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RESUMEN

El municipio de Colotenango, departamento de Huehuetenango, posee
areas que carecen de servicios basicos e infraestructura, para satisfacer las
necesidades de la poblacion. Con el apoyo de instituciones estatales como la
Universidad de San Carlos de Guatemala, por medio del programa de Ejercicio
Profesional Supervisado (EPS) de la Facultad de Ingenieria, se busca aportar

soluciones a la problemética existente en las comunidades del municipio.

En el presente trabajo de graduacion se diagnostican, analizan y priorizan
las necesidades de servicios basicos y de infraestructura en dos comunidades,
tratando de solucionarlas con aportes de caracter técnico, contenido en los tres

capitulos.

En la aldea Ixconlaj surge la necesidad de disefiar un puente vehicular y
en el caserio Santo Domingo, aldea La Vega, un edificio comunal de dos
niveles. Por lo que en el presente informe se realiza el disefio, elaboracion de
planos y presupuestos para los dos proyectos, basandose en especificaciones
técnicas correspondientes al tipo y caracteristicas fisicas de cada proyecto.
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OBJETIVOS

General

Promover el desarrollo de las comunidades con obras de infraestructura,
disefiando un puente vehicular para la aldea Ixconlaj y un edificio comunal de
dos niveles para el caserio Santo Domingo, de la aldea La Vega, en el

municipio de Colotenango, Huehuetenango.

Especificos

1. Realizar una investigacion descriptiva y participativa mediante la técnica
del diagnéstico, para priorizar necesidades de servicios y de
infraestructura en la aldea Ixconlaj y en el caserio Santo Domingo.

2. Realizar una investigaciéon de tipo monogréfica.

3. Capacitar a los integrantes del Comité Comunitario de Desarrollo
(COCODE), de la aldea Ixconlaj y del caserio Santo Domingo, sobre

aspectos relacionados con la construccion, operacion y mantenimiento

gue se deben llevar a cabo.
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INTRODUCCION

El presente trabajo de graduacion responde al Ejercicio Profesional
Supervisado (EPS), el cual ofrece asistencia técnica profesional en las
diferentes comunidades, instituciones y empresas asignadas como centros de
practica, dandole prioridad a aquellas que realicen funciones de interés social,
con el fin de plantear soluciones, para lograr satisfacer la demanda de obras
gue mejoren la calidad de vida de los guatemaltecos y que contribuyan al

desarrollo de las comunidades.

Para identificar la problemética, objeto de intervencién profesional, se llevo
a cabo la ejecucién de un diagndstico y priorizacion de problemas realizado
conjuntamente con la Direccién Municipal de Planificacion (DMP), por lo que se
seleccionaron como proyectos prioritarios el disefio de un puente vehicular
ubicado en la aldea Ixconlaj y el disefio de un edificio comunal de dos niveles
ubicado en el caserio Santo Domingo, aldea La Vega del municipio de

Colotenango, departamento de Huehuetenango.

El primer capitulo contiene un estudio monogréfico de los lugares antes

mencionados en donde se realizara el disefio de los proyectos.
El segundo capitulo contiene el disefio del puente vehicular, con el cual se

pretende tener una via alterna, rapida y segura que conecte la aldea Ixconlaj

con la carretera Interamericana.
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En el tercer capitulo se presenta el disefio del edificio comunal de dos
niveles en el caserio Santo Domingo, el cual albergard una variedad de oficinas

y un salén comunal.

Para el puente vehicular se realizaron los estudios preliminares
correspondientes: levantamiento topografico, evaluacion de la calidad del suelo
y un estudio hidraulico e hidrologico. Asimismo, para el edificio comunal se

realizé el levantamiento topografico y la evaluacion de la calidad del suelo.
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1. FASE DE INVESTIGACION

1.1 Monografia de la aldea Ixconlaj y del caserio Santo Domingo de la

aldea La Vega, Colotenango, Huehuetenango

Se presenta a continuacion la informacion mas relevante de las dos

comunidades en las cuales se realizaran los proyectos.

1.1.1. Antecedentes historicos

o La aldea Ixconlaj fue fundada en 1690, por los sacerdotes dominicos,
juntamente con la cabecera del municipio de Colotenango. El municipio

fue reconocido como tal el 11 de octubre de 1825.

o El caserio Santo Domingo fue fundado el 8 de marzo de 1992, por
algunos integrantes de la aldea La Vega, debido a problemas e
inconformidades con el resto de la poblacion por el patrullaje de la zona,
deciden independizarse y toman una porcion de tierra a la cual
denominaron Santo Domingo; se le asigndé este nombre, ya que las

primeras personas que lo habitaron poseian el apellido Domingo.
1.1.2. Ubicacién y localizacién
. La aldea Ixconlaj esta situada al norte de la cabecera del municipio de

Colotenango a una altura de 2 009 msnm, sus coordenadas son latitud:
15°28'10” y longitud: 91°44'6".



El caserio Santo Domingo est4 situado al suroeste de la cabecera del
municipio de Colotenango a una altura de 1 455 msnm, sus coordenadas
son latitud: 15°24’'21” y longitud: 91°43°22”.

Figura 1. Mapa del municipio de Colotenango
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Fuente: SEGEPLAN. Plan de Desarrollo Municipal de Colotenango 2011. p. 86.



1.1.3. Limites y colindancias

. La aldea Ixconlaj colinda al norte y al oeste con el municipio de San
Pedro Necta, al sur con la aldea Tixel y al este con el municipio de

Santiago Chimaltenango.

. El caserio Santo Domingo colinda al norte con el caserio Luminoche, al
sur con la aldea La Vega, al este con el municipio de San Gaspar Ixchil y

al oeste con el caserio San José Arenal.

1.1.4. Distancias y vias de acceso

o La aldea Ixconlaj se sita a 29 kilometros de la cabecera municipal, a 61
de la cabecera departamental y a 315 de la ciudad capital; la carretera de
acceso es sobre la ruta CA-1 Occidente alrededor del kilometro 302 y un
tramo de 13 kilbmetros de terraceria en buenas condiciones.

. El caserio Santo Domingo se sitia a 6 kilbmetros de la cabecera
municipal de Colotenango, a 42 de la cabecera departamental y a 296 de
la ciudad capital; la carretera de acceso es sobre la ruta RN-7W
alrededor del kilometro 294 y un tramo de 2 kildmetros de terraceria en

buenas condiciones.
1.1.5. Condiciones climaticas
El clima en el municipio de Colotenango, segun el Instituto Geografico

Nacional (IGN), se considera sano: frio en las montafias, templado en los valles

y cafiadas y calido en los margenes del rio Cuilco y rio Selegua.



La precipitacion varia desde 1 057 mm hasta 1 558 mm, promediando
1 344 mm de precipitacion pluvial total anual; con una temperatura media anual
de 20 grados centigrados (°C) y biotemperaturas que van desde los 10°C hasta
los 25°C y extremas de 5°C y 30°C.

Por lo que, el clima predominante en la aldea Ixconlaj es el frio y en el

caserio Santo Domingo es el calido.

1.1.6. Poblacién e idioma

La poblacion de la aldea Ixconlaj y del caserio Santo Domingo esta
constituida en su totalidad por indigenas pertenecientes a la etnia maya mam,
por lo que el idioma predominante es el mam. Segun los datos estadisticos del
Instituto Nacional de Estadistica (INE), en el censo del 2002, la poblacién total

en estas comunidades es la siguiente:

Tabla I. Poblacion total
Lugar | Poblacion Sexo
Categoria
poblado total H M
Ixconlaj Aldea 2676 1320 1 356
Santo Domingo Caserio 366 170 196

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica, VI Censo Nacional de Poblacion, 2002.



1.1.7. Actividades socioeconémicas

La aldea Ixconlaj y el caserio Santo Domingo poseen altos porcentajes
de pobreza y pobreza extrema, esto se relaciona con una poblacion
econdmicamente activa, en su mayoria, hombres que se dedican,
principalmente a actividades economicas del sector primario, especificamente a

las actividades agricolas de subsistencia.

Lo anterior se debe a que los principales cultivos lo constituyen el maiz y
frijol, dedicados exclusivamente para el autoconsumo, pero con rendimientos
bajos causados por el poco nivel tecnolégico de la produccién, la carencia de
asistencia técnica, pero principalmente debido a que los suelos del municipio no
son considerados aptos para la agricultura, lo cual tiene influencias negativas y
poco alentadoras para mejorar los indices de desnutricion cronica, que son de

los mas altos del departamento y a nivel nacional.

De las actividades que generan ingresos en la produccion agricola son: la
produccién de café, mania y citricos (con rendimientos muy bajos). Otra
actividad que genera ingresos para un bajo porcentaje de la poblacion es la

elaboracion de trajes tipicos

La actividad que genera la mayor cantidad de ingresos econdmicos en
estas dos comunidades, y es practicada por un bajo porcentaje de personas la
constituyen las remesas, producto de la poblacién que ha emigrado hacia los
Estados Unidos, estos recursos basicamente son utilizados para gastos

familiares, vivienda y educacion.



1.1.8. Servicios publicos e infraestructura existente

La aldea Ixconlaj cuenta con un sistema de agua potable y energia
eléctrica que cubre la mayor parte de las viviendas, letrinas de pozo ciego en
todas las viviendas, ya que no se cuenta con un sistema de drenajes debido a
la topografia del lugar, un edificio escolar que es utilizado para impartir los

grados de: pre primaria y primaria.

En la comunidad, también se cuenta con un puesto de salud, una cocina
comunitaria, una iglesia catdlica y la tipologia de las viviendas es de adobe,

techo de teja o lamina y piso de tierra.

El caserio Santo Domingo cuenta con un sistema de agua potable y
energia eléctrica que cubre la mayor parte de viviendas, letrinas de pozo ciego
y fosas sépticas en algunas viviendas, un edificio escolar que es utilizado por
las mafianas para impartir los grados de pre primaria y primaria, por la tarde el
mismo es utilizado para impartir los grados de primero, segundo y tercero

basico.

En el caserio, también se cuenta con una cocina comunitaria, una iglesia
catolica, una cancha polideportiva, un campo de futbol y la tipologia de las

viviendas es de block, techo de teja o lamina y piso de tierra.

1.1.9. Suelo y topografia

La mayor parte del territorio de la aldea Ixconlaj se encuentra en el relieve
de ondulado a escarpado con pendientes que van desde 20% a 45%, incluso
existen zonas que adoptan mas del 45% de pendiente; estas condiciones hacen

que el territorio sea susceptible a deslizamientos y derrumbes.
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Al contrario, en el caserio Santo Domingo, la mayor parte del territorio es
ondulado y plano con pendientes menores, debido a que se ubica a orillas del

rio Cuilco.

A continuacion se presenta el uso actual del suelo en el municipio de

Colotenango:

Tabla Il. Uso del suelo en el municipio de Colotenango
Uso Area en

hectareas (Ha)
Centros poblados 14,13
Agricultura 2 876,99
Arbustos — matorrales 3 003,55
Bosque natural 292,34
Cuerpos de agua 46,63
Total 6 233,64

Fuente: SEGEPLAN. Plan de Desarrollo Municipal de Colotenango, 2011. p. 32.

1.2. Investigacion sobre necesidades de servicios basicos e
infraestructura en la aldea Ixconlaj y el caserio Santo Domingo de
la aldea La Vega, Colotenango, Huehuetenango

Para realizar la investigacion y priorizacidbn sobre las necesidades de
servicios béasicos e infraestructura, se tomdé en cuenta la opinion de los

habitantes de cada comunidad, el COCODE y autoridades municipales.



1.2.1. Descripcion de las necesidades

Los proyectos basicos y prioritarios que requiere la aldea Ixconlaj son:

o Construccién de un puente vehicular en la carretera de reciente apertura
o Proveer un sistema para la disposicion de aguas negras

o Proveer un sistema para la disposicion de desechos solidos

o Construccion de areas de recreacion

o Construccion de aulas

Los proyectos basicos y prioritarios que requiere el caserio Santo

Domingo son:

. Construccion de oficinas.
. Construccién de un saloén de usos mdltiples.
. Techar la cancha de la escuela.
1.2.2. Priorizacion de las necesidades

En la aldea Ixconlaj se realizara el disefio de un puente vehicular, ya que
en la carretera de reciente apertura atraviesa un rio proveniente del
desemboque de varios riachuelos, impidiendo el transitar de peatones y

vehiculos en época de invierno.

En el caserio Santo Domingo se tomara en cuenta el disefio de un edificio
comunal de dos niveles, que albergue en la primera planta oficinas y en la
segunda un salén de usos multiples, ya que no se cuenta con un lugar
especifico que reuna las mejores condiciones para realizar actividades

socioculturales, y carecen de oficinas que alberguen diferentes entidades.
8



2. DISENO DE PUENTE VEHICULAR UBICADO EN LA ALDEA
IXCONLAJ, COLOTENANGO, HUEHUETENANGO

2.1. Descripcion del proyecto

Este proyecto consiste en el disefio de un puente vehicular de un soélo
carril, con una luz libre de 21 metros, consta de barandales, losa, vigas,
diafragmas, vigas de apoyo y cortina de concreto reforzado, neoprenos y muros
de mamposteria de concreto ciclépeo, disefiado para una carga viva de un

camion H20-44, ubicado en la aldea Ixconlaj, Colotenango, Huehuetenango.

2.2. Levantamiento topogréfico

Para obtener un buen disefio en cualquier estructura, uno de los pasos
preliminares mas importantes es la realizacion de un levantamiento topografico
exacto, ya que esto permite representar graficamente los puntos de localizacién
de la obra y el perfil del proyecto que permitira establecer la longitud del puente.

Para realizar el levantamiento topografico se utilizé el equipo que a continuacion

se describe:

o Teodolito marca Topcon serie DT-200, con una precision de 5”
o Cinta métrica de 50 metros

o Estadal de 4 metros de longitud

o Brujula

. Estacas

o Plomada



El levantamiento topografico fue de primer orden y se realizé por medio de
una poligonal abierta a lo largo de la carretera y del rio y consistié en:

2.2.1. Planimetria

Se ubicaron ocho estaciones a lo largo de un eje imaginario sobre la
carretera, 200 metros carretera arriba y 200 metros carretera abajo, y dentro del
rio se ubicaron cuatro estaciones, 150 metros rio arriba y 150 metros rio abajo,

visualizando puntos y aspectos importantes del terreno.

2.2.2. Altimetria

De la misma manera que en la planimetria se trazaron ejes centrales a lo
largo de la carretera para obtener el perfil y a lo largo del rio para determinar las

secciones transversales a cada 10 metros.

2.3. Evaluacién de la calidad del suelo

Para la evaluacion de la calidad del suelo del terreno en donde se
construird el puente vehicular se obtuvo una muestra de suelo inalterada,
aproximadamente de 1 pie® en una perforacion a pozo abierto, a una
profundidad de 2 m en donde se ubicaran los estribos de apoyo. La muestra de
suelo fue analizada por medio del ensayo de compresion triaxial en el
laboratorio de mecanica de suelos del Centro de Investigaciones de Ingenieria
(ClI).
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2.3.1. Ensayo de compresion triaxial

Los resultados obtenidos por medio del ensayo de compresion triaxial se

presentan a continuacion y pueden ser verificados en los anexos:

o Descripcidn del suelo: limo arcilloso color café

o Angulo de friccion interna @ = 20,90°

. Cohesion (C) = 4,78 t/m?

. Densidad seca = 1,44 t/m*® y densidad himeda = 1,72 t/m*

o Desplante = 2,00 m (profundidad a la que se tomaé la muestra)
o Peso especifico del suelo (ys) = 1,40 t/m®
2.3.1.1. Valor soporte del suelo

El valor soporte del suelo o capacidad de carga ultima admisible sera
calculada utilizando el método del Dr. Karl Terzaghi.

El calculo de la capacidad de carga ultima admisible de cimentaciones
superficiales requiere aplicar un factor de seguridad (FS) a la capacidad de
carga ultima bruta, dicho factor de seguridad puede ser, por lo menos de 3 en

todos los casos.

“... A menudo se usa otro tipo de factor de seguridad para la capacidad de
carga de cimentaciones superficiales. Se trata del factor de seguridad con
respecto a la falla por corte (FScorte). En la mayoria de los casos un valor
FScorte de 1,4 a 1,6 es deseable junto con un factor minimo de seguridad de 3

a 4 por capacidad de carga ultima neta o bruta. ...

! BRAJA M. Das. Principios de ingenieria de cimentaciones. p.165.
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A continuacion se calculan la cohesién (C) y el angulo de friccion interna

(®g) del suelo desarrollados, aplicando el factor de seguridad de carga con

respecto a la falla por corte:

Angulo de friccion interna @ = 20,90°
Cohesiéon C = 4,78 t/m?
FScorte = 1,40

C
FScorte

Cd=

4,78 t/m?
°"1.40

dy=tan™ <

tan 20,90

— -1
Pq=tan ( 1,40

tan®
FScorte

=341 t/m?

)= 15,26°

Se procede a calcular los factores de capacidad de carga adimensionales

que estan unicamente en funcion del angulo ®4 de friccién interna del suelo.

o Factor del flujo de carga (NQ)

@4 = 15,26° = 0,2663 radianes

e (%"IT-(Dd rad)*tan(Dd e (%*11—0,2663

Nq: =

)*tan(15,26)

2*cos? (45+ %) 2*cos? (45+

2
12

= 4,56

15,26)
2



o Factor de flujo de carga ultima (Nc)

Nc = cot®4*(Ng-1)
Nc = cot(15,26)*(4,56-1) = 13,05

o Factor de flujo del suelo (Ny)

Ny = (Ng-1)tan(1,4dy)
Ny = (4,56-1)tan(1,4*15,26) = 1,39

o Capacidad de carga ultima bruta (qu)
q,=1,.3C4Nc + ysD(Ng-1) + 0,4 y;B N,
—_— * t * t * * * t * *
q,=1.3"341 — 13,05+1,40 =3 1,50 m*(4,56-1)+0,4 1’40F 1m*1,39

t

q, = 66,11 F
o Capacidad de carga ultima admisible (Qagm)
66,11 —
% T m?
Qogrm = % = ~250 =26,44 —

Donde:

FS = factor de seguridad = 2,50
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2.4. Estudio hidroldgico e hidraulico

Para el disefio de un puente vehicular, la informacion mas importante que
se debe conocer es el perfil transversal del cauce, con sus correspondientes
tirantes, normal y de creciente maxima, los cuales son necesarios para calcular

la luz y altura del puente.

El tirante normal de un rio es el observado a la hora del levantamiento
topogréfico y que varia dentro de cierto rango durante la época de estiaje; la
creciente maxima es aquella que se produce con mayor frecuencia en las
épocas de lluvia, para calcular el tirante normal se determinan vestigios o
seflales que deja, o por la informacion de vecinos del lugar; este tipo de

crecidas ocurren aproximadamente cada afo.

El método que se utilizara para determinar el caudal y tirante en las

crecidas maximas serd el método racional, el cual esta dado por:

_CiA
" 360

Donde:

Q= caudal maximo en m?/s

C = coeficiente de escorrentia

| = intensidad de lluvia (mm/h), con una duracién igual a T,
A = area de la cuenca drenada en hectareas (Ha)

T, = tiempo de concentracion de la cuenca (minutos)
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. Coeficiente de escorrentia

El coeficiente de escorrentia C se estima con base en las caracteristicas
hidrogeologicas de las cuencas. Existen varias tablas publicadas con valores de
C en funcidn, generalmente, de tres aspectos que se consideran importantes en
la generacion de escorrentia como consecuencia de tormentas de lluvias: La

cobertura, el tipo de suelo y las pendientes del terreno. A continuacién se

presenta una de dichas tablas para determinar el coeficiente de escorrentia C.

Tabla lll.

Valores indicativos del coeficiente de escorrentia

Capacidad de infiltracion del suelo

Pendiente - -

Uso delsuelo |\ ierreno Alto Medio Bajo
(suelos arenosos) | (suelos francos) | (suelos arcillosos)
<5% 0,30 0,50 0,60
Tierra agricola| 5-10% 0,40 0,60 0,70
10-30% 0,50 0,70 0,80
<5% 0,10 0,30 0,40
Potreros 5-10% 0,15 0,35 0,55
10-30% 0,20 0,40 0,60
<5% 0,10 0,30 0,40
Bosques 5-10% 0,25 0,35 0,50
10-30% 0,30 0,50 0,60

Fuente: National Engineering Handbook, Sec. 4: Hydrology, USDA, 1972.

La cuenca en analisis esta ubicada en un area boscosa y el tipo de suelo
es considerado franco por la fertilidad que tiene procedente de los limos
incluidos y al mismo tiempo con adecuada retencion de humedad por la arcilla

presente, con pendientes que varian entre 10 y 30%, por lo que de la tabla Il se

obtiene un valor de escorrentia C = 0,50.
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. Intensidad de lluvia

Es la cantidad de lluvia que cae en determinada area durante un periodo
de tiempo. La intensidad de la lluvia esta en funcion directa de las condiciones

climaticas y geograficas del area en consideracion.

Un criterio que se puede tomar para escoger la intensidad es saber a qué
tipo de tormenta se quiere proyectar. Una tormenta ordinaria puede ocurrir en
intervalos de 5 a 10 afos; una tormenta extraordinaria, una vez en 10 a 25
afios; y una tormenta severa una vez en 100 afos. Para este proyecto se
analizara una tormenta severa, por lo tanto, el periodo de retorno Tr es de 100

anos.

Para la determinacion de las intensidades de lluvia en un periodo de
tiempo se utilizan las curvas de duracién-intensidad-frecuencia (DIF), éstas son
obtenidas por aparatos llamados pluviémetros, los cuales tienen una grafica
montada en un cilindro movido por un sistema de relojeria y va marcando la

relacion que existe entre la cantidad de lluvia y el tiempo.

Para la obtencién de estos datos el Instituto Nacional de Sismologia,
Vulcanologia, Meteorologia e Hidrologia (INSIVUMEH) realiz6 un estudio de las
lluvias intensas en 23 estaciones ubicadas en diferentes cuencas de la
Republica de Guatemala. El estudio consiste en la determinacién de curvas
DIF, correspondientes a periodos de retorno de 2, 5, 10, 20, 25, 30, 50 y 100

anos. La representacion matematica de dichas curvas se define por:

A
= B+To)"
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Donde:

i = intensidad de lluvia en mm/h

Tc = tiempo de concentracién en minutos

A,B,n = pardmetros de ajuste determinados por una estacion meteoroldgica.

Los parametros de ajuste utilizados en este estudio son los

proporcionados por la estacion meteorolégica de Huehuetenango con cédigo:

07.01.03, los cuales se presentan a continuacion para periodos de retorno de 2,
5, 10, 20, 25, 30, 50 y 100 afios.

Tabla IV. Parametros de ajuste estacion meteoroldgica Huehuetenango
Tr | 2 5] 10| 20 25| 30] 50| 100
HUEHUETENANGO
A 1215 4935 15870 5464 5410 5 395 5 320 5270
B 11 25 35 17 17 17 17 17
n 0,874 1,09 1,292 1,102 1,097 1,095 1,089 1,084
R2 0,997 0,993 0,981 0,989 0,989 0,989 0,989 0,989

Fuente: INSIVUMEH. Mapas de duracién-intensidad-frecuencia de precipitacién para la

republica de Guatemala. p. 6.

Los parametros de ajuste para un periodo de retorno Tr de 100 afios son:

A =5270
B =17

n =1,084
R2 =0,989
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El tiempo de concentracion T, de una cuenca es el tiempo necesario para
que el caudal saliente se estabilice, cuando la ocurrencia de precipitacion sea

constante sobre toda la cuenca, esta representado por:

3*L1 ,15
 154*H038

Cc

_3*(1.925)115

© = 1547(380)0% _ 1220 minutos

Donde:

L = longitud del cauce principal desde la cabecera de la cuenca hasta la
ubicacion del puente en metros

H = desnivel del cauce en metros (diferencia de alturas entre el inicio del cauce
del rio y el final)

L=1925m

H=2100m-1720m =380 m

Ya con todos los datos calculados para determinar la intensidad de lluvia,

se tiene:

A
T B+Ton

5270

' T (17+12,20)108

i =135,94 mm/h
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. Area de la cuenca

Para calcular el &rea de la cuenca se delimitaron los parte aguas, es decir,
los puntos topogréaficos mas altos que drenan al rio hasta el punto donde se
construira el puente, dicho calculo se realizé con las hojas cartograficas 1862-I1
San Sebastian y 1862-Ill Cuilco del Instituto Geogréafico Nacional (IGN), escala
1:50 000.

El area de la cuenca es:

A= 162,86 Ha

Figura 2. Area de cuenca
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Fuente: IGN. Hojas cartograficas 1862-11 San Sebastian y 1862-IIl Cuilco.
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2.4.1. Caudal méaximo

Habiendo obtenido los parametros de escorrentia, intensidad de lluvia y el
area de la cuenca, se procede a determinar el caudal maximo del cauce del rio

por el método racional.

_CiA
Q=360
_(0,50)(135,94 mm/h) (162,86 Ha)
Q= 360
Q=30,75m%/s
2.4.2. Crecida maxima

La crecida maxima, también conocida como tirante maximo, es la mayor
altura que puede tomar el espejo de agua en la seccion transversal justo debajo
de la ubicacion del puente debido al caudal maximo. Para este célculo se

determinaron varios parametros:

o Pendiente para el caudal maximo: 7,24%

o Area de seccién transversal de crecida normal: 2,496 m?

o Coeficiente de rugosidad (lechos de rios rocosos): n = 0,040
o Perimetro mojado: 8,771 m

Se procede a calcular el radio hidraulico con la siguiente férmula:

_ Area de secion transversal 2,496 m”
N Perimetro mojado 8,771 m

=0,2846 m
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Debido a la ecuacién de continuidad se tiene:
Q=V*A
Donde:
Q= caudal maximo en m%/s
V= velocidad del agua en m/s

A= area de seccidn transversal en m?

Por féormula de Manning se tiene:

1
V= E *Rh2/3*s 1/2

Q= % *Rh2/3*S 125 p

Donde:

Q= caudal maximo en m?/s

n = coeficiente de rugosidad

Ry = radio hidraulico de la seccién en crecida maxima en m

S = pendiente en m/m

A = area de seccion transversal en m?

En la formula de Manning se sustituye V=Q/A, se despeja para A y la

misma se sutituye por Ymax*B, B toma un valor del ancho promedio del rio

B=7,50 m y finalmente se despeja para Y max.

21



Q

*Rh2/3*S 1/2*B

Ymax=

1
n

30,75 m3/s
*(0,2846 m)23*(0,0724) "**7,5m

Ymax=

1
0,040

Yma=1,41m

Por lo tanto, el tirante normal es de 0,60 m y el tirante maximo de 1,41 my
la altura minima desde el tirante maximo hasta las vigas del puente es de 2,00
m. Por lo tanto, la cota desde el fondo del rio hasta la parte inferior de las vigas
principales serd de 3,41 m. Por la topografia del terreno en donde se ubica el
puente y con la altura a la que se ubicard, se determina que la luz libre del

puente sera de 21 m.
2.5. Especificaciones del disefio

La resistencia del concreto sera de: 4 000 PSI = 280 kg/cm?

La resistencia del acero serda de: 60 000 PSI = 4 200 kg/cm?, para el
armado de la losa y las varillas longitudinales de la viga, en los demas
elementos se utilizara 40 000 PSI = 2 810 kg/cm?.

o Carga viva: se usO una carga viva de disefio de un camién H20-44

(AASHTO) equivalente en peso a 8 000 libras el eje delantero y 32 000

libras el eje trasero.
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Recubrimientos: segun AASHTO LRFD 5.12.3

o Cimientos y muros: 8 cm

o Losas cama superior: 5 cm

o Losas cama inferior: 2,5 cm

o Vigas, diafragmas, vigas de apoyo, cortinas: 5 cm

Ganchos: segin AASHTO LRFD 5.10.2

o Para la armadura longitudinal: ganchos con un angulo de doblado
de 180° mas una prolongacion de 4 veces su didmetro nominal
(dp), pero no menor que 7,5 cm en el extremo libre de la barra, o
ganchos con un angulo de doblado de 90° mas una prolongacion

de 12d, en el extremo libre de la barra.

o Para la armadura transversal: barras No. 5/8” y menores, ganchos
con un angulo de doblado de 90° mas una prolongacién de 6d;, en
el extremo libre de la barra. Barras No. 3/4”, 7/8”, 1”7, ganchos con
un angulo de doblado de 90° méas una prolongacién de 12dy en el
extremo libre de la barra. Barras No. 1” y menores, ganchos con
un angulo de doblado de 135° mas una prolongacién de 6dy en el

extremo libre de la barra.

o Ganchos sismorresistentes deberan consistir en un gancho con un
angulo de doblado de 135° mas una prolongacion no menor de
6d, 6 7,5 cm en su extremo libre. Se deberan utilizar ganchos
sismorresistentes para la armadura transversal en regiones donde

se anticipa formacion de roétulas plasticas.
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2.6. Analisis y disefio estructural del puente

El puente estara conformado por una superestructura de concreto armado,
consistente en una losa plana, barandales, banquetas, 2 vigas principales y 3
diafragmas. La subestructura estard conformada por estribos de concreto
ciclépeo; ademas, contard con vigas apoyo de concreto armado. El disefio y
analisis se basara en las Normas AASHTO LRFD y ACI-05.

2.6.1. Analisis y disefio de la superestructura

La superestructura esta compuesta por: vigas, diafragmas, losa,
barandales y banquetas. A continuacion se presenta el disefio de cada

elemento de la superestructura.

2.6.1.1. Disefo de barandal

El propdsito principal de las barandas para transito vehicular debera ser
contener y corregir la direccién de desplazamiento de los vehiculos desviados

que utilizan la estructura.

A lo largo de los bordes de las estructuras se deberan disponer barandas
para proteger al trafico y a los peatones. Las barandas deben ser especificadas
de tal forma que sean seguras, econémicas y estéticas. Las soluciones mixtas

de barandas de metal mas concreto satisfacen generalmente estos requisitos.
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. Barandas para peatones:

o Geometria: segun AASHTO LRFD 13.8.1

La altura minima de las barandas para peatones debera ser de 1060 mm,

medidos a partir de la parte superior de la acera.

Una baranda para peatones puede estar compuesta por elementos
horizontales y/o verticales. La abertura libre maxima entre los elementos

horizontales debera ser 150 mm.

Si se utilizan, tanto elementos horizontales como verticales, la abertura
maxima libre de 150 mm debera aplicarse a los 685 mm inferiores de la
baranda, mientras que la separaciébn maxima en la parte superior debera ser de
200 m.

o Sobrecargas de disefio: segun AASHTO LRFD 13.8.2.

Se debera tomar una carga distribuida W = 0.73 N/mm, que es igual a
74.41 kg/m tanto transversal como verticalmente, actuando en forma
simultanea. Ademas, cada elemento longitudinal debera estar disefiado para
una carga concentrada de 890 N, la cual debera actuar simultdneamente con
las cargas previamente indicadas en cualquier punto y en cualquier direccion en

la parte superior del elemento longitudinal.
Los postes de las barandas para peatones se deberan disefiar para una
sobrecarga concentrada de disefio aplicada transversalmente justo al centro del

elemento longitudinal superior.
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El valor de la sobrecarga concentrada de disefio para los postes PLL, en N,

se debera tomar como:

PLL=890+0,73 L

Donde:
L = separacién entre postes (mm)

Las cargas se deberan aplicar como se ilustra en la siguiente figura, en la
cual las geometrias de los elementos de las barandas se indican a manera de

ilustracion. Pueden utilizarse cualquiera de los materiales o combinaciones de

materiales.

Figura 3. Cargas gue actuan sobre las barandas para peatones
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Fuente: AASHTO LRFD. Cargas que actlan sobre las barandas para peatones. p. 13-12.
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Los postes seran construidos de concreto reforzado, tendran una seccion
de 0,15 m*0,18 m y estaran ubicados a cada 1,5 m obteniendo un total de 14
postes a lo largo de los 21 metros de longitud del puente. Los rieles seran de

tubo HG de 2 pulgadas de diametro. La geometria del barandal se presenta a
continuacion:

Figura 4. Geometria del barandal
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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. Disefo de riel

La sobre carga de disefio para el riel debe tomarse como W=0,73 N/mm,
distribuida a lo largo de toda la longitud, ademéas debera disefiarse para una
carga concentrada de 890 N, la cual debera actuar simultdneamente con la
carga previamente indicada en cualquier punto y en cualquier direccion en la
parte superior del elemento longitudinal. La carga concentrada de 890N debera
distribuirse a lo largo del riel entre poste y poste.

N 890N N
W=0,73 + =1,3233 —
mm 1500 mm mm
kg
W=134,80 —
m
Figura 5. Cargas distribuidas en los rieles
0.15 0.15 0.15
] 1.50 T 150
134.89 kg/m 134.89 kg/m
I PR R 2N A2 PR
134 .89 kg/m 134.89 kg/m
T ! PP PP PR PR P
134 89 kg/m 134.89 kg/m
R P NV PR 2 P PR PRI P
134 .89 kg/m 134.89 kg/m
R R NV PR 2 P PR PRI P

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Se utilizé6 un tubo estandar segun AISC-89, de HG de 2 pulgadas de

diametro, con las siguientes caracteristicas:

Separacion entre postes = 1,50 m
@ ex. (didmetro exterior) = 2,38 pulgadas
@ int. (didmetro interior) = 2,07 pulgadas

| (Inercia del tubo) = 0,66 pulgadas®

C = @ext/2 = 2,38/2 = 1,19 pulgadas
S (médulo de seccién) = I/C = 0,66/1,19 = 0,5546 pulgadas®

Esfuerzo producido en el tubo f = 20 000 Ib/plg?

nl =

Despejando para encontrar el momento que resiste el tubo:
M = f*S = (20 000 Ib/plg?)(0,5546 plg®) = 11 092 Ib-plg = 128,06 kg-m
Momento actuante sobre el riel debido a la carga distribuida:

" W*? 134,89 kg/m*(1,50 m)?
710 10

= 30,35 kg-m

Por lo que es correcto utilizar el tubo HG de 2 pulgadas en el barandal, ya

gue el momento que resiste es mayor al momento actuante.
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o Disefio de postes
La sobrecarga de disefio para los postes de las barandas para peatones
debera ser la carga concentrada de disefio aplicada transversalmente justo al
centro del elemento longitudinal superior.
PLL=890 + 0,73 L

Donde:

PLL = sobrecarga concentrada de disefio para postes (N)
L = separacién entre postes (mm) =1 500mm

PLL=890 + 0,73(1 500) = 1 985 N = 202,34 kg

Figura 6. Carga de disefio concentrada en el poste

0.18

O fe—4—202.34kg

1.10
O

O
0.823

L
Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Momento actuante en el poste:

202.34 kg
M = oL //f
M = (202,34 kg)(0,823 m
( g)( ) 7 0.823 L
M = 166,53 kg-m 7

Con el momento actuante se procede a obtener el area de acero

longitudinal con la siguiente ecuacion:

LS P M*b
ST ) " 0,003825*F ¢

Datos:

f'c = 280 kg/cm?

fy = 2 810 kg/cm?
b=15cm

h =18 cm
Recubrimiento = 2,50 cm

d (Peralte efectivo) =h —rec. =18 cm - 2,50 cm = 15,50 cm

_0,85(280)
~ (2810)

166,53 *15
0,003825*280

(15)(15,50) - j(15*15,50)2 - = 0,43 cm?

