzos de

on.

tracci

.z

compresion y a

Mienbro C

Mienbro A
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Miembro A L1

Cercha N°8 tramo 1

Datos

L=0.6571 m e
Seccidn perfil cuadrado 80x80x2.5 mm

M, =-2252.09 kg*m

P,=9238.97 kg en compresion

VERIFICACION A COMPRESION

k*L _1*6571
r 3.15

A= =20.86 < 200 unple

Se determina el factor esbeltez adimensional

* F
Aczi*k L* _Vzl *2086* &:0.23
Toor VE 7« | 2100000

Como A, < 15la tension critica se determina de la siguierdaera

kg

F, = (0858™) ) * F = (0658°*") * 2530= 247460 =
P = A*F_ = 760* 247460 =1880696kg
P, =6,* P, = 085* 1880696 =1598592kg
P, > P
1598592 > 923897 cumple

Relacién ancho-espesor del alma y ala para detarraitipo de seccion:

ESBELTEZ LOCAL ALA

R=2t b=B-2*R h=b=8-4*0.25=7cm
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A<A,
b_ 7 513 513
p=R2 T sog<p =913 518 4505
p
{025 F, 253
A
p=Do T _ogsy =042 042 _ 4446
t 025 F, /253
ESBELTEZ LOCAL ALMA
A<A,
h_ 7 _1109_ 1109
A=Do T o_ogen = 6972
{025 R, 23
A> A
h_ 7 _2612_ 2612
L Y N} ~16422
t 025 JF, /253

Por lo tanto resulta la seccién compacta y no lesltes
M, = Fy*Z =2530%21.92=55457.60 kg*cm

Resistencia de disefio para el estado limite défpdasion

M,=¢*M =0.90*55457.60=49911.84kg*cm
Para miembros sometidos a flexion y traccién ded tadoptado

Pu(so|) 923897kg
P, 1598592g

=0.58< 2

923897 8{ 225209}
1598592 9] 4991184

062<1 cumple

cumple

cumple

cumple

cumple
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MIEMBRO B L4
Cercha N° 9 tramo 2

Datos

L=1.03 m E | "

Seccidn perfil cuadrado 80x80x3.2 mm

M, =-1268.68 kg*m
P,=3732.04 kg en compresion

VERIFICACION A COMPRESION

k*L _1*103
r 311

A= =33.12 < 200 cumple

Se determina el factor esbeltez adimensional

_1,k*L, / 7*33 . | 2530
& 2100000

Como A, <15 la tension critica se determina de la siguierdaem

kg
2

F, = (0658™ ) * F = (0658°°"")

P, = A*F, = 958* 238911= 2288765kg
P, =6,* P, = 085* 228765=1945450kg
P>P

u u(sol)

1945450> 373204 cumple

Relacién ancho-espesor del alma y ala para detarrairtipo de seccion:

ESBELTEZ LOCAL ALA

R=21 b=B-2*R h=b=8-4*0.32=6¢cra
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A<A
513
=21< =— = 3225 cumple
p
0.32 /F, /253
A>A

=—= " "=21>1 = —==_—""==40.36 cumple
t 032 " JF, /253 P

ESBELTEZ LOCAL ALMA

A<A,
h 672 1109 1109
=—= " "=21< A = 6972 cumple
t 032 / /253 P
A>A
h 672 2612 2612
A=— =21>/ =16422 cumple
t 032 ' f /253 g

Por lo tanto resulta la seccién compacta y no lesltes

M =Fy*Z =2530*27.32=69119.60 kg*cm

Resistencia de disefio para el estado limite défpdasion

M, =@ * M, =0.90*69119.60 =62207.64 kg*cm

Para miembros sometidos a flexion y traccion ded tadoptado

Pu(so|) _ 373204kg
P, 1945450kg

=019<2

373204 8 126868
1945450 9] 6220764

021<1 cumple
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MIEMBRO C

I
Cercha N°9 tramo 6 +
Datos |
L=1.02 m b

Seccidn perfil cuadrado 80x80x3.2 mm

M,=1633.56 kg*m
P,=5451.47 kg en traccion

VERIFICACION A COMPRESION

k*L _1*102

A= =
r 311

=32.80 < 200 cumple

Se determina el factor esbeltez adimensional

*
Jo= Lkl a80r | 2530 g 3
2100000

Como A, <15 la tension critica se determina de la siguierdaem

F, = (0858") * F, = (0858*") * 2530= 239642 cl:{?z

P = A*F_ = 958* 239642 = 2295770kg
P, =6,* P, = 085* 2295770=1951405kg

P,>P

u u(sol)
1951405> 545147 cumple
VERIFICACION A TRACCION

k* L _1*102
r 311

A= =32.80 < 300 cumple

P =@ * Fy* Ag =0.90*2530*9.58=21813.66 kg
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P >P,
2181366>545147 cumple

Para miembros sometidos a flexion y traccién ded tadoptado
M, = Fy*Z =2530*27.32=69119.60 kg*cm
Resistencia de disefio para el estado limite défpdasion

M, =¢*M =0.9069119.60 =62207.64 kg*cm

Pis) _ 545147kg _
P, 1951405kg

Ptea) +8{Mu}sl

028<2

P 9

u

545147 8
+

1951405 9

{163356}
6220764

030<1 cumple

3.8. VERIFICACION A LA UNION COLUMNA METAL A HORMIG ON

En la unién lo que se debe verificar seran la ptechase y los pernos de anclaje. Ya que la
estructura tiene los resultados del andlisis dstraicdel paquete Sap 2000 tenemos los

datos iniciales de fuerzas actuantes en la union:

Datos

Pu=11307.17 kg

Mu=3745.82 kg*m = 374582 kg*cm

NN
|
=

Vu=532.51 kg

Datos geométricos

NN
I
.

d=50 cm

0.80kbf
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La placa debe disefiarse en este caso bajo tres pas®@ro aplastamiento, segundo por el
momento y por ultimo al cortante.

VERIFICACION AL APLASTAMIENTO

@. = 060 Es el factor de resistencia del hormigon
f.=210 kg/cm

Pu

A 1regt,

1130717

A= 1.7* 0.60* 21C

= 5279cm’ 053cm’
Céalculo de dimensiones de la placa de base

A =05*(095*d - 080* bf ) = 05*(095*50- 080*8) = 2055cm
N=./A +A=-/53+ 2055= 2783%m

B :ﬁ = 53
N 27.83

=190cm

Se adopta por construccion:
N =50cm

B =40cm

= B - 080*bf _40- 080*8
2

=168cm

Espesor de la placa

=118cm

- 2* Py _168*\/ 2+1130717  _
~ | 090* 2530%40*50

P 090* fy* B* N
Luego la seccion de hormigon seré:
A, =4* N* B =8000cm’
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VERIFICACION AL MOMENTO

Céalculo de la excentricidad:

o= Mu_ 34502 _ s
Pu 1130.17

Comparacion:
Si eSI;' Entonces la placa esta sometida a baja exceratticid

033< 0
6

033< 833

La distribucion de esfuerzos ocurre de la siguiemeera:

Mu "

u
e
9 Pu —

&l Z

—— N J-]

Si cumple la placa tiene baja excentricidad portdoto su disefio sera aplicando las
relaciones que vienen a continuacion:

Fp=085*¢_* f:* [A,/A = 085*06* 210* /800053 = 131582kg,/ cm’

c=ﬁ=ﬂ)=250m
2 2
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_ B*N?® _ 40*50°
12

| =41666667cm®

Pu__ Mu*c _1130717 37458225 _
B*N | 4050 4166667

f, = 2813kg/cm?

Pu Mu*c _1130717 37458225 _

f. =
> B*N | 40*50 4166667

-1682kg/cm?

o0 cm

16,82 kg/cme

Ahora las dimensiones son las adecuadas para gtiguen
f,<Fp
2813<131582 cumple
CALCULO DEL ESFUERZO CRITICO
Este se producira a una distancia de m por ello

m= N -095*d _50- 095*50

5 =125cm O02cm

Ya que el esfuerzo es trapezoidal interpolamoslerrentref, y f,

forit = 1727kg/cm?

c8,13 kg/cme
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Luego calculamos eM ; :

_ ferit*m? | 067* (ferit — f,)* m?
Moy = 2 + 2

_1727*2% 067 *(1727- 2813)*2?
M PLU — 2 + 2

=1999kg/cm?

Y calculamos el valor del espesor de la placa.

M., =1999kg/cm? = 028ksi
t = 4* My
p 090* fy
*
t, = 47028 _ 019pulg C 048cm
090*36

VERIFICACION AL CORTANTE DE VIENTO

W=253.23 kg

D= 791.82 kg

Vligu =13W - 7 *(090* D) =1.3* 25323- 055* 0.9* 79182= - 6275
Por tanto no son necesarias arrancaderas parar relsierte.