Segun el codigo ACI-05 capitulo 21.4.3.1: el area de refuerzo longitudinal

para una columna As, no debe ser menor que 0,01Ag ni mayor que 0,06Ag.

0,01Ag < As < 0,06Ag
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o ASminimo = 0,01Ag = 0,01(15 cm x 18 cm) = 2,70 cm?

o ASmaximo = 0,06Ag = 0,06(15 cm x 18 cm) = 16,20 cm?

o Area de acero propuesto (As):

4 varillas No. 5 = 4 (1,98 cm?) = 7,92 cm?

0,01Ag < As < 0,06Ag
2,70 cm?< 7,92 cm?< 16,20 cm? + ok

Por lo que, para los postes se utilizaran varillas longitudinales 4 No. 5y
estribos No. 3 @ 15 cm.

2.6.1.2. Disefo de losa

La losa o tablero del puente se disefiard de acuerdo con las Normas
AASHTO LRFD. Es necesario determinar en cuantos sentidos trabaja la losa,
en este caso la losa trabaja en un solo sentido, ya que el largo del puente es
mucho mayor que el ancho que tendréa la losa. Por lo tanto el refuerzo principal
de la losa se colocara en un solo sentido, que es el sentido corto, perpendicular

a la direccioén del transito.

Seguin AASHTO LRFD 5.12.3: los recubrimientos minimos en la losa para

la cama de armado superior e inferior son de 5 cmy 2,5 cm respectivamente.
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Figura 7. Seccion transversal del puente

o} o}
o} o}
o} o}
0.03 0.03
o 065 [ 061 ‘ 1.83 061 [ 065 o
N 7 N /
0.61 1.83 0.61
0.86 3.05 0.86

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
o Espesor de la losa

Segun AASHTO LRFD 9.7.1.1: la altura de la losa debera ser mayor o
igual a 17,5 centimetros, y debera calcularse con la siguiente ecuacién, segun
AASHTO LRFD tabla 2.5.2.6.3-1:

1,2(S + 3 000)
k= 30
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Donde:

ts= espesor de la losa
S= longitud efectiva, segun AASHTO LRFD 9.7.2.3, sera la distancia entre ejes

de vigas, en este caso se toma igual a 6 pies, S =1 830 mm.

1,2(1 830 + 3 000)
= 30

=193,2mm=0,1932m

Por lo que se utilizara un espesor de losa ts= 0,20 m.
o Ancho de fajas equivalentes

Las fajas equivalentes es un método aproximado de andlisis en el cual la
losa o tablero se subdivide en fajas perpendiculares a los componentes de
apoyo. El ancho de estas fajas equivalentes serd utilizado para calcular los

momentos.

Segun AASHTO LRFD, tabla 4.6.2.1.3-1, el ancho de las fajas primarias

tanto para momento positivo como para momento negativo es:

o Ancho de faja equivalente para momento positivo:

+M =660 + 0,55S

+M =660 + 0,55(1 830) =1 666,50 mm

+M =1,6665m=1,67m
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o Ancho de faja equivalente para momento negativo:
-M =1 220 + 0,25S
-M =1 220 + 0,25(1 830) = 1 677,50 mm
-M=1,6775m = 1,68 m
Integracion de cargas
o Cargas permanentes: la carga permanente debera incluir el peso
propio de todos los componentes de la estructura, accesorios e

instalaciones de servicio unidas a la misma, superficie de

rodamiento, futuras sobrecargas y ensanchamientos previstos.

DC (peso propio de elementos estructurales y accesorios no estructurales).

WIosay acera= 1s* ancho faja * y¢
Wiosay acera= 0,20 m * 1,68 m * 2 400 kg/m3 = 806,40 kg/m

Woostes = (SeCCION * altura * y. * postes dentro del ancho de faja)/ancho puente
Woostes = (0,18 m* 0,15 m * 1,10 m * 2 400 kg/m?®* 2)/4,77 m = 29,89 kg/m

Wiieles = (@rea tubo * yhierro * ancho faja * cantidad de rieles)/ancho del puente
Woostes = (6,97E-4 m** 7 200 kg/m>* 1,68 m * 4 * 2)/4,77 m = 14,14 kg/m

DW (peso propio de las superficies de rodamiento).
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Wastaio = t* ancho faja * Yastalto
Woastaito = 0,05 m * 1,68 m * 2 250 kg/m* = 189 kg/m

o Cargas transitorias: las cargas transitorias estan formadas por las
sobrecargas vivas que producen los peatones y el vehiculo de
disefio H20-44.

PL (sobrecarga peatonal): segun AASHTO LRFD 3.6.1.6, se debera
aplicar una carga peatonal de 3,6x10° MPa (367,09 kg/m?) en todas las aceras
de mas de 60cm de ancho, y esta carga se debera considerar simultaneamente

con la sobrecarga vehicular de disefio.
W eatonal = SObrecarga * ancho de faja
W peatonal = 367,09 kg/m? * 1,68 m = 616,71 kg/m
LL (sobrecarga vehicular): para el analisis de la sobrecarga vehicular se

debe incluir la carga que provoca el vehiculo H20-44 usado para el disefio,

COMo Sse muestra a continuacion:

Tabla V. Peso de ejes del camiéon H20-44
Tipo de Peso de ejes (libras) Distancia entre
camion Tren delantero Tren trasero ejes (pies)
H20-44 8 000 32 000 14

Fuente: elaboracion propia.
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Figura 8. Distribucion de carga camion H20-44

W =PESO TOTAL DE
CAMION Y CARGA

0AW | 04W

Fuente: AASHTO ASD. Cargas de camion H20-44. p. 22.

Para determinar la sobrecarga vehicular, se toma en cuenta el mayor peso

de los ejes, y este peso es el que provocan los ejes traseros.
W(peso del camién) =8 000 Ib + 32 000 Ib = 40 000 Ib = 18 148,82 kg
Wehicular total = 0,40(W)*2 / ancho del puente
W ehicular total = 0,40(18 148,82 kg)*2 / 4,77 m
erhicu|ar total = 14 519,06 kg / 4,77 m = 3 043,83 kg/m
Para determinar la carga total mayorada a utilizar se debe cumplir con lo

estipulado por la Norma AASHTO LRFD 3.4, dichos requisitos se presentan a

continuacion:
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o Factores de carga y combinaciones de cargas (AASHTO LRFD 3.4):

La carga mayorada total sera:

Q= z n;YQ;

Donde:

n; = modificador de las cargas
y; = factores de carga

Q; = cargas anteriormente determinadas

La filosofia de disefio de la Norma AASHTO LRFD 1.3, requiere que los
puentes se deben disefiar considerando los estados limites especificados a

modo de lograr los objetivos de construibilidad, seguridad y serviciabilidad.

A menos que se especifique lo contrario, cada uno de los elementos y
conexiones debe satisfacer la siguiente ecuacion (AASHTO LRFD 1.3.2.1-1)

para cada uno de los estados limites:

Dm0 < Ry = R,
Donde:

¢ = factor de resistencia
R,, = resistencia nominal
R,

= resistencia mayorada = ¢R,,
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La ecuacién anterior constituye la base de la metodologia del disefio por
factores de carga y resistencia (LRFD).

o Modificador de las cargas (n; ):

Segun AASHTO LRFD 1.3.2.1-3, en cargas para las cuales un valor

maximo de factor de carga (y; ) es apropiado, el valor modificador de cargas es:
n; = npngn; = 0,95

Donde:

ny, = factor relacionado con la ductilidad (AASHTO LRFD 1.3.3)

ng = factor relacionado con la redundancia (AASHTO LRFD 1.3.4)

n,; = factor relacionado con la importancia operativa (AASHTO LRFD 1.3.5)
Seleccionando los factores para el calculo del valor modificador de cargas:

np=1 para disefios y detalles convencionales que cumplen con la norma

ng=1 para niveles convencionales de redundancia

n;=1 para puentes tipicos

n; = npngn; = 0,95

n; = (D) =1

o Factores de carga (y; ):

Se tomara en cuenta la siguiente combinacion de cargas.
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Resistencia I, segun AASHTO LRFD 3.4.1: combinacién de cargas basica

gue representa el uso vehicular normal de un puente.

Los factores de carga a utilizar se muestran en las siguientes tablas:

Tabla VI. Combinaciones de cargas y factores de carga
DC .
Combinacién de Cargas DD | IL Usar s6lo uno por vez
pw | IM
EH | CE
EV | BR TU
ES | PL CR
Estado Limite EL | LS | W4 | WS | WL | FR SH IG | SE | Ep | IC | ¢T | ¢c¥V
RESISTENCIA I (a menos que - <
v 75 | 1. - - | .50/1.2 " " - - - -
se especifique lo contrario) | L 1.00 1,00 | 0,5011.20 G| SE
RESISTENCIA IT T 1.35 | 1.00 - - 1.00 0.50/1.20 Y16 YSE - - - -
RESISTENCIA IIT T - 1.00 | 1.40 - 1.00 0.50/1.20 TG YSE - - - -
RESISTENCIA IV — Y
i) . R B £0/1.2 . . R . . R
Solo EH. EV. ES. DW. DC 1.5 1,00 1001 0.5071.20
RESISTENCIA V Tp 1.35 | 1.00 | 0.40 | 1.0 | 1.00 | 0.50/1.20 TG YSE - - - -
EVENTO EXTREMO I T YEQ | 1.00 - - 1.00 - - - 1.00 - - -
EVENTO EXTREMO IT T | 0.50 | 1.00 - - 1.00 - - - - 1.00 | 1.00 | 1.00
SERVICIO I 1.00 | 1.00 | 1.00 | 0.30 | 1.0 | 1.00 1.00/1.20 VTG YSE - - - -
SERVICIOII 1.00 | 1.30 | 1.00 - - 1.00 1.00/1.20 - - - - - -
SERVICIO IIT 1.00 | 0.80 | 1.00 - - 1.00 1.00/1.20 TG YsE - - - -
SERVICIO IV 1.00 - 1.00 | 0.70 - 1.00 1.00/1.20 - 1.0 - - - -
FATIGA - Solo LL. IM vy CE - 0.75 - - - - - - - - - - -

Fuente: AASHTO LRFD, tabla 3.4.1-1. p. 3-16

Tabla ViII. Factores de carga para cargas permanentes, y,
- Factor de Carga
Tipo de cargs _ ga_
1po de carga Maximo Minimo

DC: Elemento y accesorios 1.25 0.90
DD: Friccion negativa (downdrag) 1.80 0.45
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios ptiblicos 1.50 0.65
EH: Empuje horizontal del suelo

e Activo 1.50 0.90

¢ Enreposo 1.35 0.90
EL: Tensiones residuales de montaje 1.00 1.00
EV: Empuje vertical del suelo

+ Estabilidad global )

¢ Muros de sostenimiento y estribos }?2 II\IOE

¢ Estructura rigida enterrada 1;0 0'90

¢ Marcos rigidos 1';; 0'90

¢ Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas Lo5 0.90

metalicas rectangulares o ’

e Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 1.50 0.90

ES: Sobrecarga de suelo 1.50 0.75

Fuente: AASHTO LRFD, tabla 3.4.1-2. p. 3-16
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Factor de cargas permanentes:

DC=1,25
DW =1,50

Factor de cargas transitorias:
PLyLL=1,75

Carga de disefio:

Q= Z n;yi0;
Q = n;[1,25Wpc+1,50Wpw+1,75(Wp +W )] (kg/m)

Q = 1%[1,25(806,40 + 29,89 + 14,14) + 1,50(189) + 1,75(616,71 + 3 043,83)]

Q=7752,48 kg/m
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Figura 9. Diagramas de cortes y momentos en losa
7752.48 kg/m
1.47 qL i 1.47
11396.15 kg
7093.52 kg
V (kg)
7093.52 kg
11396.15 kg
M (kg-m)
5130.88 kg-m
8376.17 kg-m 8376.17 kg-m

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Disefio de armado de la losa

(@]

Armadura requerida: segun AASHTO LRFD 9.7.2.5, los siguientes
requisitos deben aplicarse para determinar la armadura de la losa.

En las losas disefiadas empiricamente se deberan disponer
cuatro capas de armado.

Se deberd ubicar armadura tan préxima a las superficies
exteriores como lo permitan los requisitos de recubrimiento.
Se debera colocar armadura en cada cara de la losa, con
las capas mas externas ubicadas en la direcciébn de la
longitud efectiva.

La minima cantidad de armadura para cada capa inferior
sera de 0,570 mm?%mm de acero.

La minima cantidad de armadura para cada capa superior
sera de 0,380 mm?%mm de acero.

La separacién de barras de acero debera ser menor o igual
que 450 mm.

Las armaduras deberan ser de acero grado 420 o superior.
Toda la armadura debera consistir en barras rectas, excepto
que se podran proveer ganchos donde sean requeridos.

Area de acero principal en la capa inferior

2

mm
Asin=0,570 m* ancho de faja para momento positivo

2

mm
As,i1=0,570 mﬂ 666,50 mm = 949,91 mm? = 9,4991 cm?
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As.in = 9,50 cm?

Se procede a calcular el &rea de acero requerida para el momento Gltimo

positivo del diagrama de momentos, con la siguiente férmula:

LS. T M*b
M ; " 0,003825*T ¢

Datos:

f'c = 280 kg/cm?

fy= 4 200 kg/cm?

b =167 cm
d=ts—rec.=20cm-25cm=17,5cm
My =8 376,17 kg-m

0,85*280

8 376,17*167
ASwu+=—7500

0,003825*280

[167*17,5-\/(167*17,5)2-

Asyus = 13,19 cm?

Con el Asyu+ se determina el espaciamiento (S) que se requiere para

colocar el armado, utilizando varillas No. 4 (A = 1,2668 cm?).

13,19 cm? - 167 cm
1,2668cm?- S
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_ (1,2668 cm?)(167 cm)

13.19 cm? =16,04 cm

El espaciamiento maximo debe ser: Smax < 45 cm, por lo que el
espaciamiento anteriormente calculado es correcto y no sobre pasa el limite.
Por lo tanto, colocar varillas No. 4 @ 0,15 m en la cama inferior principal de la

losa, en direccion perpendicular a la direccion del transito.

o) Area de acero secundaria en la capa inferior

Segun AASHTO LRFD 9.7.3.2, en la parte inferior de las losas se debera
disponer armadura en la direccion secundaria; esta armadura se debera
calcular como un porcentaje de la armadura principal para momento positivo. Si

la armadura principal es perpendicular al trafico, utilizar:

Donde:

S = distancia entre ejes de vigas = 1 830 mm

3 840
1830

<67%

89,76 <67%
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Como el porcentaje calculado es mayor al que establece la norma, utilizar
el 67%. Por lo tanto, el &rea de acero en la parte inferior secundaria sera:

ASsec.inf. = 0a67*ASMu+

ASeecin = 0,67*13,19 cm? = 8,84 cm?

Como ASsecint. < ASmin, colocar ASmin = 9,50cm2

Con el Asmin se determina el espaciamiento (S) que se requiere para

colocar el armado, utilizando varillas No. 4 (A = 1,2668 cm?):

9,50 cm? - 167 cm
1,2668cm?- S

1,2668 cm?)(167cm)
S —_

950 o2 =22,27 cm

El espaciamiento maximo debe ser: Smax < 45 cm, por lo que el

espaciamiento anteriormente calculado es correcto y no sobre pasa el limite.

Por lo tanto, colocar varillas No. 4 @ 0,20 m en la cama inferior secundaria
de la losa, en direccién paralela a la direccion del transito.
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o Area de acero principal en la capa superior

Segun AASHTO LRFD 5.10.8.2, para elementos de espesor menor a 1200
mm, se debera disponer de armadura de contraccion y temperatura (As;) en
forma de barras o malla de alambre soldada. El area de armadura en cada

direcciéon debera satisfacer:

_ 0,756*Ag

St fy

Donde:

Ag = area bruta de la seccién de la losa (mm?)

Ag = ts * Ancho de faja equivalente para momento negativo

Ag =200 mm * 1 677,50 mm = 335 500 mm?

fy = esfuerzo de fluencia de las barras (MPa) = G40 = 420 MPa

_0,756*335 500

- 2— 2
220 603,90 mm~“= 6,039 cm

ASt

La minima cantidad de armadura para cada capa superior sera de 0,380

mm?/mm de acero.

2

m

As,in=0,380 pm— *ancho de faja para momento negativo
mm? ) )

As,in=0,380 o *1677,50 mm = 637,45 mm- = 6,37 cm

Como As; < ASmin, colocar Aspin= 6,37 cm?
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Con el Asmin se determina el espaciamiento (S) que se requiere para
colocar el armado, utilizando varillas No. 4 (A =1,2668 cm?):

6,37 cm? - 168 cm
1,2668cm?- S

_ (1,2668 cm?)(168 cm)
) 6,37 cm?

= 33,41 cm

El espaciamiento maximo debe ser: Smax < 45 cm, por lo que el

espaciamiento anteriormente calculado es correcto y no sobre pasa el limite.

Por lo tanto, colocar varillas No. 4 @ 0,30 m en la cama superior principal

de la losa, en direccién perpendicular a la direccion del transito.
o Area de acero secundaria en la capa superior

La minima cantidad de armadura para cada capa superior sera de 0,380

mm?/mm de acero.

2
mm
Asin=0,380 W*Ancho de faja para momento negativo

mm?2

mm

As,»=0,380 *1 677,50 mm = 637,45 mm? = 6,37 cm?

Con el Asmin se determina el espaciamiento (S) que se requiere para
colocar el armado, utilizando varillas No. 4 (A = 1,2668 cm?).
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6,37 cm? - 168 cm
1,2668cm?- S

_ (1,2668 cm?) (168 cm)
) 6,37 cm?

= 33,41 cm

El espaciamiento maximo debe ser: Spmax < 45 cm, por lo que el

espaciamiento anteriormente calculado es correcto y no sobre pasa el limite.

Por lo tanto, colocar varillas No. 4 @ 0,30 m en la cama superior

secundaria de la losa, en direccion paralela a la direccion del transito.

Figura 10. Armado de losa

Hierro transversal Hierro transversal
( No.4 @ 0.15 No. 4 @ 0.30

e

It

Hierro longitudinal Hi longitudinal
No.4@020  CAMA INFERIOR CAMA SUPERIOR "7 4"(';!?0?3;,"5

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

2.6.1.3. Disefio de acera

El disefio de la acera se contemplo dentro del disefio de la losa, por lo

tanto el armado sera el mismo al armado final de la losa.
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2.6.1.4. Disefio de vigas
Las vigas son elementos estructurales horizontales que trabajan
fundamentalmente a flexion y soportan esfuerzos de componente vertical,
transmitiendo las cargas recibidas a los elementos de apoyo. Los puentes

utilizan las vigas paralelas a la carretera.

Se colocaran dos vigas de concreto reforzado, separadas centro a centro

1,83 metros y con una longitud de 21 metros.
El disefio y analisis de las vigas se realizara por el método de lineas de
influencia, el cual consiste en representar la variacion de los esfuerzos de corte

y de los momentos flectores en un punto especifico de la viga, a medida que

una fuerza concentrada se va moviendo a lo largo de todo el elemento.

o Predimensionamiento de la viga: la altura H de la viga debera calcularse
con la siguiente formula, segun AASHTO LRFD, tabla 2.5.2.6.3-1.:

H =0,065L

Donde:

L = longitud del puente =21 m

H =0,065(21 m) = 1,365 m
H=1,40 m
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La base de la viga puede calcularse con el criterio de tener una relacion 2

a 1 respecto a la altura.

b=H/2=1,40m /2

b=0,70m
Figura 11. Seccion transversal de viga
Eje

i
\ i —
! Losa 8
! =]
)L— i —J[ s

|

I

|

o |
= ! o
Al | ~N
[ —

|

|

|

i

|

| o |

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

. Integracion de cargas

Se calculara el peso de toda la estructura, para luego dividirlo dentro de

las dos vigas, ya que cada una soporta la mitad de la carga total.
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o Cargas permanentes: la carga permanente debera incluir el peso
propio de todos los componentes de la estructura, accesorios e
instalaciones de servicio unidas a la misma, superficie de

rodamiento, futuras sobrecargas y ensanchamientos previstos.
" DC (peso propio de elementos estructurales).

W|osayacera = ts* anChO de puente * YC
W|osayacera: 0,20 m * 4,77 m * 2 400 kg/m3 = 2 289,60 kg/m

Woostes = (S€ccion * altura * y. * postes * 2)/largo de puente
Woostes = (0,18 m* 0,15 m * 1,10 m * 2 400 kg/m3* 15*2) /21 m =101,83 kg/m

Wiieles = (@rea tubo * yhierro * cantidad de rieles * 2)
Woostes = (6,97E-4 m? * 7 200 kg/m** 4 * 2) = 40,15 kg/m

Wayigas = (S€CCION * y¢ * 2)
Wayigas = (1,40 m * 0,70 m * 2 400 kg/m>* 2) = 4 704 kg/m

W 2diafragmas intemos = (S€CCION * largo * y. * 2) / largo de puente
W 2diafragmasinternos = (1,00 m*0,30 m*1,13 m*Z 400 kg/ms* 2)/21 m= 77,49 kg/m

W 2diafragmas externos = (S€CCION * largo * y¢ * 2) / largo de puente
\N Zdiafragmas externos = (0,70 m*0,30 m*1,13 m*2 400 kg/m3* 2)/21 m: 54,24 kg/m

. DW (peso propio de las superficies de rodamiento).
Wastaito = t* ancho de carril * yastaro

Woastaito = 0,05 m * 3,05 m * 2 250 kg/m® = 343,13 kg/m
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o Cargas transitorias

" PL (sobrecarga peatonal): segun AASHTO LRFD 3.6.1.6, se
debera aplicar una carga peatonal de 3,6x10° MPa (367,09
kg/m?) en todas las aceras de méas de 60cm de ancho.

W eatonal = SObrecarga * ancho de acera * 2
W peatonal = 367,09 kg/m® * 0,65 m * 2 = 477,22 kg/m

Para determinar la carga total mayorada (carga de disefio) a utilizar se
debe cumplir con lo estipulado por la Norma AASHTO LRFD 3.4, por lo tanto, a
continuacion se muestra la combinacion de cargas y los factores utilizados para

determinar la carga de disefio:

o Factores de carga y combinaciones de cargas
o Factor de cargas permanentes:
DC=1,25
DW = 1,50
o Factor de cargas transitorias:
PL =1,75
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Carga de disefo

Q= Z VA
Q=n [1 ’25WDC+1 ,SOWDw+1 ,75(Wp|_)](kg/m)

Q = 1,25 (2 289,60 + 101,83 + 40,15 + 4 704 + 77,49 + 54,24)
+1,50 (343,13 ) + 1,75 (477,22) =

Q =10433,97 kg/m

La carga que tributa a cada viga es:

Q 10433,97 kg/m
5 = > =5216,99 = 5217 kg/m

Figura 12. Carga distribuida en viga

5217 kg/m

21.00

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o LL (sobrecarga vehicular)

Para el andlisis de la sobrecarga vehicular se debe incluir la carga que
provoca el vehiculo H20-44. A medida que se va simulando su paso sobre toda
la viga, las posiciones del paso del vehiculo irdn variando a cada L/4, en donde

L = longitud de la viga.

El camion H20-44 consta de dos ejes, el eje delantero y el eje trasero, con
un peso de 3 629,76 kg y 14 519,06 kg respectivamente, y una separacion de
4,27 metros. Cada viga recibira la mitad del peso de cada eje, por lo que para
realizar el andlisis por medio de lineas de influencia se indicara sobre la viga la
carga puntual que representa la mitad del peso de cada eje, siendo estas 1
814,88 kg y 7 259,53 kg para el eje delantero y trasero respectivamente.

Figura 13. Cargas transmitidas a la viga por un camion H20-44

7259.53 kg 1814.88 kg

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o Andlisis por el método de lineas de influencia

Consiste en representar la variacion de los esfuerzos de corte y de los
momentos flectores en un punto especifico de la viga, a medida que una fuerza
concentrada se va moviendo a lo largo de todo el elemento, en este caso las
fuerzas concentradas son los pesos de la mitad de los ejes delantero y trasero
del camion H20-44.

o Posicion No. 1: distancia recorrida por el vehiculo =0 m

Figura 14. Posicién No. 1 del camion H20-44

4.27

| 1814.88 kg

i Ll

—-0

21.00

o -

20
@

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

ZMB=O m
1.814,88(21) - Ra(21) + 5 217(21)(21/2) = 0
Ra =56 593,38 kg

sFy=0 +!
-1 814,88 + 56 593,38 + Rg — 5 217(21) = 0
Rs = 54 778,50 kg
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Determinando ecuaciones de corte y momento, para poder evaluar valores

a cada metro y asi construir los diagramas:

ler.Corte [0<x<21]m

1814.88 kg

A L I A AN

)
A
A

Ra = 56593.38 kg

+7 V (x)=-1814,88 + 56 593,38 - 5 217(x)
V (X) = - 5217x + 54 778,50

(¥} M (x) =56 593,38(x) - 1 814,88(X) - 5 217(x)(x/2)
M (x) = - 2 608,50x* + 54 778,50x
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Tabla VIII.

Datos de cortes y momentos en viga - posiciéon 1

Distancia Posicién 1 | Posicion 1
x(m) corte V(x) momento
(kg) M(x) (kg-m)
0,00 54 778,50 0,00
1,00/ 49561,50 52 170,00
2,00 44 344,50 99 123,00
3,00| 3912750 140 859,00
4,00, 33910,50| 177 378,00
5,00] 2869350 208 680,00
6,001 23476,50| 234 765,00
7,00 18259,50| 255 633,00
8,00 13042,50| 271284,00
9,00 7 825,50 281 718,00
10,00 2 608,50 286 935,00
10,50 0,00 287587,13
11,00 -2 608,50 286 935,00
12,00 -7 825,50| 281 718,00
13,00| -13042,50| 271 284,00
14,00 -18259,50| 255 633,00
15,00 -23476,50| 234 765,00
16,00| -28693,50| 208 680,00
17,00 -33910,50| 177 378,00
18,00 -39 127,50 140 859,00
19,00| -44 344,50 99 123,00
20,00| -49 561,50 52 170,00
21,00 -54 778,50 0,00

Fuente: elaboracion propia.
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Figura 15. Diagramas de corte y momento en viga - posicion 1

1814.88 kg

T I T T T LTI T LT L]

& B

T 21.00 T

Ra=56593.38 kg RE=54778.50 kg

54778.50
v (kg)
10.50 !
B4778.50
Mmax= 287587 13

M (kg-rm)

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o Posicion No. 2: distancia recorrida por el vehiculo L/4 = 21 m/4 =
5,25m

Figura 16. Posicion No. 2 del camiéon H20-44

} 7259.53 kg 1814.88 kg

NN
7%,

1
RB

E-—bb\

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

ZMBZO %:\
1 814,88(15,75) + 7 259,53(20,02) - Ra(21) + 5 217(21)(21/2) = 0
Ra = 63 060,41 kg

zFY:O +T
-1814,88 - 7 259,53 + 63 060,41 + Rg — 5 217(21) = 0
Rg =55 571,00 kg

Determinando ecuaciones de corte y momento, para poder evaluar valores

a cada metro y asi construir los diagramas:
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ler.Corte [0<x<0,98]m

kg!rT

5217
Vo

¥

A

! x

RA =63060.41 kg
+1 V(x)=-5217x + 63 060,41

(¥ M (X) = 63 060,41(x) - 5 217(X)(x/2)
M (X) = - 2 608,50x° + 63 060,41x

2do. Corte  [0,98 <x<5,25]m

7259.53 kg

5217 kg/m
VI K

73
i
0.98 x - 0.98
X

RA =63060.41 kg

+1 V(x)=-5217x + 63 060,41 - 7 259,53
V (x) = - 5 217x + 55 800,88

¥y M (x)=63060,41(x) - 7 259,53(x-0,98) - 5 217(x)(x/2)
M (x) = 63 060,41x - 7 259,53x + 7 114,34 - 2 608,5x*
M (x) = - 2 608,5x* + 55 800,88x + 7 114,34
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3er.Corte [5,25<x<21]m

7259.53 kg ‘ 1814.88 kg

,0.98 4.27

\|/ W
)

X - 5.25
X-0.98
X

RA =63060.41 kg

|l

2

+1 V(x) =-5217x + 63 060,41 - 7 259,53 - 1 814,88
V (x) = - 5 217x + 53 986
D
M (x) = 63 060,41(x) - 7 259,53(x-0,98) - 1 814,88(x-5,25) - 5 217(X)(x/2)
M (x) = 63 060,41x - 7 259,53x + 7 114,34 - 1 814,88x + 9 528,12 - 2 608,5x2
M (x) = - 2 608,50x> + 53 986x + 16 642,46
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Datos de cortes y momentos en viga - posiciéon 2

Distancia Posicién 2 | Posicion 2
x(m) corte V(x) momento

(kg) M(x) (kg-m)

0,00 63 060,41 0,00
0,98 57 947,75 59 294,00
0,98 50 688,22 59 294,00
1,00 50 583,88 60 306,72
2,00 45 366,88 | 108 282,10
3,00 40 149,88| 151 040,48
4,00 34 932,88| 188581,86
5,00 29 715,88| 220 906,24
5,25 28 411,63| 228172,18
5,25 26 596,75| 228 172,18
6,00 22 684,00 246 652,46
7,00 17 467,00| 266 727,96
8,00 12 250,00| 281 586,46
9,00 7033,00| 291 227,96
10,00 1816,00| 295 652,46
10,35 0,00| 295 968,53
11,00 -3401,00| 294 859,96
12,00 -8 618,00| 288 850,46
13,00 -13 835,00 277 623,96
14,00 -19 052,00| 261 180,46
15,00 -24 269,00| 239 519,96
16,00 -29 486,00| 212 642,46
17,00 -34 703,00| 180 547,96
18,00 -39 920,00 143 236,46
19,00 -45 137,00 100 707,96
20,00 -50 354,00 52 962,46
21,00 -55 571,00 0,00

Fuente: elaboracion propia.
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Figura 17. Diagramas de corte y momento en viga - posicion 2

0.95 127

Ir?’259.53 kg 1614 .88 kg

[T I I T T I T T 111

7 e
1 21.00 T
Ra = §3060.41 kg Re-55571.00 kg
63060.41
V (kg)
10.3481
55571.00
Mmax = 295968.53
M (kg-m)

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o Posicion No. 3: distancia recorrida por el vehiculo L/2 = 21 m/2 =

10,50 m

Figura 18.

6.23

Posicién No. 3 del camion H20-44

4.27

7259.53 kg

1814.88 kg

52&7 kglm

21.00

4>

RA

ZMBZO m

A S

w

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

1 814,88(10,50) + 7 259,53(14,77) - Ra(21) + 5 217(21)(21/2) = 0

Ra= 60 791,81 kg

ZFY:O +T

-1814,88 - 7 259,53 + 60 791,81 + Rg - 5 217(21) = 0

Rg =57 839,60 kg

Determinando ecuaciones de corte y momento, para poder evaluar valores

a cada metro y asi construir los diagramas:
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ler.Corte [0<x<6,23]m

|~

5217 kg/m
Voo

?
1

X
Ra = 60791.81 kg

+1 V(x)=-5217x + 60 791,81

[+ M (x) = 60 791,81(X) - 5 217(X)(x/2)
M (X) = - 2 608,502 + 60 791,81x

2do. Corte  [6,23 <x< 10,50 Jm

7259.53 kg

5217 kg/m
VIR &

>

6.23 x-6.23

Ra =60791.81 kg

+T V(x)=-5217x + 60 791,81- 7 259,53
V (x) = - 5 217x + 53 532,28

[+, M (x)=60791,81(x) - 7 259,53(x-6,23) - 5 217(x)(x/2)
M (x) = 60 791,81x - 7 259,53x + 45 226,87 - 2 608,5x*

M () = - 2 608,502 + 53 532,28x + 45 226,87
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3er. Corte [10,50<x<21]m

7259.53 kg 1814.88 kg
6.23 | 4.27

' v
[T T T TTTLN

A
T x-10.50

x-8.23

|

Ra = 60791.81 kg

+1  V(X)=-5217x + 60 791,81- 7 259,53 - 1 814,88
V (x) = - 5 217x + 51 717,40
I~y
M (x) = 60 791,81 (X) - 7 259,53(x-6,23) - 1 814,88(x-10,50) - 5 217(x)(x/2)
M (x) = 60 791,81x - 7 259,53x + 45 226,87 - 1 814,88x + 19 056,24 - 2 608,5%°
M (x) = - 2 608,50x? + 51 717,40x + 64 283,11
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Tabla X.