3.9. DISENO DE PERNOS DE ANCLAJE

Datos de cargas:

Tu =Pu=1130717kg = 2493kip

Fu =58000psi = 407780kg,/cm?

¢, = 075

f; =210 kg/ci = 3ks
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AREA REQUERIDA DEL PERNO DE ANCLAJE

_ Tu/8
Ag - * *
075* ¢, * Fu

1130717/8
0.75*0.75* 407180

= 062cm?

Ag =
Si colocamos un perno de 16 mm. De didmetro el ése

* 2
A =" :'6 = 201cm?

Con lo que cumple satisfactoriamente.
DETERMINACION DEL AREA DE LA SUPERFICIE REQUERIDA

Tu

Ay=—
pef 4*¢t*\/f76

2493

= ™2 - 480pulg?
4*075* /3 Pu'g

psf

LONGITUD DEL PERNO DE ANCLAJE
L= [
314
L= 4/4'—80 =124 pulg = 315cm
314

Pero la longitud minima del perno que debe ir erdzebs de 12d

Lo, =12¥*d =12*1.6 =192cm

perno

Adoptamos una longitud de 20 cm. de longitud endzetel perno con lo que cumpliria.
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3.10. DISENO DE SOLDADURA TIPO FILETE

Las pruebas determinaron que la soldadura de &keteas resistente a los esfuerzos axiales
gue al corte, de esta manera se determina la ciagbde la soldadura, la longitud minima

necesaria y si es que hace falta o no soldaducaaél.
TAMANO MAXIMO

A lo largo del borde de una parte menor de ¥4” geessr, el tamafio de filete maximo es
igual al espesor de dicha parte. Para partes m&sag, el tamafio maximo es t-1/16”
donde t es el espesor de la seccion y consideratelirodo E60 (60Ksi=414Mpa)
tenemos.

Perfil cuadrado 80x80x3.2 mm
Méximo tamafio de soldadura:O.l'i’]%:O.% pulg.

Espesor de la garganta efectiva=0.707*0.06=0.04pulg
Capacidad de la soldadura:

@*F ,=0.75*0.60*60*0.04=1.08kip/pulg

Longitud requerida= 2037kip

= —— = =18.86 pulgC 47.90 cm
108kip/ pulg PHIS

Longitud minimaZ * ; =0.5pulgC1.27cm

3.11. DISENO DE LA INFRAESTRUCTURA
ESTRUCTURA DE HORMIGON ARMADO

3.12. ANALISIS DE CARGAS

CARGA ACTUANTE EN CADA VIGA

Carga de muro: Se refiere al peso del ladrillo sdds vigas.

NuUmero de ladrillos en 1 ml Horizontal 10@m =4 pza

24+1cm ml
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NUmero de ladrillos en 1 ml Vertical:lOﬂ = 7.14E
12 +2cm ml

Figura 18 Caracteristica técnicas del Muro de lladri

20cm
[ D=
Revoque interior L] 0.\22 AL 0.24/\k
LI Revoque exterior #—0.18 —#
|7 el
s== f
LI H H =
CIC ] =
CIC ] E]
CIC ]
18cm

25cm

Fuente: Elaboracion propia
Numero de ladrillos en 17wle muro =4*714= 2856|O—Zfl
m

Vol. de ladrillo en 1 rhide muro = 18*12*24*28.56 = 148 055.04 ¥m?
Vol. de mortero en 1 fde muro = 100%100%18 - 148 055.04 = 31 944,96/om
Vol. de mortero en 1 frde muro = 0.0319 ?

Por laboratorio un 1 ladrillo pesa = 4.5 kg, el tany de cemento y arena puede ser
cuantificado como = 2100 kgfrtambién para el revoque exterior de cementaese t 20
kg/mf.cm y para el revoque interior de yeso se tien€ &ginf .cm por lo que el peso de

muro por i es:

3
P=2856P245"9 420 %9 1em112 M9 10m12100%9 0.0310™ =22751%9
m m

Pza m?cm m?cm m? m?

El peso del muro = 228 kgfm
ALTURA EQUIVALENTE PARA MUROS

El muro de ladrillo no sera uniforme, existen higedebidos a puertas y ventanas, las
cuales deben ser tomadas en cuenta en el dise@dopeual se puede aplicar un artificio

para calcular una altura equivalente del muro g¢emtda siguiente ecuacion.
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H=Hr-X Av/L
Donde:
H Altura equivalente del muro (m)
Hr Altura real del muro (m)
L Longitud del muro (m)
Av Area de vacios (puertas y ventanas)) (m

Y con la altura equivalente la multiplicamos corcdaga del muro por metro cuadrado y se

obtiene la carga lineal y uniforme para el tramalidefio.

CARGAS ACTUANTES EN CADA PORTICO

Carga de viento: La presion dinamica en el caldelta edificacion es funcion de:
Ancho de la construccion (B):31.88 m.

Largo de la construccioén (L):48.34 m.

L_483_ 152
B 31.88

g, =0.0613*075*1*085* (3333%)2 *100= 4341:;%
El viento produce sobre cada elemento de una cmeshn, tanto orientado a barlovento
como a sotavento, una sobrecarga unitqg(ag/ mz).
C, = 0.8 barlovento
C, =-0.5 sotavento
C, =-0.4 sotavento

C, =-0.7 sotavento

P=th GGy th (GG
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P, = 43.41*0.85*(0.8)-(43.41*0) =29.52 kg/m

P, =43.41*0.85*(-0.5)-(43.41*0) =-18.45 kg/"m
P, =43.41*0.85*(-0.4)-(43.41*0) =-14.76 kg/"m
P, =43.41*0.85%(-0.7)-(43.41*0) =-25.83 kg/m

Reacciones de la cubierta metalica: Se transnhétioreacciones obtenidas por el programa

SAP-2000 luego de haber cargado la cubierta coreg@ecd anteriormente.
CARGAS DE GRADERIAS
Se refiere al peso propio de las mismas y la sabgaque sujetan.

CARGA ESTATICA

En estructura para espectaculos deportivos comiseosl y estadios, se debe considerar

cargas adicionales por impacto y vibracion o unficiemte de mayoracion de la

sobrecarga.
CV=pu*scC
CV Carga viva aplicada sobre las vigas de graderias
7 1.5 (coeficiente de amplificacion dinAmica queasfarma la carga dindmica en
carga estética)
SC 500 kg/nf sobrecarga de uso aplicada sobre las vigas dergmad
3.13. DISENO DE GRADERIAS
Para el disefio de las vigas de la graderia se ¢tomé forma de la misma en “L” la forma

de la modelacion de la graderia fue una viga hgbétiea continua, la modelacion a

continuacion.

32m T i T 42m |
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DETERMINACION DE CARGAS

Para el disefio de la viga de la graderia se tom@arauenta dos tipos de cargas: peso

propio del elemento y sobrecarga de uso.

70 cm

10 cm

N
N

al

o

(@)

3
wo Gy

20 cm

El peso propio del elemento se lo determino cafmdeel area de la seccion transversal del

mismo multiplicado por el peso especifico del H2®00kg/n7)
PP = A* y,,,, =[(01*070)+ (0.2 *035)]m** 2400kg / m*=336kg /m

Para la sobrecarga de uso se utilizara una cargaepéicios de espectaculos y/o locales
con tribuna, es decir, una carga de 500 kd#sta carga se la multiplica por la longitud de

aporte que, en este caso es 0.7m para obteneraoge eniformemente distribuida a lo

largo de la viga.

C =500kg/m* *0.7m=350g/m

sobrecarga

C =35kg/m*15=525kg/m

sobrecarga

HIPOTESIS DE CARGA

Para el disefio de las vigas de la graderia sedsyasiina sola hipotesis de carga

U=1.2D+1.6L

U=1.2*336+1.6*525=1243.20 kg/m
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HIPOTESIS DE COMBINACION DE CARGAS PARA VIGA LATERA L N° 1
La ubicaci6n de la sobrecarga de uso determindipius de hipétesis.
HipGtesis: 1
VY YYYYYYYYYYYYYYYYYYYYYYYY YYYYyyy OoXd/M
YYVYYYYY Y YYYYYYYYYYYTYYVYYY Yyyvyyy 200/

Hipotesis: 2
vvvvy v vv525g/m vvwvyvvvvy vy 525kg/m
Y YYYYYYYYYYYYYYYYYYYVYYVYYYVYVYYYYY Y 336kg/M

Figura 19 Diagrama de momento para la hipotesis 1

~2099.56kg*m
~1425.3kg*m

W~ I
947,98k g*m 723.97kg*m

1774.27Kg*m

Fuente: Elaboracion propia
ESFUERZOS MAXIMOS

Después de haber realizado el disefio estéticodgdgara ambas hipotesis, se llegaron a

obtener los siguientes esfuerzos.

Momento Positivo=177427 kg*cm

Momento Negativo=209956 kg*cm
Cortante=3110.62 kg

DIMENSIONADO DE LA VIGA DE GRADERIA

Para realizar el dimensionado de dicha viga se debecer si esta actia como viga “L” o

rectangular de ancho “b” debiendo calcular el vdlfa™”.
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DISENO PARA EL MOMENTO POSITIVO

Para un:
f;=210kg/cn
f, =4200kg/cm

¢=090 , h, =10cm , d=45-2=43cm , b=70cm , h,=20cm

a= 43—\/432 - 27177427 ¢ 37¢m <h,
085 *090* 210*70

La viga sera disefiada como un viga rectangulandead =70 cm, debido a que el valor

de “a” se encuentra en el ala de la viga.
Armadura necesaria

A = Mu = 177427 )=1.10 cm

g f,*ld-3,) 090 4200* (a3- 037,

Armadura minima
A.. =p*b*d=0.0033*70*43=9.9 cnf
Determinacién de nimero de barras

Si: ¢=16mm = A, =1.98 cfi

N°barras:i:£: 5.0 O5barras
A, 198

Se tomara como armadura de disefio la armaduraarece

Para 5% =16mm - A.=9.90 cr
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DISENO PARA EL MOMENTO NEGATIVO

Para un:
f;=210kg/cn
f, =4200kg/cm

¢=090 , h, =10cm , d=45-2=43cm , b=70cm , h,=20cm

a:43—\/432— 27209956 _g gacm <h,
085 * 090 210*70

La viga sera disefiada como un viga rectangulandiech =70cm, debido a que el valor de

“a” se encuentra en el ala de la viga.
Armadura necesaria.

Mu | _ 209956
p* f,* (d - %) 090* 4200* (43_ 0.4%

)=1.30cn~’r

Armadura minima.
A, =p*b, *d=00033*70*43=9.9 cnf
Determinacion de numero de barras

Si: ¢ =16 mm = A, =1.98cnt

N°barras= i: ﬁz 50 O5barras
198

Se tomara como armadura de disefio la armaduraanizces

Para % =16 mm - A.=9.90 cri

DISENO A CORTE
Fuerza de cortante nominal

V = Vu _ 311062

"

= 414749y
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Resistencia del concreto al corte

Ve = 053¢ f;
Ve = 053¢-/210= 768kg

Célculo del refuerzo a corte

Vs=Vn-Vc=414749- 768=413981kg
Vsmax= 106* \/fi'* b*d

Vsmax= 106* -/210*70*43= 4623619 kg
413981< 4623619 cumple
Se utilizara estribos de 6 mm de didmetro con ea @nitaria de 0.32 ém
A, = 2*A= 0.64 cni
Célculo de la separacion entre estribos

LAy
VS

* *
= 0647 4200 43: 2792cm [O28cm
413¢81

NUmero de estribos
N°estribos = ﬂ) +1=16estribos
0.28

3.14. DISENO DE VIGAS

Para el disefio de las vigas se procedio a carggraidicos en el programa SAP-2000 para
obtener las maximas solicitaciones, luego se divadti las vigas en dos grupos; el Grupo |
corresponde a vigas inclinadas que sostiene lagedes de seccion 40cm*50cm, Grupo |l
corresponde a las restantes de seccion 20cm*30sterlPomente se identifico a la viga
mas solicitada de cada grupo, a continuacion skzaea la verificacibn manual para

comprobar si los resultados coinciden con los abdtesnpor el programa SAP-2000.
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Diagrama “M” del portico.

M
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Diagrama “V” del pértico.

D
Diagrama “M” y “V” bajo cargas ultimas.

Diagrama “M”.

22265.43 kg'm
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Diagrama “V".

22571.83 kg

21680.13 kg

L] 1]

DISENO DE LA VIGA GRUPO | MAS SOLICITADA
f: =210 kg/cm
f, =4200 kg/cr

b=40 cm, h=50cm, r=2cm, d=48cm, @=0.%0=0.85
Determinacion de la cuantpa

Mu* =2226543.00 kg*cm

fc'[qbd + \/qozbzdz - 2360.0M % ]

- 118¢ndf,

210* (0.9*40*481\/ 092 *40? *482 — 236*40* 09 * 22265430%1())
1.18* 0.9* 40* 48* 420(

p=

0 =0.00696
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Cuantia minima

Iomin = E = i =0.0033
f, 4200
Cuantia maxima
Prax = 0.75% p,
p, = 0855, = 8090 _ ggg.0gs 210, 6090
f, 6090+ f, 4200 6090+ 4200

P, = 075*0.0214= 0016
Donde debe cumplir

Prin < P < Prax
Armadura necesaria
A =p*b*d =0.00696*40*48=13.36cM
Armadura minima

14

A = iprg= *40*48=6.4cnf

"of 420(

y

Determinacion de nimero de barra.

Si: p=20mm - A, =2.85cnt

N°barras= i: 1336: 469 05barras
A, 5

Se tomara como armadura de disefio la armaduraan@ces

Para %=20mm - A =14.25 cm

Mu~ =2154492.00 kg*cm

0 =000672> p,,.

=0.0214
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Armadura necesaria
A, = p*b*d =0.00672*40*48=12.90 cfn
Determinacion de nUmero de barras.

Si: p=20mm - A, =2.85cn¥

_ A _1290

N°barras 5 = 453 [5barras

Se tomara como armadura de disefio la armaduraaneces
Para % =20mm - A =14.25 cm

DISENO A CORTE

V, =22571.83 kg

d =50-2=48cm

L=382.49cm

Céalculo devu a una distancia d
22571.8:

Vn

Vu

3.8249

7.60

L _L-d 38249 _ 38249-48

V. w 2257183  w

n

= vu =19739.21 kg

vu _1973921kg

Vu = =
@*bw*d  075*40*48

=13.71 kg /crh

21680.13



RESISTENCIA DEL CONCRETO
V, = 053* ./ f; = 053* -/210=7.68kg/cm

Ve 7'268=3.84kg

Vu>V, - Por lo que necesita armadura de corte

ESFUERZO DEL ACERO
(Mu-Vv,)=1371- 768= 60%g/cm?

212* [f; = 212*[210= 3072kg/cm’

603< 3072
Determinacion de las distancias donde se requiaradura minima

22571.8:
V. W
3.8249 3.8249- 048

V
= 1371 38249=1568 | e
3.8249- 048

1568 _ 768 b

38249 b 28240

*
b= 768*3.8249 _ 187cm
1568

1568 384
= Vu
3.8249 c
Vc

Vc/2

*
o= 384738249 _ o,
1568 0.48 1.47 0.93 0.94

" 3.8249

Se utilizara estribos de 8 mm de didmetro con ea @nitaria de 0.49 cna una separacion

de 30 cm

A, = 2*A=0.98 cnf
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Célculo de la separacion entre estribos

s= ATyrd
VS

_ 098*4200*48
2257183

= 875cm 0J9cm

* f *
Sax = AT, _ 0984200 294030cm
35*Db 3.5%40

NUmero de estribos

N°estribos = @+1: 26estribos
0.3C

DISENO A TORSION
f;=210kg/cm
f, =4200kg/cr
A,, =40%48=1920crf
P, =2*(40+48)=176cm
Tu =4151kg* cm
¢ =0.75
Tu<s¢g*Tn
2
Tus 027*¢*ﬁ*|/}p
)
415.1 kg*cme 61464.52 kg*cm cumple

VERIFICACION A LA DEFLEXION

Para hacer esta verificacibn tomamos la misma vigealculamos la deflexion bajo

condiciones de carga de servicio.

lcr<|e<|g
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Donde:

M, =Momento de agrietamiento

M = foxl,
cr yt
f, =Maodulo de rotura del hormigon
f, =2*.[f, =2*./210= 2898 kg/cn?
* h3 *
I, = b*h” _ 40*50° = 41666667cm’
12
Y, :D:5—0—2—127: 2173
2 2
M, =911484 kg*cm
f, *1 *
M, =" 9= 2898 41666667:55568339kg*cm
Y, 2173
Si My < 1es aceptable utilizar, = I
M, 3
55568339 _ 1
91148 3
061< 033 no cumple

Por ello utilizaremos las siguientes relaciones gafcular la inercia de la seccion fisurada:

W
kd = 2*B*d+1-1
B
d= 50—(2— 285} = 4943
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E 2*10°

—_ S —

"~ E, 150004210

B= 2 = 40 _g33l
n*A, 92*1336 cm
W= 27033%4943+1-1 _ oo
0.33
* 3 * 3
=" :d +n* A*(d-kd)’ = 40??94 + 9.2*1336* (4943- 994) = 20477113cm”
3
I, :('I\\/I/I”] *1y +{1—(II\\/I/Icr H* l, <1y
3 3
3 :(55568339j * 41666667+ 1—(55568339j * 20477113= 25278392cm’
911484 911484
* 4
yo =L 750" (760) = 012cm

384 15000*-/210* 25278392

L 760
e — —— = —— =38cm
yadm|s1b|e 20c 20C

ymax < yadn‘isible

012< 38 cumple
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DISENO DE LA VIGA GRUPO Il MAS SOLICITADA

Diagrama “M” del portico.