Datos de cortes y momentos en viga - posiciéon 3

Distancia Posicién 3 | Posicion 3
x(m) corte V(x) momento
(kg) M(x) (kg-m)
0,00 60 791,81 0,00
1,00 55 574,81 58 183,31
2,00 50 357,81 111 149,62
3,00 45 140,81 158 898,93
4,00 39 923,81 201 431,24
5,00 34 706,81 238 746,55
6,00 29 489,81 270 844,86
6,23 28 289,90 277 489,53
6,23 21 030,37 277 489,52
7,00 17 013,28 292 136,33
8,00 11 796,28 306 541,11
9,00 6 579,28 315 728,89
10,00 1 362,28 319 699,67
10,26 0,00 319 877,53
10,50 -1 246,22 319 728,69
10,50 -3 061,10 319 728,69
11,00 -5 669,60 317 546,01
12,00| -10 886,60 309 267,91
13,00| -16 103,60 295 772,81
14,00| -21 320,60 277 060,71
15,00| -26 537,60 253 131,61
16,00| -31 754,60 223 985,51
17,00| -36971,60 189 622,41
18,00| -42 188,60 150 042,31
19,00| -47 405,60 105 245,21
20,00| -52622,60 55 231,11
21,00 -57 839,60 0,00

Fuente: elaboracion propia.
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Figura 19. Diagramas de corte y momento en viga - posicion 3

7259.53 kg 1814.88 kg
623 427

] ¥

T T I e T T T T I1]
¥

1
RE=-57839.60 kg

fa e

= 8079181 kg

60791.81

V (ka)

10.2611

57339.60

Mma = 319877.53

M (kg-m)

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o Posicion No. 4: distancia recorrida por el vehiculo 3/4L = 3/4(21) =
15,75 m

Figura 20. Posicion No. 4 del camién H20-44

11.48 4.27
} 7259.53 kg 1814.88 kg

Tl =y LIl

21.00

St
A -0

RA

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

ZMBZO m
1 814,88(5,25) + 7 259,53(9,52) - Ra(21) + 5 217(21)(21/2) = 0
Ra =58 523,21 kg

2Fyv=0 +/|\
-1 814,88 - 7 259,53 + 58 523,21 + Rg - 5217(21) =0
Rg =60 108,20 kg

Determinando ecuaciones de corte y momento, para poder evaluar valores

a cada metro y asi construir los diagramas:
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ler.Corte [0<x<11,48]m

5217 kg/m
TR

T

7
! ,

RA = 58523.21 kg
+1 V(x)=-5217x + 58 523,21

(¥)y M (X) =58 523,21(x) - 5 217(X)(x/2)
M (X) = - 2 608,50x° + 58 523,21x

2do. Corte  [11,48 <x<15,75]m

l7259.53 kg

I N

11.48 x-11.48

RA =58523.21 kg

+T V(x)=-5217x + 58523,21 - 7 259,53
V (x) = -5 217x + 51 263,68

/7y M (x)=58523,21(x) - 7 259,53(x-11,48) - 5 217(x)(x/2)

M (x) = 58 523,21x - 7 259,53x + 83 339,40 - 2 608,502
M (x) = - 2 608,50x? + 51 263,68x + 83 339,40
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3er. Corte [15,75<x<21]m

7259.53 kg 1814.88 kg
11.48 4.27

‘ h J Y

I O - A I I I A AN

>

|
RA = 58523.21 kg

+] V(X)=-5217x + 58 523,21 - 7 259,53 - 1 814,88
V (X) =- 5 217x + 49 448,80
N
M (X) = 58 523,21(x) - 7 259,53(x-11,48) - 1 814,88(x-15,75) - 5 217(X)(x/2)
M () = 58 523,21x- 7 259,53x + 83 339,40 - 1 814,88x + 28 584,36 - 2 608,5x
M (X) = - 2 608,50x° + 49 448,80x + 111 923,76
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Tabla XI.

Datos de cortes y momentos en viga - posicion 4

Distancia Posicién 4 | Posicién 4
x(m) corte V(x) momento
(kg) M(x) (kg-m)
0,00 58 523,21 0,00
1,00 53 306,21 55914,71
2,00 48 089,21 106 612,42
3,00 42 872,21 152 093,13
4,00 37 655,21 192 356,84
5,00 32 438,21 227 403,55
6,00 27 221,21 257 233,26
7,00 22 004,21 281 845,97
8,00 16 787,21 301 241,68
9,00 11 570,21 315 420,39
10,00 6 353,21 324 382,10
11,00 1136,21 328 126,81
11,22 0,00 328 250,54
11,48 -1 367,95 328 071,19
11,48 -8 627,48 328 071,19
12,00| -11 340,32 322 879,56
13,00| -16 557,32 308 930,74
14,00 -21774,32 289 764,92
15,00 -26 991,32 265 382,10
15,75| -30 904,07 243 671,33
15,75| -32 718,95 243 671,33
16,00| -34 023,20 235 328,56
17,00| -39 240,20 198 696,86
18,00| -44 457,20 156 848,16
19,00| -49 674,20 109 782,46
20,00/ -54891,20 57 499,76
21,00 -60 108,20 0,00

Fuente: elaboracion propia.
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Figura 21. Diagramas de corte y momento en viga - posicion 4

725953 kg 1814.88 kg
11.48 427

I ¥ h |

EEEENENECL NN
5 2
t 21.00 ?

1 T
Ra= 5852321 kg RE=60103.20 kg

58523.21

V (kg)

11.2178

60108.20

Mmax = 328250.54

M (kg-m)

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o Posicion No. 5: distancia recorrida por el vehiculo L =21 m

Figura 22. Posicion No. 5 del camiéon H20-44

16.73 T 4.27
7258.53 kg 1814.88 kg

Pl bbbl el Ll

A B
T 21.00 T
RA RB

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

ZMBZO m
7 259,53(4,27) - Ra(21) + 5 217(21)(21/2) = 0
Ra = 56 254,60 kg

ZFY:O +/|\
56 254,60 - 7 259,53 -1 814,88 + Rg -5217(21) =0

Rg =62 376,81 kg

Determinando ecuaciones de corte y momento, para poder evaluar valores

a cada metro y asi construir los diagramas:
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ler.Corte [0<x<16,73]m

[Tl r#em T T T 1K
i x

|
Ra =56254.60 kg

+1 V(x)=-5217x + 56 254,60

(+Yy M (X) = 56 254,60(x) - 5 217(x)(x/2)
M (x) = - 2 608,50x* + 56 254,60x

2do. Corte  [16,73<x<21]m

7259.53 kg

l

Lo b bbpesmemf Loy N

- 1>
R

16.73 X-16.73

Ra = 56254.60 kg

+1 V(x)=-5217x + 56 254,60 - 7 259,53
V () = - 5 217x + 48 995,07

/7y, M (x) =56 254,60(x) - 7 259,53(x-16,73) - 5 217(x)(x/2)

M (x) = 56 254,60x - 7 259,53x + 121 451,94 - 2 608,50%
M (x) = - 2 608,50x? + 48 995,07x + 121 451,94
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Tabla XII.

Datos de cortes y momentos en viga - posicién 5

Distancia Posicién 5 | Posicion 5
x(m) corte V(x) momento
(kg) M(x) (kg-m)
0,00 56 254,60 0,00
1,00 51 037,60 53 646,10
2,00 45 820,60| 102 075,20
3,00 40 603,60 145 287,30
4,00 35 386,60 183 282,40
5,00 30 169,60 216 060,50
6,00 24 952,60 243621,60
7,00 19 735,60| 265 965,70
8,00 14 518,60 283092,80
9,00 9301,60| 295002,90
10,00 4 084,60 301696,00
10,78 0,00| 303 295,00
11,00 -1132,40| 303172,10
12,00 -6 349,40| 299 431,20
13,00| -11566,40| 290473,30
14,00 -16783,40| 276 298,40
15,00| -22000,40| 256 906,50
16,00 -27217,40| 232 297,60
16,73| -31025,81| 211 038,83
16,73| -38285,34| 211038,83
17,00 -39693,93| 200511,63
18,00 -44910,93| 158 209,20
19,00 -50127,93| 110689,77
20,00 -55 344,93 57 953,34
21,00| -60561,93 0,00

Fuente: elaboracion propia.
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Figura 23. Diagramas de corte y momento en viga - posicion 5

1673 427
“?259.53 kg “1814.88 kg

bbby bbb bl
ATK 21.00 ?

T
Ra= 5625460 kg RB=82376.81 kg

56254 60

10.7829

60561.93

Mim=c =303295.00

W (kg-m)

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o Posicion No. 6: distancia recorrida por el vehiculo L = 25,27 m

Figura 24. Posicion No. 6 del camiéon H20-44

7259.53 kg

LAl PPl l]

A, é %
$ 21.00 ?
RA RB
Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
2Mg=0 m

_Ra(21) + 5 217(21)(21/2) = 0

Ra = 54 778,50 kg

SFy=0 +1

54 778,50 - 7 259,53 + Rg - 5 217(21) = 0
Rs = 62 038,03 kg

Determinando ecuaciones de corte y momento, para poder evaluar valores

a cada metro y asi construir los diagramas:
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ler.Corte [0<x<21]m

il Ll

N

[

A
A

o+
RA = 54778.50 kg

+1 V(x)=-5217x + 54 778,50

(+Y M (X) = 54 778,50(x) - 5 217(x)(x/2)
M (x) = - 2 608,50x* + 54 778,50x
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Tabla XIlI.

Datos de cortes y momentos en viga - posicion 6

Distancia Posicién 6 Posicién 6
x(m) corte V(x) momento
(kg) M(x) (kg-m)
0,00 54 778,50 0,00
1,00 49 561,50 52 170,00
2,00 44 344,50 99 123,00
3,00 39 127,50 140 859,00
4,00 33 910,50 177 378,00
5,00 28 693,50 208 680,00
6,00 23 476,50 234 765,00
7,00 18 259,50 255 633,00
8,00 13 042,50 271 284,00
9,00 7 825,50 281 718,00
10,00 2 608,50 286 935,00
10,50 0,00 287 587,13
11,00 -2 608,50 286 935,00
12,00 -7 825,50 281 718,00
13,00| -13042,50 271 284,00
14,00 -18 259,50 255 633,00
15,00 -23476,50 234 765,00
16,00| -28 693,50 208 680,00
17,000 -33910,50 177 378,00
18,00 -39127,50 140 859,00
19,00| -44 344,50 99 123,00
20,00| -49561,50 52 170,00
21,00| -54 778,50 0,00

Fuente: elaboracion propia.
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Figura 25. Diagramas de corte y momento en viga - posicion 6
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o Disefio del armado de la viga

La propuesta del armado de la viga se realizara con los momentos
obtenidos a cada metro del analisis de lineas de influencia. El procedimiento a
seguir es: comparar los valores de momentos a cada metro de las seis
posiciones de andlisis y seleccionar los valores mayores para cada distancia,
luego se realizara la propuesta del numero de varillas para poder cubrir el acero

gue cada momento mayor requiera.
Datos:

fc =280 kg/cm?
fy =4 200 kg/cm?

b =70cm
h =140 cm
rec =5cm

d =h-rec.- Byaiasrio/ 2=140-5-3,175/2 = 133,41 cm
o Acero minimo

El codigo ACI-05 capitulo 10.5.1, requiere que en todo elemento

estructural sometido a flexiéon el As,,i, debe ser:

_14bd _(14)(70)(133,41)

. - 2
Smin fy 7200 31,13 cm
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o Acero maximo
Asmax=0,5"p,*b*d

Segun el cédigo ACI-05 en el apéndice B.8.4.3 (B.8-1), se requiere que la

cuantia de acero balanceada para el calculo del acero maximo (pp) sea:

0,85*B*f'c*6 120
Po™""Fy(6 120+fy)

Si 0 kg/cm?< f'c < 280 kg/cm? entonces B=0,85

0,85*B*f'c*6120
Po™""Fy(6 120+fy)

_0,85%0,85*280%6 120
Po=27200(6 120+4 200)

=0,028564

ASax=0,5%0,028564*70*133,41 = 133,38 cm?

o Acero de refuerzo en la cama inferior de la viga

Con los limites del acero ya calculados se procedera a seleccionar los
momentos maximos a cada metro, de cada posicién de analisis de lineas de
influencia. Con los momentos maximos se procederd a calcular el area de acero
requerida para la cama inferior de la viga y se verificara que esté dentro de los
limites minimo y maximo. Si el area de acero que requiere cada momento es

menor al area de acero minimo, se coloca el area de acero minimo.
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A continuacién se muestra la tabla resumen de los momentos maximos a

cada metro, seleccionados de cada posicion del analisis de lineas de influencia.

Tabla XIV. Momentos maximos en viga

Distancia| Momento

x(m) max. (kg-m)
0,00 0,00
1,00 60 306,72
2,00 111 149,62
3,00| 158 898,93
4,001 201431,24
5,00| 238 746,55
6,00 270 844,86
7,00 292 136,33
8,00| 306541,11
9,00 315 728,89
10,00 324 382,10
11,00| 328 250,54
12,00 322 879,56
13,00 308 930,74
14,00 289 764,92
15,00 265 382,10
16,00 235 328,56
17,00 200511,63
18,00| 158 209,20
19,00 110 689,77
20,00 57 953,34
21,00 0,00

Fuente: elaboracion propia.
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Area de acero de refuerzo (As) que requiere cada momento maximo:

A _0,85fc b*d b*d)2 M*b
ST - | "D~ 5 503825+
Tabla XV. Area de acero para cada momento maximo en la viga
Distancia I\/Jomento reqlf\esrido Utxlszar
x(m) max. (kg-m) (cm?) (cm?)
0,00 0,00 0,00 31,13
1,00 60 306,72 12,10 31,13
2,00 111 149,62 22,52 31,13
3,00 158 898,93 32,51 32,51
4,00 201 431,24 41,58 41,58
5,00 238 746,55 49,67 49,67
6,00 270 844,86 56,75 56,75
7,00 292 136,33 61,50 61,50
8,00 306 541,11 64,75 64,75
9,00 315 728,89 66,83 66,83
10,00 324 382,10 68,79 68,79
11,00 328 250,54 69,68 69,68
12,00 322 879,56 68,45 68,45
13,00 308 930,74 65,29 65,29
14,00 289 764,92 60,97 60,97
15,00 265 382,10 55,54 55,54
16,00 235 328,56 48,93 48,93
17,00 200 511,63 41,38 41,38
18,00 158 209,20 32,36 32,36
19,00 110 689,77 22,42 31,13
20,00 57 953,34 11,62 31,13
21,00 0,00 0,00 31,13

Fuente: elaboracion propia.
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En la tabla XV se observa que a medida que se recorre cada metro de
longitud en la viga, desde los extremos izquierdo y derecho hacia el centro, la
cantidad de acero es similar, es decir, el acero que se requiere en la longitud 0
y 21 es igual, el acero que se requiere en la longitud 1 y 19 es igual, el acero

que se requiere en la longitud 4 y 17 es similar y asi sucesivamente.
Por lo que a continuacidon se presenta el area de acero que se requiere
para cubrir los momentos en cada longitud similar en area de acero y la

propuesta de varillas con que se cubre el acero requerido.

Tabla XVI. Area de acero y propuesta de varillas en la viga

Cantidad de varillas

Distancia re lf\esrido cutﬁzrto

(m) ?sz) No. 8 No.10 |~ (cmy
Oy21 31,13 4 31,67
1y 20 31,13 4 31,67
2y 19 31,13 4 31,67
3y18 32,51 1 4 36,74
4y17 41,58 2 4 41,80
Sy16 49,67 4 4 51,94
6y15 56,75 5 4 57,00
7yla 61,50 6 4 62,07
8y 13 65,29 7 4 67,14
9y 12 68,45 8 4 72,21
10y 11 69,68 8 4 72,21

Fuente: elaboracion propia.
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Para el armado longitudinal final de la viga en la cama inferior, se deben

cumplir los siguientes requisitos, segun el codigo ACI-05 capitulo 21:

" ACI-05 capitulo 21.3.2.1: en cualquier seccion de un
elemento a flexién, tanto para el refuerzo en la cama
superior como inferior, la cantidad de refuerzo no debe ser
menor al ASmin.

. ACI-05 capitulo 21.3.2.1: la cuantia de refuerzo no debe ser
mayor a 0,025.

. ACI-05 capitulo 21.3.2.1: al menos deben disponerse de
dos barras de refuerzo a lo largo de la viga tanto en la cama

superior como inferior.

Por lo que las varillas en la parte inferior de la viga se distribuirdn en dos

camas, una cama principal inferior y otra cama secundaria inferior.

En la cama principal inferior se colocaran varillas: 4 No. 10 + 2 No. 8
corridas a lo largo de toda la longitud de la viga y en la cama secundaria inferior
se colocaran varillas: 4 No. 8 con una longitud de 11 metros colocadas dentro
de las longitudes 5 my 16 m a lo largo de la viga, mas varillas 2 No. 8 con una
longitud de 5 metros colocadas dentro de las longitudes 8 my 13 m a lo largo

de la viga.
o Acero de refuerzo en la cama superior de la viga
Para el armado longitudinal final de la viga en la cama superior, se deben

cumplir los siguientes requisitos, segun el cédigo ACI-05 capitulo 21:
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ACI-05 capitulo 21.3.2.1: en cualquier seccion de un
elemento a flexién, tanto para el refuerzo en la cama
superior como inferior, la cantidad de refuerzo no debe ser
menor al ASpin.

ACI-05 capitulo 21.3.2.1: al menos deben disponerse de
dos barras de refuerzo a lo largo de la viga tanto en la cama
superior como inferior.

ACI-05 capitulo 21.3.2.2: la resistencia a momento negativo,
en cualquier seccion a lo largo de la longitud de la viga, no
debe ser menor de un cuarto (0,25) de la resistencia
maxima a momento proporcionada en la cara de cualquiera

de los nudos.

_14bd _(14)(70)(133,41)
Smin= (" T 4200

= 31,13 cm?

As = 0,25Asy. = 0,25(41,80 cm?) = 10,45 cm?

Por lo que se toma el area de acero mayor, para este caso es el ASnin, Y

se propone utilizar varillas 4 No. 10 = 31,67 cm®.

o

Area de acero de refuerzo adicional en la viga

Deberé colocarse 5.29 cm? de area de acero de refuerzo adicional por

cada metro de alto en la viga.

ASintermedio = (5,29 cm?/m)(1,40 m) = 7,41 cm?
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Por lo tanto, colocar varillas 6 No.4 = 6 (1,27 cm?) = 7,62 cm?, a lo largo de

toda la viga y distribuidas de dos en dos a lo alto de la viga.
o Refuerzo a corte para la viga

Para realizar el disefio de refuerzo a corte para la viga, se determiné que
la fuerza cortante maxima se encuentran en la posicion 2 del analisis de lineas
de influencia, el cual tiene un valor de:

V,=63 060,41 kg

Segun el codigo ACI-05, en el capitulo 11.1.1 (11-1), el disefio de
secciones transversales sometidas a cortante debe estar basado en el siguiente
principio:

@V,=V,
Donde:
@ = factor de resistencia al corte = 0,90 (AASHTO LRFD 5.5.4.2.1)
V, = fuerza de cortante ultima
V, = resistencia nominal al cortante calculada segun ACI-05 11.1.1 (11-2):
Vn=Vc+ Vs

Donde:
V. = resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto

Vs = resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de cortante
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La resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto se calcula
segun ACI-05 11.3.1.1 (11-3):

V, = 0,53bd+/fc

V. =0,53(70)(133,41)\/280 =82 821,16 kg

La resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de
cortante se calcula cuando V, excede @V,, segun ACI-05 11.5.7.1 (11-15):

_Afd
" S

Vs

Donde:
A, = area de refuerzo para cortante dentro del espaciamiento S.

Si se desea determinar la cantidad de resistencia nominal al cortante que
debe proporcionar el refuerzo en la viga se puede calcular a partir del principio
11.1.1 del codigo ACI-05:

@Vn=V,

D(Vc+ Vs) =V,

QVS = Vu = gVC
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Vy

VS:E _VC
_ 63 060,41 82 821 16
T 090 ’

Vg =-12 754,04 kg = 0

Como se observa, la resistencia nominal al cortante proporcionada por el
refuerzo de cortante es negativa, lo cual es un claro indicador de que la viga no
necesita que se disefie el refuerzo por cortante, y por lo tanto se toma como

cero.

Esto se puede comprobar con la condicion del ACI-05 11.5.7.1, que indica

que se debe disefar el refuerzo por cortante (Vs) cuando V, excede @V.:
V, >3V,

63 060,41 kg < (0,9)(82 821,16) kg
63 060,41 kg < 74 539,04 kg

Por lo que no es necesario que se disefie el refuerzo por cortante Vs.

Con los calculos anteriores se debe verificar que se cumpla con el

principio de disefio a cortante:

DVnz V,
B(Ve+ Vs) 2V,
0,90(82 821,16 + 0) = 63 060,41
74539,04 kg2 6306041 kg,
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o Refuerzo minimo de cortante
Segun ACI-05 capitulo 11.5.6.1, debe colocarse un area minima de
refuerzo para cortante en todo elemento de concreto reforzado sometido a

flexion, donde V, exceda 0,5@V..

V, = 63 060,41 kg
0,50V, = 0,5(0,9)(82 821,16) = 37 269,52 kg

V> 0,50V,

Por lo que se debe colocar un area minima de refuerzo para cortante,
segun ACI-05 11.5.6.3 (11-13):

0,2bVfc S
v,min = f—
y
Pero no debe ser menor a:
3,5bS
v,min = f

De las dos ecuaciones anteriores se selecciona la segunda para
determinar el espaciamiento maximo al que se colocaran los estribos,

proponiendo varillas No. 4 con un area de 1,27 cm?.
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_(241,27)2 810

S 3,5(70)

=29,13cm

Segun el codigo ACI-05 capitulo 11.5.5.1, el espaciamiento del refuerzo
cortante colocado perpendicularmente al eje del elemento no debe exceder
d/2=(133,41/2)=66,71 cm, ni debe exceder 60 cm.

Se optard por un espaciamiento entre estribos de 25 cm, y se debe

verificar que el area de la varilla No. 4 propuesta sea mayor al area minima.

0,2bVfc S
v,min = T

0,2(70)v280 (25)
v,min = 2 810

=2,08 cm?

Pero no debe ser menor a:

3,5bS
Av,min = f—
y

3,5(70)(25)
Aumin = 2510

2,18 cm?
Y el area proporcionada por las dos ramas del estribo No. 4 es:
Awos= 2 (1,27 cm?) = 2,54 cm?

AvNo.4 > Av,min

Por lo que se colocaran estribos y eslabones grado 40 No. 4 @ 25 cm en

toda la longitud de la viga.
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Figura 26.

Detalle de armado de viga
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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2.6.1.5. Disefio de diafragmas

La funcion principal de los diafragmas es contrarrestar las cargas laterales
como viento y sismo que pueden afectar a la estructura, ademas de evitar
efectos torsionales en las vigas exteriores y proporcionar rigidez a la losa. La
ubicacion de diafragmas, uno en cada extremo y uno o mas en el centro es
definitivamente ventajosa en la reduccion de la deflexién en las vigas y aumenta

la capacidad de carga a la rotura.

Segun AASHTO LRFD 5.13.2.2:

o La separacion maxima entre diafragmas debe ser de 12 metros.
o Si la luz del puente es mayor a 40 pies (12 m), se deben colocar
diafragmas internos justo en el medio o en los tercios de la luz y

diafragmas exteriores en los extremos de las vigas.

o El ancho minimo de los diafragmas internos y externos sera de 30 cm.

o La altura del diafragma interno debera ser 3/4 de la altura de la viga
principal.

o La altura del diafragma interno debera ser 1/2 de la altura de la viga
principal.

Para el armado longitudinal de los diafragmas, se deben cumplir los
siguientes requisitos, segun el codigo ACI-05 capitulo 21:

o ACI-05 capitulo 21.3.2.1: en cualquier seccién de un elemento a flexion,

tanto para el refuerzo en la cama superior como inferior, la cantidad de

refuerzo no debe ser menor al ASpin.
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o ACI-05 capitulo 21.3.2.1: la cuantia de refuerzo p=14/2810=0,005 no

debe ser mayor a 0,025.

o ACI-05 capitulo 21.3.2.1: al menos deben disponerse de dos barras de
refuerzo a lo largo de la viga tanto en la cama superior como inferior.

o El recubrimiento de los diafragmas sera de 5 cm.

o Se utilizara acero con resistencia a la fluencia de 2 810 kg/cm?.

2.6.1.5.1. Diafragma interno

Se colocaran dos diafragmas internos, el primero en la longitud de 7,05

metros y el segundo en la longitud de 14,10 metros a lo largo del puente.

La altura del diafragma interno debera ser 3/4 de la altura de las vigas

principales.
Hd.int.= (3/4)Hviga
Ha.int= (3/4)(1,40 m) = 1,05 m
Hg.int= 1,00 m
La base no debe ser menor a 30 cm.
b=0,30m

o Refuerzo longitudinal

Los diafragmas internos no soportaran cargas, por lo que se deben

disefiar con los requisitos del ACI-05 para el acero minimo en ambas camas.
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_14bd (14)(30)(100-5) _ 2
ASin= fy = 5810 = 14,20 cm

Colocar varillas 4 No. 7 = 4 (3,88 cm?) = 15,52 cm?, en la cama superior e

inferior del diafragma.

Cuando la separacion entre la cama inferior y superior de refuerzo
longitudinal en el diafragma exceda de 30 cm, debe colocarse acero de refuerzo
adicional intermedio. Por cada metro de altura se colocaran 5,29 cm?.

o Refuerzo adicional

ASintermedio = (5,29 cm?/m)(1,00 m) = 5,29 cm?

Colocar como refuerzo adicional varillas 4 No. 4, distribuidas en dos

camas intermedias en lo alto del diafragma.

. Refuerzo a corte

Segun el cddigo ACI-05 capitulo 7.11.1, el refuerzo longitudinal en vigas

debe confinarse por medio de estribos transversales de por lo menos No. 3.
Segun el codigo ACI-05 capitulo 11.5.5.1, el espaciamiento del refuerzo
cortante colocado perpendicularmente al eje del elemento no debe exceder

d/2=(95 cm/2) = 47,50 cm, ni debe exceder 60 cm.

Por lo que se colocaran estribos y eslabones No. 3 @ 25 cm.
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2.6.1.5.2. Diafragma externo
Se colocaran dos diafragmas externos en los extremos de las vigas.

La altura del diafragma externo debera ser 1/2 de la altura de las vigas

principales.
Hg.ext.= (1/2)Hviga
Hd.ext.: 0,70 m
La base no debe ser menor a 30 cm.
b=0,30m
o Refuerzo longitudinal
Los diafragmas externos no soportaran cargas, por lo que se deben

disefiar con los requisitos del ACI-05, para el acero minimo en ambas camas.

_14bd _(14)(30)(70-5) _ 9
ASin= fy = 5810 = 9,72 cm

Colocar varillas 4 No. 6 = 4 (2,85 cm?) = 11,40 cm?, en la cama superior e

inferior del diafragma.
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Cuando la separacion entre la cama inferior y superior de refuerzo
longitudinal en el diafragma exceda de 30 cm, debe colocarse acero de refuerzo
adicional intermedio. Por cada metro de altura se colocaran 5,29 cm?.

o Refuerzo adicional

ASintermedio = (5,29 ¢cm?/m)(0,70 m) = 3,70 cm?

Colocar como refuerzo adicional varillas 2 No. 5, distribuidas en una cama

intermedia justo a la mitad del diafragma.

° Refuerzo a corte

Segun el cddigo ACI-05 capitulo 7.11.1, el refuerzo longitudinal en vigas

debe confinarse por medio de estribos transversales de por lo menos No. 3.
Segun el codigo ACI-05 capitulo 11.5.5.1, el espaciamiento del refuerzo
cortante colocado perpendicularmente al eje del elemento no debe exceder

d/2=(65 cm/2) = 32,50 cm, ni debe exceder 60 cm.

Por lo que se colocaran estribos y eslabones No. 3 @ 25 cm.
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Figura

27. Detalle de armado de diafragma interno
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura

28. Detalle de armado de diafragma externo
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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2.6.2. Analisis y disefio de la subestructura

La subestructura de un puente es el conjunto de elementos estructurales
destinados a transmitir la carga proveniente de la superestructura, hacia el
suelo en donde se construira, para que dicha carga pueda ser absorbida y
disipada por el suelo. La subestructura esta compuesta principalmente por:
cortina, viga de apoyo, neoprenos Yy estribos. A continuacion se presenta el

disefo de cada elemento.

2.6.2.1. Disefio de cortina

La cortina funciona como un muro de contencion para el relleno del
aproche del puente en sentido longitudinal, la cortina debe ir empotrada en la
viga de apoyo y la altura depende de las vigas principales del puente. La

longitud de la cortina sera de 4,77 m.

Se proponen las siguientes dimensiones para la cortina:

Figura 29. Dimensiones de cortina
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Para el disefio de la cortina deben considerarse las presiones laterales
que ejercen el empuje horizontal del suelo (EH), una sobre carga por encima
del suelo con una altura de 2 pies (ES), la fuerza provocada por la carga

vehicular (LL) y la fuerza provocada por sismo (EQ).
o Empuje horizontal del suelo (EH)

El tipo de suelo a utilizar para el relleno sera el mismo del lugar en donde
se construird el puente. Se asumira que el empuje lateral del suelo es
linealmente proporcional a la altura del mismo y segun AASHTO LRFD

3.11.5.1-1 deber& tomarse como:

P=Kky, gz (x10?°) (MPa)
Donde:

k = coeficiente de empuje lateral del suelo = 1 - sen(®)
k = 1- sen(20,90°) = 0,6433

@ = angulo de friccion interna del suelo = 20,90°

v = densidad del suelo en kg/m® = 1 720 kg/m®

g = aceleracion de la gravedad = 9,81 m/s?

z = profundidad del suelo en mm
EH=ky, gz (x107)

EH = (0,6433)(1 720 kg/m?)(9,81 m/s?)(1 450 mm)(x10°) = 0,015739067 MPa
EH = 0,160488090 kg/cm? = 1 604,88 kg/m?
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Empuje provocado por sobrecarga (ES)

Se asumira que existe una sobrecarga por encima del suelo con una altura

de 2 pies (0,61 m).

ES=ky,gz(x107)

ES = (0,6433)(1 720 kg/m®)(9,81m/s%)(610 mm)(x10®) = 0,006621263 MPa
ES = 0,067515682 kg/cm? = 675,16 kg/m?

Figura 30. Presiones sobre cortina provocadas por EHy ES
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Se procede a calcular las fuerzas debido al empuje del suelo y a la
sobrecarga aplicadas en la cortina por unidad de longitud, dichas fuerzas para
figuras triangulares estaran aplicadas a una altura H/3 respecto a la base del

triangulo y para cargas con figuras rectangulares justo al medio H/2.

o Fuerzas laterales por unidad de longitud
P1= area 1 = 0,5bH’ = 0,5(675,16 kg/m?)(0,61 m) = 205,92 kg/m
P2= area 2 = bH = (675,16 kg/m?)(1,45 m)= 978,98 kg/m

P3=4rea3=0,50H=0,5(1 604,88 kg/m? 675,16 kg/m?)(1,45 m)=674,05 kg/m

Figura 31. Fuerzas por unidad de longitud aplicadas en la cortina
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Fuente: elaboracidn propia, con programa AutoCAD.

o Momentos debido a las fuerzas de empuje: los momentos debido a las
fuerzas de empuje se calcularan respecto a la base de la cortina en el

punto 0.
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o Momento provocado por sobrecarga (Mgs):

Mes = P1 (H + H'/3)
Mes = 205,92 (1,45 + 0,61/3) = 340,45 kg-m

o Momento provocado por el empuje horizontal del suelo (Mgy):

Mgy = P2 (H/2) + P3 (H/3)
Mgy = 978,98 (1,45/2) + 674,05 (1,45/3) = 1 035,55 kg-m

o Fuerza provocada por la carga vehicular (LL)

Esta fuerza es producida por el peso del camién de disefio H20-44 en el
aproche del puente, el cual se transmite al mismo mediante la cortina. La fuerza
LL se calcula utilizando un 5% del peso W (18 148,82 kg) del camion de disefio,
y se considera aplicado al centro de gravedad G (1 250 mm, segin AASHTO
LRFD, tabla 13.7.2.1)

Figura 32. Fuerza por carga vehicular

‘IL

1
Fuente: AASHTO LRFD. Fuerzas de disefio para barandas de trafico vehicular. p. 13-19.
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La fuerza provocada por la carga vehicular del camion H20-44 es:

_0,05W

2h

Donde:

W = peso del camion en kg = 18 148,82 kg

h = altura de la cortinaen m = 1,45 m

LL = 0.05(18 148,82 kg) _ 312,91 kg*1 =312,91k
T 2(145m) oV m MTRlaYlg
o Momento provocado por la fuerza longitudinal:
MLL =LL*b

Donde:

b = brazo de aplicacion de la fuerza LL
b=G+Hcortina=1,25m+1,45m=2,70m

MLL =LL*b

My = (312,91 kg)(2,70 m) = 844,86 kg-m
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o Fuerza provocada por sismo (EQ)
La fuerza que provoca el sismo debe tener, por lo menos una magnitud del
12% del peso total de la cortina, y debe aplicarse en el centroide de la misma,
es decir, a la mitad de la cortina.
Peso de la cortina:
W = yc*b*H*L

Donde:

yc = 2 400 kg/m?®

b=0,30m
H=1,45m
L=4,77m

W = (2 400 kg/m®)(0,30 m)(1,45 m)(4,77 m) = 4 979,88 kg
o Fuerza provocada por el sismo:

EQ = 12%W
EQ = 0,12(4 979,88 kg) = 597,59 kg

o Momento provocado por la fuerza de sismo:

Meo = EQ*H/2
Meo = (597,59 kg)(1,45 m/2) = 433,25 kg-m
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. Momento de disefio

Para los momentos que actlan sobre la cortina, debe aplicarseles una
combinacion de factores de carga para la Resistencia I, segun AASHTO LRFD
3.4.1.

Los factores de carga a utilizar segun AASHTO LRFD tabla 3.4.1-1. y
tabla 3.4.1-2, son:

ES = 1,50
EH = 1,50
LL=1,75
EQ = 1,00

Mais = 1,50Mes + 1,50Mgy + 1,75My. + 1,00Meo
Mg = 1,50(340,45) + 1,50(1 035,55) + 1,75(844,86) + 1,00(433,25)
Mgis = 3 975,76 kg-m

° Acero de refuerzo

Para el célculo del acero de refuerzo para la cortina deben cumplirse los
siguientes requerimientos:

o ACI-05 capitulo 21.3.2.1: en cualquier seccion de un elemento a
flexion, tanto para el refuerzo en la cama superior como inferior, la
cantidad de refuerzo no debe ser menor al ASpn.

o ACI-05 capitulo 21.3.2.1: al menos deben disponerse de dos
barras de refuerzo a lo largo de la cortina tanto en la cama
superior como inferior.
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o El recubrimiento de la cortina serd de 5 cm.

o Se utilizara acero con resistencia a la fluencia de 2 810 kg/cm?.

Para calcular el area de acero de refuerzo requerido por el momento de

disefio para la cortina se utiliza la siguiente expresion:

0,85fc

As= b*d - |(b*d)? M
=%

0,003825*f"¢c

Datos:

f'c = 280 kg/cm?
fy =2 810 kg/cm?

b =145cm
H =30cm
rec =5cm

d=H-rec.=30cm-5cm=25cm
Mgis= 3 975,76 kg-m

0,85*280
2810

3 975,76*145
0,003825*280

ASpgis= 145%25 - j (145*25)2 -

Aspgis = 6,35 cm?
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o Acero minimo
El cédigo ACI-05 capitulo 10.5.1 requiere que el Asmi, debe ser:

_14bd _(14)(145)(25)

= - 2
ASin fy 5810 18,06 cm

° Acero maximo
Asmax=0,5"p,*b*d

Segun el cédigo ACI-05 en el apéndice B.8.4.3 (B.8-1), la cuantia de acero

balanceada (pp) debe ser:

0,85*B*'c*6 120
Po™ "%y (6 120+fy)

Si 0 kg/cm?< fc < 280 kg/cm? entonces p=0,85

0,85*B*f'c*6120 0,85*0,85280*6 120
Po™"fy(6 120+fy) 2 810(6 120+2 810)

= 0,0493

Aspax=0,5"p,*b*d=0,5"0,0493"145*25 = 89,36 cm?

El &rea de acero requerida por el momento de disefio es menor al area de
acero minima, por lo que se utilizara el &rea de acero minimo para determinar la
cantidad de varillas. El armado a utilizar es: varillas 4 No.5 + 4 No.6 = (7,92 cm?
+ 11,40 cm? = 19,32 cm?), corridas en toda la longitud de la cortina.
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o Refuerzo a corte
Para realizar el disefio de refuerzo a corte para la cortina, se determina el
corte dltimo que actla sobre la misma, mediante la combinacion de factores de
carga siguiente:
Vy=1,50P1gs + 1,50(P2gn + P3gn) + 1,75M( + 1,00Mgq
V,=1,50(205,92) + 1,50(978,98+674,05) + 1,75(312,91) + 1,00(597,59)

V,=3933,61 kg

La resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto se calcula
segun ACI-05 11.3.1.1 (11-3):

V, =0,53bd+/fc
V, = 0,53(145)(25)/280 =32 148,66 kg

El cddigo ACI-05 11.5.7.1, indica que se debe disefar el refuerzo por
cortante (Vs) cuando V, excede @V.:

V> @V,

3 933,61 kg < (0,9)(32 148,66) kg
3 933,61 kg < 28 933,80 kg

Por lo que no es necesario que se disefie el refuerzo por cortante Vs.
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. Refuerzo minimo de cortante

Segun ACI-05 capitulo 11.5.6.1, debe colocarse un area minima de
refuerzo para cortante en todo elemento de concreto reforzado sometido a
flexion, donde V, exceda 0,5@V..

V. =3 933,61 kg
0,50V, = 0,5(0,9)(32 148,66 kg) = 14 466,90 kg
V< 0,50V,

Por lo que no es necesario colocar un area minima de refuerzo para

cortante.

Segun el cédigo ACI-05 capitulo 11.5.5.1, cuando no sea nhecesario
colocar un area minima de refuerzo para cortante, deben disponerse estribos
cerrados No.3 espaciados a no mas de d/2 = (25/2) = 12,50 cm, ni debe

exceder 60 cm.

Por lo que se colocaran estribos No. 3 espaciados a cada 12,50 cm.

2.6.2.2. Disefio de viga de apoyo

La viga de apoyo sirve de soporte a las dos vigas principales, pero al
mismo tiempo la viga de apoye es soportada por el estribo en toda su longitud,
por lo que no estd sometida a ningun esfuerzo de flexién y sera disefiada

Gnicamente para resistir aplastamiento.

La longitud de la viga de apoyo es de 4,77 m y las dimensiones de la
seccion transversal se muestran a continuacion:
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Figura 33. Dimensiones de viga de apoyo

0.30, 0.55

[/

0.85

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Se debe determinar la carga total mayorada muerta y viva que soportara la
viga de apoyo.

La carga de disefio debido al peso de la estructura ya fue calculada en la
seccion de disefio de vigas principales, solo es necesario agregarle la carga
qgue produce la cortina, la carga que produce la viga de apoyo y la carga que
produce el eje mas pesado del vehiculo H20-44.

o Carga total distribuida en vigas

Q= Z n;y:Q;
Q = n;[1,25Wpc+1,50Wpw+1,75(Wp)](kg/m)

Q=125(2289,60 +101,83 +40,15+4 704 + 77,49 + 54,24 )

+1,50 (343,13) + 1,75 (477,22 ) = 10 433,97 kg/m
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La carga anterior debe multiplicarse por la longitud del puente, para poder
obtener el peso de la estructura en kg y asi poder distribuirlo en las dos vigas
de apoyo.

0 = (10 433,97 kg/m)*21 m = 219 113,37 kg

La carga que tributa a cada viga de apoyo es:

= 5 =109 556,69 kg

Q _219113,37 kg
2

La carga distribuida en cada viga de apoyo es:

_ 109 556,69 kg

Q= 277m =22 967,86 kg/m
o Cargas permanentes (DC) a agregar
o Carga de la cortina

W ortina = S€CCION * y.
Weortina = 0,30 m * 1,45 m * 2 400 kg/m® = 1 044 kg/m
o Carga de la viga de apoyo
Wyapoyo = SE€CCION * Y

Woapoyo = 0,40 m * 0,85 m * 2 400 kg/m® = 816 kg/m
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¢ Sobrecarga vehicular (LL)

Wyenicular = Carga del eje mas pesado del camion / longitud viga de apoyo

A las cargas anteriores se les debe aplicar el factor de carga

correspondiente, de la siguiente manera:

Qp=n;[1,25Wpc+1,75(W)](kg/m)

Q, = 1,25 (1 044 + 816 ) + 1,75 (3 043,83) = 7 651,70 kg/m

o Carga total de disefio

Qi=Q1+Q2

Q: =22 967,86 kg/m + 7 651,70 kg/m

t = 30 619,56 kg/m

. Acero de refuerzo

La viga de apoyo no trabaja a flexion, Unicamente por aplastamiento, por

lo que el area de acero de refuerzo longitudinal que se proponga debe ser por lo

menos el acero minimo.
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Datos:

f'c = 280 kg/cm?
fy =2 810 kg/cm?

b =85cm
H =40cm
rec =5cm

d =H-rec.=40cm-5cm =35cm
o Acero minimo
El cédigo ACI-05 capitulo 10.5.1 requiere que el Asmi, debe ser:

re - 14bd_(14)85)35)
Smin= Tf " T T 2810

= 14,82 cm?

Por lo tanto, utilizar varillas 6 No. 5 + 4 No. 4= 6(1,98 cm?) + 4(1,27 cm?)=
16,96 cm?, a lo largo de toda la longitud de la viga de apoyo.

° Refuerzo a corte

Para realizar el disefio de refuerzo a corte para la viga de apoyo, se

determina el corte ultimo por metro que actia sobre la misma.

Vu= (30 619,56 kg/m)*1m = 30 619,56 kg

118



Segun el codigo ACI-05, en el capitulo 11.1.1 (11-1), el disefio de

secciones transversales sometidas a cortante debe estar basado en el siguiente
principio:

Donde:

@ = factor de resistencia al corte = 0,90 (AASHTO LRFD 5.5.4.2.1)
V, = fuerza de cortante ultima

V, = resistencia nominal al cortante calculada seguin ACI-05 11.1.1 (11-2):
Vn=Vc+ Vs

Donde:

V. = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de cortante

La resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto se calcula
segun ACI-05 11.3.1.1 (11-3):

V, = 0,53bd+/fc
V, = 0,53(85)(35)\/280 = 26 384,07 kg

El cédigo ACI-05 capitulo 11.5.7.1, indica que se debe disefiar el refuerzo
por cortante (Vs) cuando V, excede @V:

V, > @V,
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30 619,56 > (0,9)(26 384,07) kg
30 619,56 kg > 23 745,66 kg

Por lo que es necesario que se disefie el refuerzo por cortante Vs.

Si se desea determinar la cantidad de resistencia nominal al cortante Vs
gue debe proporcionar el refuerzo en forma de estribos en la viga de apoyo se
puede calcular a partir del principio 11.1.1 del codigo ACI-05:

@Vn=V,

B(Vc+ Vs) =V,

QVS = Vu = QVC

V, = 30 619,56 26 384,07
ST 090 ’

V, =7 637,66 kg

La resistencia nominal al cortante Vs proporcionada por el refuerzo de
cortante se calcula segun ACI-05 11.5.7.1 (11-15):

_Afd
)

Vs
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Donde:
v = area de refuerzo propuesta para cortante dentro del espaciamiento S

Se propone utilizar un estribo No. 3 y dos eslabones No. 3, con un area de
acero para la varilla No. 3 de 0,713 cm?. En total el 4rea de acero por cortante a
utilizar sera el area que proporcionan las 2 ramas del estribo y las 2 ramas de
los dos eslabones, por lo tanto se tienen 4 ramas con un area de: 4 (0,713 cm?)
=2,85 cm?.

Despejando de la férmula anterior el espaciamiento (S) se tiene:

_Af,d  (2,85)(2810)35)
S= N, T 7e3ree - cob9em

S=25cm

Con los calculos anteriores se debe verificar que se cumpla con el

principio de disefio a cortante:
DB(Vc+ V)2V,

V. < AJf,d _(2,85)(2 810)(35)
s s 25

=11 211,90 kg

0,90(26 384,07 + 11 211,90) = 30 619,56

37 595,97 kg = 30 619,56 kg« ok
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Por lo que se propone utilizar un estribo No. 3 mas dos eslabones No. 3 a
cada 25 cm en toda la longitud de la viga de apoyo.

Figura 34. Detalle de armado de cortinay viga de apoyo
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1.85

2 No. 6 Corridas

3No.5+2No 4
Corridas

3INo.5+2No. 4

Estrbos y esatanes
No.3 @025 @J Cormdas

pr—y
ui 2Mo 6

- Estribos y eslabones
= No 3@ 0125
Cortina | ¢
hn * 4 No.5
0| u el
g
I
2No.6
4MNo 4

Viga de apoyo | ¢ VLT T]anes
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No.3@ 025
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Fuente: elaboracidn propia, con programa AutoCAD.
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2.6.2.3. Disefio de neopreno

Al neopreno, también se le conoce como apoyo elastomérico, y es un
apoyo flexible que puede estar construido con materiales metalicos y
elastbmeros. El uso de apoyos metélicos, generalmente se limita a puentes con
superestructura de base metdlica, mientras que los apoyos elastoméricos se
usan independientemente en puentes con superestructura de concreto o

metalica.

La utilizacion del neopreno o caucho sintético en puentes y estructuras es
cada dia mayor. La posibilidad de sustituir los complicados apoyos tradicionales
por sencillas placas de reducido espesor, tiene indudables ventajas técnicas y

econdmicas.

Para este puente se utilizaran apoyos elastoméricos reforzados, los cuales
se refieren a un mecanismo de apoyo constituido parcial o totalmente de

elastbmeros y pueden ser:

o Sencillos: constan de una sola placa de elastomero.

o Laminados: constan de varias capas de elastomero restringidas entre sus
caras mediante laminas de acero integralmente sujetas o con refuerzo de

fabrica.

Los apoyos elastbmeros son los Unicos que funcionan longitudinal,
transversal y verticalmente, incluso permiten cierto grado de movimiento
rotacional. Ningun apoyo mecanico de acero puede igualar este desempefio en

la actualidad.
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Los apoyos elastoméricos proveen una conexion que permiten controlar
en un puente o en determinada estructura, la interaccion de las cargas y
movimientos entre las vigas y los elementos de apoyo. Son parte de un
conjunto estructural del puente que permite desplazamientos y absorbe

parcialmente la energia.

La principal cualidad requerida es su conservacion, es decir, su resistencia
frente a la intemperie, y seguidamente su defensa contra el ozono, las bajas

temperaturas y sus deformaciones.
La dureza del neopreno se define con la escala de Shore segun la
resistencia a la penetracion de una aguja (variando entre los grados 0 y 100

desde los cuerpos blandos hasta los impenetrables) y depende de la
temperatura. Los apoyos del puente seran de neopreno de dureza 60° Shore.

J Calculo del neopreno

o Cargas gravitatorias Q

Q=Pg+ Pg

Donde:

P4= peso de la superestructura: barandales, losa, vigas principales, diafragmas,

asfalto y carga peatonal (kg) = 219 113,37 kg

P4= sobrecarga mayorada del vehiculo de disefio H20-44 (kg)

Py =n; [1,75(W )]
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Donde:

W = peso total del camion H20-44 = 18 148,82 kg

P,=1*[1,75(18 148,82 kg)] = 31 760,44 kg

Q=Pg+ Pq
Q =219 113,37 kg + 31 760,44 kg = 250 873,81 kg

o Célculo de las reacciones que producen las vigas

Q
n,*2

Donde:

Q = carga gravitatoria (kg) = 250 873,81 kg

n, = namero de vigas = 2

_ 250 873,81 kg
B 2%2

= 62 718,45 kg

o Base maxima para el neopreno (Bmax)

Bmax. = ancho de viga- 2cm

Bmax =70 cm-2cm =68 cm

Se propone una base B = 50 cm.
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o Ancho propuesto para el neopreno (w)

Wpin = 15 cm 6 w < Bj5¢

Wpin = 15 cm 6 w <50 cm
Se propone un ancho w = 35 cm.

o Espesor propuesto del neopreno (t)

1Tcm £t <

35cm

1cm <t <

Ol 0| =

1cm £t < 7cm

Se propone utilizar un espesor de neopreno t = 5 cm, dividido en 2

planchas de neopreno de 2,35 cm cada una y una plancha de acero A36 de 3
mm al centro.

o Célculo del esfuerzo de compresién del neopreno (o)
v
9" w*B
62 718,45 kg kg

0=350m*500m=35’84m

El esfuerzo de compresién para neoprenos reforzados es de 70 kg/cm?,
por lo que el calculo anterior que proporciona es esfuerzo de compresion del
neopreno es correcto y por lo tanto aceptable.
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o Célculo del corrimiento maximo por temperatura (AL4)

AL _L. * At
175 @

Donde:
L = luz del puente = 21 m

a = coeficiente de dilatacién del concreto (cm/m) = 2 x 10 cm/m
At = cambio de temperatura (°C)= 33°C

21 5
AL;=-*2x10°*33=0,69 m

2
o Calculo del corrimiento méximo debido a fuerzas de frenado (AL,)
" Fuerza No. 1: fuerza de frenado por acciones mecanicas

F,=0,15 * peso del vehiculo de disefio * numero de carriles
F{=0,15*18 148,82 kg * 1
F{=2722,32kg
. Fuerza No. 2: fuerza de frenado por acciones no mecanicas

F, = 0,04 * carga peatonal * area de calzada

F, = 0,04 * 367,09 kg/m** (21 m * 4,77 m)
F, = 1470,86 kg
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= Fuerza total

Ft = F1 + F2
F, =2 722,32 kg + 1 470,86 kg = 4 193,18 kg

" Corrimiento debido a fuerzas de frenado (AL,)

Fe " t 4 193,18 kg * 2,35 cm

Al = 5B+ w ™ 11 kglom? * 50 om * 35 om

=0,51cm

Donde:

F¢ = fuerza total = 4 193,18 kg
B = base del neopreno =50 cm
w = ancho del neopreno = 35 cm
t = espesor de una plancha del neopreno = 2,35 cm

Gy= dureza shore 60 del neopreno = 11 kg/cm?

o Calculo del corrimiento maximo total (AL):

AL = AL, + AL,
AL=0,69cm + 0,51 cm=1,20 cm

o Verificar que AL < 0,5t :

AL =< 0,5t
1,20cm < 0,5*5cm
1,20 cm < 2,50 cm ¥ ok
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o Deformacion del espesor del neopreno

La deformacion del espesor del neopreno depende de la dureza del

material, las planchas de acero, la presion especifica y del factor de forma.
. Célculo del factor de forma (T)

_ w*B
~ 2(w + B)t

Donde:

T = factor de forma del neopreno
w = ancho del neopreno = 35 cm
B = base del neopreno =50 cm

t = espesor de una plancha del neopreno = 2,35 cm

- 35cm * 50 cm _ 438
~ 2(35cm +50cm)2,35¢cm
. Calculando la presion especifica (K)

_ 6271845kg
~ 35cm * 50 cm

K = 35,84 kg/cm?
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Por medio de la siguiente grafica se determina el porcentaje de

deformacion del espesor del neopreno (%4), interceptando el valor de la grafica

del factor de forma (T) con la presion especifica (K).

Figura 35. Relacion entre presion especifica y deformacion - 60° Shore
Ky % i
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Fuente: HERRERA, Jerénimo. Puentes. p. 131.

Porcentaje de deformacién del espesor del neopreno (%A)

%A = 6%
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Se verifica que la deformacion de una plancha del espesor del neopreno
(%A*t) cumpla con la siguiente condicion:

%A*t < 15% t

Donde:
t = espesor total del neopreno = 2,35 cm

%A = porcentaje de deformacion de una plancha del espesor del neopreno= 6%

0,06(2,35 cm) < 0,15(2,35 cm)

0,74 cm <0,35cm ¥ ok

o Calculo del corrimiento admisible sin deslizamiento (5)

Asumiendo que el neopreno estara sometido a una temperatura extrema

minima de -7°C, se tiene:

*

Donde:

x = factor que depende de la temperatura minima -7°C
x=1,09

. 219 113,37 kg*2,35¢cm ., 1,09

6=02 50 cm * 35 cm 11 kglcm?

=29,16 cm
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" Verificar que & > AL:

0>AL

29,16 cm > 1,78 cm

Por lo que, el neopreno propuesto de dureza 60° Shore, con una base de
50 cm, un ancho de 35 cm y un espesor de 5 cm dividido en 2 planchas de

neopreno de 2,35 cm y una plancha de acero en medio de 3 mm con una

resistencia a la fluencia A36 (fy

requerimientos y es correcto utilizarlo

A continuacion se presenta el detalle de la ubicacién del neopreno sobre la

v ok

= 36 000 PSI), cumple con todos los

viga de apoyo, con sus respectivas dimensiones.

Figura 36. Detalle de ubicaciéon y dimensiones de neopreno
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ESPECIFICACIONES
DE NEOPRENO:

Dureza 60° Shore
Dimensiones:
Base 50 cm
Ancho: 35 cm
Espesor: 5cm
2 planchas de neopreno de 2.35cm
1 plancha de acero A36 de 3mm
— e —

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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2.6.2.4. Disefio de estribos

Los estribos son los elementos estructurales que funcionan como apoyos
en los extremos del puente y soportan todo el peso de la superestructura, la

cortina y la viga de apoyo.

Los estribos transmiten la carga que reciben de los elementos del puente
al terreno de cimentacion, ademas de servir para contener el material de relleno

en los terraplenes de acceso en cada extremo del puente.

Se disefaran los estribos como un muro de gravedad de concreto
ciclépeo, asumiendo las dimensiones del mismo y verificando que cumplan con

tres condiciones: volcamiento, deslizamiento y presiones en el terreno.

Los estribos se analizaran para los siguientes tipos de carga: carga
producida por el estribo sin superestructura, carga producida por el estribo con
superestructura y carga producida por efectos sismicos.

Datos para el disefio de estribos:

Yeoncreto = 2 400 kg/m?®

v = densidad del suelo =1 720 kg/m®
Yooncreto ciclopeo = 2 700 kg/m?®

Vs = 26,44 ton/m?

La seccidn propuesta para el estribo se muestra a continuacion.
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Figura 37. Seccion propuesta del estribo

0.30

1.85

5.85

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

2.6.2.4.1. Verificacion del estribo sin

superestructura
Se calculard el momento de volteo, el momento estabilizante y las

presiones que genera el estribo sin la superestructura, y se realizaran los

chequeos correspondientes.
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o Célculo del momento de volteo (My)
o Empuje horizontal del suelo (EH)
El tipo de suelo a utilizar para el relleno sera el mismo del lugar en donde
se construird el puente. Se asumira que el empuje lateral del suelo es

linealmente proporcional a la altura del mismo y segin AASHTO LRFD
3.11.5.1-1 debera tomarse como:

P=kv, gz (x107°) (MPa)
Donde:
k = coeficiente de empuje lateral del suelo =1 - sen(®)
k = 1- sen(20,90°) = 0,6433
@ = angulo de friccion interna del suelo = 20,90°
v = densidad del suelo en kg/m?3 = 1 720 kg/m?®

g = aceleracion de la gravedad = 9,81 m/s?

z = profundidad del suelo en mm
EH=Kky, gz (x107)
EH = (0,6433)(1 720 kg/m?)(9,81m/s?)(5 850mm)(x107°) = 0,063498997 MPa

EH = 0,647486458 kg/cm? = 6 474,86 kg/m?
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o Empuje provocado por sobrecarga (ES)

Se asumira que existe una sobrecarga por encima del suelo con una altura

de 2 pies (0,61 m).

ES=ky, gz (x10%)
ES = (0,6433)(1 720 kg/m®)(9,81 m/s?)(610 mm)(x10™)
ES = 0,006621263 MPa = 675,16 kg/m?

Empuje equivalente en el centro de gravedad (Ecg)

(@)
X E
0,61 675,16
(H+H)-(H'+H)/3 Ecg Ecg = 4 340,07 kg/m?
H'+H 6 474,86
Figura 38. Presiones sobre el estribo provocadas por EHy ES

{0151{

ES = 675.16 kg/m®

5.85

Ecg = 4340.07 kg/m*

EH = 6474.86 kg/m®

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Ya determinado el empuje al centro de gravedad (H’+H)/3 del triangulo de
presiones Ecg = 4340,07 kg/m?, se determina la fuerza por unidad de longitud
gue provoca Ecg respecto de la base del estribo.

o Fuerza lateral de empuje por unidad de longitud
Pv = Ecg * (H'+H)/3
Pv =4 340,07(0,61+5,85)/3

Pv =9 345,62 kg

Figura 39. Fuerza de empuje aplicada en el estribo

|.0I51 [

5.85
T

Ecg = 4340.07 kg/m?
P

(H+HI3

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o Momento debido a la fuerza de empuje

El momento debido a la fuerza de empuje se calculara respecto a la base

del estribo.

" Momento provocado por la fuerza de empuje al centro de

gravedad (Mcg)

Meg = P (H' + H)/3

Mcg = 9 345,62 (0,61 + 5,85)/3 = 20 124,24 kg-m

o Momento de volteo (M,)

MV = Mcg

My = 20 124,24 kg-m

o Calculo del momento estabilizante (Mg)

El momento estabilizante es provocado por el peso propio del estribo y por

el relleno de los terraplenes de acceso al puente. EIl momento estabilizante se

calcula respecto al punto 0 a la derecha y en la base del estribo y el mismo se

divide en secciones como se muestra en la figura 40.
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Figura 40. Geometria del estribo

145

040,

5.85

3.50

050 ,
(=]

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Tabla XVII. Célculo del momento estabilizante (Mg)

Dimensiones Area Peso Fuerza Brazo

Seccion (m) (m?) especifico | estabilizante (m) ME (kg-m)
Base | Altura (kg/ms3) (kg)

1/ 0,30] 1,45| 0,435 2 400 1044,00| 2,350| 2453,40
2| 0,85| 0,40]| 0,340 2 400 816,00| 2,075| 1693,20
3| 1,50, 3,50] 2,625 2 700 7 087,50| 3,000| 21 262,50
4/ 1,00f 3,50| 3,500 2 700 9 450,00| 2,000| 18 900,00
5/ 1,50 3,50]| 2,625 2 700 7 087,50 1,000| 7 087,50
6| 4,00/ 0,50| 2,000 2 700 5400,00| 2,000| 10 800,00
7| 150| 1,85| 2,775 1720 4773,00| 3,250| 15512,25
8| 1,50, 3,50]| 2,625 1720 4 515,00| 3,500| 15 802,50
WEg = 40 173,00 Mg=| 93511,35

Fuente: elaboracion propia.
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. Verificaciones

o Volteo

Volteo = E 5 1 50
oeo—MV ,

Volteo = 2221135 _ 4 65 5 1,50 = ok
One0 = 012424 ~ " ’ ©

o Deslizamiento

o 0,50*Wg
Deslizamiento = ————

>
=) 1,50

Desli iento = 0,507(40 173,00) =2,15>1,50 = ok
eslizamiento = 9 345.62 =2, , o

o Presiones

P . _ WE* 1+ 6*e
resiones = A 5

Donde:

b = base del estribo = 4,00 m
e = excentricidad

4m
2

NI T

e=—--a= -1,83m=0,17m

_ Mg -My _ 93511,35-20 124,24

We 40 173.00 =1.83m

a
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= Presion maxima

WE . 6*e
Pmax = T 1+ b <Vs

40 173,00 6*0,17 )
Pmax = T* 1+ 7 =12 604,28 kg/m“ < Vs = ok
= Presidon minima
WE* 6*e
Pmin = T - b >0

40 173,00, 6*0,17 5
Prin = —eq—"(1- —7—)=7 482,22 kg/m? > 0 = ok
2.6.2.4.2. Verificaciobn del estribo con

superestructura y carga viva

Se agrega al peso del estribo el peso de la superestructura y el peso de la
carga viva. Se utilizara la fuerza y el momento de volteo anterior, se calculara el
momento estabilizante total y las presiones que se generan en el suelo, y se

realizaran los chequeos correspondientes.
Se convierte la carga de la superestructura y la carga viva en carga

distribuida, dividiéndola dentro de la longitud de la viga, que sera la misma
longitud del estribo.
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Carga total de la superestructura

0 = (10 433,97 kg/m)*21 m = 219 113,37 kg

o Carga de la superestructura que tributa a cada estribo

~Q  219113,37kg _
Qgyp.= 5= 5 = 109 556,69 kg
o Carga viva (Sobrecarga vehicular)

Wehicular = carga del eje mas pesado del camién
Wyehicular = 14 519,06 kg

o) Carga total distribuida en la longitud del estribo

qup_"' erhicular
longitud del estribo

VVsup.+viva=

109 556,69 kg + 14 519,06 kg
VVsup.+viva= 477 m

Wiyp.viva = 26 011,69 kg/m = 26 011,69 kg/m

Célculo del momento estabilizante (Mgtotal2)

Me2 = Wsyp.+viva * brazo = (26 011,69 kg/m) * (4 m/2) * 1 m = 52 023,38 kg-m
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MEtotaz = Mg + Mg2

Metotalz = 93 511,35 + 52 023,38 = 145 534,73 kg-m

Momento de volteo (M,,)

Mvz = My = 20 124,24 kg-m

Verificaciones

o Volteo
M
Volteo = —242 5 1 50
v2
Volt 145 534,73 7,23 >1,50 k
e — =
o0 = 012424 ’ ©

o Deslizamiento

0’50* (Wsup.+viva+ WE)

Deslizamiento =
P,

>1,50

Deslzamionto < 0502801169440 173,00) _ . .
eslizamiento = 9345.62 =3, , o)

o) Presiones

Presion - Ve, 1+6*e
esiones = — t
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Donde:

b = base del estribo = 4,00 m

e = excentricidad

Metotaiz - Mo 145534,73 - 20 124,24
Weupviva* W~ 26 011,69 + 40 173,00

1,89 m

4m

e=7-1,89m=0,11m

] Presion maxima

Wsup-+viva+ WE . 6*e
Pmax = A 1+ 5 <Vs

26 011,69 +40 173,00 6*0,11
Pmax - 4*1 1+ 4

)= 19 276,29 kg/m? < Vs = ok

= Presion minima

Wsup.+viva+ WE . 6*e
Pmin = A 1- b >0

Pmin =

26 011,69 + 40 173,00, 1 6*0,11
4*1 T4

>= 13 816,05 kg/m? > 0 = ok
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2.6.2.4.3. Verificacién del estribo con

sismo

Para la verificacion del estribo con carga sismica no debe considerarse la
carga viva, Unicamente la carga que produce el peso de la superestructura y el

peso propio del estribo.

W - qup.
superestructura™ | ongitud del estribo
109 556,69 k
Wsuperestructura= 477m 9 =22 967,86 kg/m *1m=22 967,86 kg

Wtotal3 = Wsuperestructura+ WE

Wigtais = 22 967,86 kg + 40 173,00 = 63 140,86 kg

° Momento estabilizante (Mgotars)

Brazo=b/2=4m/2=2m

ME3 = Wsuperestructura* BraZO = 22 967,86 kg * 2 m = 45 935,72 kg'm

Metotaiz = Mg + Mgz = 93 511,35 + 45 935,72 = 139 447,07 kg-m
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o Fuerza horizontal (FH)
FH = 1,08Pv + 0,08W/ota3
FH = 1,08(9 345,62 kg) + 0,08(63 140,86 kg) = 15 144,54 kg
o Momento de volteo total (Myiotais)
Para el momento de volteo M,z se considera como brazo la distancia
vertical desde la base del estribo hacia el centro de gravedad de cada una de

las figuras en las que se dividi6 el estribo segun su geometria en la figura 40.

Tabla XVIII. Momento de volteo en estribo

Dimensiones | Peso Fuerza

Seccién (m) ?r:fz{)i especifico | estabilizante B(rrarllz)o Mv (kg-m)
Base |Altura (kg/m3) (kg)

1 0,30| 1,45| 0,435 2 400 1044,00| 5,125| 5 350,50
2 0,85| 0,40| 0,340 2 400 816,00| 4,200 3427,20
3 1,50| 3,50| 2,625 2 700 7087,50| 1,667| 11 812,50
4 1,00| 3,50 3,500 2 700 9 450,00| 2,250| 21 262,50
5 1,50| 3,50| 2,625 2 700 7087,50| 1,667| 11 812,50
6 4,00/ 0,50| 2,000 2 700 5400,00| 0,250| 1 350,00
7 150| 1,85| 2,775 1720 4773,00| 4,925| 23 507,03
8 1,50| 3,50| 2,625 1720 4515,00| 2,833| 12 792,50
WE= 40 173,00 My3=| 91 314,73

Fuente: elaboracion propia.
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Momento por sismo

Ms = 0.08M,3 = 0,08(91 314,73) = 7 305,18 kg-m

|\/Ivolte03 = 1,08 |V|v + 0,08*Hestribo*Wsuperestructura

Muyotieos = 1,08(20 124,24) + 0,08*(4 m)*(22 967,86) = 29 083,89 kg-m

Mviotais = Ms + Myoiteoz = 7 305,18 + 29 083,89 = 36 389,07 kg-m

Verificaciones

o Volteo
M
Volteo = —=2@8 5 1 50
vtotal3
Volt —139 447,07 3,83 >1,50 k
= = =
olteo 36 389,07 ’ ’ °

o Deslizamiento

0,50*( Wtotal3) S

Deslizamiento = = 1,50
Deslizamiento = 0,507(63 140.,86) _ 2,08 > 1,50 = ok
eslizamiento = 1514454 =2, , o)
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o Presiones

. Wiotaia 6*e
P = * +
resiones 1+ b

Donde:

b = base del estribo = 4,00 m

e = excentricidad

g Metotaiz - Mytotaiz 139 447,07 - 36 389,07

Wiowss - 63 140,86 =1,63m
4m
e= T -1,63m=0,37m
= Presion maxima

W 6*e
Prax = tXaIS *<1 + 5 ><VS

63 140,86 6*0,37
Pmax - T 1+ 4

>= 24 546,01 kg/m? < Vs = ok
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= Presiéon minima

W 6*e
Prin = — 2 *(1 - >>o

63 140,86 6*0,37 )
Pmin= ——"|1- =7 024,42 kg/m“ >0 = ok
4*1 4

El estribo cumple con las tres condiciones de verificacion: volteo,
deslizamiento y presiones sobre el suelo, tanto para el estribo sin considerar la
carga que provoca la superestructura, estribo considerando la carga de la
superestructura y la carga viva, y para el estribo aplicAndole carga sismica. Por
lo que, las dimensiones asumidas del estribo son correctas.

2.7. Planos constructivos

Los planos que se elaboraron para el proyecto del puente Ixconlaj son los

siguientes:

o Planta general y perfil del puente

o Planta acotada y planta de armado de losa
o Elevacion y seccion transversal

o Viga principal y diafragmas

o Subestructura

Los planos constructivos se encuentran dentro de los apéndices.
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2.8.

ciento de costos

Presupuesto del proyecto

indirectos,

en

los cuales van

El presupuesto se elabor6 a base de precios unitarios, aplicando un 30 por

incluidos gastos de

administracion, supervision, utilidades e imprevistos. Los precios de los

materiales se obtuvieron mediante cotizaciones en centros de distribucion

cercanos a la region y la mano de obra se determiné de acuerdo a lo

establecido por la municipalidad.

Tabla XIX. Presupuesto puente Ixconlaj

No. Renglon Cantidad | Unidad PU Total
1 |Limpieza 105,000 m2z |Q. 228,50/Q. 2399250
2 |Trazoy nivelacion 30,000 mi Q. 233,60/Q. 7 008,00
3 |Excavacion 118,50, m3 |Q. 801,30/Q. 94 954,05
4 |Estribos y aletones 2,00| unidad |Q. 75 225,35/Q. 150 450,70
5 |Viga de apoyo 4,777 ml |Q. 4820,65/Q. 2299450
6 |Cortina 477 ml |Q. 432575/Q. 20633,83
7 |Neopreno 4,00| unidad | Q. 500,00/Q. 2 000,00
8 |Vigas principales 42,000 ml |Q. 4905,35/Q. 206 024,70
9 |Diafragmas externos 226] ml Q. 4792,25/Q. 10830,49
10 |Diafragmas internos 226| ml Q. 4852,25/Q. 10966,09
11 |Losay banqueta 100,17] m2 Q. 3258,90/Q. 326 444,01
12 |Barandal 28,00| unidad |Q. 1523,25/Q. 42651,00
Costo total del proyecto: Q. 918 949,86

Fuente: elaboracion propia.
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2.9.

Evaluacion de impacto ambiental

La evaluacion de impacto ambiental se llevo a cabo por medio de una

boleta de identificacion y evaluacion de riesgo que utiliza el Ministerio de

Ambiente y Recursos Naturales (MARN), dicha boleta fue proporcionada por la

Direccién Municipal de Planificacion (DMP) del municipio de Colotenango. Los

resultados obtenidos durante la evaluacion fueron de 264 puntos. Por lo tanto,

segun la boleta al ser el puntaje de evaluacion menor a 400 puntos, el proyecto

es aceptado.

Tabla XX. Boleta de identificacién y evaluacion de impacto ambiental
para el puente Ixconlaj
Proyecto: Disefio de un puente vehicular
Localizacion: Aldea Ixconlaj, Colotenango, Huehuetenango
)
Q "
R 2le <
S-S 21s o o 7
> g’ 2 | > S|T| s < S .
>0 5 <|ws|2(=|elg]|s Sls|8| 8 <
£l SNEEIEEHBHEEE .
© o © s s(3|8 = ° g
go E ol b g o
L = a|& 5 .
£ g 5|0 <
s = - 0
k=]
Amenaza Vulnerabilidad|R=amenaza * vulner.