Diagrama “V” del pértico.
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Diagrama “M” y “V” bajo cargas ultimas.
Diagrama “M”.

1462.895 kg*m
1367.7356 kg*m

l

715.3087 kg*m

Diagrama “V”.

2106.83 kg

il
I

2154.41 kg

f: =210 kg/cnd
f, =4200 kg/crm

b=20cm, h=30cm, r=2cm, d=28cm, @=0.80s 0.85
Determinacion de la cuantpa

Mu® =71530.87 kg* cm

fc'[qbd + \/qozbzdz - 2360.0M % ]

- 118¢ndf,

210* (0.9*20*281\/ 097 *207 *28” - 236*20*09* 7153087210)

P 1.18*0.9* 20* 28* 420(

p =0.00122<,,
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Armadura necesaria
A = p*b*d =0.00122*20*28=0.68cMm
Armadura minima

A = ipeg=1 wo0+28=1.87cn7
f 420

y

Determinacion de numero de barras

Si: p=12mm - A, =1.27cn?

N°barras= i: E: 147 O2barras
A, 127

Se tomara como armadura de disefio la armaduraaréexce

Para Zz=12mm - A =2.54 cmi

Mu~ = 146289.5 kg*cm

p =0.002544< p, ..

Armadura necesaria

A =p*b*d =0.00254*20*28=1.42cf
Armadura minima

A, = p*b*d =0.00333*20*28=1.86 ch
Determinacion de nimero de barras

Si: p=12mm - A, =1.27cn?

N°barras= i= @= 146 O2barras
Aw 127

Se tomara como armadura de disefio la armaduraanzces

Para Z=12mm - A =2.54 cmi
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Mu~ =136773.56 kg*cm

p=000237< p,_.

Armadura necesaria

A, = p*b*d =0.00237*20*28=1.33 ch
Armadura minima

A, = p*b*d =0.00333*20*28=1.86cMm
Determinacion de numero de barras

Si: p=12mm - A, =1.27cn?

N°barras= §= @= 146 0 2barras
Aw 127

Se tomara como armadura de disefio la armaduraanieces
Para Z=12mm - A =2.54 cni
DISENO A CORTE
V., =2154.41 kg
d =30-2=28cm
L= 205cm

Célculo devu a una distancia d

2154.41

Vu

2.05

2106.83
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L _L-d 205 _ 205-28
V, vu 215441 vu

= vu =1860.15 kg

_w _ 186015kg
@*bw*d 075*20*28

RESISTENCIA DEL CONCRETO

Vu

= 443kg /cnf

V, = 053¢/ f; = 053* /210 =7.68kg/crh

Ve 7'—68=3.84kg
2 2

Vu >V, - Por lo que no necesita armadura de corte

Determinacion de las distancias donde se requiaradura minima

V. _ W
205 2.05-0.28 2154.41

Vc
V= ﬂ *205=513
2.05-0.28

Vu
768 _ 443 Ver2

205 b

* b
po 4437205 _ 0
7.68 2.05

768 _ 384
2.05 C

Vc
384 *205
c=———=103m Vv
7.68
Vu
Vc/2

0.28 0.59 0.15 1.03
' " 205 '

Se utilizara estribos de 6 mm de didametro con ea @nitaria de 0.32 dna una separacion
de 22 cm

A, = 2*A=0.64 cnf
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Célculo de la separacion entre estribos

s= ATyrd
VS

* *
s= 06474200728 _ 3493%m [135cm
215241

* f %
S = AT, _ 064*4200_ 384cmO3%m
35*Db 3.5* 20

NUmero de estribos
. 4 .
N°estribos=—— +1=19estribos
0.22

VERIFICACION A LA DEFLEXION

Para hacer esta verificacibn tomamos la misma vigealculamos la deflexion bajo

condiciones de carga de servicio.

Donde:

M, =Momento de agrietamiento

f, =Modulo de rotura del hormigon
f, =2*.[f, =2*./210= 2898 kg/cn?

_b*h? _20*30°

I
’ 12 12

= 45000cm?

=320—2—127= 1173

N

Yi =
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M, =50390.18 kg*cm

M = f,*1, _ 2898* 45000
Y, 1173

=11117647kg* cm

cr

Si My < 1es aceptable utilizar, = I
M, 3

a

11117647 < 1
5039018 3

221< 033 no cumple

Por ello utilizaremos las siguientes relaciones gatcular la inercia de la seccion fisurada:

\2*B*d+1-1
B

kd =

- 127) = 2864
2

d :30—(2

E 2*10°

—_ S —

" E, 15000210

b 20 1

B= = =11
n*A  92*187 cm

_ J2%116 *2864+1-1

kd = 703cm
1.16
* 3 *
l, = b ;d +n* A *(d-kd)’ = 2037'033 +92*187* (2867~ 703 =1037265cm*
3
I, = 'I\\"/I] 1, {1—('&"{%*% <1,
3 B 3
e =(11117647j * 45000+ 1—(11117647j *1037265=38226750cm*
5039018 5039018
* 4
Yimax = L * 6 (400) =0.0048cm

384 15000+ -/210* 38226750
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Yadmisible = 270(: 20C

ymax < yadm's'ble
0.0048< 2 cumple
3.15. COMPROBACION DE COLUMNAS

Para el dimensionamiento de las columnas se pieedargar los porticos en el programa
SAP-2000 para obtener las maximas solicitacionegd se dividieron las columnas en dos
grupos; el Grupo | corresponde a columnas queeswsia viga inclinada y graderias de
secciéon 50cm*40cm, Grupo Il corresponde a todas ctdumnas restantes de seccién
35cm*20cm.Posteriormente se identificé a la colummas solicitada de cada grupo, a
continuacioén se realizara la verificacibn manuabpamprobar si los resultados coinciden

con los obtenidos por el programa SAP-2000.
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DISENO DE LA COLUMNA GRUPO | EXTERIOR MAS SOLICITAD A

Pértico del corte B-B’.

M M O il 4 M (N E] m N o o

Pértico del corte A-A'.

f: =210 kglcm
f, =4200 kg/cm

b=40 cm
h=50 cm
A=2000 cnf
As=27.96¢cmA

L=365 cm
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Pu=30171.38 kg

Mx=2150027.64 kg*cm

My=7192.61 kg*cm

V=5551.43 kg

VERIFICACION DE LA ESBELTEZ
RADIO DE GIRO DE LA COLUMNA
r, = 030*h=030*50=15m

r, = 030*b = 030*40=12cm

RELACION DE RIGIDEZ EN LOS PUNTOS A Y B EXTREMOS DE
COLUMNA

Z E%_ delascolumnas

Z E%_ delasvigas 2

26666667 N 26666667 3

_ 230 4 _
vy 20000, 20000, 41666667 282

4 4 760

YAYB =

> W, =808
26666667 , 26666667

_ 4 24 _
= =1
B, = 2666667 , 2666667 333

4 4

4166667 N 4166667 3\

_ 230 4 _
YA = 45000, 45000, 2666667 = 495

4 4 760

\ =508
4166667 , 4166667

_ 4 24  _
Y8, = 10666667 , 10666667 =521

4 4 )

LA
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ky=09* 1+,  =09*-/1+808= 271
kx=09* 1+y, =09*-/1+ 508 = 222

RELACION DE ESBELTEZ

* *

A, = L 2'7115365: 6594 > 22 Disefio como columna esbelta
r
y
* *

A = L 22212365: 6753 > 22 Disefio como columna esbelta
r

X

PUNTO 1 DEL DIAGRAMA DE INTERACCION: Se supone que todas las fibras
tienen una deformacion unitaria igual a la maxiraboanacion permitida en el hormigén

€=0.003 lo que equivale a que el eje neutro se encien el infinito.

c fiz
0.00Z 0.85 f'c
o = o f Asl £1 £
= oo s £2 qﬁ
o o = | As3 £3 2

Asl 12.1 | e

As2 3.9¢ | ot

As3 12.12 | end?

Céalculo de deformaciones unitarias

R 0.00:

ecl 0.003> | 0.002

eC2 0.003> | 0.00z

€C3 0.003> | 0.002

Célculo de esfuerzo en el acero

ts1 | 4200 |kgfcnf

fs2 a20c | kgl enf

fs3 420( kg/ cm2

Célculo de la fuerza de compresién en el hormigon
Cc 357000 kg
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Célculo de las fuerzas de compresion en el acero

P1 | 50904 | kg
P2 16632| kg
P3 50904| kg

Célculo de la carga axial nominal

Pn

475440

kg

Célculo del momento flector nominal con respectej@icentroidak:

Mn

0

Kg*cm

PUNTO 2 DEL DIAGRAMA DE INTERACCION: El eje neutro es paralelo al ejey

coincide con el borde inferior de la seccién transal de la columna. La deformacién

unitaria en el borde superior es la maxima adméitdal hormigor = 0.003.