Meteorolégicos

Naturales

Topogréficos 6
geotécnicos

Huracanes, ciclones y tifones X X 0
Tornados X X 0
Tormenta tropical X X 8
Onda térmica fria X X 0
Onda térmica célida X X 0
Inundaciones X X 32
Sequias que provocan pérdidas X X 0
agricolas

Derrumbes X X 8
Deslizamientos X X 8
Lahares X X 0
Flujos de lodo y agua X X 8
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Continuacion de la tabla XX.

Naturales

Antropico-
social

Tectoénicos 6
geoldgicos

Derechos
humanos

Seguridad
ciudadana

Manejo del
ambiente

Terremotos (sismos)

x

Erupciones volcanicas

Maremotos

Violacién de derechos humanos

x
x
o

genera pobreza

Genera discriminacion

Ocurrencia de epidemias

X | X|X]| X

XX XX

o|lo|lo| o

Delincuencia organizada X X 0
Delincuencia comun X 8
conflictos limtrofes X X 0
Ocurrencia de guerra X X 0
Ocurrencia de terrorismo X X 0

x
o

Destruccion de habitats naturales

Crisis politica X
Entorno politico | yigis gubernabilidad X
economico- — -
social Crisis economica X X 64
Crisis social X X 64

x
x
e}

Radiacion solar intensa 8
Descarga de solidos y liquidos a X X 0
cuerpos de agua

Descarga de particulas sélidas al X 8
aire

Contaminacion por ruido superior a X X 0
90 DB

Contaminacion de suelos X 8
Sobre-explotacion de recursos X X 0
naturales

Desertificacion X X

Incendios forestales X X
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Continuacion de la tabla XX.

Fallas industriales y tecnolégicas X X 0
De transporte aéreo, acudtico y X X 0
terrestre
Derrame de productos petroleros X X 0
Depositos industriales y quimicos X X 0
colapso de estructuras X X 0
Antropico- i
socFi)aI Accidentes |EXPlosiones X X 8
Centrales eléctricas, térmicas y X X 0
geotérmicas
Oleoductos X X
coheterias X 0
Urbanizacion desordenada X X 16
Edificios, ruinas, monumentos X X 0
abandonados
Factor Escala Descripcion
Nula No apreciable
Minima Visible, sin importacia para la estabilidad del sistema
Amenaza — - -
Moderada Alteracién notable, pero en un ambito reducido
Severa Alteracién notable, extensa consecuencias dafiinas y mortales
Baja Poblacion es afectada en forma minima, no existe peligro de muerte —
Media Poblacion es afectada focalmente, existe peligro de muerte |<£ 264
vulnerabilidad |Alta Poblacion es afectada extensivamente, existe peligro de muerte CI—D
Poblacién es afectada extensivamente, existe peligro de muerte, sin
Extrema alta . L.
capacidad de recuperacion
Escalade |Bajo menor 400 (se acepta el proyecto con medidas mitigacién)
ision -
decisio Medio mayor de 401 hasta 1000 (reformular el proyecto)
puntos de
riesgo Alto mayor de 1000 (Se rechaza el proyecto, reformularlo)

Fuente: Direccion Municipal de Planificacién, Colotenango, Huehuetenango.
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3. DISENO DE EDIFICIO COMUNAL DE DOS NIVELES
UBICADO EN EL CASERIO SANTO DOMINGO, ALDEA LA
VEGA, COLOTENANGO, HUEHUETENANGO

3.1. Descripcién del proyecto

Se disefiara un edificio comunal que contar4 con dos niveles, el primer
nivel sera utilizado para oficinas y el segundo nivel para un salon de usos

multiples.

En el primer nivel se ubicardn cinco oficinas, un area de espera, dos
servicios sanitarios y un pasillo, en el segundo nivel estara ubicado el sal6n de
usos multiples contando con un escenario, dos camerinos y el area para el
publico, asimismo, se contar4 con un médulo de gradas, el cual tendra en la

parte superior dos servicios sanitarios y en la parte inferior una bodega.
3.2. Investigacion preliminar

Para llevar a cabo cualquier proyecto siempre es necesario realizar
investigaciones y estudios preliminares que determinan tanto aspectos

estructurales como geométricos, a continuacion se describen los aspectos

preliminares que se realizaron.
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3.2.1. Terreno disponible

El terreno disponible para la construccion del edificio comunal es
rectangular y totalmente plano, colinda con la cancha de futbol, la escuela y la
carretera principal, por lo que es de facil acceso. El terreno disponible cuenta
con un area total aproximada de 240 mz2.

3.2.2. Evaluacién de la calidad del suelo

Para la evaluacion de la calidad del suelo del terreno en donde se
construird el edificio comunal, se obtuvo una muestra de suelo inalterada
aproximadamente de 1 pie3 en una perforacibn a pozo abierto, a una
profundidad de 2 m. La muestra de suelo fue analizada por medio del ensayo
de compresion triaxial en el laboratorio de mecénica de suelos del Centro de

Investigaciones de Ingenieria (ClI).

3.2.2.1. Ensayo de compresion triaxial

Los resultados obtenidos por medio del ensayo de compresion triaxial se

presentan a continuacion y pueden ser verificados en los anexos:

o Descripcién del suelo: arcilla limosa color café, consolidada con
particulas de grava.

. Angulo de friccion interna @ = 25,34°

. Cohesién (C) = 4,46 ton/m?

. Densidad seca = 1,55 ton/m®
o Desplante = 2,00 m (profundidad a la que se tomé la muestra)
o Peso especifico del suelo (ys) = 1,40 ton/m®
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3.2.2.2. Valor soporte del suelo

El valor soporte del suelo o capacidad de carga ultima admisible sera

calculada utilizando el método del Dr. Karl Terzaghi.

El célculo de la capacidad de carga ultima admisible de cimentaciones
superficiales requiere aplicar un factor de seguridad (FS) a la capacidad de
carga ultima bruta, dicho factor de seguridad puede ser por lo menos de 3 en

todos los casos.

“... Amenudo se usa otro tipo de factor de seguridad para la capacidad de
carga de cimentaciones superficiales. Se trata del factor de seguridad con
respecto a la falla por corte (FScorte). En la mayoria de los casos un valor
FScorte de 1,4 a 1,6 es deseable junto con un factor minimo de seguridad de 3

a 4 por capacidad de carga Gltima neta o bruta. ...”

A continuacion se calculan la cohesién (C) y el angulo de friccion interna
(®y) del suelo desarrollados, aplicando el factor de seguridad de carga con

respecto a la falla por corte:

Angulo de friccion interna @ = 25,34°
Cohesién C = 4,46 t/m?
FScorte = 1,40

C
FScorte
4.46 ton/m?
Cor—2—

Cd=

= 3,19 ton/m?

2 BRAJA M. Das. Principios de ingenieria de cimentaciones. p.165.
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o =tan” < tan® >

FScorte

tan 25,34

PR
dy=tan ( T4

) - 18,69°

Se procede a calcular los factores de capacidad de carga adimensionales

que estan unicamente en funcion del angulo ®4 de friccion interna del suelo.
o Factor del flujo de carga (Nq)
4 =18,69° = 0,3262 radianes

e (%*Tr-tbd rad)*tanG)d

Nq =

2*cos? (45+ %)

e(%*n-0,3262)*tan(1 8,69)

Nq = = 6,49
2*cos? (45+ @)

o Factor de flujo de carga ultima (Nc)

Nc = cot®4*(Ng-1)

Nc = cot(18,69)*(6,49-1)

Nc = 16,22
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Factor de flujo del suelo (Ny)
Ny = (Ng-1)tan(1,4dy)
Ny = (6,49-1)tan(1,4*18,69)
Ny = 2,70
Capacidad de carga ultima bruta (qu)

q,=1,3C4Nc + ysD(Ng-1) + 0,4 v,B N,

. ton ton .
q,~1,3"3,19 o) 16,22 + 1,40 ey 1,50 m * (6,49-1) +

ton
0,4*1,40 — *1,60m * 2,70
m

N ton
qu_81 ,21 W

Capacidad de carga ultima admisible (Qagm)

q

qadm= Fé
FS = factor de seguridad = 3

ton
_81,21 =) ton

qadm_—3 = 27,07 F
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3.2.3. Sistema estructural a utilizar

Para elegir un sistema estructural a utilizar en una edificacion deben de
tomarse en cuenta varios aspectos como: la estructura debe ser capaz de
soportar cargas tanto horizontales como verticales tomando en cuenta que tiene
gue transmitirlas de forma correcta desde las losas hacia las vigas, luego de las
vigas a las columnas y por ultimo, de las columnas a las zapatas, para que

éstas ultimas las transmitan al suelo y puedan ser disipadas.

El sistema estructural debe ser seguro para los usuarios y garantizar una
funcionalidad adecuada, ademas de poseer simetria, regularidad y sencillez
tanto en planta como en elevacion, debe ser uniforme en la distribucidon de la

resistencia, rigidez y ductilidad.

El tipo de estructura a utilizar en este proyecto consiste en marcos ductiles
resistentes a momentos con nudos rigidos compuestos por vigas y columnas,
losas planas de concreto reforzado para el primer nivel, losas nervadas de
concreto reforzado para el segundo nivel, zapatas cuadradas y zapatas
combinadas, muros de block para la separacibn de ambientes y cimiento

corrido.

3.3. Disefio arquitecténico

El disefio arquitecténico consiste en satisfacer las necesidades vy
distribucion de ambientes o espacios habitables de un proyecto, con la finalidad
de tener un lugar comodo, funcional y apropiado, tomando en cuenta factores
como: la cantidad de usuarios, el uso que tendra el proyecto, iluminacion,

ventilacion, altura, financiamiento del proyecto, entre otros.
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3.3.1. Distribucién de ambientes

El edificio comunal cuenta con dos plantas, la planta baja sera utilizada

para oficinas y la planta alta para un salon de usos multiples.

En la planta baja se ubicaran cinco oficinas, un area de espera, dos
servicios sanitarios y un pasillo; en la planta alta estara ubicado el salon de
usos mdultiples contando con un escenario, dos camerinos y el area para el
publico. Asimismo el edificio contard con un médulo de gradas, el cual tendra en
la parte superior dos servicios sanitarios y en la parte inferior una bodega.

Ademas, el piso sera de granito, puertas de metal y ventanas de aluminio.
3.3.2. Altura de la edificacion
El edificio tiene una altura total de piso a cielo de 7 metros, la planta baja
en donde se ubicaran las oficinas mide 3 metros y la planta alta en donde se
ubicara el salon de usos multiples mide 4 metros.

3.4. Normativos y especificaciones

Los normativos y especificaciones indican, los parametros de cada

elemento estructural, la manera de calcularlos y construirlos.

3.4.1. Normativos

La estructura estad calculada y disefiada de acuerdo a los siguientes

cédigos y reglamentos:

o Requisitos de reglamento para concreto estructural (ACI 318S-05)
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o Caddigo uniforme de edificacion (UBC) - 1997

o Normas estructurales de disefio recomendadas para la republica de
Guatemala. Asociacion Guatemalteca de Ingenieria Estructural y Sismica
(AGIES) 2010

3.4.2. Especificaciones
o Peso especifico del concreto y, = 2 400 kg/m?
o Resistencia del concreto a la compresion f'c = 280 kg/cm?
o Esfuerzo de fluencia del acero que se utilizara en losas, vigas, cimientos
y gradas fy = 2 810 kg/cm? (grado 40)
o Esfuerzo de fluencia del acero que se utilizar4 en columnas principales

para varillas longitudinales y nervios de losa nervada para varillas
corridas fy = 4 200 kg/cm? (grado 60)
. El recubrimiento minimo para el acero dentro de los elementos

estructurales segun el cédigo ACI-05 seccion 7.7.1 seré:

o En cimentaciones 7,5 cm

o En losas 2 cm

o En vigas y columnas 4 cm
3.5. Analisis estructural

El andlisis estructural determina mediante varios métodos las fuerzas y
deformaciones internas que se producen en una estructura, debido a la
aplicacion de distintas cargas externas, como cargas por sismo, cargas vivas,

cargas producidas por el propio peso de los elementos estructurales.
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3.5.1. Predimensionamiento de los elementos estructurales

En el proceso de analisis y disefio estructural la estimacion de las
secciones preliminares de los elementos estructurales (losas, vigas, columnas y
cimientos), busca satisfacer los criterios relativos a los estados limites de falla y
de servicio, proponiendo dimensiones de secciones que en la parte final del
disefio seran verificadas, determinando asi, si cumplen los criterios establecidos

en los reglamentos a utilizar.

3.5.1.1. Predimensionamiento de losas

Se determina si la losa debe de reforzarse en una o en dos direcciones
con la relacion del lado corto dividido el lado largo. Ademas se estima el
espesor de la losa méas critica, es decir, la losa que tenga las mayores

dimensiones, para esto se utiliza el criterio del perimetro dividido 180.

Se recomienda que el espesor minimo en losas macizas sea de 9
centimetros y el maximo 15 centimetros; si el espesor calculado de la losa es
mayor a 15 centimetros se debe proponer una losa nervada.

o Losa del primer nivel

a = sentido corto de losa =4,50 m

b = sentido largo de losa = 5,00 m
o Relacion lado a lado (m)
Sim < 0,5, la losa trabaja en un sentido

Sim 20,5, lalosa trabaja en dos sentidos
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Figura 41. Planta tipica del primer nivel

& & >
15,00
5,00 5,00 5,00
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

m=6

_450m _
m=500m

m = 0,5; la losa trabaja en dos sentidos

o Espesor de losa

RN
o

t = espesor de losa
P= perimetro de losa
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L 2(6.00m+450m) _
- 180 - m

Por lo que se propone, una losa maciza de 12 cm de espesor reforzada en

las dos direcciones.

o Losa del segundo nivel

a = sentido corto de losa =5,00 m
b = sentido largo de losa = 9,50 m

Figura 42. Planta tipica del segundo nivel
& @ & &
15,00
5,00 5,00 5,00
&-—n » » |
& i i L |

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o Relacién lado a lado (m)

Sim < 0,5, la losa trabaja en un sentido

Sim 20,5, lalosa trabaja en dos sentidos

m = 0,5; la losa trabaja en dos sentidos

o Espesor de losa

t = espesor de losa

P= perimetro de losa

2(6.00m9.50m)
- 180 Y m

Por lo que se propone una losa nervada de 18 cm de espesor reforzada

en las dos direcciones.
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3.5.1.2. Predimensionamiento de vigas
El predimensionamiento del peralte de las vigas se calculara con base en
a lo dispuesto por el cédigo ACI-05 en la tabla 9.5(a), seccion 9.5.2.1 y debera

también hacerse el predimensionamiento de la base de la viga.

Tabla XXI. Alturas o espesores minimos de vigas

Espesor minimo, h

" Con un Ambos
1 ni =
5'2;;?:" d‘; " . Extremo Extremos En voladizo
y continuo continuos

Elementos que no soporten o estén ligados a divisiones u
ofro tipo de elementos susceptibles de dafiarse debido a
Elementos deflexiones grandes

Losas f ! ¢ ]
macizas en s = L £
una direccién 20 24 28 10
Vigas o losas i ] ¢ F,
nervadas en —_— —_— — —
una direccion 16 18.5 21 g

Fuente: Cddigo ACI-05 seccién 9.5.2.1. p.118.

Se determina la viga mas critica, es decir, la que posea la mayor luz libre
entre rostros de las columnas. Se calculara el peralte de dos tipos de vigas, la
primera con una longitud de 4,60 metros ubicada en el primer nivel y la segunda

con una longitud de 9,10 metros ubicada en el segundo nivel.
La base de la viga se determina conforme a lo planteado en la seccion

21.3.1.3 del codigo ACI-05: para elementos sometidos a flexion el ancho del

elemento b, no debe ser menor que el mas pequefio de 0,3h y 0,25 metros.
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Viga 1

_480m_
T Ueem

De estos dos valores se selecciona el mayor y por cuestiones de criterio y

disefio se propone un peralte h = 0,35 m.

b =0,3h=0,3(0,35m) = 0,11 m

b=0,25m

El valor de b mas pequefio es 0,11 m, por lo que la base de la viga no

debe ser menor al mismo, por lo tanto se propone una base de 0,25 m.
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Viga 2

L=9,10m
o L
" 16
. 9,10m

=0,57m = 0,60 m

16
b=0,3h=0,3(0,60m)=0,18m
b=0,25m

El valor de b mas pequefio es 0,18 m, por lo que la base de la viga no

debe ser menor al mismo, por lo tanto se propone una base de 0,35 m.

Figura 43. Secciones de vigas predimensionadas
[ e
g [ e
E v Il 5
g‘ B Coad ; W
= a0
L o
0,25m 0,35m
VIGA 1 VIGA 2

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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3.5.1.3. Predimensionamiento de columnas

El método que se utilizara para predimensionar las columnas, esta basado
en el calculo de la carga axial aplicada a la columna critica, es decir, la carga
axial que soporta la columna del segundo nivel mas la del primer nivel, por
medio de la ecuacion (10-2) del cédigo ACI-05 seccion 10.3.6.2, dicha ecuacion
permitira calcular el area aproximada para la seccion de la columna utilizando el
area de acero minimo, cabe resaltar que dicha ecuacion no toma en cuenta los

efectos producidos por la carga de sismo ni los efectos de esbeltez.

Figura 44. Area tributaria de columna critica (At)
% ® & & & e & &
15,00 15,00
5,00 5,00 5.00 5,00 5,00 5.00

@& = » = = Fom » ]

11.25#% /

g 72247 23.75 "/

@ . " » n 2

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

En el segundo nivel se utilizard una carga viva de 75 kg/mz2, una carga
muerta por acabados e instalaciones de 50 kg/m2 y por la losa nervada 230
kg/m2; en el primer nivel una carga viva de 500 kg/m? y una carga muerta por
acabados, instalaciones y muros de 250 kg/m2, haciendo énfasis en que las
cargas deberan ser mayoradas mediante la ecuacion C-1: CU=1,4CM+1,7CV
del codigo ACI-05 apéndice y seccion C.2.1.
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o Carga axial ultima en el segundo nivel

Puzn = 1,4(CM*At+ peso de las vigas dentro del area tributaria)+1,7(CV)*At

Puzn = 1,4(CM*At + b*h*L* Yc)+1,7(CV)*At

Puzn = 1,4[ (50kg/m2 + 230kg/m2)*23,75m?2 + 0,25m*0,35m*5,00m*2 400kg/m?
+ 0,35m*0,60m*4,75m*2 400kg/m?3] + 1,7(75kg/m?2)*23,75m?

Puzn= 14 131,60kg+3 028,13kg = 17 159,73 kg

o Carga axial ultima en el primer nivel

Puin=1,4[ (CM + CMiosa)*At + peso de vigas | + 1,7(CV)*At

Puin = 1,4[ (250kg/m2+0,12m*2 400kg/m3)*11, 25m2 + 0,25m*0,35m*7,25m*
2 400kg/m?] + 1,7(500kg/m2)*11,25m?

Puin= 10 605,00kg + 9 562,50kg = 20 167,50 kg

o Carga axial ultima total

Pu = Puz2n + Puin
Pu =17 159,73kg + 20 167,50kg = 37 327,23 kg

Calculando el area de la seccion de la columna con la ecuacion (10-2)
del codigo ACI-05 seccién 10.3.6.2:

Pu = 0,70*0,80[(0,85*f'c*(Ag-As)+fy*As]
f'c = 280 kg/cm?2

As = 0,01*Ag~0,06Ag, segun el cédigo ACI-05 seccion 21.4.3.2.
fy = 4 200 kg/cm?2
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Utilizando As=0,01Ag y sustituyendo los valores se tiene:

Pu = 0,70*0,80[(0,85*f' c*(Ag-0,01Ag)+fy*0,01*Ag]; despejando para Ag:

Pu
ah 0,70*0,80*[0,85*f'c*(1—0,01)+fy*0,01]
Ag = 37 327,23kg
0,70*0,80%[0,85*280kg/cm?*(1-0,01)+4 200kg/cm>*0,01]
37 327,23kg

97 155,47kg/cm?
Ag= 240,09 cm?

Por lo que una columna cuadrada de 0,16 metros de cada lado bastaria
para cubrir el area del célculo anterior, pero el codigo ACI-05 en la seccion
21.4.1.1 requiere que la dimensién mas pequefia de la seccion de una columna
no debe ser menor a 0,30 metros. Por lo que se propone utilizar una columna
cuadrada de 0,40 metros por lado, debido a que la ecuacién (10-2) del cédigo
ACI-05 no toma en cuenta los efectos producidos por la carga de sismo ni la

esbeltez.

Figura 45. Seccion de columna predimensionada
=
4 s o
s 1+
g‘ “ A
VL \4\//
0,40m

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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3.5.1.4. Predimensionamiento de cimientos

Se utilizaran zapatas de dos tipos: concéntricas y combinadas. El
predimensionamiento del area de la zapata se realiza determinando una carga
de servicio, la cual est4 conformada por la carga axial que recibe la columna del

primer nivel y el peso propio de la misma.

Valor soporte del suelo (Vs) = 27,07 ton/m?2

Desplante de cimentacion propuesto (D) = 1,50 m

Pu = 39,67 ton
FCU = 1,5445
o Zapata conceéntrica

Para el célculo del area de la zapata se utilizan las cargas de servicio, por
lo tanto se dividen la carga ultima y los momentos ultimos dentro del factor de

carga FCU.
P’= (Pu/FCU) + (0,4 m*0,4 m*4,5 m*2,4 ton/m®) =
(39,67ton / 1,5445) + 1,728 ton = 27,41 ton
M’'x= Mx/FCU = 9,44 ton-m / 1,5445 = 6,1120 ton-m
M’y= My/FCU = 3,67 ton- m / 1,5445 = 2,3762 ton-m
o Area de la zapata (Az)

_1,5"P'_ 1,5*27,41ton

= = 2
Vs 27,07 ton/m? 1,52m

Az
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Por lo que para cubrir el area anteriormente calculada se disefiara una
zapata cuadrada de 1,60 m * 1,60 m, cubriendo un area de 2,56 m2,

Para calcular el espesor (e) de la zapata se debe tomar en cuenta que
éste sea resistente tanto al corte simple, como al punzonamiento provocado por

la columna y las cargas actuantes.

Segun el cddigo ACI-05 seccién 7.7.1 inciso a) el recubrimiento del
refuerzo para zapatas no debe ser menor a 7,5 centimetros. También tiene que
tomarse en cuenta lo dispuesto en la seccion 15.7: el espesor o altura de las
zapatas sobre el refuerzo inferior no debe ser menor de 0,15 metros para

zapatas apoyadas sobre el suelo.

€minimo= 0,15 m+0,075m =0,225m; por lo que se propone un espesor

€=0,40 metros.

Figura 46. Zapata cuadrada predimensionada
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o Zapata combinada

La zapata combinada se predimensionard y disefiard en el apartado
3.6.4.2.

3.5.2. Cargas aplicadas a los marcos ductiles

Las cargas que actian sobre la estructura se dividen de acuerdo a su
direccién de aplicacién en verticales y horizontales. Cabe resaltar que en los
subindices siguientes se realizaran los calculos para los marcos A y 2,

aclarando que debe realizarse el mismo procedimiento para todos los marcos.

3.5.2.1. Cargas verticales

Las cargas verticales aplicadas a los marcos ductiles también son
llamadas cargas por gravedad, estan divididas en cargas muertas y cargas

vivas.

o Cargas muertas

Son aquellas cargas permanentes que actuan durante toda la vida de la
estructura. Incluyen todos los elementos estructurales que componen una
edificacibon como losas, vigas, columnas, muros, techos y los elementos
arquitectonicos como ventanas, puertas, acabados, divisiones permanentes,
instalaciones, entre otros. Estas cargas se determinan con bastante exactitud
dependiendo de los materiales que se utilicen, a partir de las densidades y

tamanios.
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Para este edificio se utilizaran las siguientes cargas muertas:

Peso especifico del concreto = 2 400 kg/m?®

Muros, ventanas y puertas = 200 kg/m?
Acabados e instalaciones = 50 kg/m?
Peso de losa nervada = 230 kg/m?

o Cargas vivas

Las cargas vivas son aquellas producidas por el uso y la ocupacion de la

edificacion.

Los agentes que producen estas cargas no estan rigidamente sujetos a la
estructura, dentro de éstos estan el peso de las personas, mobiliario, equipo,

maquinaria, entre otros.

Para esta edificacion se utilizaran las siguientes cargas vivas:

500 kg/m?
75 kg/m?

Salon de usos multiples

Azotea

La siguiente tabla propone valores de carga viva para diferentes tipos de

ocupacién o usos, segun la norma AGIES.
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Tabla XXII. Cargas vivas de uso frecuente

Tipo de ocupacidon o uso Wv (Kg/m?)
Oficina
Pasillos y escaleras 300
Oficinas 250
Areas de cafeteria 500
Hospitales
Pasillos 500
Clinicas y encamamiento 250
Servicios médicos y laboratorio 350
Farmacia 500
Escaleras 500
Cafeteria y cocina 500
Hoteles
Habitaciones 200
Servicios y areas publicas 500
Educativos
Aulas 200
Pasillos y escaleras 500
Salones de lectura de biblioteca 200
Area de estanterias de biblioteca 700
Reunion
Escaleras privadas 300
Escaleras publicas 500
Balcones 500
Vestibulos publicos 500
Plazas a nivel de la calle 500
Salones con asiento fijo 300
Salones sin asiento fijo 500
Escenarios y circulaciones 500
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Continuacion de la tabla XXII.

Garajes
Garajes para automoviles de pasajeros
Garajes para vehiculos de carga (2000kg)
Rampas de uso colectivo
Corredores de circulacion
Servicio y reparacion
Instalaciones deportivas publicas
Zonas de circulacion
Zonas de asientos
Zonas sin asientos
Canchas deportivas
Almacenes
Minoristas
Mayoristas
Bodegas
Cargas livianas
Cargas pesadas
Fabricas
Industrias livianas
Industrias pesadas
Cubiertas pesadas
Azoteas de concreto con acceso
Azoteas sin acceso horizontal o inclinadas
Azoteas con inclinacién mayor de 20°
Cubiertas usadas para jardin o reuniones
Cubiertas livianas
Techos de laminas, tejas, cubiertas
plasticas, lonas, etc. (aplica a la estructura
que soporta la cubierta final)

250
500
750
500
500

500
400
800
Depende del tipo de
cancha
500
600

600
1200

500
1 000

200
100

75 (proyeccioén horizontal)
500

50 (proyeccioén horizontal)

Fuente: AGIES, Normas de Seguridad Estructural (NSE) 2-10. Tabla 3-1. p.6.
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La integracion de cargas consiste en determinar el peso muerto y vivo que
soportara la estructura por cada metro lineal. Se calculara la integraciéon de

cargas para los ejes A y 2, seleccionando una viga por cada eje, el mismo

3.5.2.2. Integracion de cargas verticales

procedimiento se aplico a las vigas de todos los ejes de la estructura.

Figura 47.
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Areas tributarias del primer nivel
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6.187om? 6.1875m? G.1875m?2
@ r e ]
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2 5.6875m? 5.687om? 5.6875m?
o
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|
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura 48. Areas tributarias del segundo nivel
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
o Eje A —viga 2-3
o Primer nivel

Altura de muros = 3,65 m

Espesor de losa (t) = 0,12 m

Seccién de viga (b*h) = 0,25 m*0,35 m

Peso especifico del concreto y.= 2 400 kg/m3
Peso de muros, ventanas y puertas = 200 kg/m?
Peso de acabados e instalaciones = 50 kg/m?

Carga viva = 500 kg/m?
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. Carga muerta
CMa13 = Piosa* Puiga+ Pmuros + Pacabados = 1 394,65 kg/m
Posa = (0,12 m*6,1875 m**2 400 kg/m3)/4,60 m = 387,39 kg/m
Puiga = 0,25 m*0,35 m*2 400 kg/m3 = 210,00 kg/m
Pmuros = 3,65 m*200 kg/m2 = 730,00 kg/m
P acabados = (50 kg/m?*6,1875 m?)/4,60 m =67,26 kg/m
. Carga viva
CVars = (500 kg/m®*6,1875 m?)/4,60 m = 672,55 kg/m
¢ Segundo nivel
Seccioén de viga (b*h) = 0,25 m*0,35 m
Peso especifico del concreto y.= 2 400 kg/m3
Peso de losa nervada = 230 kg/m?
Peso de acabados e instalaciones = 50 kg/m?
Carga viva = 75 kg/m?
. Carga muerta
CMa13 = Piosan+ I:)viga"' Pacabados = 590,43 kg/m
Piosan = (230 kg/m**6,25 m?)/4,60 m = 312,50 kg/m
Puiga = 0,25 m*0,35 m*2 400 kg/m? = 210,00 kg/m

Pacabados = (50 kg/m?*6,25 m?)/4,60 m =67,93 kg/m
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. Carga viva
CVais = (75 kg/m?*6,25 m?)/4,60 m = 101,90 kg/m
Eje 2 — viga A-B
o Primer nivel
= Carga muerta
CMzag = Plosat Pvigat Pacabados = 1 044,70 kg/m
Plosa = (0,12 m*10,125 m?*2 400 kg/m?3)/4,10 m = 711,22 kg/m
Pyiga = 0,25 m*0,35 m*2 400 kg/m3 = 210,00 kg/m
Pacabados = (50 kg/m?*10,125 m?)/4,10 m =123,48 kg/m
. Carga viva
CVaas = (500 kg/m?10,125 m?)/4,10 m = 1234,76 kg/m
Eje 2 — viga A-D
o Carga muerta
CMaap = Plosan+ Puiga+ Pacabados = 1 580,92 kg/m
Plosan = (230 kg/m?*35,00 m?)/9,10 m = 884,62 kg/m
Pyiga = 0,35 m*0,60 m*2 400 kg/m3 = 504,00 kg/m

Pacabados = (50 kg/m?*¥35,00 m?)/9,10 m =192,30 kg/m
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Carga viva

CVoan = (75 kg/m?*35,00 m?)/9,10 m = 288,46 kg/m

Figura 49.
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura 50. Carga viva distribuida marco A
? ?% % |
101.90 kg/m 101.90 kg/m 101.90 kg/m
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Figura 51.
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura 52. Carga viva distribuida marco 2
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

3.5.2.3. Cargas horizontales

Las cargas horizontales en una estructura pueden ser producidas por las
fuerzas laterales que provocan los fenbmenos naturales como el viento, un sismo
y la presién que genera el agua o el suelo. La direccidn de estas fuerzas se asume

perpendicular a la fuerza de gravedad.

Para este proyecto se tomara en cuenta, Unicamente la fuerza provocada
por un sismo, debido a que Guatemala esta clasificada como zona de alto riesgo

sismico.
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Un sismo produce fuerzas dinamicas sobre una estructura, las cuales no
pueden ser determinadas con exactitud en magnitud ni direccion, para esto
existen métodos aproximados que calculan el esfuerzo cortante que el sismo
pueda producir en la base de la estructura y luego lo distribuye como fuerzas
laterales estéaticas en todos los niveles. A éste esfuerzo se le conoce como
cortante basal y a continuacion sera calculado por el método de: Esfuerzo de
corte basal para disefio, del cédigo uniforme de la edificacion (UBC) 1 997,

capitulo 16 pp. 17.

o Esfuerzo de corte basal para disefio (seccion 1630.2.1. UBC-97)

El esfuerzo de corte basal total de disefio en una direcciéon debe de

calcularse por lo establecido en la siguiente formula (30-4 UBC-97):

Dicho esfuerzo de corte basal total de disefio no debe exceder lo

dispuesto en la siguiente formula (30-5 UBC-97):

Ni debe ser menor al calculo de la siguiente férmula (30-6 UBC-97):

V=0,11C,IW
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Ademas, para edificaciones ubicadas en la zona sismica 4, el esfuerzo de
corte basal total de disefio no debe ser menor a lo dispuesto en la siguiente
férmula (30-7 UBC-97):

08ZN/I
R

Donde:

V = esfuerzo de corte basal total de disefio en una direccion.

C, = coeficiente de sismicidad: debe determinarse con base en a la tabla (16-R
UBC-97), en dicha tabla este valor depende del tipo de perfil del suelo en
donde se cimentara la edificacion, el perfil del suelo para este proyecto es
Sp de acuerdo a lo establecido en la seccion (1632.2 UBC-97). C,
También depende del factor de zona sismica Z.

C,=0,64 N,
C,=0,64 (1) = 0,64

Nv = factor de cercania a la fuente: se obtiene de la tablas (16-T y 16-U UBC-
97), determinando que tan cercanas son las fallas sismicas a la ubicacién
donde se construira la estructura. Para este proyecto se establecio que en
el lugar existe una relacion baja de actividad sismica constante y por lo
tanto para cualquier distancia proxima al lugar de origen conocido del

sismo el factor de cercania a la fuente es N,=1.

Z = factor de zona sismica: se determina ubicando la zona en donde se

construira la edificacion, la zona también es conocida como indice de
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sismicidad (lo). La ubicacion de este proyecto es en Colotenango,
Huehuetenango, por lo tanto la zona sismica es la nimero 4 segun el
mapa de zonificacion sismica siguiente. De la tabla (16-1 UBC-97) se

determina que el factor de zona sismica es Z=0,40.

Figura 53. Zonificacion sismica para la Republica de Guatemala
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Fuente: AGIES, Normas de Seguridad Estructural (NSE) 2-10. Figura 4-1. p.14.

factor de importancia sismica: dependera del uso que se le dara a la
estructura, este valor se determina mediante la tabla (16-K UBC-97). En
dicha tabla se escoge la categoria de estructuras para destinos estandar y

el factor de importancia sismica es I=1.

coeficiente numeérico representativo de la sobre resistencia inherente y

capacidad de ductilidad global de los sistemas estructurales resistentes a
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fuerzas laterales: Se determina mediante la tabla (16-N UBC-97) eligiendo
el sistema estructural a utilizar. Para este proyecto el sistema estructural
basico es: sistema de estructuras resistentes a momentos, y la descripcion
es: estructuras especiales de marcos rigidos de hormigon resistentes a

momentos. Por lo tanto R= 8,5.

T = periodo de vibracién elastico fundamental: este valor depende de la altura
de la edificacion y del sistema estructural a utilizar. Se calculara con lo
dispuesto por el método A en la seccion (1630.2.2. UBC-97) y mediante la
siguiente formula (30-8).

T=C(hy)**
T =0,0731 (8,5)%* = 0,3638996 segundos

Ci¢=0,0731, para porticos de hormigoén reforzado resistente a momentos

h, = 8,5 m, altura total de la edificacion

Ca = coeficiente sismico: esta en funcion del tipo de suelo (Sp) y del factor de

zona sismica (Z=0,40), y se determina mediante la tabla (16-Q UBC-97).

Ca=0,44N,4
C,=0,44(1)=0,44

Na = factor de cercania a la fuente de origen: se obtiene de las tablas (16-S y
16-U UBC-97). Para este proyecto se establecio que en el lugar existe una
relacion baja de actividad sismica constante y por lo tanto, para cualquier
distancia préxima a la fuente del sismo conocida el factor de cercania a la

fuente de origen es N,=1.
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W = carga muerta sismica total: es el peso del edifico total y se calcula a

continuacion:
o Peso total del segundo nivel (W)

Wiosa nervada = 230 kg/m?®*9,25 m*4,65 m*3 = 29 678,625 kg
W corumnas = 0,40 m*0,40 m*2 m*2 400 kg/m>*8 = 6 144,00 kg
W,igasejesiterales = 0,25 m*0,35 m*27,60 m*2 400 kg/m® = 5 796,00 kg
W,igasejesnumerales = 0,35 m*0,60 m*36,40 m*2 400 kg/m® = 18 345,60 kg
Winurosyventanas = 200 kg/m**1,40 m*18,20 m = 5 096,00 kg
W inurosyventanas = 200 kg/m?*1,65 m*27,60 m = 9 108,00 kg
W acabadoseinstalaciones = 50 kg/m?129,0375 m? = 6 451,875 kg

W2 =80 620,10 kg
o Peso total del primer nivel (Wn;1)

Wiesa = 0,12 m*124,485 m**2 400 kg/m® = 35 851,68 kg
W columnas = 0,40 m*0,40 m*3,50 m*2 400 kg/m>*8 = 10 752,00 kg
W columnas = 0,40 m*0,40 m*1,50 m*2 400 kg/m**8 = 4 608,00 kg
W,igas = 0,25 m*0,35 m*88,40 m*2 400 kg/m® = 18 564,00 kg
Winurosyventanas = 200 kg/m**3,15 m*28,20 m = 17 766,00 kg
W nurosyventanas = 200 kg/m?*2,00 m*22,00 m = 8 800,00 kg
W nurosyventanas = 200 kg/m?*1,15 m*48,85 m = 12 257,90 kg
W acabadoseinstalaciones = 50 kg/m?¥124,485 m? = 6 224,25 kg
Wescenario = 5 495,04 kg

W1 =120 318,87 kg
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o Peso total del edificio
W =Wpo + Wng
W =80 620,10 kg + 120 318,87 kg
W =200 938,97 kg

o Célculo del esfuerzo de corte basal para disefio

El esfuerzo de corte basal total de disefo es:

v
" RT
0,64*1
V= *200 938,97 =41 576,09 kg

8,5*0,3638996

El calculo anterior del corte basal total de disefio no debe exceder:

Ve 25C,I
"R
2,5%0,44*1
V= T* 200 938,97 = 26 003,87 kg
Ni debe ser menor a:
V=0,11C,IW

V =0,11%0,44*1* 200 938,97 = 9 725,45 kg

Ademas, para edificaciones ubicadas en la zona sismica 4, el esfuerzo de

corte basal total de disefio no debe ser menor a:
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0,8*0,40*1*1
V= T*ZOO 938,97 =7 564,76 kg

En conclusion, el esfuerzo de corte basal total de disefio es: V = 26 003,87

kg.

o Reparticion del esfuerzo de corte basal total de disefio por nivel

El esfuerzo cortante basal total de disefio debe distribuirse sobre la altura
de la edificacion, correspondiéndole un porcentaje de dicho cortante a cada
nivel de la estructura, de acuerdo a la siguiente formula (30-13 UBC-97) seccién
1630.5 del UBC-97, capitulo 16 pp.18.

La fuerza concentrada F; en la parte superior de la estructura debe
determinarse con la formula (30-14 UBC-97):

Fi=0,07TV
El valor de T utilizado con el propésito de calcular F; debe ser el periodo
que corresponde al esfuerzo de corte basal de disefio calculado utilizando la

férmula (30-4 UBC-97). F; no debe exceder de 0,25V y puede considerarse

cero cuando T sea 0,7 segundos o menor.
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La parte restante del esfuerzo cortante basal debe distribuirse sobre la
altura de la estructura incluyendo el nivel n, de acuerdo a la siguiente formula
(30-15 UBC-97):

F.= (V'Ft )thx
" iz Wih,
Figura 54. Fuerzas de carga lateral minima de disefio
FI'

[ S E—

Nivel x Fx
h, N
hx

!'__.l._ 4 4 1 1

Fuente: NILSON, Arthur H. Disefio de estructuras de concreto. p. 654.

Al final el esfuerzo cortante de disefio por nivel Vy, en cualquier nivel es la

suma de las fuerzas F;y F4 sobre ese piso.
V,=F+F,

Como T = 0,3638996 segundos < 0,7 segundos; entonces F;=0, por lo que

el célculo para el esfuerzo cortante total por nivel es:



Por lo que el esfuerzo cortante de disefio por nivel se calcula con:

_ Vwyhy
T ZLwh,

Donde:

V = esfuerzo de corte basal total de disefio
wy = peso del nivel en andlisis

h, = altura del nivel en analisis

o Esfuerzo cortante de disefio en el segundo nivel

V =26 003,87 kg
won = 80 620,10 kg

hoy = 8,50 m

Vou = 26 003,87 kg*80 620,10 kg*8,50 m - 14 526.46 k
2N™ (80 620,10 kg*8,50 m+120 318,87 kg*4,50 m) A
o Esfuerzo cortante de disefio en el primer nivel:
V =26 003,87 kg
WiN = 120 318,87 kg
th =450m
26 003,87 kg*120 318,87 kg*4,50 m

ViN =11477,41 kg

~ (80 620,10 kg*8,50 m+120 318,87 kg*4,50 m)
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o Reparticion del esfuerzo cortante de disefio de cada nivel dentro del total

de marcos

El esfuerzo cortante de disefio de cada nivel debe distribuirse dentro del
total de marcos, dependiendo esta distribucion de la rigidez de cada elemento
vertical que componga el marco y de la existencia o no de simetria en la

estructura.

Si no existe simetria en la estructura es muy probable que existan
excentricidades dentro del centro de rigidez y el centro de masa, lo cual
provocard que existan fuerzas torsionales en los marcos que tengan mayor
excentricidad, por lo tanto, estos marcos experimentaran una fuerza de marco

(Fm) mayor y seran disefiados para soportar mayores cargas.

La excentricidad (e) esta dada por la diferencia entre el centro de masa y
el centro de rigidez:

e=|CM-CR|
Donde:
e = excentricidad
CM = centro de masa
CR = centro de rigidez
La excentricidad minima (emin) esté dada por:
emin= 0,05B donde B es la base perpendicular al sentido donde se esta

analizando la estructura:
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Para determinar si existe excentricidad, a continuacién se calcularan los
centros de masa Yy rigidez respectivamente, utilizando como punto de referencia

u origen el centro de la columna D1.

Se muestran en las figuras 55 y 56, la ubicacién de los elementos
estructurales principales de los dos niveles: columnas, vigas y losas, los cuales

son necesarios para el calculo de los centros de masa y rigidez.

Figura 55. Distribucion de columnas, vigas y losas primer nivel
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! 15.00 ,
5.00 | 5.00 | 5.00
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Fuente: elaboracidn propia, con programa AutoCAD.
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Figura 56. Distribucion de columnas, vigas y losas segundo nivel
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Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

o Centro de masa (CM)

Se considera el peso de cada elemento actuando directamente en su
centroide, en este caso solo se utilizara el area de cada elemento, ya que todos
los elementos son de concreto y el peso especifico puede considerarse como 1.

La sumatoria de los productos del area del elemento por la distancia del
origen (0,0) a su centroide dividido dentro de la suma de todas las areas
calculadas en el respectivo nivel dan como resultado la posicion del centro de
masa. A continuacién se presentan las tablas en donde se calcularon los

centros de masa del segundo y primer nivel:
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Tabla XXIII. Centro de masa del segundo nivel
Elemento X y Area (A) x* A y* A
Losa 7,500| 4,750| 142,500| 1 068,750| 676,875
Viga A 7,500| 9,500 3,750 28,125 35,625
Viga D 7,500| 0,000 3,750 28,125 0,000
Viga 1 0,000| 4,750 3,325 0,000 15,794
Viga 2 5,000 4,750 3,325 16,625 15,794
Viga 3 10,000| 4,750 3,325 33,250 15,794
Viga 4 15,000 4,750 3,325 49,875 15,794
Columna A1 | 0,000| 9,500 0,160 0,000 1,520
Columna A2 | 5,000| 9,500 0,160 0,800 1,520
Columna A3 | 10,000| 9,500 0,160 1,600 1,520
Columna A4 | 15,000| 9,500 0,160 2,400 1,520
Columna D1 | 0,000 0,000 0,160 0,000 0,000
Columna D2 | 5,000 0,000 0,160 0,800 0,000
Columna D3 | 10,000| 0,000 0,160 1,600 0,000
Columna D4 | 15,000 0,000 0,160 2,400 0,000
164,580 | 1234,350| 781,755
Fuente: elaboracion propia.
2 XA
CMX2N= ZA
CMxon = 1234,35m3 _ 2 50
N Hea58mz 0
_LYA
CMy,,= SA
781,755 m3
=475m

M -
CMYN= 162,580 m2
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Tabla XXIV.

Centro de masa del primer nivel

Elemento X y Area (A) x* A y*A
Losa 7,500 4,750, 142,500| 1 068,750, 676,875
Viga A 7,500| 9,500 3,750 28,125 35,625
Viga B 7,500 5,000 3,750 28,125 18,750
Viga C 7,500| 1,500 3,750 28,125 5,625
Viga D 7,500 0,000 3,750 28,125 0,000
Viga 1 0,000| 4,750 2,375 0,000 11,281
Viga 2 5,000 4,750 2,375 11,875 11,281
Viga 3 10,000| 4,750 2,375 23,750 11,281
Viga 4 15,000 4,750 2,375 35,625 11,281
Columna Al 0,000| 9,500 0,160 0,000 1,520
Columna A2 5,000, 9,500 0,160 0,800 1,520
Columna A3 | 10,000 9,500 0,160 1,600 1,520
Columna A4 | 15,000 9,500 0,160 2,400 1,520
Columna B1 0,000 5,000 0,160 0,000 0,800
Columna B2 5,000| 5,000 0,160 0,800 0,800
Columna B3 | 10,000| 5,000 0,160 1,600 0,800
Columna B4 | 15,000, 5,000 0,160 2,400 0,800
Columna C1 0,000 1,500 0,160 0,000 0,240
Columna C2 5,000, 1,500 0,160 0,800 0,240
Columna C3 | 10,000 1,500 0,160 1,600 0,240
Columna C4 | 15,000 1,500 0,160 2,400 0,240
Columna D1 0,000| 0,000 0,160 0,000 0,000
Columna D2 5,000, 0,000 0,160 0,800 0,000
Columna. D3| 10,000| 0,000 0,160 1,600 0,000
Columna. D4| 15,000 0,000 0,160 2,400 0,000
169,560| 1 271,700 792,240
Fuente: elaboracion propia.
Ol 2 XA _1271,70 m? 250
XINTSTA 16956 mz 0T
. % 3
CMy _XY*A 792,24 m 467 m

N YA 169,56 m?
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o Centro de rigidez (CR)

Se considera la rigidez (K) de cada columna como 1, ya que todas poseen

la misma seccion y seran construidas con el mismo material.

Se calculara la rigidez de cada marco dependiendo del numero de
columnas que existan en el mismo. La sumatoria de los productos de la rigidez
de cada marco por la distancia perpendicular al marco en andlisis desde el
origen (0,0) al marco, dividido dentro de la sumatoria de las rigideces de los
marcos en analisis dan como resultado la posicion del centro de rigidez. A
continuacion se presentan las tablas en donde se calcularon los centros de

rigidez del segundo y primer nivel:

Tabla XXV. Centro de rigidez segundo nivel eje x
Marco | Columnas (C) K C*K L (m) C*K*L
1 2 1 2 0 0
2 2 1 2 5 10
3 2 1 2 10 20
4 2 1 2 15 30
8 60

Fuente: elaboracion propia.

Y C*K*L

CRoN=S

60,00 m3
CRXZN:W = 7,50 m
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Tabla XXVI. Centro de rigidez segundo nivel eje y
Marco | Columnas (C ) K C*K L (m) C*K*L
A 4 1 4 9,50 38
D 4 1 4 0,00 0
8 38
Fuente: elaboracion propia.
X C*KiL
R TToK
CRy, =200 _ 7
Yn™"go0 - M
Tabla XXVII. Centro de rigidez primer nivel eje x
Marco | Columnas (C) K C*K L (m) C*K*L
1 4 1 4 0 0
2 4 1 4 5 20
3 4 1 4 10 40
4 4 1 4 15 60
16 120

Fuente: elaboracion propia.

2. C*K*L

CRX»]N:W

120,00 m?

CRX»]N—W = 7,50 m
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Tabla XXVIII.

Centro de rigidez primer nivel eje y

Marco | Columnas (C) K C*K L (m) C*K*L
A 4 1 4,00 9,50 38,00
B 4 1 4,00 5,00 20,00
C 4 1 4,00 1,50 6,00
D 4 1 4,00 0,00 0,00

16,00 64,00
Fuente: elaboracion propia.
_ > C*K*L
CRy,\= —Z oK
64,00 m3
CRy'IN:W = 4,00 m
o Excentricidad (e)

Se calcularan las excentricidades directas para cada nivel y para cada eje
coordenado con la expresion: e = | CM - CR | y al mismo tiempo se determinara
la excentricidad minima enin= 0,05B. En el caso que la excentricidad directa sea
igual a cero, se tomara la excentricidad minima como la excentricidad de disefio
€q, Y en el caso que la excentricidad directa sea diferente de cero, se comparara
con la excentricidad minima y se tomara como la excentricidad de disefio eq la

mayor entre las dos.

exn=]750m-7,50m|=0,00m
eyon=14,75m—-4,75m|=0,00m
ean=]7,50m-7,50m|=0,00m
eyin=]4,67m-400m|=0,67m
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emin= 0,05( 9,50 m)= 0,475 m
emin= 0,05(15,00 m)=0,750 m
emin= 0,05( 9,50 m)=0,475m
emin= 0,05(15,00 m)=0,750 m



El célculo de la fuerza horizontal que llega a cada marco Fm cuando se
obtiene una excentricidad directa igual a cero se realiza por medio de la suma
de valores absolutos de la fuerza por torsion Fi” (fuerza rotacional) y la fuerza
directamente proporcional a la rigidez de los marcos Fi’ (fuerza traslacional). Si
existe excentricidad directa diferente de cero y Fm<Fi’, se debe tomar Fi’ como
la fuerza del marco, si el valor de Fm>Fi’, Fm sera el valor de fuerza del marco
analizado. Se utilizaran las siguientes férmulas para determinar las fuerzas

horizontales:

Fm=Fi +Fi"
. Km*Fn e 8a'F Eie Y (Km*di®)
' T TS Km "TTE =T Kmedi

Donde:

Fm = fuerza por marco
Fi’ = fuerza traslacional
Fi” = fuerza rotacional
Km = rigidez del marco en anlisis
Fn = fuerza por nivel
eq = excentricidad
Ei = relacién entre rigideces y brazo de cada marco
di = distancia entre el CR y el eje de cada marco considerado

A continuacion se calcularad la fuerza horizontal para cada marco del

segundo y primer nivel respectivamente:
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Fn= 14 526,46 kg

Fuerzas por marco segundo nivel

eq4=0,475m
Tabla XXIX. Fuerzas por marco segundo nivel sentido x
Marco | Km | di Km*di | Km*di2 Ei Fi' Fi" Fm
1 2(-7,50| -15,00| 112,50|-16,67| 3631,61| -414,00|4 045,62
2 2|-2,50 -5,00| 12,50|-50,00| 3631,61| -138,00|3 769,62
3 2| 2,50 500| 12,50| 50,00| 3631,61| 138,00|3 769,62
4 2| 7,50 15,00| 112,50| 16,67 | 3631,61| 414,004 045,62
8 250,00

Fn= 14 526,46 kg

Fuente: elaboracion propia.

eqg=0,75m
Tabla XXX. Fuerzas por marco segundo nivel sentido y
Marco | Km di Km*di | Km*di2| Ei Fi' Fi" Fm
A 4| 4,75| 19,00| 90,25| 9,50| 7 263,23| 1146,83| 8 410,06
D 4| -4,75|-19,00| 90,25| -9,50| 7 263,23| -1146,83| 8 410,06
8 180,50

Fuente: elaboracion propia.
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Fn=11 477,41 kg

Fuerzas por marco primer nivel

eq4=0,475m
Tabla XXXI. Fuerzas por marco primer nivel sentido x
Marco| Km | di | Km*di | Km*di# | Ei Fi' Fi" Fm
1 4|-7,50| -30,00| 225,00|-16,67| 2 869,35| -327,11 | 3 169,46
2 41-2,50| -10,00] 25,00|-50,00| 2 869,35|-109,04 |2 978,39
3 4| 2,50 10,00] 25,00| 50,00| 2869,35| 109,04 |2 978,39
4 4| 7,50 30,00| 225,00| 16,67 | 2869,35| 327,11 |3 196,46
16 500,00
Fuente: elaboracion propia.
Fn=11 477,41 kg
eq=0,75m
Tabla XXXII. Fuerzas por marco primer nivel sentido y
Marco|Km| di | Km*di | Km*di Ei Fi' Fi" Fm
A 4| 5,50| 22,00] 121,00 9,73| 2869,35| 884,94 | 3 754,29
B 4| 100 4,00| 4,00, 53,50|2869,35| 160,90| 3 030,25
C 4| -2,50]-10,00] 25,00| -21,40| 2 869,35| -402,25| 2 869,35
D 4| -4,00|-16,00] 64,00| -13,38]| 2 869,35| -643,59| 2 869,35
16 214,00

Fuente: elaboracion propia.
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Figura 57. Distribucion de fuerzas por marco Fm del segundo nivel

P
B

¥ i |
8410.06 kg %E] ﬂ] ﬂ-‘

o
¥

8410.06 kg H? ? ? ?@

4045.62 ky 3769.62 ky 3769.62 ky 4045.62 ky
Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Figura 58. Distribucion de fuerzas por marco Fm del primer nivel

P

e
) @
S

|
375429 "@HE] L L ﬁ}"@
303025 kg—{ } {1 {} [}*@
2869.35 kg 1 f T r ,@
2869 35 kg T T ,@
3196.46 kg 2976.39 kg 2976.39 kg 3196.46 kg

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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3.5.3. Andlisis de cargas aplicadas a los marcos ductiles por
medio del método numérico de Kani y comprobacion

con el software ETABS

El método numérico utilizado para realizar el andlisis estructural es Kani, el
cual tiene la finalidad de obtener las fuerzas internas que se producen en los
elementos estructurales debido a las cargas externas, luego se realizard una

comprobacioén entre los resultados del método de kani y del software ETABS.
A continuacion se presentan las cargas verticales y horizontales de los
marcos en los ejes Ay 2, para las cuales se realizara el analisis estructural con

el método numérico de Kani.

Figura 59.

@ CV=101.90 kg/m @ CV=101.90 kg/m @ CV=101.90 kg/m @

Cargas verticales y horizontales marco A

8410.06 kg

3754.29 kg

CM=590.43 kg/m

CM= 590.43 kg/m

CM=590.43 kg/m

| L]

I ] 1 |

L] ]

CV=672.55 kg/m
CM=1539.92 kg/m

CV=672.55 kg/m
CM=1394.65 kg/m

CV=672.55 kg/m
CM=1394.65 kg/m

| L]

|

A

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura 60. Cargas verticales y horizontales marco 2

® ® @@

! cv- 2&8 46 kg/m
CM-1580.92 kg/m

o
| |
3760.62 kg INEEERE NN

CVv=1234.76 kg/m CV=987.90kg/m CV=511.36 kg/m
CM=1044.70kg/m CM=877.82 kg/m CM=55468 kg/m

2978.39 kg AP A A A AN

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

3.5.3.1. Analisis estructural por medio del método de

Kani
A continuacién se presentan los pasos a seguir para realizar el analisis
estructural por medio del método de kani, para los marcos que componen una

estructura.

o Célculo de momentos fijos (MFi): éstos se calculan cuando existen

cargas verticales.
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Célculo de momentos de sujecion (Ms): éstos se calculan cuando existen

cargas verticales.

Ms= > MFy

Determinacion de fuerzas de sujecion (H): éstas se toman del analisis de
las fuerzas horizontales aplicadas al marco. H = Fmn (fuerza por marco

del nivel n). Se calculan cuando se hace el analisis por carga sismica.

Célculo de la fuerza cortante en el piso (Qn): se calculan acumulando las
fuerzas de sujecion conforme se van tomando los pisos inferiores, y se

calculan Unicamente cuando se hace el analisis por carga sismica.

Q,= Y H

Célculo de momentos de piso (Mn): se calculan cuando se hace el

andlisis por carga sismica.

Q" hy,
3

M, = ; h,= altura del piso n

Célculo de rigideces de los elementos (Ki)

K = | = inercia del elemento

I -
Lic ’

L= longitud del elemento
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Calculo de factores de giro o coeficientes de reparto (M)

Célculo de factores de giro o coeficientes de reparto (M)

=-1/2 i
Hie = - (ZKin)

Célculo de factores de corrimiento (vik): éstos se calculan cuando existe

ladeo en la estructura, causado por asimetria, o cuando se hace el

analisis por carga sismica.

vik=-3/2(%)

Célculo de iteraciones, influencias de giro (M’y)

M= Yy, (Ms + Z M'ni) ; sin ladeo
M= Yy (Ms+ Z(M'ni+ M"in)) : con ladeo

Calculo de iteraciones, influencias de desplazamiento (M”j): se calculan

cuando se realiza el analisis por carga sismica.

M" = Vi (E(M'ik + M'ki)) : ladeo por asimetria
M" = Vi (Mn + Z(M'ik+ M'ki)) ; ladeo por carga sismica
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Célculo de momentos finales en el extremo de cada barra (M)

Mix = MFix + 2M’j + M’ sin ladeo
Mix = MF + 2M’ik + M,ki + M”ik con ladeo

Andlisis por medio del método de Kani para el marco A-carga muerta

Figura 61. Marco A — carga muerta
| CM=59043kg/m | CM=59043kg/m | CM=59043kg/m |
] | [ | L[] ] [ [ [ |
B C D
CM=1539.92 kg/m CM=1394.65 kg/m CM=1394.65 kg/m
|| | L 1] |
F G H
T T K L

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

o Célculo de momentos fijos (MFi)

— WL?
ik— = 12

211



(590,43)(4,6)° _

MF = - > = -1 041,12 kg-m
(590,43)(4,6)?
MFga= > =1 041,12 kg-m
(590,43)(4,6)
MFgc= - > = -1 041,12 kg-m
(590,43)(4,6)?
MFcg= > =1 041,12 kg-m
(590,43)(4,6)
MFcp= - > = -1 041,12 kg-m
(590,43)(4,6)?
MFpc= > =1 041,12 kg-m
(1 539,92)(4,6)
MFge= - > = -2 715,39 kg-m
(1 539,92)(4,6)?
MFge= > = 2 715,39 kg-m
(1 394,65)(4,6)
MFrg= - > = -2 459,23 kg-m
(1 394,65)(4,6)?
GF= > = 2 459,23 kg-m
(1 394,65)(4,6)
MFgh= - > = -2 459,23 kg-m
(1 394,65)(4,6)?
MF o= > = 2 459,23 kg-m
o Céalculo de momentos de sujecion (Ms)

Ms= z MF,.

Msa=0 + (-1 041,12) = - 1 041,12 kg-m
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Msg=1 041,12 + (-1 041,12) = 0 kg-m
Msc=1041,12 + (-1 041,12) = 0 kg-m
Msp=1 041,12 + (-0) =1 041,12 kg-m
Msg=0 + (- 2 715,39) = - 2 715,39 kg-m
Msg =2 715,39 + (-2 459,23) = 256,16 kg-m
Msg = 2 459,23 + (-2 459,23) = 0 kg-m
Msy = 2 459,23 + (-0) = 2 459,23 kg-m

o Calculo de rigideces de los elementos (Ki)
K. = I
= —
“ L
. Inercia de los elementos rectangulares
. bh®
T 12
Donde:
| = inercia

b = base del elemento

h = altura del elemento

(0,25m)(0,35 m)® .
viga = 12 =0,000893229 m
(0,40m)(0,40 m)* .
leotlumna = 12 =0,002133333 m
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" Rigideces en vigas

0,000893229
KAB =KBA =KBC =KCB =KCD =KDC = T= 0,00019418

0,000893229
KEF =KFE =KFG =KGF =KGH =KHG = T= 0,00019418

. Rigideces en columnas del segundo nivel

0,002133333
KAE=KEA =KBF =KFB =KCG=KGC =KDH =KHD = 200 = 0,000533333

0,002133333
KEI=KIE =KFJ =KJ|: =KGK=KKG =KHL =KLH = 450 = 0,000474074

o Calculo de factores de giro o coeficientes de reparto (M)

=-1/2( K )
Hi > Kin

o 1/2( 0,00019418 )_ 0.133455
Hag = Hpc = - 0,00019418+0,000533333 /
ey mu =1 0,00019418 - 0105339
Mga = Hgc = Hep = Hep = - ( 2*0,00019418+0,000533333 )' I
o 1/2( 0,00019418 )_ 0.080802
Mer = Phe =~ 1\ 5,00019418+0,000533333+0,000474074 )~
o 1/2( 0,00019418 )_ 0.069560
Mre = Hre =~ 12\ 5+5,0001942+0,000533333+0,00047407 )
o 1/2( 0,00019418 )_ 0.069560
Hor = Mon = - 2*0,0001942+0,000533333+0,00047407 /
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o 1/2( 0,000533333 )_ 0.366545
Hae = HMon = - 0,000533333+0,00019418 /
o 1/2( 0,000533333 )_ 0.289322
Her = Hee =~ 0,000533333+2*0,00019418 /
P ( 0,000533333 >_ 0.221929
Hea™ Mo =~ 0,000533333+0,00019418+0,00047407 )~~~
e 0,00053333 - 0191054
Hre™ Hac =~ ( 0,00053333+2%0,00019418+0,00047407 )‘ s
L ( 0,00047407 )_ 0.19727
Her™ Hul = - 0,00047407+0,00019418+0,000533333 /
L 1 ( 0,00047407 )_ 0.169826
Hry™ Hok =~ 0,00047407+2*0,00019418+0,000533333 /

Mg = My S Mg =M =0

o Célculo de iteraciones, influencias de giro (M)

M= My, (MS + Z M'ni)

Para la primera iteracidon los valores de M’y se tomaran igual a cero. La

ruta a seguir para realizar el analisis serd: ABCDHGFE.

Nudo A
M’ag = -0,133455*(-1 041,12 + 0 + 0) = 138,943 kg-m
M’ae = -0,366545*(-1 041,12 + 0 + 0) = 381,617 kg-m

Nudo B
M’ga =-0,105339*(0 + 138,943) = -14,636 kg-m
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M’sc = -0,105339%(0 + 138,943) = -14,636 kg-m
M’gr = -0,289322*(0 + 138,943) = -40,199 kg-m

Nudo C

M’cg = -0,105339*(0 + (-14,636)) = 1,542 kg-m
M’cp = -0,105339*(0 + (-14,636)) = 1,542 kg-m
M’ce = -0,289322*(0 + (-14,636)) = 4,235 kg-m

Nudo D
M’pc =-0,133455*%(1 041,12 + 1,542 ) =-139,148 kg-m
M’py = -0,366545*(1 041,12 + 1,542 ) =-382,183 kg-m

Nudo H

M’y = -0,080802*(2 459,23 + (-382,183)) = - 167,829 kg-m
M’yp = -0,221929*(2 459,23 + (-382,183)) =- 460,957 kg-m
M’y =-0,19727%(2 459,23 + (-382,183)) = - 409,739 kg-m

Nudo G

M’ge = -0,069560*(0 + (-167,829) + 4,235) = 11,380 kg-m
M’y = -0,069560*(0 + (-167,829) + 4,235) = 11,380 kg-m
M’gc =-0,191054*(0 + (-167,829) + 4,235) = 31,255 kg-m
M’ck = -0,169826*(0 + (-167,829) + 4,235) = 27,783 kg-m

Nudo F

M’ee = -0,069560*(256,16 + (- 40,199) + 11,380) = -15,814 kg-m
Mg = -0,069560*(256,16 + (- 40,199) + 11,380) = -15,814 kg-m
M’eg = -0,191054*(256,16 + (- 40,199) + 11,380) = - 43,434 kg-m
M’k; = -0,169826*(256,16 + (- 40,199) + 11,380) = -38,608 kg-m
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Nudo E

M’ee = -0,080802*(- 2 715,39 + (-15,814) + 381,617) = 189,851 kg-m
M’ea =-0,221929*(- 2 715,39 + (- 40,199) + 11,380) = 521,441 kg-m
Mg = -0,19727*(- 2 715,39 + (- 40,199) + 11,380) = 463,503 kg-m

Las iteraciones contindan hasta que los valores de momentos comienzan

a ser repetitivos o cuando existan variaciones minimas. Luego se obtienen los

momentos finales, éstos se muestran en las figuras 62 y 63.

3.5.3.2. Diagramas de momentos en los marcos

ductiles

A continuacion se presentan los diagramas de momentos de carga

muerta, carga viva y carga de sismo para los marcos A y 2, tomando en cuenta

que el analisis estructural se realizé por separado para cada carga.

Figura 62.

Diagrama de momentos en vigas carga muerta marco A

® ® ¥

1109.17 kgm | 1032.21 kgm

¥

91383 kgm

:
90031 kg;;#
d

LT

550.19 kgm

2855.97 kg-
2332.59 kg-m

ST

52050 kgm

2512.43kgm
2454 48kgm

|
1050.16 kg-m | 1106.95 kgm
/|

558.06 kgm

2614.02 kg-m
kg 2105.96 kg-m|

147881 kgm

1205.39 kg-m

1328.86 kgm

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura 63.

i

T

!

Diagrama de momentos en columnas carga muerta marco A

!

913.83 kgm 76 96 kgm 56.79 kgm 90031 kgm
1315.27 kg-m 178.08 kgm 8841 kgm é 1207.89 kgm
1017.31 kgm 165.45 kg-m 71.13kgm 898.06 kg-m

508.66 kg-m 8273 kg-m 35.56 kg-m é 449.03 kgm

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Figura 64.

¥

201.49 kgm

¥

175.10kgm | 175.47 kg-m

i
17547 kgm |17510kgm

Diagrama de momentos en vigas carga viva marco A

¢

99546 kgm

AU

81.23 kg-m

1268.72 kg-m

119423 kg-m

AT

94.06 kg-m

1194.23 kg-m

20149 ky
/]

126872 kg-m

81.23kg-m

995.46 kg-m

646.80 kg-m

584,67 kgm

646.80 kgm

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura 65. Diagrama de momentos en columnas carga viva marco A

P ? P i

201.49 kgm [ 036 kg-m ‘ 0326 kgm '201_49 kg-m
%5‘0 19 kgm 33.99 kg-m 33.99 kg-m é 510.19 kg-m
485.27 kg-m 40.51 kg-m 40.51kg-m 485.27 kg-m
_%242 63 kg-m 325 kg-m _%20 25 kg-m éﬁzﬁ kg-m
Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
Figura 66. Diagrama de momentos en vigas carga sismica marco A

P ® ¥ P

337227 k ‘ | 371641 kgm

3028.11 kgm
3716.43 kg-m kg 337226 kgm

543254 kgm 5840.61 kg-m|

] mﬂ’ﬂﬂm

5024.48 kg-m 5432.54 kgm

5840.59 kg-m

Fuente: elaboracién propia, con programa AutoCAD.
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Figura 67. Diagrama de momentos en columnas carga sismica marco A

oo T

1 1 1 '
3716.11 kg-m 6400.13 kg-m 6400.10 kg-m 3716.16 kg-m

é 1930.63 kg-m 4771.05kg-m 4771.05kg-m é 1930.61 kg-m
?3909 97 kg-m 5685 86 kg-m 5685 88 kg-m ? 3909.92 kg-m

8442.41 kg-m 9330.35 kg-m 9330.36 kg-m 8442.38 kg-m

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Figura 68. Diagrama de momentos en vigas carga muerta marco 2

i
646833 kgm %\ ‘ 6379.99 kg-m
) .
! | I

994033 kgm

i ® ?@

1857.55 kg-m 1189.92 kgm

96804kgm  375.19kaM s330Kkgm [1375.16kgm

W RN
630.13kgm

671.42 kgm 38287 kgm

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura 69. Diagrama de momentos en columnas carga muerta marco 2

1 i i 1
! | | !
646833 kgm 6379.99 kgm

% 2604.19 kg-m 2359.48 kg-m é

746.64 kg-m 221.89 kgm 428.39 kgm

,g£3 32kgm  11094kgm ] 214.19kgm H _%39246 kgm

Fuente: elaboracién propia, con programa AutoCAD.

984.32 kgm

Figura 70. Diagrama de momentos en vigas carga viva marco 2

® O O ¢
um.mmm i | M...1,07k9m
™

1745.15kgm

1608.83 kg-m 1626.12 kg- . 506.74 kg-m
115026 kg-m I 27674 kam )92 16 kg-m

157.11 kg-m
358.22kg-m

977.07 kg-m

Fuente: elaboracién propia, con programa AutoCAD.
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Figura 71. Diagrama de momentos en columnas carga viva marco 2

¥ ? ¢ ®
| | |

'
1370.48 kg-m 1111.07 kg-m

1107.90 kg-m 389.24 kg-m é

500.93 kg-m 475.86 kg-m 230.00kg-m 197.08 kg-m

_ggso 47 kg-m 23793 kgm o 11500kgm o _%ﬁ)a 54 kgm

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Figura 72. Diagrama de momentos en vigas carga sismica marco 2

® LA A

i
‘ ‘ | 463156 kg-m
)
) :
|

422580 kg-m

6514.79 kg-m

222478 kg-m 109994 kg-m
S |

1553.04 kg-m
2932.71 kg-m
4168.85 kgm

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura 73. Diagrama de momentos en columnas carga sismica marco 2

(e SO
|

I I
4225.79 kg-m 4631.56 kg-m

223591 kg-m 398520 kg-m
696.80 kg-m ?’ 377781 kgm 526878 kg-m ?2529 59 kg-m

3337.54 kgm | 4878.05kg-m | 562353kgm | 4253.93kg-m

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

3.5.3.3. Comparacién de resultados entre el método

numérico de Kani y el software ETABS

Para efecto de analisis estructural se utilizé el software ETABS para la
obtencién y comparacion de los momentos en cada uno de los elementos
estructurales. Luego, se realizd6 una comprobacién a través del método
numeérico de Kani, concluyendo que los resultados variaron en un porcentaje
entre 6 y 8%.