Célculo de deformaciones unitarias

Asl

As2

As3

fix

0.85f'c

Bk T

erza de compresion en el hormigén

ecl 0.0027: | 0.002

£C2 0.0015- | 0.00Z

£C3 0.0003- | 0.002

Célculo de esfuerzo en el acero
ts1 | 4200 |k ont

ts2 | a315¢ |ko/enf

fs3 63C ka/ cnf
Célculo de la fu

Cc 321300 kg
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Célculo de las fuerzas de compresion en el acero

P1 50904] kg

P2 12474 kg

P3 | 7635.6] kg

Célculo de la carga axial nominal

Pn | 392313.6 kg

Célculo del momento flector nominal con respectej@lcentroidak:

Mn 1668618 Kg*cm

PUNTO 3 DE DIAGRAMA DE INTERACCION: El eje neutro es paralelo al ejey
esta por encima del borde inferior de la secaiénstversal de la columna. La deformacion

unitaria en el borde superior es la maxima adméidal hormigére = 0.003.

e f=
0.003 0.85 f'e
< = <= | Asl ~E1 &1
& o | Aasz L e2 =
o o o |as3 =34 Bz,

Céalculo de deformaciones unitarias

ecl 0.0026=> | 0.00:

£C2 0.00113- | 0.00z

eCc3 0.00038- | 0.00z

Céalculo de esfuerzo en el acero

fs1 4200 kg/ CI'T?

fs2 | 237z | ko/cnf

fs3 79¢ | ka/ cnf

Célculo de la fuerza de compresién en el hormigon

Cc | 217770 kg

Célculo de las fuerzas de compresion en el acero

P1 50904 | kg

P2 | 9397.08 kg

P3 | 9671.76 kg
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Célculo de la carga axial nominal

Pn 268399.32 kg

Céalculo del momento flector nominal con respectej@lcentroidak:

Mn 3334772.7 Kg*cm

PUNTO 4 DE DIAGRAMA DE INTERACCION: El eje neutro es paralelo al ejey
por encima del centro de la seccion transversdh @elumna. La deformacion unitaria en

el borde superior es la maxima admitida en el hgdmé = 0.003.

E f
0.003 0.85fc
o) o o | Asl ﬁfm —
J/r
R o -| As2 B2 f--------
"/ P3
O o o | As3 E?}.; 4

Céalculo de deformaciones unitarias

ecl 0.0024: | 0.002

£c2

eCc3 0.0024: | 0.00z

Célculo de esfuerzo en el acero

fs1 4200 | kol cnf

fs2

fs3 4200 | kg/ cnf

Célculo de la fuerza de compresién en el hormigon

Cc 157080 kg

Célculo de las fuerzas de compresion en el acero

P1 50904 kg

P2

P3 50904| kg

Célculo de la carga axial nominal

Pn 157080| kg
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Célculo del momento flector nominal con respectej@icentroidak:

Mn 4235280 Kg*cm

PUNTO 5 DE DIAGRAMA DE INTERACCION: El eje neutro es paralelo al ejey
esta por encima del centro de la seccion trandvdeda columna (la posicion fue obtenida
por tanteo hasta alcanzar flexion pura). La deferémaunitaria en el borde superior es la

maxima admitida en el hormigér= 0.003.

Célculo de deformaciones unitarias

o.ooz  |[0.85fc
o) o < | Asl —E1 1
o o | As2 £2 < P2,
ﬁ"/
o o As3 g3 < P2,

mpresion en el hormigdén

Célculo de las fuerzas de compresion en el acero

ecl 0.0006< | 0.00z
€c2 0.0088> | 0.00z
ec3 0.0182¢% | 0.00¢2
Célculo de esfuerzo en el acero
fs1 1323 | kd/ cnf
tsp | 4200 |kglcnf
<3 | 4200 |kglcnf
Célculo de la fuerza de co
Cc 36699.6 kg

P1 16034.76 kg

P2 16632 | kg

P3 50904 | kg

Célculo de la carga axial nominal

Pn

0

kg

Céalculo del momento flector nominal con respectej@lcentroidak:

Mn

2161947.

23 Kg*cm
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MOMENTO ALREDEDOR DE EJE HORIZONTAL

Carga Nominales Carga Ultimas =0,90
Punto Pn Mn Pnl Mn1l
1 47544( 0 42789¢ 0
2 392313.! 166861t 353082.2. | 1501756..
3 268399.3. | 3334772. | 241559.3 | 3001295..
4 15708( 423528 14137. 381175.
5 0 2161947.22 0 1945752..

CURVA DE INTERACCION DE LA COLUMNA

500000.0

<
4500000 1SS

400000.0

1al

% 350000.0

©
g 300000.0

[&]
a® 250000.0

200000.0

150000.0

100000.0

50000.0

0.0

/

0.0

1000000.0

2000000.0

M: Moment

3000000.0

4000000.0 5000000.0

o

MOMENTO ALREDEDOR DE EJE VERTICAL

Carga Nominales | Carga Ultimas f=0,90
Punto Pn Mn Pnl Mnl
1 47544( 0 42789¢ 0
2 385424.t | 1399421. | 34688:. | 1259479.
3 274081.! | 2604459.. | 246673. | 2344013..
4 15172¢ | 3271957. | 1365525 | 2944761.:
5 0 180367- 0 162330°
CURVA DE INTERACCION DE LA COLUMNA
e S
400000.0 \
_ -
" —
s )
100000.0 /
SODOZ:Z |

0.0

500000.0 1000000.0 1500000.0 2000000.0 2500000.0 3000000.0 3500000.0

M: Moment:

0
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METODO DE LA CARGA INVERSA

Pn<

1
1,11
Pox Poy Po

Po = 085* f, *(Ag - As)+ As* f,
Po = 085* 210* (2000- 2796) + 2796* 4200= 46944114kg
Pox = 27041Q16kg
Poy = 47488874kg
Pn = 4641751kg
4641751kg < 27220886kg cumple

METODO DEL CONTORNO DE CARGA
Po =46944114kg
Pn =4641751kg

De la figura (ver anexo) sac# = 0.7

* f *
Py _ As _ 2796 _ 0014 w= Po by - 0014* 4200 _ 03
Ag 2000 f. 210
Pn _ 4641751 _ o1 log 05 _ 19
Po 46944.14 log s
Mnx = 33077348kg * cm
Mny =110656kg * cm
Mnox = 631954804kg * cm
Mnoy = 631954604kg * cm
( IogO.SJ [ IogO.SJ
( Mnxj eos) [ Mny \eas) . o
Mnox Mnoy
03<10 cumple
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Se tomara como armadura de disefio la armaduraanieces

Para: 4=25mm - A =20.27cM
4g=16mm - A =7.92 cnf

DISENO DE LA COLUMNA GRUPO | INTERIOR MAS SOLICITAD A

Pértico del corte A-A’

Pu = 29471.64 Kg
Ag =50*40 = 200@m’
As = 21.04 crhdato obtenido del programa
@ =0.65
Como:
¢Pn = @ *080 *|085* f_ * (Ag - As)+ fy* As|

¢Pn = 065 *080 *[085* 210* (2000~ 2104) + 4200 * 2104]
¢Pn = 052* [17850* (197896) + 88364
¢Pn = 22963843

Pu < ¢Pn

29471.64229638.43 cumple
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Se tomara como armadura de disefio la armaduraanieces

Para & =20mm - A =22.8 cmi

SEPARACION DE LOS ESTRIBOS

S=16.0 = 16*1.6 = 25.6 cm

S=18.G4y=18*0.8 = 14.4 cm

Dimension menor de la seccion = 40cm

Adopt6 S =15cm

Diametro estribo = 8 mm

DISENO DE LA COLUMNA GRUPO Il MAS SOLICITADA

Pértico del corte A-A’

P Zem—

2! N E:!

| E:! | IZZI [

Pu =19418.39Kg

Ag = 25*30= 750cm’

As =7.50cm dato obtenido del programa
@ =0.65

Como:

¢Pn = @ *080 *|085* f_ * (Ag - As)+ fy* Ag|

122



¢Pn = 065 * 080 *[085* 210* (750~ 750)+ 4200 * 750]
¢Pn = 052+ [17850* (74250)+3150(
¢Pn = 8529885

Pu < ¢Pn
19418.385298.85 cumple
Se tomara como armadura de disefio la armaduraanieces