El analisis se realiz6 para cada una de las cargas, siendo éstas: carga

muerta, carga viva y sismo. Los datos se ingresaron al software, de acuerdo a

los modelos resultantes de las cargas en el edificio.
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Figura 74. Modelo estructural en el software ETABS

Fuente: elaboracion propia, con programa ETABS.

3.5.3.4. Envolvente de momentos

La grafica envolvente de momentos no es mas que la combinacion de los
resultados del andlisis estructural para carga muerta, viva y de sismo. Para
dicha combinacion se utilizaran las ecuaciones dispuestas por el cédigo ACI-05
en el apéndice C.2, las cuales se presentan a continuacion:

. M = 1,4Mcw + 1,7Mcy
. M =0,75 (1,4 Mcw + 1,7 Mcy) + 1,0 Mcs
. M =0,75 (1,4 Mcw + 1,7 Mcy) - 1,0 Mcs
. M = 0,9Mcm + 1,0 Mcs

o M = O,9MCM - 1,0 MCS
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Donde:

M = momento ultimo
Mcv = momento debido a carga muerta
Mcy = momento debido a carga viva

Mcs = momento debido a carga de sismo

De los valores obtenidos por estas cinco combinaciones debe
seleccionarse el valor mayor, con el cual se procede a disefiar los elementos

estructurales.

Se realizara el procedimiento para calcular la envolvente de momentos
para el tramo 1-2 del marco A del segundo nivel y se colocaran las graficas de
los resultados de la envolvente de los marcos A y 2, cabe resaltar que el
procedimiento para determinar la envolvente en todos los marcos tanto en vigas

como en columnas es el mismo que se describe a continuacion.

Tramo 1-2 segundo nivel

Momento al lado izquierdo

M = 1,4(-913,83) + 1,7(-201,49) = -1 621,89 kg-m
. M = 0,75(1,4(-913,83) + 1,7(-201,49)) + 1,0 (3 716,43) = 2 500,01 kg-m
. M = 0,75(1,4(-913,83) + 1,7(-201,49)) - 1,0 (3 716,43) = -4 932,85 kg-m
. M = 0,9(-913,83) + 1,0(3 716,43) = 2 893,99 kg-m
. M = 0,9(-913,83) - 1,0(3 716,43) = -4 538,88 kg-m
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Momento al centro

M = 1,4(550,19) + 1,7(81,23) = 908,35 kg-m

M = 0,75(1,4(550,19) + 1,7(81,23)) + 1,0(0) = 681,27 kg-m
M = 0,75(1,4(550,19) + 1,7(81,23)) - 1,0(0) = 681,27 kg-m
M = 0,9(550,19) + 1,0(0) = 495,17 kg-m

M = 0,9(550,19) - 1,0(0) = 495,17 kg-m

Momento al lado derecho

M = 1,4(1 109,17) + 1,7(175,10) = 1 850,51 kg-m

M = 0,75 (1,4(1 109,17) + 1,7(175,10)) + 1,0 (3 372,27) = 4 760,15 kg-m
M = 0,75 (1,4(1 109,17) + 1,7(175,10)) - 1,0 (3 372,27) = -1 984,38 kg-m
M =0,9 (1109,17) + 1,0 (3 372,27) = 4 370,52 kg-m

M =0,9 (1109,17) - 1,0 (3 372,27) = -2 374,01 kg-m
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Figura 75.

¥

4932.85 kg-m

Envolvente de momentos en vigas marco A

? ¥ ¢

9559.02 kg-m

ST

90835 kg-m

1
4760.15 kg-m| 4335.65 kg-m 435451 kg-m|4757.82 kg-m
i | ‘

1
49'864?
1

888.60 kg-m 919.37 kg-m

1004893 kgm | 718517 kam 9794.88 kg-m

912432 kg-m 9321.08 kg-m

S

3169.90 kg-m

S

2681.49 kg-m

L

2959.97 kg-m

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Figura 76.

@iﬁ

| 493253 kgm

Envolvente de momentos en columnas marco A

I

| 648047 kg-m | 6459.26 kgm [4918.39 kgm

% 396216 kg-m

% 4907.22 kg-m é 384939 kgm

5001.37 kgm

559686 kg-m

928585 kg-m

5911.23 kgm

é 9443.04 kgm %939353 kgm

5812.21 kgm ?547150 kg-m

922322 kg-m

Fuente: elaboracién propia, con programa AutoCAD.
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Figura 77. Envolvente de momentos en vigas marco 2

¥ ® %@

| |

12764.90 kgrm| ‘ 12747.17 kgm
I |

! I I

1688322 kgm

693440 kgm 5547.49 kI 4036.06 kg-m 213997 KGMyy4465.82 kgmff2037 1 kgm

W ~ILY
14926 kgm

1144.98 kg-m

2601.03 kg-m

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Figura 78. Envolvente de momentos en columnas marco 2

' 1 ! I
12764.89 kgm | 12747.16 kgm

[Ena—

%6382.88 kgm 695894 kgm
136878 kg-m ; 461751 kgm 601184 kg-m E 3814.40kgm

367333 kgm é 5297.89kgm | 599506kgm 489634 kgm

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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3.5.3.5. Diagramas de corte

Los esfuerzos cortantes en las vigas se obtienen aplicando los factores de
resistencia de las cinco ecuaciones dispuestas por el codigo ACI-05 en el
apéndice C.2. Las ecuaciones a utilizar se muestran a continuacion y para el
valor de corte ultimo debera de seleccionarse el valor mayor de los cinco

obtenidos:

L (Wew'L WL
vV-1,4< > >+1,7< >

Wem'L Wey'L Mcsizq + M
Vy= 0,75*[1,4( = >+1,7< o )l +1,0*< = CSder)

Wem™L Wy L Mreor + M
VV=0,75*[1,4< C2M >+’|,7< sz >l_1’0*< CSizq CSder)

L

* o
Vy= 0,9* <W02|v| L) +1.0° <MCS izg + Mcs der)

L
WCM*L> 10 <|V|cs izg + Mcs der)

L

Donde:

Vy = corte Ultimo en viga
Wcwm = carga distribuida debido a carga muerta
Wy = carga distribuida debido a carga viva
L =longitud a rostros interiores de la viga
Mcsizg = momento del lado izquierdo de la viga debido a carga de sismo

Mcs der = momento del lado derecho de la viga debido a carga de sismo
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Los esfuerzos cortantes en las columnas se obtienen aplicando la

siguiente ecuacion:

Me sup + Me inf
L

VC=

Donde:

V¢ = corte dltimo en columna
Mesup= momento superior de la columna obtenido de la envolvente de
momentos
Meint = momento inferior de la columna obtenido de la envolvente de momentos

L = longitud total de la columna

Se realizara el calculo de corte ultimo para la viga del tramo 1-2 del marco
A y para la columna 1 del segundo nivel y se colocaran las graficas con los
resultados finales de los marcos A y 2. Cabe resaltar que el procedimiento para
determinar el corte ultimo en todos los marcos tanto en vigas como en

columnas es el mismo, el cual se describe a continuacion.

o Viga tramo 1-2 marco A segundo nivel

Datos:

L =4,60m
Wen = 590,43 kg/m
Wey = 101,90 kg/m
Mcsizq = 3 716,43 kg-m
Mcsder = 3 372,27 kg-m
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590,43*4,60 101,90%4,60
V=14 ————)+1,7 ————

5 > >= 2 299,64 kg

3716,43 + 3 372,27
4,60

Vy= 0,75%(2 299,64) + 1,0*( )= 3 265,75 kg

3716,43 + 3 372,27
4,60

Vy= 0,75%(2 299,64) - 1,0*( >= 183,71 kg

Vo= 0.9* 590,43%4,60 +1.0° (3 716,43 + 3 372,27) - 2763.92 k
vVeeE e 2 ’ 4,60 - ’ g
Vos 0.9* 590,43*4,60 ’ *<3 716,43 + 3 372,27) - 318.82 k
vVEEE e 2 ) 4,60 B 9
o Columna 1 marco A segundo nivel
Datos:
L=4,00m

Mesup Y Meins S€ Obtienen de los calculos de las 5 combinaciones de carga para

la envolvente de momentos en la columna 1 marco A.

_1621,89 + 2708,71

Ve 7 = 1 082,65 kg
-2 499,69 + 100,90
Vg = 7 = -599,70 kg
4 932,53 + 3 962,16
o= 7 =2 223,67 kg
-2 893,67 + (-746,88)
Vg = 7 = -910,14 kg
4 538,55 + 3 114,37
Vg = 7 =1 913,23 kg
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Figura 79. Diagramas de cortes ultimos en vigas marco A

@ ® ? ¢

! 3265.75kg ] 304T.3w 3265.74 kg

(I 1

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Figura 80. Diagramas de cortes ultimos en columnas marco A

¥ ¥ ¥ ¥

2223.67 kg 2870.46 kg

1 2841.62 kg 2191.94 kg

3307.27 kg 341206 kg 3379.05kg 326552 kg

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura 81. Diagramas de cortes ultimos en vigas marco 2

% 69

I
| | 12301,73 kg-m
I i I

10391.90 kg-m
6733.97 kg-m 4508.00 kg-m

a1 | e L
WW

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Figura 82. Diagramas de cortes ultimos en columnas marco 2

® ® Y ®

3

4786.94 kg 4926.53

22034 2668. 1

0

1120.5

5
N
&
N
(=]
&

3572 kg

Fuente: elaboracién propia, con programa AutoCAD.
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3.6. Disefio estructural

El disefio estructural consiste en determinar las caracteristicas principales
de los elementos estructurales, tales como; dimensiones, tipo y cantidad de
acero de refuerzo, forma, etc., dichas caracteristicas deben ser las adecuadas y
necesarias para que todos los elementos sean resistentes a las cargas
analizadas y en conjunto formen una estructura que proporcione seguridad y

una vida util considerable.

3.6.1. Disefio de losas

La del primer nivel se disefiara como una losa tradicional y la del segundo

nivel se disefiard como losa nervada.

3.6.1.1. Losas del primer nivel

El disefio de las losas del primer nivel se realizara por medio del método 3
del codigo ACI de 1963, también conocido como el método de los coeficientes y

se tomara como base el predimensionamiento realizado en el capitulo 3.5.1.1.
Datos:

Espesor de losat=0,12 m

Peso especifico del concreto y,_ = 2 400 kg/m?

Resistencia del concreto a la compresién f'c = 280 kg/cm?
Esfuerzo de fluencia del acero fy = 2 810 kg/cmz (grado 40)
Carga muerta (muros+acabados) CM = 250 kg/m?

Carga viva = 500 kg/m?
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o Integracion de cargas

o Carga muerta ultima

CMU= 1,4(CM + YC* t )
Cwu= 1,4(250 kg/m?+ 2 400,00 kg/m3*0,12 m )
Cwmu= 753,20 kg/m?

o Carga viva Ultima

CVU= 1 ,7(CV )
Cvu= 1,7(500 kg/m?)
Cvu= 850,00 kg/m?

o) Carga total ultima
Cru=Cmu+Cwu

Cru= 753,20 kg/m? + 850,00 kg/m?
Cru= 1 603,20 kg/m?

El método 3 del ACI permite calcular los momentos que se producen en

las franjas centrales de las losas debido a las cargas aplicadas, por medio de

tablas de coeficientes de momentos, las cuales se encuentran en los anexos,

dependiendo éstos coeficientes de la relacion (m) que exista dentro de las

longitudes de los lados de la losa y de la continuidad que exista entre las

mismas.
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Figura 83. Losas del primer nivel

@ 15.00 @
5.00 5.00 5.00
=) 1 I I r:l
b ) LI L1 L L
o
3 LOSA 1 LOSA 2 LOSA 3
| ri ! r '
@—D L1 L1 L1 L
s
o
o
3 LOSA 4 LOSAS LOSA 6
r ! r ]
@ LI L1 L L
uov_ LOSA7 LOSA 8 LOSA 9
ai i ' i r 0
= LI LI LI

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Existen losas que son iguales en dimensiones y continuidad, por lo que se

determinaran los momentos sélo para una y seran los mismos para las demas.
Las losas iguales son:
Losa l=Losa3

Losa 4 =Losa 6
Losa7 =Losa 9
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o Célculo de momentos actuantes M ()

Para el célculo de los momentos actuantes se utilizan las siguientes

férmulas:
o Momentos negativos
Ma(_) = Ca*CTu*az
Mp) = Cp*Cru*b?
o Momentos positivos
Ma@) = Cam*CMU*az + Cav*CVU*a2
Mp+) = Com*Cmu*b? + Coy*Cyu*b?
o Momentos negativos en lados sin continuidad
Ma(-) =1/3* Ma(+)
Mb(-) =1/3* Mb(+)
Donde:

Ca, Cp= coeficientes para momentos negativos
Cam, Com= coeficientes para momentos positivos debido a carga muerta
Cav, Cpy= coeficientes para momentos positivos debido a carga viva
Cwmu= carga muerta dltima
Cwmv= carga viva ultima
a= longitud libre menor de la losa
b= longitud libre mayor de la losa
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Se realizara el célculo para tres losas, dos que trabajen en dos direcciones
y que sean de diferentes casos de continuidad y la otra que trabaje en una sola
direccién, para las demas losas se debe realizar el mismo procedimiento

descrito a continuacion.

Losalylosa3

4.75

>’

Caso 4
m = a/b =4,25/4,75 =0,89 = 0,90

2 direcciones

4.25

7

Mag) = 0,06*1 603,20%(4,25)°= 1 737,47 kg-m

My = 0,04*1 603,20%(4,75)%= 1 446,89 kg-m

Mag) = 0,033*753,20%(4,25)%+ 0,039*850*(4,25)= 1 047,73 kg-m
Mp) = 0,022*753,20%(4,75)°+ 0,026*850*(4,75)*= 872,50 kg-m
May = 1/3(1 047,73)= 349,24 kg-m

Mo = 1/3(872,50)= 290,83 kg-m

Losa 5
475

Caso 2
m =a/b =3,25/4,75=0,68=0,70

2 direcciones

3.25
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Magy = 0,074*1 603,20%(3,25)*= 1 253,10 kg-m
My = 0,017*1 603,20*(4,75)*= 614,93 kg-m
Maw) = 0,03*753,20%(3,25)°+ 0,049*850%(3,25)*= 678,60 kg-m
Moy = 0,007*753,20%(4,75)*+ 0,012*850%(4,75)*= 349,10 kg-m
Losas 7,8y 9
Por ser losas que trabajan Unicamente en una direccion se calculan los

momentos solo en el lado corto y sera en el mismo sentido en donde se coloque

el acero de refuerzo.

4.75
. m = a/b = 1,25/4,75 = 0,26
g 1 direccion (lado corto)

Cru*a? 1603,20*1,252
MaOladocontinuo™ 10 = 10 = 250,50 kg-m
v, o Cruta® _1603,20%1 25% 178,93 K
VI 14 e
Cru*a? 1603,20*1,257
Ma(-)ladodiscontinu0= 24 = 24 = 104,38 kg-m
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Figura 84. Distribucion de momentos en losas del primer nivel

1880,95 1880,95

877,48
1047,73

~
3
[¥%] Ln
=] [=]
178,83
h
2 3
[7%] L
co [==]
178,93
o
3
[¥%] Ln
=] [=]
178,83

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

° Balance de momentos

Cuando las losas tienen un lado en comin y cada una posee momentos
negativos diferentes se deben balancear dichos momentos antes de proceder a
disefiar los refuerzos que requiere. Los momentos se pueden balancear como

se muestra a continuacion:

1
L1 | L2

M2 > M1
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o SiM1>0,8*M2; entonces MB = (M1 + M2)/2
o Si M1< 0.8 * M2; MB se distribuye proporcional a la rigidez de las

losas, de la siguiente manera:

Donde:

MB= momento balanceado
K1, K2 =rigideces de losas 1y 2
L1, L2 = longitudes de losas 1y 2

D1, D2 = factores de distribucion de momentos en losas 1y 2

K, K,

Ki+K, D2 Ki+K,

Y los momentos balanceados se obtienen con las formulas:

MB; = M1 + (M2-M1)*D1
MB; = M2 - (M2-M1)*D2

o Balance de momentos entre losa 1y losa 2

\1880.95 kg-m
1446.89 W
| .

4.75m

4.75m “
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M1=1 446,89 kg-m
M2=1 880,95 kg-m
M2 > M1

" SiM1>0,8*M2; entonces MB = (M1 + M2)/2

1 446,89 > 0,8 * (1 880,95 )
1 446,89 $ 1 504,76 (no aplica la ecuacion 1)

. Si M1< 0.8 * M2; MB se distribuye proporcional a la rigidez
de las losas:

1 446,89 < 0,8 * (1 880,95 )
1 446,89 < 1 504,76 (aplica la ecuacion 2)

K 0,2105 0. Ko _ 0,2105
" Ky+K, 0,2105 +0,2105 27 Ky+K, 0,2105+0,2105

D;

D1=0,50 D,=0,50

Los momentos balanceados son:

MB; = M1 + (M2-M1)*D1

MB; = 1 446,89 + (1 880,95 - 1 446,89)* 0,50
MB: = 1 663,92 kg-m
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MB; = M2 - (M2-M1)*D2
MB, = 1 880,95 - (1 880,95 -1 446,89)* 0,50
MB, = 1 663,92 kg-m

Se aplicé el mismo procedimiento para realizar los balances de momentos
en todas las losas y los resultados de los momentos finales se observan en la

siguiente figura:

Figura 85. Distribucion de momentos finales en losas del primer nivel

1047,73

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

° Disefio de armado de la losa

Se realizara el disefio de armado para un ancho unitario de 1 metro, debe
de definirse el area de acero minimo y el momento que resiste, luego se calcula
el acero de refuerzo para los momentos mayores a los momentos que resiste el

area de acero minimo.
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Datos:

Espesorde losat=0,12m =12 cm
fc = 280 kg/cm?

fy = 2 810 kg/cm? (grado 40)

Ancho unitario b = 1,00 m = 100 cm
Recubrimiento =rec =2 cm
@refuerzo No.4 =1/2” = 1,27 cm

Célculo del peralte efectivo

1,27 cm
2

(%]
d=t-r-§=120m-2cm- =9,365cm

El &rea de acero minimo (Asmin) €n una losa, se calcula como el 40% del

area de acero minimo de una viga, usando un ancho unitario de 100 cm.

Asmin €N una viga, segun el codigo ACI-05 10.5.1 (10-3):

14bd
SminzT

Asmin €n una losa aplicandole el 40% de reduccién del acero minimo de

una viga:

0,4*14bd
ASmin= Ty

_0,4(14)(100)(9,365)
Smin= 2810
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Con el Aspmin se determina el espaciamiento (S) que requiere, usando
varillas No. 4 (A=1,2668cm?):

1,8663 cm? - 100 cm
1,2668cm?- S

_(1,2668 cm?)(100 cm)
Asmin™ 1,8663 cm2

=67,88 cm

Segun el cédigo ACI-05 7.6.5 en losas, exceptuando las losas nervadas, el
espaciamiento del refuerzo principal por flexion no debe ser mayor a 3 veces el

espesor de la losa ni ser mayor a 45 cm.

Smax £ 3t < 3(12cm) < 36 cm
Smax £45cm

SAsmin = 67,88 cm

Como el Sasmin €S mayor al Shax, ahora el limite sera éste ultimo y se

procede a calcular el area de acero para cubrir dicho espaciamiento:

ASin - 100cm
1,2668 cm? - 36 cm

_(1,2668 cm?)(100 cm)

Smin Bom =3,5188 cm?

Con el Asmin calculado para el Spax, Se procede a encontrar el momento

(Masmin) que dicha area de acero resiste:
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e As*fy
I\/lAsmin=® ASmin fy d'm ; ©=0,9

3,56188*2 810

Masin=0.9 [3,5188 2810 (9’365' 1,7°280°100

>l =814,91 kg-cm

Magmin= 814,91 kg-m

El momento que resiste el acero minimo Magmin (814,91 kg-m), no cubre
todos los momentos finales de las losas, por lo que debe calcularse el acero
requerido para los momentos mayores y el espaciamiento necesario utilizando

varillas No. 4.

A modo de ejemplo se calculara el acero y el espaciamiento requerido
para el momento 1 578,94 kg-m y luego se muestra la tabla resumen de todos

los momentos mayores con su respectivo As y espaciamiento.

M =1 578,94 kg-m

£ 0857l L MU
ST - |05 5038256

~0,85(280)
~ 2810

1578,94*100
* - * 2 . ’
l100 9,365 \/(100 9,365) 0,003825*280‘

As=6,97 cm?
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6,97 cm? - 100cm
1,2668cm? - S

. (1,2668 cm?)(100 cm)
B 6,97 cm?

=18,17 cm

Tabla XXXIII. Espaciamientos de refuerzo a flexion en losas del primer

nivel para momentos mayores a Masmin

Momento As As varilla S
(kg-m) (cm?) | No.4 (cm?) | (cm)

Sentido x 872,50 3,7737 1,2668| 33,57
1663,92| 7,3677 1,2668| 17,19

Sentido y 877,48 | 3,7957 1,2668| 33,37
974,60| 4,2277 1,2668| 29,96

1047,73| 4,5545 1,2668| 27,81

1060,21| 4,6105 1,2668| 27,48

1249,14| 5,4623 1,2668| 23,19

1578,94| 6,9732 1,2668| 18,17

Fuente: elaboracion propia.

Nota: ver separaciones finales del acero de refuerzo en las losas del

primer nivel en los apéndices, plano No. 3 del edificio comunal de dos niveles.

. Acero por temperatura

Las losas 7, 8 y 9 trabajan Unicamente en un sentido, por lo que el

refuerzo a flexién se ubicara en la direccibn mas corta.
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El codigo ACI-05 7.12.1 exige que en losas en donde el refuerzo a flexion
se coloque en una sola direccion, debe colocarse refuerzo perpendicular al

refuerzo a flexion para resistir los esfuerzos debido a retraccion y temperatura.

Segun el codigo ACI-05 7.12.2.1 (a), en losas donde se empleen varillas
de acero grado 40 (2 810 kg/cm?), la cuantia de refuerzo de retraccion y
temperatura debe ser: p = 0,0020.

Area de acero por temperatura:

As; = p*b*t
As;= (0,0020)(100 cm)(12 cm)
As; = 2,40 cm?

Espaciamiento utilizando varillas No. 3 (A = 0,7126 cm?):

2,40cm? - 100cm
0,7126 cm? - S

o= (0,7126 cm?)(100 cm)
B 2,40 cm®

=29,69cm

El codigo ACI-05 capitulo 7.12.2.2 establece que en ningun caso debe
colocarse el refuerzo de retraccion y temperatura con una separacion mayor de

5 veces el espesor de la losa ni debe exceder los 45 cm.

Smaxt = ot
Smaxt = 5(12 Cm)
Smaxt = 60 Cm
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Como S < Spax Y también S < 45 cm, el espaciamiento es correcto, por lo
tanto, colocar As No. 3 @ 25 cm.

o Chequeo por corte

El chequeo por corte se realiza en los dos sentidos de la losa, en el
sentido largo y en el corto, con la finalidad de determinar si el espesor t
propuesto es el correcto. Esto se realiza verificando que el corte que resiste el

concreto sea mayor al corte que producen las cargas actuantes.

Se verificaran los cortantes actuantes en la losa mas critica con medidas
de 4,25 m x 4,75 m.

o Sentido corto

Cru= 1 603,20 kg/m?

L=4,25m
Crul
VazT
Kg .
(1603,20 §+1,00m) 4,25 m)
V,= m 5 = 3 406,80 kg
o Sentido largo

Cru= 1 603,20 kg/m?
L=4,75m
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(1 603,20 %*1 00 m) (4,75 m)
2

V,= = 3 807,60 kg

o) Corte que resiste el concreto

V,=¢*0,53*/fc*b*d :  0=0,85
V,=0,85%0,53*V280%100*9,365 = 7 059,62 kg

Como V. > V, el espesor t propuesto para las losas es correcto.
3.6.1.2. Losas del segundo nivel

La losa del segundo nivel segun el predimensionamiento del capitulo

3.5.1.1. se disefiard como una losa nervada.
Datos:

Espesor de losat=0,18 m

Peso especifico del concreto y, = 2 400 kg/m?

Resistencia del concreto a la compresion f'c = 280 kg/cm?
Esfuerzo de fluencia del acero fy = 4 200 kg/cmz (grado 60)
Carga muerta (acabados) CM = 50 kg/m?

Carga viva = 75 kg/m?

Recubrimiento =rec =2,5 cm

o Geometria de la losa nervada: segun el cédigo ACI-05 para determinar la

geometria se debe cumplir con los siguientes requisitos:
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ACI-05, capitulo 8.11.1: la losa nervada consiste en una
combinacién monolitica de viguetas regularmente espaciadas, y
una losa colocada en la parte superior que actia en una direccién
o en dos direcciones ortogonales, formando asi vigas T a lo largo
de la longitud.

ACI-05, capitulo 8.11.2: el ancho de las nervaduras no debe ser
menor de 100 mm; y debe tener una altura no mayor de 3,5 veces
su ancho minimo.

ACI-05, capitulo 8.11.3: el espaciamiento libre entre las
nervaduras no debe exceder de 750 mm.

ACI-05, capitulo 8.11.6.1: el espesor de la losa no debe ser menor

gue 1/12 de la distancia libre entre las nervaduras, ni menor de 50

mm.
Figura 86. Losas del segundo nivel
¥ P o ¥ b
5,00 i 5,00 ] 5,00
< -l n = n
@ LOSA 1 LOSA 2 LOSA 3
(=N | [ ] » u

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura 87. Geometriadeviga T

hn

S/2 b S/2

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Donde:

t'= espesor de la losa o pastilla
hn= altura del nervio

t= t'+hn = espesor total de la losa
B= S+b = base total de la viga T
b= base del nervio

S= S/2+S/2 = espacio libre entre nervios

Basados en los requerimientos anteriormente descritos se procede a
determinar la geometria de la losa y las nervaduras para el eje X a lo largo de la
longitud a rostros internos de vigas L=4,65 m:

El espesor total de la losa propuesto es de:

t=18cm
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ACI-05, capitulo 8.11.6.1: el espesor de la losa (') no debe ser menor que
1/12 de la distancia libre entre las nervaduras, ni menor de 5 cm, se propone un

espesor de pastilla de:
t=6cm

t=25cm

6cm=5cm Yok

t'>1S
12

1
t'> = (B-b)

1
t' >ﬁ (77,5cm-12,5cm)

6cm>542cm  yok

ACI-05, capitulo 8.11.2: el ancho de las nervaduras (b) no debe ser menor
de 10cm se propone:

b=125cm

b=10cm
125cm=10cm <ok

Y debe tener una altura de nervio (hn) no mayor de 3,5 veces su ancho:

hn =12 cm
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hn<35*b
hn < 3,5(12,5 cm)
12cm < 43,75cm ok

Por ultimo se debe cumplir con ACI-05, capitulo 8.11.3: el espaciamiento

libre entre las nervaduras (S) no debe exceder de 75 cm.
S<75cm

Por lo que un calculo aproximado de S puede tomarse de la ecuacion:

1

U=

S

S=12¢
S=12(6cm)=72cm

Ahora se determina la base total B de la viga T:

B=S+b
B=72cm+125cm=84,5cm

Con la base total aproximada de la viga T se procede a determinar la
cantidad de vigas T que son necesarias para cubrir la longitud total del eje x a

rostros internos L = 4,65 m:

_ L
No. vigas T—g
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465 cm

No. vigas T = 84.50m

= 5,50vigas T

Este dato de 5,50 vigas T se utiliza para calcular de nuevo la base total

(B), proponiendo usar 5 o 6 vigas:

5 vigas:
B= L _465cm _ 93
"No.vigasT 5 cm
6 vigas:
L 465 cm
= =77,5¢cm

B= - =
No. vigas T 6
Por lo que se optara por la base total mas conveniente = 77,5 cm.

La geometria de la viga T para el eje x a lo largo de la longitud de 4,65 m

sera:

Figura 88. Geometria final de viga T eje x
0.775
0.06|
0.12
325 125 | 325

Fuente: elaboracién propia, con programa AutoCAD.
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Disefio de losa nervada (eje x)
o Carga distribuida W lineal para cada viga T
. Carga muerta
CMaima: hn * b * y. = 0,12 m*0,125 m*2 400 kg/m? = 36 kg/m
CMgpa: ' * B * yc = 0,06 m*0,775m*2 400 kg/m3 = 111,60 kg/m
CMacabados: 50 kg/m®*B = 50 kg/m?* 0,775 m = 38,75 kg/m
CMiotar: 36 kg/m + 111,60 kg/m + 38,75 kg/m = 186,35 kg/m

" Carga muerta ultima (CMU)

CMU=1,4CMotal
CMU=1,4(186,35 kg/m) = 260,89 kg/m

. Carga viva
CV=75 kg/m**B
CV=75 kg/m?*0,775 m
CV= 75 kg/m?*0,775 m = 58,125 kg/m

. Carga viva ultima (CVU)

CVU=1,7CV
CVU=1,7(58,125 kg/m) = 98,81 kg/m
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. Carga total ultima (CTU)

CTU=CMU + CVU
CTU= 260,89 kg/m + 98,81 kg/m
CTU= 359,70 kg/m

o Célculo de momentos

Se realizar4 el célculo de los momentos que actian sobre las franjas
centrales de las losas por medio del método 3 del ACI-1963 tal y como se

realizé para el disefio de las losas del primer nivel en el capitulo 3.6.1.1.

La losa 1 y 3 son iguales en dimensiones y en continuidad, por lo que se
realizard el célculo sélo para una y seran los mismos valores para las dos,
también se determinaran los momentos de la losa 2. Se presentaran solo
resultados, ya que el procedimiento a seguir es el mismo que en el capitulo
3.6.1.1.

Losaly3

4.65

Caso 6
m = a/b = 4,65/9,25 = 0,50

2 direcciones

9.25

Mae) = 754,43 kg-m

My = 36,41 kg-m

Mags) = 510,76 kg-m

Mb+) = 109,24 kg-m

Ma() lado discontinuo = 170,25 kg-m
257




Losa 2

Caso 5
m = a/b = 4,65/9,25 = 0,50
2 direcciones

9.25

Ma() = 699,99 kg-m
Mp) = 18,71 kg-m
Ma+) = 363,15 kg-m
Mp) = 56,14 kg-m

A continuacién se presentan los momentos finales ya balanceados en las

losas del segundo nivel.

Figura 89. Distribucion de momentos finales en losas del segundo nivel

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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o Calculo del area de acero

Se calculara el area de acero para las losas 1 y 3 ya que los momentos
son iguales y para la losa 2 solo se colocara el armado final debido a que el

procedimiento a seguir es el mismo.
" Momento positivo (M+) cama inferior

Para el célculo del area de acero que requiere el momento positivo se

puede asumir que la viga T trabaja como una viga rectangular si:

c<t

As*fy
a=—
0,85*f 'c*b
Previo a realizar el chequeo anterior se debe determinar el area de acero

requerido por el momento positivo (M+), tal y como se calcula para una viga

rectangular:

Datos:

M(+) = 109,24 kg-m

b=775cm
d=t-rec=18cm-25cm=155cm
f'c = 280 kg/m?

fy = 4 200 kg/cm?
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LS P M*b
ST ; " 0,003825*F ¢

_0,85(280)
© 4200

109,24*77,5
* _ * 2 _ ! ’
l??,5 15,5 \/(77,5 15,5) 0.003825°280 ‘

As=0,1867cm?
Chequeo para saber si la viga T trabaja como una viga rectangular:

As*fy ~0,1867*4 200

0,85 'cb 0,857280°77,5 o200
.3 _0045om
~085 085 oM
c<t

0,05cm<6cm ok

Por lo tanto, si se puede asumir que la viga T trabaja como una viga
rectangular, entonces se procede a determinar los limites del acero (minimo y

maximo) y el armado a utilizar:
Asmin €N una viga, segun el cédigo ACI-05 10.5.1 (10-3):

Ao 2 14bd_(14)(77,5)(155)
Smin= " 4200

= 4,00 cm?
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El acero maximo es:
Asmax=0,5"p,*b*d

0,85*B*f'c*6 120
Po™ " Fy(6 120+fy)

ACI-05 apéndice B.8-1

Si 0 kg/cm? < fc < 280 kg/cm? entonces p=0,85

_0,85*B*f'c*6120 0,85*0,85280*6 120
Po™"y(6 120+fy) 4 200(6 120+4 200)

=0,0286

Asmax=0,5"p,*b*d
Asna=0,5*0,0286*77,5*15,5 =17,18 cm?
Como datos finales tenemos:
Asy. = 0,1867 cm?
ASmax= 17,18 cm?
Se propone un armado con 2 varillas No. 5 = 4,00 cm?

ASpin < ASpropuesto < ASmax

4,00 cm? <£4,00cm? < 17,18 cm? ok
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" Momento negativo (M-) cama superior

Para el calculo del area de acero que requiere el momento negativo se

utiliza la seccién de la nervadura.
Datos:

M(-)= 36,41 kg-m

b=125cm
d=t-rec=18cm-25cm=155cm
f'c = 280 kg/m?

fy = 4 200 kg/cm?

L P M*b
ST ) " 0,003825*F ¢

_0,85(280)
© 4200

36,41*12,5 ‘

* _ * 2 _
112,5 15,5 \/(12,5 15,5) 0.003825"280

As =0,0623 cm?

Asmin €N una viga, segun el codigo ACI-05 10.5.1 (10-3):

14bd _(14)(12,5)(15,5)

ASin fy 2200 0,6458 cm
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El acero maximo es:
Asmax=0,5"p,*b*d

0,85*B*f'c*6120
Po™""Fy(6 120+fy)

ACI-05 apéndice B.8-1

Si 0 kg/cm? < fc < 280 kg/cm? entonces p=0,85

_0,85*B*f'c*6120 0,85*0,85280*6 120
Po™"y(6 120+fy) 4 200(6 120+4 200)

=0,0286

Asmax=0,5"p,*b*d
ASmax=0,5%0,0286%12,5*15,5 =2,77 cm?
Como datos finales tenemos:
Asy. = 0,0623 cm?
ASmin = 0,6458 cm?
ASmax = 2,77 cm?
Se propone un armado con 2 varillas No. 3 = 1,43 cm?