Para 4=16mm - A =7.92 cmi

SEPARACION DE LOS ESTRIBOS
S=16.0 = 16*1.2 =19.2cm
S=18.=18*0.6 = 10.8 cm

Dimension menor de la seccion = 20 cm
Adopté S =20 cm

Diametro estribo = 6 mm

3.16. DISENO DE ZAPATAS

Para el disefio de las zapatas se procedié a dasgporticos en el programa SAP-2000

para obtener las maximas solicitaciones.
DISENO DE ZAPATA EXTERIOR

P,, =15809458kg

P, =6872024kg

V, =46.6 kg

V, = 602.2 kg

f; =210 kg/cnd

f, =4200 kg/cm

o, =1.70 kg/cm

b=40cm
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a=50cm

¢ = 075

DETERMINACION DE PESO PROPIO ENTRE 5 A 10 % DE CV+CM

TOMAREMOS 7 %

Pp = 007* (P, +P,, )= 007* (15809458+ 6872024) =1587.70 kg
PESO TOTAL

P. =P, +P,, +Pp=15809.458+6872.024+1587.70=24269.18 kg
AREA REQUERIDA

P _ 2426918

T =14275.99 crh
g, 170

AZ:

Donde se determina los lados de la zapata

L=[A, + a;b - 1427599+ 50;40 =124.48cm

s= /A - a;b = /1427599 - 50;40 =114.48cm

Adopto
L =140 cm , S=140c
Mi area adoptada seré,,

A, =140*140=19600cnT

_ P _ 2426918

O—HU
A, 19600

=1.24 kg/cri< 1.70 kg/crf cumple

Cargas mayoradas

P, =12*P,, +16P,, =12*(15809458+1587.70)+16 * 6872024=31871.83 kg

_ P, _3187183

o-nu
A, 19600

=1.63 kg/cmi< 1.70 cumple
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Be <2 = Vc=106*./f *bo*d

_ lado mayor —ﬂ):l

e lado menor 140 = 1=2 cumple
bo=2*(m+d)+2*(n+d) - bo=2*(50+d)+2*(40+d) =180+ 4d
Ve = 106* [ f, *bo* d - Ve = 106* [ f, * (180+4d)* d
Vu=P, -0, *m*n - Vu =3187183- 163* (50+d)* (40+d)
ﬂch
@

3187183- 163* (200+90d + d?) = 075*106* -/210* (180* d + 4d?)
Resolviendo la ecuaciéon obtenemos:
d =1141cm

Por lo tanto la altura d serd de 15 cm minimo comsomienda la norma por su colocacién

esta altura se debe afadirle un recubrimientoslen7.
La altura total de la zapata esta dada de la sitpiferma:

h =30cm

Por tanto:

d=30- 7.5—:;2 =219cm

VERIFICACION A VUELCO
Direccién en k"

M =31871.83*70=2231028.10 kg*cm

estabilizante

M =46.6*21.9=1020.54 kg*cm

desestabilizante

_ 223102810

=2186125 >15 cumple
102(.54
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Direccionen'y "
M abitizne = 31871.83*70=2231028.10 kg*cm

M yeeaniimne = 602.2%21.9=13188.18 kg*cm

M
y: estabilizante
M desestabilizante
_ 223102810 16917 >1.5 cumple
1318¢.18
VERIFICACION AL DESLIZAMIENTO
AL*Cd 2V, *y. - AS:AZC/Cdzw

Cd=05*C=05*0.1=0.05
Direccién en k"

1= 19600* 005

s =2103=> 15 cumple
46.6
Direccibnen'y"
*
s - 196007005 _ 163 = 15 cumple
60z.2
VERIFICACION AL CORTANTE
140-40

Vy = (0, * S)* (Lv-d) = (163 140)* (( j - 2129] = 655162kg

v = Va _ 655162
"" 9 075

=87354%g

Vc = 053* in'* b*d = 053*/210*140*219 = 2354819kg
Ve >V,

2354819> 875349 cumple
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DISENO POR FLEXION

_ 3187183 + 6*102054 + 6*1318818

=1.66

1

1960C  14C*14C?

14 *14C

_ 3187183 6*102054 + 6*1318818

=1.65

2

1960C  14C*14C?

14 *14C

_ 3187183 N 6*102054 6*1318818

3

1960C  14C*14C°

_ 3187183 _6*102054 _6*1318818

14C* *14C

4

1960C  14C*14C?

14C**14C

kg/cmi< 1.7 kg/cri  cumple

kg/lcli< 1.7 kg/ch  cumple

=1.60 kg/cni < 1.7 kg/ctAi  cumple

=159 kg/ci< 1.7 kg/cth  cumple

O, | I
1 : O,
E o150
)
™ E < ]
04 4 3 03
o, jh;t‘i"tjiiigj:‘t—jkgtiijs

Direcciéon en k"

X

O,

(s-a)

+015+ a = 140-50)

+ 015*50= 525cm
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Por trigonometria

(01;02)*(5_| ):M*(mo— 525) = 0.006 cm

y= x 14C

o,+y=1.65+0.006=1.66 kg/cm

o, *17 1
M, = 5 "'5*(01_0-2)”2

a X

* 2
M, = 1'662525 +g *(166- 165) *5252 = 229687kg* cm
A= 085 fo*S*d, | _ |- 2 I\{Ia
fy 085* g* f_* L*d?
* % * *
g 085°210°140%219 | Jl_ 2 229687 = 0028&m?
4200 085*09* 210* 140*219°
Direccion en 'y "
l, = M *015%*b = (150;40) + 015*40=61cm
G,

Por trigonometria

_(ov-0u),( _; )2 (166-159), ¢ 0
y=" (L-1,)= Tac " (40-67)=0.040cm
o, +y =1.59+0.040=1.63kg/cm

o,*1,}?
M, = b2y -";*(0-1_04)”2

a y

_163*61 |1
=22 22 =

. 166-159)*61° = 311943kg* cm

M,
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* * * *
As = 085* 210* 140 2]_9*{1_\/1 2*311943

4200 © 085%09* 210*140* 2197

Armadura minima
A in = Pwin ¥L*d =0.0018*140*219 = 552cm?

Determinacion de nimero de barras

A _ 552

¢ =12mm A =1.27cmi N°barras= 1o, 43506 barras

_okp* — 2% *
sz P=27r*¢ _140-2%75%127 _ /100 (25m
n-1 6-1

Por lo tanto asumo armadura de:

As=552cmh - @12mm  c/25cm
DISENO DE ZAPATA INTERIOR
P., =13479419g

P., =831022kg

V, =49.08 kg

V, =599.96 kg

f; =210 kg/cnd

f, =4200 kg/cm

o, =1.70 kglcm

b=40cm

a=50cm

¢ =075

DETERMINACION DE PESO PROPIO ENTRE 5 A 10 %
TOMAREMOS 7 %

Pp = 007* (P, +P,, )= 007* (13479419+831022) =1525.27 kg

= 003&m?

DE CV+CM
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PESO TOTAL

P. =P, +P,, +Pp=13479.419+8310.22+1525.27=23314.91 kg

AREA REQUERIDA

P, _ 2331491

=T
A o, 170

=13714.65crh

Donde se determina los lados de la zapata

L= A+ a;b - 1371465+ 50;40 =122.11cm

s=./A, —a;b =/1371465- 50;40 =112.11cm
Adopto
L=140cm , S=140cm
Mi area adoptada serd,,
A,, =140*140=19600cnT

_ P _ 2331491

o, =1.19 kg/cmi< 1.70 kg/cr cumple
A, 19600

Cargas mayoradas

P, =12*P,, +16P,, =12*(13479419+152527)+16 * 831022 =31301.98 kg

o, = R, _3130198_, g, kg/cmi< 1.70 kg/cr cumple
A, 19600
B <2 = Vc=106*./f *bo*d
= Jado mayor _140_ = 1<2 cumple
lado menor 140
bo=2*(m+d)+2*(n+d) - bo=2*(50+d)+2*(40+d)=180+4d
Ve =106/, *bo*d - Ve =106 f_ *(180+4d)*d
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VUu=P, -0, *m*n - Vu =3130198- 160* (50+d)* (40+d)

ﬂch

@
3130198- 160* (200+90d +d?) = 075 *106* -/210* (180* d + 4d?)

Resolviendo la ecuacién obtenemos:

d =1125cm

Por lo tanto la altura d serd de 15 cm minimo comeomienda la norma por su colocacién

esta altura se debe afiadirle un recubrimientoSlen7.

La altura total de la zapata esta dada de la sitpiferma:
h=30cm

Por tanto:

d=30- 7.5—1§7 =219cm

VERIFICACION A VUELCO
Direcciéon en k"

M =31301.98*70=2191138.60 kg*cm

estabilizante

M =49.08*21.9=1074.85 kg*cm

desestabilizante

_ 21911380

=20386 >15 cumple
107485

Direccibn en 'y "

M =31301.98*70=2191138.60 kg*cm

estabilizante

M =599.96*21.9=13139.1 kg*cm

desestabilizante

_ M
yM

estabilizante

desestabilizante
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21911380 _

1668 >15 cumple
1313¢1

VERIFICACION AL DESLIZAMIENTO

*
A *Cd =V, *y, < /1S=AZA Cd21.5
, v,,
Cd=05*C=05*01=0.05
Direccion en k"
*
s = 196007005 =19967 = 15 cumple
49.08
Direccionen'y "
*
= 196007005 _ 163> 15 cumple
59¢€.96

VERIFICACION AL CORTANTE

140-40

Vo = (00, * 5)* (Lv—d) = (160* 140)* (( j - 219} = 62944kg

v = Va _ 62944
"" p 075

=83925kg

Vc = 053* \/fi'* b*d = 053*/210*140*219 = 235482kg
Ve >V,

235482>83925 cumple
DISENO POR FLEXION

o, = 3130198, 67107485, 67131391 _, 4 kglch< 1.7 kg/cth  cumple
1960( 14C*14C*  14C**14C

o = 3130198 6*107485 4 6*131391
0 1960(  14C*14C  14C%*14C

=1.62 kg/cmi< 1.7 kg/lctA  cumple
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* *
_ 3130198+6 107485 _6*131391 _ 1.57 kglcm < 1.7 kglerh cumple

O3 2 2
1960( 14C*14C 14C° *14C

* *
_ 3130198 6*107485 6 131391:1.56 kglcrfi < 1.7 kglerf cumple

g, 2 2
1960( 14C*14C 14C° *14C

O, . |

O,

O,
1 2
0.15q0
= =
(+)
5
O,
@)

4 ()'3

Direccién en k"

| =(8-3) 15 a:(1402_50) + 015*50= 525cm

X

O,

Por trigonometria

y:(01;02)* (S—lx)=(163;4cl'62)* (140- 525) = 0.0063 cm

o,+y=1.62+0.0063=1.63 kg/cém
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o *17 1, .
MazT"‘é (0, -a,)*1”
_ 163*5252
a 2

sz 085 f.*S d*{l_\/l 2*M, }

M +; *(163- 162) *525% = 22555kg * cm

fy © 085* g . *L*d?

As

* % * *
_ 085%210*140*219, |, _ \/1_ 2* 22555 | = 0oaom
4200 085* 0.9 * 210*140*219

Direccion en 'y "

I, = *015* b= (140;40) + 015*40=56cm

y

(L-b)
2

o,

Por trigonometria

_(0=0u), () )2 (163-156), 00 ey
y="t (L-1,)= i (40-56)=0042 cm

o, +y =1.56+0.042=1.60 kg/cm

_o, 1 )
M _Ty+§*(01_0-4)*|y

a

* 2
M, = 160256 +; *(163- 156)*56° = 258197kg * cm

As = 003cm?

_ 085*210*140*219, |, _ Jl_ 2* 258197
4200 085* 0.9 * 210*140*219

Armadura minima

A, =P *L*d=00018 140*219 = 552cm’
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Determinacion de niumero de barras

¢ =12mm A, =1.27cri  NCbarras = A 2 992_ 35 6barras
A, 127

o= b-2*r*g¢ =140— 2*75*127
n-1 6-1

= 2419cm O25cm

Por lo tanto asumo armadura de:

As=552cmh - @12 mm ¢/ 25cm
DISENO DE ZAPATA FRONTAL
P, =1387023kg

P., =142896kg

V, =47.22 kg

V, =68.29 kg

f; =210 kg/cni

f, =4200 kg/cm

o, =1.70 kg/cm

b=25cm

a=30cm

¢ =075

DETERMINACION DE PESO PROPIO ENTRE 5 A 10 %
TOMAREMOS 7 %

Pp = 007* (P, +P,, )= 007*(1387023+142896) = 1070.94 kg
PESO TOTAL

P. =P, +P,, +Pp=13870.23+1428.96+1070.94=16370.13 kg

DE CV+CM
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AREA REQUERIDA

P 1637013 _ 9629.49cm
g 170

n

AZ:

Donde se determina los lados de la zapata

L= Az+a;b= 9629_49+30;25:100.63cm

S=/A, - a;b =M—30225=97.15 cm
Adopto
L=110cm , S=110cm
Mi area adoptada serd,,
A, =110*110=12100 cn?

_ P _1637013

O-FIU
A, 12100

=1.35 kg/cmi< 1.70 kg/cr cumple

Cargas mayoradas

P, =12*P,, +16P,, =12*(1387023+107094) +16 * 142896 = 20215.74 kg

o, = R, 2021574, 57 kg/cm< 1.70 kg/cm cumple
A, 12100
B <2 = Vc=106*./f *bo*d
_ lado mayor _ 140 _, — 1<2 cumple
lado menor 140
bo=2*(m+d)+2*(n+d) - bo=2*(30+d)+2*(25+d)=110+4d
Ve = 106* [ f, *bo* d - Ve = 106* [ f, * (110+4d)*d

VU=P, -0, *m*n - Vu = 2021574~ 167* (30+d)* (25+d)
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W eve

¢
2021574~ 167* (750+ 55d + d*) = 075 *1.06* -/210* (110* d + 4d?)

Resolviendo la ecuacién obtenemos:

d =1078cm

Por lo tanto la altura d serd de 15 cm minimo comeomienda la norma por su colocacién

esta altura se debe afadirle un recubrimientoslen?.
La altura total de la zapata esta dada de la sitpiferma:

h =30cm

Por tanto:

d=30- 7.5—157 =219cm

VERIFICACION A VUELCO
Direcciéon en k"

M =20215.74*55=1111865.70 kg*cm

estabilizante

M =47.22*21.9=1034.12 kg*cm

desestabilizante

_ 111186570

=1075.18 > 1.5 cumple
103212
Direccionen 'y "

M =20215.74*55=111865.70 kg*cm

estabilizante

M geestapitizante = 68.29%21.9=1495.55 kg*em

M

y - estabilizante
M desestabilizante
_ 11186570 _ 7480 >1.5 cumple
149t.55

137



VERIFICACION AL DESLIZAMIENTO

*
A *Cd =V, *y, o /1S=AZA cd >15
V,y
Cd =05*C=05*0.1=0.05
Direccion en X"
< = 12140702;% =1281= 15 cumple
Direccionen 'y "
A = 1216(;02505 = 886> 15 cumple

VERIFICACION AL CORTANTE

V,, =(o,*9)*(Lv-d)=(167*110)* ((1102_ ZSJ - 219} = 378422kg

v < Ve _ 378422
" 075

= 504563kg

Ve = 053*./f. *b*d = 053*-/210*110*219 =1850216kg
Ve >V,

1850216 >504563 cumple
DISENO POR FLEXION

o, = 2021574 67103412 67149555_, (g kg/cmi < 1.7 kg/cr cumple
1210( 11C*11C*  11C**11C

. = 2021574 _6*103412  6*149555
212100  11C*11C*  11C**1aC

=1.67 kg/cri< 1.7 kg/ctA  cumple

o = 2021574 + 6*103412 6*149555 _
° 1210( 11C*11C*  11C**11C

1.67 kg/crh < 1.7 kg/cth cumple
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* *
o = 2021574 6*103412 6 149555:1.66 kg/cni < 1.7 kglcrh cumple

12100 11C*11C*  11C%*14C

01}__|+__{

)

G,
1 2
Te)
O,
O

4 03

Q
Q

EEEEES AR

Direccién en kX"

l, = (S;a) *015* a=(1102_30) + 015*30= 445cm

O,

Por trigonometria

y:M* (S—Ix):M*(llo— 445)= 0.01 cm
S 11C
o,+y=1.67+0.01=1.68 kg/ch
M :Ua*lxz +}*(0- . )*I 2
a 5 3 1 2/ Ix
2
M, = 1'68*244'5 +; *(168- 167) *445% =167001kg* cm
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gz 085 f.*S d*{l_\/l 2* M, }

fy ©085* g f ¥ L*d?
* * * *
As= 085* 210*110*219, 1_\/1_ 2*167001 = 0020cm?
4200 085*09*210*110*219
Direccion en 'y "
l, :(LZ_b) *(015* b :(1102_25) + 015*25= 4625cm
O,

Por trigonometria

y:M* (L_|y):M* (L10- 4625)=0.012 cm

L 11C
o, +y=1.66+0.012=1.67 kg/cm
_op*l," 1 2
Ma_ 2y +§*(0-1_0-4)*|y
* 2
M, = 1'6724625 +; *(168- 166) * 4625 =180038kg * cm
A 0852101107219 |, \/1_ 2*180038 | = 0ozem
4200 085*09*210¥110*219

Armadura minima
A&min = Prin *L*d =0.0018110*219 = 434cm®

Determinacion de niumero de barras

¢ =12mm A, =1.27crd N°barras=::2=f23j=342 O6barras

o= b-2*r*¢ _110-2*75*127
n-1 6-1

=1819%m [019cm
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Por lo tanto asumo armadura de:

As=434cm o @12 mm c/19cm
VERIFICACION DE CIMIENTOS
Vo =2400 kg/ M

Viearino = 1200 kg/ m

o, =1.70 kg/cm

Comprobacion de las dimensionamiento de los cimgepbr metro lineal.
Célculo del Peso propio del muro

P, =1200*020*1*365=876 kg

Célculo del peso propio de sobrecimiento

P, =2400*020*1*035=168kg

Célculo del peso propio del cimiento

P, =2400*04*1*04 =384kg

Célculo del esfuerzo que producen los tres pesos:

Oy <0,

real

o= F _876kg +16&g +384g _ 036kg/ cm?
A 4Ccm*10Ccm

036kg/cm? < 1.70kg / cm? cumple

141



DRENAJE PLUVIAL

El drenaje pluvial es la necesidad de evacuar deledte y sin afectar a propiedades

vecinas, el agua de lluvia.

CANALETA GALVANIZADA

b
bl
Donde:
a
V. Velocidad media del agua 7 #
C Coeficiente de CHEZY
Q Caudal
n Coeficiente que depende de la aspereza de ladgsare
1 90 Canaletas de calamina galvanizada
n
R Radio hidraulico
V. =C*/R*S , C=1xR , Q=A*V,
n
DIMENSIONES
a=0.1m : b=0.14 m , b1=0.07m , P, =024m
S=0.3839 pendiente de la cubierta
A =a*h1=0.1*0.07=0.007cfn
C =90*%/0.0292= 4994 ., R= :‘ = %’;047 =0.0292m

m
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V, =C*/R*S

V, = 4994*./0.0292* 0.3839= 529m/ s

Q= 0007*529= 004m*/s L 144m*/h

La precipitacion maxima de lluvia del la zona dormsgeconstruira el proyecto es de 125

mm/h por una metro cuadrado equivale a 0.125.m

La canaleta puede resistir a las precipitacionesima#s de lluvia, el bajante tendra las

mismas dimensiones que de la canaleta.
CALCULO DE DIAMETRO DE TUBERIA

Asumiendo que nos hay pérdidas se da un margerglgidad del 50 % al caudal de

disefio

Datos:

Q, = 0125m°/h

Pendiente minima del 10%
Rugosidad de 0.01

D= 8 plg La Norma Boliviana recomienda este diamgiara la evacuacion de aguas de

lluvia.

1/2 2/3 1/2 2/3
yoS *(Zj _ 06101*(0.2232j _ 43am)s
n i
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Verificacion del funcionamiento real

—2 % 2
H:Z*arcos*(Dzyj . A, =D—*(6’r*sen*6’)
D 8
p = D* 6, ’ g = ¢*n
2 18(

% 0504827 % 0504827
y _1.31576*[n Q} _ 131576 *[0.01 0125} - 014

n D 03558 81/2 - 0.203203558 0.1°%

Debe estar en un rango de:

02D <Y, < 075D

0041< 014< 0152 cumple
Se asume como diametro de evacuacion de las agulasid a la camara de D= 8 plg

3.17. ESPECIFICACIONES TECNICAS

Las especificaciones técnicas realizado para deda tcomprende los siguientes puntos:
definiciobn, materiales, herramientas y equipo, edimiento para la ejecuciéon, forma de
medicion, y forma de pago; cada uno de estos pugosn ser estrictamente cumplidos en
el momento de la ejecucion del proyecto.

Las especificaciones técnicas detalladas por ¢anase encuentran en el Anexo C.
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3.18. COMPUTOS METRICOS

El analisis de cantidades y volumenes comprendiator de magnitud ya que al contar
con dicho punto se sabra la cantidad de volimenessq desarrollaran a construi para
cuantificar un costo total para la construccion di& infraestructura

Los computos métricos desarrollados por cada ieedetallan en el Anexo D.
3.19. ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

Para el analisis de precios unitarios realizada pada item, se considerara los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, maquinaria; toneadcuenta como beneficios sociales

el 55% de la mano de obra; como herramientas membrg% de la mano de obra, como

gastos generales el 10% y como utilidad el 7%. Rasrampuestos se tomara un valor de

IVA del 14,94 % y un valor de IT del 3,09 %.

En el analisis de precios unitarios se consideygilguientes.

Costos directos aquellos componentes basicos, csenomano de obra (que puede
dividirse en mano de obra calificada y no cald@pamateriales, herramientas, maquinaria

y equipo de construccion.

Costos indirectos comprenden la administraciénrakgtla direccion de la obra o sea son
los gastos generales especificos necesarios pagalizacion de las obras que se ejecutan y
gue son calculados de acuerdo con el volumen det#h obra dividido entre el tiempo en

gue se consideran los gastos.

El analisis de precios unitarios desarrollados gaita item se encuentra detallado en el

Anexo D.
3.20. PRESUPUESTO GENERAL DE LA OBRA

Para la ejecucion del proyecto se considera ena de gastos, determinados a partir del
analisis de los precios unitarios para todas ldwidades del proyecto definidas las
cantidades y volimenes de obras se presenta e fdentistado el presupuesto de cada

item considerando la unidad de cada actividadj@reitario y el precio total.
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3.21. PLAZO DE EJECUCION

Para la construccién del coliseo se tiene un pilezejecucion de 314 dias calendario. En el

Anexo E se presenta el cronograma de ejecuciéntilédades para el proyecto.
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CAPITULO IV
4. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
4.1. CONCLUSIONES

Después de haber realizado el disefio estructulakalseo, se tiene las siguientes

conclusiones.

* Para el disefio de la estructura metélica se aplinétodo LRFD.

» Con el reglamento CIRSOC 102 se encontro los ceefes edlicos de la estructura
metélica 'y de la estructura de hormigdn que sipara determinar la presion de viento
en funcién a la ubicacion del proyecto.

» Determinar la presion de viento; resulto tan imgate para el disefio porque en la zona
hay registro de grandes corrientes de viento.

» Como la longitud del corddn superior es 17.07 miseonveniente utilizar los perfiles
laminados en calientes por la resistencia, el peda economia a la hora de su
adquisicion.

» La separacion entre correas es de 1.02 m estaddreyita que las dimensiones sean
grandes.

* En las combinaciones de carga la mas desfavorabla eombinacion nimero cuatro
esto es debido a la sobrecarga, con esta combmat@é desfavorable se determina las
dimensiones de la correa, si cumple o no en lificagion.

» En el disefio de la estructura en la descripci@gatial no cumplian con el disefio a
compresion y se tuvo que dividir estas barrasatialgs para que cumplan.

» Se tuvo que disefiar una estructura independiargesg encuentra en la parte inferior
donde se une la columna interior y el corddn iofed la estructura general para que
pueda disminuir a los momentos flectores maximos.

» Se aplico las normativas ACI, de acuerdo a cada iegierido, con las consideraciones
necesarias.

» Por motivo de facilitar la construccion se tomodkcision de realizar las vigas de
graderias como vigas prefabricadas cuyo disefin@eeatra detallado en planos.

* No usar simultaneamente barras muy diferentesaldstrdisefio de un mismo elemento.
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» Se realizo con éxito el disefio de planos estruetsirde los respectivos elementos de
acuerdo a las escalas correspondientes.

» La resistencia de disefio para todos los elemestascturales de hormigon armado fue
de 210 kg/crh ya que este valor puede ser alcanzado con undmrerol en obra segun

las especificaciones.
4.2. RECOMENDACIONES

* En la introduccién de datos a un programa estractlegido, realizarlo de una forma
clara, minuciosa pero sencilla, con lo que puediaregrrores y visualizar graficamente
la estructura para confirmar su configuracion gddogcorrecta.

» Corregir las coordenadas en nudos y barras, dep@ementos y nudos superpuestos
duplicados o que estan sueltos y no conectadas,eggtira varios errores como en el
calculo de esfuerzos internos y la longitud de @dmento estructural entre otros.

* El calculo de las cargas que actian sobre la éstause lo realiza siguiendo los
procedimientos correspondientes, buscando no omitigln peso y estimar las
combinaciones de cargas mas desfavorable, queafgar de la seguridad.

» Se recomienda un estricto control de los materigias la ejecucion del proyecto
cemento, arena, grava y agua; con la finalidad wke Igs elementos estructurales de
H°A° adquieran la resistencia requerida.

* En cuanto a los elementos de H° A° una vez vaciadasbra se recomienda un curado
lo mas frecuente posible para que los mismos nmdauiesu resistencia caracteristica.

» Los aceros deberan ser bastantes controlados atoalenacenado por el peligro de la
oxidacion.

» Se recomienda contratar personal calificado paeareddo de la cubierta metalica dado

gue es una estructura con grande luz.
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