ASpin < ASpropuesto < ASmax

0,6458 cm? < 1,43 cm? < 2,77 cm? ok
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En resumen, el armado que se utilizard para los nervios de las vigas T que

forman las losas nervadas ser&: 2 varillas No. 3 para la cama superior y 2

varillas No. 5 en la cama inferior, utilizando un acero grado 60, tanto en el eje x

como en el gje y.

Chequeo por corte
o Corte Ultimo que resiste un nervio

Vu= W*L /2
Vu= (359,70 kg/m)*(9,25 m) / 2 = 1 663.61 kg

o) Corte que resiste el concreto

V,=0*0,53*/fc*A;  ©=0,85
V,=0,85*0,53*/280*615 = 4 636,06 kg

A= area de nervadura + area de losa
A=125cm*12cm + 6 cm*77,5 cm = 615 cm?

Como V. >V, no es necesario realizar un disefio para estribos, por lo tanto

se colocaran estribos No. 2 @ 0,15 m grado 40 a lo largo de los nervios de las

vigas T.

Ademas se colocara acero de refuerzo para contrarrestar los esfuerzos de

traccion y temperatura, dicho acero sera: malla electrosoldada calibre 6/6.

Para ver detalladamente el armado final ir a los apéndices, plano No. 4 de

planta de vigas y losas segundo nivel, del edificio comunal de dos niveles.
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Figura 90. Detalle de armado losa nervada eje Xy eje Y

Malla electrosoldada
calibre 4/4

| | .
N . . . P | N . . . S

7 2 : ]
‘ESTRIBOS No. 2@ 0.15 VARILLAS CORRIDAS VARILLAS CORRIDAS
2No.3 2No.3
NERVIO NERVIO

.. VARILLAS CORRIDAS VARILLAS CORRIDAS

Lotgs|  2Mes 0.65 L0125]  2mos

ot o

0.12 0.08

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

3.6.2. Disefo de vigas

Las vigas son elementos estructurales horizontales que trabajan
fundamentalmente a flexién, reciben las cargas de las losas y las transmiten a

las columnas.

Seran disefiadas por el método de resistencia Ultima, que se basa en la
suposicion de que los elementos fallan cuando alcanzan su resistencia ultima,
utilizando cargas factorizadas por medio de las ecuaciones descritas en el
apéndice C.2 del codigo ACI-05 y reduciendo la resistencia de los materiales
por medio del factor de reduccién (¢), dicho factor varia si el miembro

estructural trabaja a flexion o a corte.

Los momentos necesarios para realizar el disefio de las vigas se toman de
la envolvente de momentos. A manera de ejemplificar el disefio de vigas que
sera el mismo para todas, se disefiara la viga entre los ejes 1-2 del marco A del

segundo nivel.
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Viga 1-2, marco A segundo nivel:

Datos:

c=280 kg/cm?

fy= 2 810 kg/cm?

b= 25 cm

h= 35 cm

rec.=4cm

d=h - rec. - Bestribo - Dvarillass/ 2 = 35 - 4 - 0,9525 - 1,59/2 = 29,25 cm

M(-)izg (kg-m) | M (+) (kg-m) | M(-)aer (kg-m) Vu (kg)
4 932,85 908,35 4 760,15 3 265,75

° Acero minimo

El codigo ACI-05 capitulo 10.5.1 requiere que en todo elemento estructural

sometido a flexion el Asmi, debe ser por lo menos:

0,8vfc_  0,8v280

L= = *95* = 2
ASrin = g bd = —0o-"2629,25 =3 48 om

Pero no menor a:

_ 14bd _ (14)(25)(29,25)

= — 2
ASm|n fy 2810 3,64 cm

Por lo que se obtiene como Asmin = 3,64 cm?.

266



. Acero maximo
Asmax=0,5*pb*b*d

Segun el cédigo ACI-05 en el apéndice B.8.4.3 (B.8-1), la cuantia de acero

balanceada (pp) debe ser:

0,85*B*'c*6 120
Po™""Fy(6 120+fy)

Si 0 kg/cm?® < fc < 280 kg/cm? entonces p=0,85

_0,85*B*f'c*6120 0,85*0,85280*6 120
Po™fy(6 120+fy) 2 810(6 120+2 810)

= 0,0493

Asmax=0,5"p,*b*d

ASax=0,50,0493*25*29,25 =18,03 cm?

o Refuerzo que requiere cada momento

El refuerzo que requiere cada momento se calculara con la ecuacion:

L PO M*b
MY ; " 0,003825* ¢
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O M(')|zq = 4 932,85 kg‘m

_0,85(280) 4 932,85*25

2810

— * _ * 2 _
As —l25 29,25 j(25 20,2512 - G g

As = 7,07 cm?

o M(+) = 908,35 kg-m

_0,85(280) 908,35*25

* _ * 2 _
5810 lzs 29,25 J(25 29,25)

0,003825*280

As=124cm?  usar ASmn= 3,64 cm?

O M(')der: 4 760,15 kg'm

_0,85(280) 4 760,15*25

2810

— * _ * 2 _
As —[25 29,25 \/(25 29,25) 0.003825°280

As =6,81 cm?

|

|

|

Para el armado longitudinal final de la viga, se deben cumplir los

siguientes requisitos, segun el codigo ACI-05 capitulo 21:

o ACI-05 capitulo 21.3.2.1: en cualquier seccion de un elemento a

flexion, tanto para el refuerzo en la cama superior como inferior, la

cantidad de refuerzo no debe ser menor al ASmn.
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o ACI-05 capitulo 21.3.2.1: la cuantia de refuerzo p no debe ser
mayor a 0,025.

o ACI-05 capitulo 21.3.2.1: al menos deben disponerse de dos
barras de refuerzo a lo largo de la viga tanto en la cama superior
como inferior.

o ACI-05 capitulo 21.3.2.2: la resistencia a momento positivo en la
cara del nudo no debe ser menor a la mitad de la resistencia a
momento negativo proporcionada en esa misma cara. (ASy+ =
50%As).)

o Refuerzo en cama superior
Se debe seleccionar el area de acero mayor de las siguientes opciones:
O ASmm = 3,64 sz
o 33% AS w()izq = 0,33*7,07 cm?= 2,33 cm?

o 33% AS wpyder = 0,33%6,81 cm?® = 2,25 cm?®

El As mayor de los célculos anteriores es el Asmin=3,64 cm?, por lo tanto se

colocaran 2 varillas corridas No. 5 = 3,96 cm?

Con las 2 varillas No. 5 corridas no se cubre totalmente el acero que
requieren los momentos negativos, por lo que es necesario cubrirlos con
refuerzo adicional en forma de bastones, éstos tendran una longitud de L/4,

siendo L la longitud total a rostros de la viga.
O ASadiciona| = AS M(.) = AS propuesto = 7,07 sz - 3,96 sz = 3,11 sz

El AS.gicional = 3,11 cm? se cubre con 2 bastones No. 5 = 3,96 cm?
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o Refuerzo en cama inferior
Se debe seleccionar el area de acero mayor de las siguientes opciones:

o ASmin = 3,64 cm?

o 50% AS w()izq = 0,50*7,07cm? = 3,54 cm?
o 50% AS w)der = 0,50*6,81cm? = 3,41 cm?
o 50% As v+ = 0,50*3,64cm” = 1,82 cm?

El As mayor de los célculos anteriores es el Asmin=3,64 cm?, por lo tanto se

colocaran 2 varillas corridas No. 5 = 3,96 cm?

Y como el As propuesto es mayor al As requerido por el momento positivo,

no es necesario colocar refuerzo adicional.
. Refuerzo a corte

Para contrarrestar los esfuerzos cortantes en la viga, deben disponerse de
estribos cerrados.

Si el corte ultimo que producen las fuerzas externas en la viga (V,) es
mayor al corte que resiste el concreto (V.), se debe calcular el espaciamiento de
los estribos, de lo contrario s6lo se necesitaran estribos por armado tal y como

lo requiere el cédigo ACI-05.

V= 3 265,75 kg

V,=¢*0,53*/fc*b*d ;  ©=0,85

V.=0,85%0,53*v280*25*29,25 = 5 512,39 kg
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Ve > V., por lo tanto no se necesita disefiar los estribos, Unicamente

colocarlos por armado tal y como se describe a continuacion:

Requerimientos del codigo ACI-05 para la colocacién de estribos:

o ACI-05, capitulo 7.11.1: el refuerzo longitudinal en vigas debe
confinarse por medio de estribos transversales de por lo menos
No. 3.

o ACI-05, capitulo 21.3.3.1: deben disponerse estribos cerrados de
confinamiento en una longitud igual a dos veces la altura del
elemento a flexion, medida desde la cara del elemento de apoyo

hacia el centro de la luz, en ambos extremos.

Longitud de confinamiento (Lc) = 2h

Lc=2(35cm) =70 cm

o ACI-05, capitulo 21.3.3.2: el primer estribo cerrado de
confinamiento debe estar situado a no mas de 5cm de la cara del
elemento de apoyo.

o ACI-05, capitulo 21.3.3.2: el espaciamiento de los estribos
cerrados de confinamiento no debe ser mayor al menor de los

siguientes célculos:

. d/4 = (29,25 cm)/4 = 7,31 cm

. 8 veces el diametro de las barras longitudinales:

8(@ss) = 8 (1,59 cm) = 12,72 cm
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= 24 veces el diametro de la barra del estribo cerrado de

confinamiento:

24(Dy3) = 24 (0,95 cm) = 22,8 cm

. 30 cm

Por lo que deberé colocarse el primer estribo No. 3 a 5 cm y estribos No. 3
@ 7cm en el resto de la zona de confinamiento medida desde la cara del

elemento de apoyo hacia el centro de la viga, en ambos extremos.

Para el resto de la longitud de la viga en donde no son necesarios los

estribos cerrados de confinamiento debe cumplirse con lo siguiente:
o ACI-05, capitulo 21.3.3.4: cuando no se requieran estribos
cerrados de confinamiento, deben colocarse estribos espaciados a
no mas de d/2 en toda la longitud del elemento.

d/i2=29,25cm/2=14,63cm

Por lo que fuera de la zona de confinamiento de la viga se colocaran
estribos No. 3 @ 14 cm.
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Figura 91.

Detalle de armado viga 1-2, marco A segundo nivel

@

< ‘ =
2 BASTONES No.5 @ 2 No.b QORRIDAS @ 2 BASTONES No.5
,0.40 | 1.15 F 2.30 1.15 L0.40 |
W | ‘ ‘
iy ‘ *
() L 1

=
|
2

“<0) " 2Nos (j)ORRIDAS “)

COLOCAR PRIMER EéTRIBO No.3 @ 0.05 +
10 No.3 @ 0.07 + RESTONo. 3 @ 0.14
INICIANDO A ROSTROS DE LAS COLUMNAS

o)

0.40 4.60 0.40
0.25
U -
= [~~— 2 BASTONES No.5
0 p o
8 - 4,7 VARILLAS CORRIDAS 4 No.5
- +ESTRIBOS No. 3@ VER
! DETALLES EN VIGAS
N
= CORTEA-A"
0.25
© VARILLAS CORRIDAS 4 No.5
« } + ESTRIBOS No. 3@ VER
= DETALLES EN VIGAS

I

— CORTEB-B'"

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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3.6.3. Disefio de columnas

Las columnas son elementos verticales que absorben la carga completa
del edificio para trasladarla a la cimentacion. Estan sometidas principalmente a

esfuerzos de compresién axial y a momentos flexionantes.

Para el disefio, la carga axial es el valor de todas las cargas ultimas
verticales que actlan dentro del area que tributa a la columna. Los momentos
flexionantes pueden existir en un solo sentido o en los dos sentidos, éstos son
tomados del andlisis estructural, especificamente de la envolvente de
momentos. Para disefiar la columna, se toma el mayor de los momentos

actuantes en cada eje, tanto en la parte superior como en la parte inferior.

Para este caso se disefia por cada nivel Unicamente la columna critica, es
decir, la que esté sometida a mayores esfuerzos, en este proyecto la columna
critica es la A2. Se disefiaron las columnas del primer y segundo nivel y en
esta seccién se describe el procedimiento Unicamente para la columna del

segundo nivel.
Datos:

Seccion de columna: 0,40 m x 0,40 m

Longitud de columna: 4,00 m

Seccibndevigaly2:0,25mx0,35m y 0,35 m x 0,60 m

f'c = 280 kg/cm?

fy = 4 200 kg/cm?

rec=4cm

Ye = 2 400 kg/m®

d =h - rec. - Bestribo - Dvariazs/ 2 =40 - 4 - 0,9525 - 2,54/2 = 33,78 cm
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CMosanervada = 230 kg/m?
CMacabados = 50 kg/m?

CV = 75 kg/m?

Area tributaria (At) = 23,75 m?
Mx = 6 480,47 kg-m

My =12 764,89 kg-m

V =5 335,47 kg

o Factor de carga ultima (FCU)

CU=1,4CM + 1,7CV
CU = 1,4(230 kg/m? + 50 kg/m?) + 1,7(75 kg/m?) = 519,50 kg/m?

FCU = CU__ 519,50 =1,4634
"CM+CV 280+75 '

o Carga axial (Pu)
Pu = (At * CU) + (PPyigas * FCU)
Pu = (23,75m?* 519,50 kg/m?) + (3 259,20 kg * 1,4634) = 17 107,64 kg
Pu=17,11ton
PPyigas = b * h* yc* L = (0,25 m)(0,35 m)(2 400 kg/m*)(4,60 m) = 966 kg
PPyigaz = (0,35 m)(0,60 m)(2 400 kg/m®)(4,55 m) = 2 293,20 kg

PPuigas = PPviga1 + PPviga2 = 966 kg + 2 293,20 kg = 3 259,20 kg

275



o Esbeltez (E)

La esbeltez es la reduccion de resistencia de un elemento sujeto a la
compresion axial o a flexocompresion, debido a que la longitud del elemento es
grande en comparacion con las dimensiones de su seccion transversal. La

esbeltez esta dada por:

Donde:

K = factor de longitud efectiva
L, = longitud efectiva (longitud libre entre apoyos)

r = radio de giro

Una manera general de clasificar las columnas debido a su esbeltez es:
columna corta si E < 22, columna intermedia si 22 < E < 100 y columna larga si
E> 100.

El codigo ACI-05 capitulo 10.13.2, permite despreciar los efectos de la
esbeltez cuando K*L,/r sea menor que 22, de lo contrario deberan magnificarse
los momentos de cada eje y proceder a disefar utilizando los momentos

magnificados.

Para determinar el factor de longitud efectiva (K) es necesario determinar

el coeficiente que mide el grado de empotramiento (V).
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o Coeficiente que mide el grado de empotramiento (V)

Regularmente en las estructuras de concreto reforzado, las columnas se
encuentran restringidas por las uniones viga-columna, losa-columna o columna-
zapata, por lo que el grado de restriccibn al movimiento (grado de
empotramiento) depende de la relacidon que exista entre las rigideces de estos

elementos.

Segun el cédigo ACI-05 capitulo 10.12.1, W = relacion de Z(El/L,) de los
elementos a compresion con respecto a 2(El/L) de los elementos sometidos a

flexion en el mismo plano en un extremo del elemento a compresion.

El
2(c)
Y= columna

2(2)..

Donde:

E = médulo de elasticidad del concreto (se toma como 1 debido a que todos los
elementos seran construidos con el mismo material).

L, = luz libre entre apoyos del elemento a compresion.

L = luz del elemento a flexibn medida centro a centro de los apoyos.

| = inercia del elemento
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o Factor de longitud efectiva (K)

El codigo ACI-05 comentario 10.12.1, permite calcular el factor K para

elementos no arriostrados a compresion restringidos en ambos extremos:

Para¥Y,<?2

Para¥,=2
K=0,9 /1+qu

Donde W, es el promedio de los valores de W en los extremos del
elemento a compresion, utilizando W, para el extremo superior y Wg para el

extremo inferior.

Ya definidos todos los factores a utilizar se procede a calcular la esbeltez

en los dos sentidos Xy Y.
o Esbeltez en el sentido X
Inercias
=
12

1
IvigaZ = E
1

lyigat 0,25 m)(0,35 m)®=0,0008932 m*
(0,35 m)(0,60 m)*=0,0063 m*
leotumna = 7 (0,40 m)(0,40 m)>=0,002133 m*
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Coeficiente que mide el grado de empotramiento (V)

0,002133 m*

4m
Y, = =137
A 0,0008932 m*  0,0008932 m* 3733

Z6m 46 m

0,002133 m* N 0,002133 m*
4m 45m

Yy= =2,594
B 0,0008932 m* N 0,0008932 m* 99
46m 46m
1,3733+2,594
= =1,9836 <2

m 2
Factor de longitud efectiva (K)

_20-1,9836

K T‘/1+1’9836 =1,5560

Esbeltez (E)

Donde:

L,=3,65m
r =radio de giro, segun el ACI-05 capitulo 10.11.2: se puede tomar el radio
de giro, r, igual a 0,3 veces la dimension total de la seccioén en la direccién

en la cual se esta analizando, para elementos rectangulares.
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K*L, 1,5560*3,65m

B = =70.300.40m)

=47,33

22 <E <100
22 <47,33<100

Por lo que, la columna en el sentido X puede considerarse una columna

intermedia y debera magnificarse el momento en ese sentido.
o Esbeltez en el sentido Y
Coeficiente que mide el grado de empotramiento (V)

0,002133 m*

- 4 m -
¥ 0,0063 m* 0,7703

9,1 m

0,002133 m* + 0,002133 m*
4m 45m

W,= =462
B 0,0008932 m* 6235
41m
0,7703+4,6235
o= 5 =2,.6970 > 2

Factor de longitud efectiva (K)

K=0,9,/1+2,6970 = 1,7305
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Esbeltez (E)

Donde:

L,=3,65m
r = radio de giro, segun el ACI-05 capitulo 10.11.2: se puede tomar el radio de
giro, r, igual a 0,3 veces la dimension total de la seccién en la direccion en

la cual se esta analizando, para elementos rectangulares.

K*L, 1,7305*3,40m

B = 0.3040m)

=49,03

22 <E <100
22 < 49,03 <100

Por lo que la columna en el sentido Y puede considerarse una columna

intermedia y debera magnificarse el momento en ese sentido.

. Magnificacion de momentos

Se utiliza este procedimiento aproximado de disefo, el cual usa el
concepto de magnificador de momento para tomar en cuenta los efectos de la
esbeltez en los elementos a compresion. Los momentos calculados a través de
un analisis ordinario de primer orden son multiplicados por un magnificador de
momento, el cual esta en funcion de la fuerza axial mayorada Pu y de la carga

critica de pandeo Pc de la columna.
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o Factor de magnificacién de momentos (d)

Segun el cadigo ACI-05 capitulo 10.12.3 (10-9), la férmula para calcular el

factor de magnificacion de momentos es:

Donde:

Cm = el factor C,, es un factor de correccion que relaciona el diagrama de
momentos existente con un diagrama de momentos uniforme
equivalente. Segun el codigo ACI-05 capitulo 10.12.3.1: para marcos con

desplazamiento lateral C,=1.
Pu = carga axial tltima = 17 107,64 kg

Pc= carga critica de Euler: segun el cédigo ACI-05 capitulo 10.12.3 (10-10)

puede determinarse con la siguiente formula:

_ m2E|
" (KLy)?

El = rigidez = segun el codigo ACI-05 capitulo 10.12.3 (10-12) puede

determinarse con la siguiente formula:

_0,4El,
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Donde:

E. = modulo de elasticidad del concreto: segun el cédigo ACI-05 capitulo 8.5.1

el médulo de elasticidad del concreto puede considerarse como:

E.=15 100y/fc

E.=15 100 /280 kg/cm2= 252 671,33 kg/cm?

lg= momento de inercia

I_1
97 12

(40 cm)(40 cm)*= 213 333,33 cm?

Ba = relacion utilizada para calcular los momentos magnificados en columnas
debidos a las cargas permanentes. Segun el codigo ACI-05 capitulo
10.13.6: Bg4 debe calcularse como la relacion entre la méaxima carga
mayorada que actia en forma permanente y la maxima carga mayorada
total.

_ CMU _ 1,4(280)
d” CU 519,50

=0,7546

Con los datos anteriores se procede a calcular la rigidez:

| _ 04Ecl
1+8,
| 04(252 671,33 kgfom?)(213 333,33 0mY) _
= 1+ 0,7546 ) o
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Con todos los datos obtenidos se procede a calcular el factor de

magnificacion para cada eje en anlisis.
" Sentido X
Carga critica de Euler:

m2El  T2(12 288 434 110 kg-cm?)

P KL2~ " (1.5560"365 om)?

= 376 003,06 kg

Factor de magnificacion:

Cm 1
__Pu_ | __1710764kg
0,75P¢c 0,75(376 003,06 kg)

Ox=

=1,064582
1

. Sentido Y
Carga critica de Euler:

o m2El _1?(12 288 434 110 kg-cm?)
T (KL? (1,7305*340 cm)2

= 350 344,46 kg

Factor de magnificacion:

Cm  _ 1
Pu ~ .,  17107,64kg
0,75(350 344,46 kg)

=1,069644
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o Momentos magnificados (momentos de disefio M)

de = 6)( MX
Max = (1,064582)(6 480,47 kg-m) = 6 898,99 kg-m

May = &y My
Mgy = (1,069644)(12 764,89 kg-m) = 13 653,89 kg-m

o Disefio de refuerzo longitudinal

Método de la carga inversa: este método de disefio simple y aproximado,
desarrollado por Bresler, consiste en realizar una aproximacion al perfil de la
superficie de la falla, produciendo resultados satisfactorios. Aproxima el valor de
resistencia nominal a cargas axiales para una excentricidad dada a lo largo de
ambos ejes (Pni), a través de un punto del plano, determinado por tres valores:
resistencia nominal a cargas axiales para una excentricidad cero (Po),
resistencia nominal a cargas axiales para una excentricidad dada a lo largo del
eje x (Pnx) y resistencia nominal a cargas axiales para una excentricidad dada a

lo largo del eje y (Pny).
Para revisar por medio del método de Bresler, que la columna sea
resistente a los esfuerzos de compresion axial y a los momentos flexionantes,

debe de proponerse el armado:

Segun el cédigo ACI-05 capitulo: 21.4.3.1: el area de refuerzo longitudinal

As, no debe ser menor que 0,01Ag ni mayor que 0,06Ag.

0,01Ag < As < 0,06Ag
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o ASminimo = 0,01Ag = 0,01(40 cm x 40 cm) = 16 cm?
o ASmaximo = 0,06Ag = 0,06(40 cm x 40 cm) = 96 cm?
o Area de acero propuesto (As)

8 varillas No. 6 = 8 (2,8502 cm?) = 22,80 cm?

0,01Ag < As < 0,06Ag
16 cm?< 22,80 cm? < 96 cm? ok

Segun el ACI-05 comentario R.10.3.6 y 10.3.7: la formula para determinar
la resistencia nominal a cargas axiales para una excentricidad dada a lo largo

de ambos ejes:

Donde:

Pni = resistencia nominal a cargas axiales para una excentricidad dada a lo largo
de ambos ejes.

P, = resistencia nominal a cargas axiales para excentricidad cero.

Pnx= resistencia nominal a cargas axiales para una excentricidad dada a lo largo

del eje x.
Pny= resistencia nominal a cargas axiales para una excentricidad dada a lo largo

del ejey.
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El cédigo ACI-05 apéndice C.3.2.2 requiere que a elementos controlados
por carga axial se les debe de aplicar un factor ¢=0,70 de reduccion para
elementos distintos de una seccion circular. Por lo que la férmula para obtener
la resistencia nominal a cargas axiales para una excentricidad dada a lo largo

de ambos ejes queda de la siguiente manera:

Despejando:

Donde:

®P, = segun el codigo ACI-05 capitulo 10.3.6 (10-2): para elementos con

estribos la féormula de ¢P, debe ser:
¢P_=0,80 ¢[ 0,85f'c (Ag - AS) +1, Ag ]
Pwx=Kx*fc*b*h Py=Ky*fc*b*h

Para determinar los parametros k'x y k’y el método de Bresler utiliza las
gréficas determinadas de los diagramas de interaccion para diversas
condiciones en una columna, en este caso se utilizara el software: J-C Disefio
Concreto, desarrollado por Julio Corado Franco, Facultad de Ingenieria, USAC,
1998.
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Figura 92. Diagrama de interaccion de columna

1C-Diserio Concreto Disefio de Columnas

M agnificar T Aial + 7 Momento T Axial + 2 Momentos T Confinarnigrto

Datos de Columna Comprobacidn de Disefio

b:’F cm h:lﬁ cm
rb:’d_ cm  th: ’4_ cm

Pu:117.107 Ton

GMux: |F.8990 T-m

GMuy: 13653 T-m

PR 0.25 PR 025
bg: |2280  ond Tx 080 Ty 080
K 014 K'y 0.06
B <] e P'u 20.01Tons
Pu’ > Pu

¥ SiResiste

Finalizar

Fuente: CORADO FRANCO, Julio. J-C Disefio Concreto, Facultad de Ingenieria, USAC, 1998.

k'x = 0,14
Ky = 0,06

Con los datos obtenidos se procede a verificar si la columna resiste los
esfuerzos de compresion axial y los momentos flexionantes de la siguiente

manera; Si P, > Pu, la columna resiste.

" P, = resistencia nominal a cargas axiales para excentricidad

cero

®P_,=0,80 ¢[ 0,85f'c (Ag-As) +f, As ]
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¢P_ = 0,80(0,70)[ 0,85 *280(40*40-22,80)+(4 200)(22,80) | = 263 834,82 kg

" Pnx = resistencia nominal a cargas axiales para una

excentricidad dada a lo largo del eje x.

Pn= KX *fc*b*h
Pr= (0,14)(280)(40)(40) = 62 720 kg

. Pny = resistencia nominal a cargas axiales para una

excentricidad dada a lo largo del eje y.

I:)ny= k’y *fc*b*h
Pny= (0,06)(280)(40)(40) = 26 880 kg

" Pni = resistencia nominal a cargas axiales para una

excentricidad dada a lo largo de ambos egjes.

¢Pni = 1

1
1 1
_ = -
Pox = Pny P

[0}

1
OPy = 1 1 1

62720 © 26880 ~ 263 834,82

¢P_ =20 260,96 kg

Si P > Pu, la columna resiste

20 260,96 kg > 17 107,64 kg « ok
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Por lo tanto, la columna resiste los esfuerzos de compresion axial y los

momentos flexionantes, el armado longitudinal es de 8 varillas No. 6 grado 60.

° Disefio de refuerzo transversal

Para resistir los esfuerzos de corte producidos por las fuerzas externas en
una columna, debe de disponerse refuerzo transversal en forma de estribos
para contrarrestar dichos esfuerzos. Es necesario dotar de suficiente ductilidad
las columnas y esto se logra mediante un mayor confinamiento en los extremos,
gue es en donde se prevé existiran los mayores esfuerzos. El procedimiento

para proveer refuerzo transversal a las columnas se describe a continuacion:

o) Corte ultimo debido a cargas externas

Vu=5 335,47 kg

o Corte que resiste el concreto: segun el codigo ACI-05 11.3.1.2 (11-

4), el corte que resiste el concreto para un elemento sometido a

compresion axial es:

N
vc=o,53<1+ u )JE bd

140A,

Donde:
Ny = carga axial = 17 107,64 kg

17 107,64

Vc=°’53(1*m

)\/280 *40*33,78 = 12 898,45 kg
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V. > Vu el corte que resiste el concreto es mayor al corte ultimo producido
por las cargas externas, por lo tanto se colocaran estribos como a continuacion

se presenta:

El codigo ACI-05 capitulo 21.4.4.4 requiere que el refuerzo transversal
debe suministrarse en una longitud de confinamiento L, medida desde cada
cara del nudo y a ambos lados de cualquier seccion donde pueda ocurrir
fluencia por flexion como resultado de desplazamientos laterales inelasticos del

marco. La longitud L, no debe ser menor que la mayor de:

= La altura del elemento en la cara del nudo o en la seccion

donde puede ocurrir fluencia por flexion.

Lo =0,40 m

= Un sexto de la luz libre del elemento

L, = (1/6)(3,40 cm) = 0,5667 cm = 0,57 m

. 0,45 m

Por lo que, la longitud de confinamiento tanto en la parte superior como en

la parte inferior de la columna ser&: Lo = 0,60 m
El codigo ACI-05 capitulo 21.4.4.1 b), requiere que el area total de la

seccion transversal del refuerzo de estribos cerrados de confinamiento

rectangulares, Ash, NO Sea menor que la requerida por las ecuaciones:
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Ecuacion a)

Donde:
S = espaciamiento entre estribos medido centro a centro
b.= dimension transversal del nlcleo medida de centro a centro de las ramas

exteriores del refuerzo transversal con area Agn

be= b - 2*rec - Byarilass
bc=40 cm - 2*4 cm - 0,9525 cm = 31,0475 cm

Ag= area bruta de la seccion transversal de un elemento, medidas desde los

bordes exteriores del refuerzo transversal.

Ag= b*h
Ag= 40 cm * 40 cm = 1 600 cm?

Ac.n= area de la seccion transversal de un elemento, medida desde los bordes

exteriores del refuerzo transversal

Ach= (b — 2*rec)?
Ach= (40 cm — 2*4 cm)?= 1 024 cm?

Agn= area total del refuerzo transversal
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Se utilizaran dos estribos No. 3, uno rotado a 45°, con un Asy,=4*0,7126 cm
debido a que las ramas perpendiculares a la seccion transversal de la columna
son 4. Sustituyendo Asp Y despejando para S se obtiene el espaciamiento centro

a centro entre estribos:

4*0,7126=0,3

S *31,0475*280 (1600)
2810 [ 1024/ ]

S=5,46 cm
Ecuacion b)

S b, f'c
fy
S *31,0475*280
2810

A¢,=0,09

4*0,7126 = 0,09

S=10,24 cm

Por lo tanto se propone un espaciamiento entre estribos centro a centro de

S =5 cm en la zona de confinamiento.

Ademas del calculo anterior de S, el codigo ACI-05 capitulo 21.4.4.2

requiere que la separacion del refuerzo transversal no exceda el menor de:

" La cuarta parte de la dimension minima del elemento

S=(1/4)(40 cm) =10 cm
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. Seis veces el diametro del refuerzo longitudinal No. 6

S =6*1.905cm =11,43 cm

" So, segun lo definido en la siguiente ecuacion (mm)

350-h,

so=1oo+( )
3

hy= es el maximo valor de la separacion entre ramas del estribo cerrado de
confinamiento. hy= 16,48 cm = 164,8 mm

So= no debe ser mayor a 15 cm ni se necesita tomarlo menor a 10 cm.

S,=100+

350-164,8
(—)=161,73 mm = 16,17 cm = 15cm

El menor de los tres valores calculados es el de 10cm, por lo que la

separacion propuesta S =5 cm no excede los 10 cm, por lo tanto es correcta.

El cédigo ACI-05 capitulo 21.4.4.6 requiere que cuando no se requieran
estribos de confinamiento a lo largo de la longitud de la columna, el resto de la
longitud de la columna debe tener refuerzo transversal en forma de estribo
cerrado de confinamiento con un espaciamiento S, medido centro a centro que
no exceda de seis veces el didmetro de las barras longitudinales de la columna

o 15cm.
S = G*Qvarilla#e = 6*1,905 cm= 11,43 cm

Por lo que la separacion de estribos medida centro a centro dentro de la

longitud de confinamiento sera de 5 cm, y en el resto de la columna 10 cm.
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Figura 93. Detalle de armado de columna

-
e . _
2 HHH AL FrovECCION
= L1 Ui[] pEVIGA
]
= ZOMNA DE COMFINAMIENTD
ESTRIBOS Mo. 2@ 005 m
=
=
R VARILLAS CORRIDAS & Mo &
™ [~—Grado 60
+ ESTRIBOS Mo, 2@ 0.10 m
g ZOMNA DE COMFINAMIENTD
= ESTRIBOS Mo, 2@ 005 m
w0 .
] - - FROYECCION
= DEVIGA
= ZONA DE CONFINAMIENTD:
= ESTRIBOS Mo, 2@ 005 m
= VARILLAS CORRIDAS & Mo &
™ ﬁ ~—Grado 60
- + ESTRIBOS Mo, 2@ 0.10 m
o
= FOMNA DE COMFINAMIENTD:
ESTRIBOS Mo. 2@ 005 m
=]
o —
uw

VARILLAS LONGITUDINALES
8MNo.6 Grado 60 + ESTRIBOS No. 3

0.40

Fuente: elaboracién propia, con programa AutoCAD.
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3.6.4. Disefio de cimientos

Son elementos estructurales cuyo objetivo es transmitir las cargas de la
edificacion al suelo, distribuyéndolas de forma que sean disipadas y que no
superen el valor soporte del suelo. El tipo de cimentacion depende
principalmente del tipo de estructura, la naturaleza de las cargas, las
condiciones del suelo y su costo. En este caso se disefian zapatas concéntricas

de forma cuadrada y zapatas combinadas.

3.6.4.1. Zapata aislada concéntrica

Las zapatas para columnas individuales son por lo general, cuadradas,
algunas veces rectangulares y representan el tipo de cimentacién mas sencillo y

econdmico de construir.

Datos:

Yeoncreto= 2,4 ton/m®
Ysuelo= 1,4 ton/m®

f'c= 280 kg/cm?

fy= 2 810 kg/cm?
Desplante (Df) = 1,50 m
Fcu = 1,5445

Mx = 9,44 ton-m

My = 3,67 ton-m

Pu = 39,67 ton

Vs = 27,07 ton/m?
Seccion de columna = 0,40 m*0,40 m

Espesor de zapata asumido (t) = 0,40 m
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o Disefio del area de la zapata

Para el célculo del area de la zapata se utilizan las cargas de servicio, por

lo tanto se dividen la carga ultima y los momentos ultimos dentro del factor de

carga FCU.
P’ = (Pu/FCU) + (0,4 m*0,4 m*4,5 m*2,4 ton/m?®)
P’ =(39,67 ton / 1,5445) + 1,728 ton= 27,41 ton
M’x= Mx/FCU = 9,44 ton-m / 1,5445 = 6,1120 ton-m
M’y= My/FCU = 3,67 ton- m / 1,5445 = 2,3762 ton-m
o Predimensionamiento del area de la zapata (Az)

_1,5"P'_ 1,5*27,41 ton
" Vs 27,07 ton/m?

Az =1,52 m?

Por lo que, para cubrir el area anteriormente calculada se disefiard una

zapata cuadrada de 1,60 m*1,60 m cubriendo un area de 2,56 m2,

o Revision de la presion sobre el suelo: para determinar la presidn ejercida
sobre el suelo se debe considerar la carga de servicio (P’), el peso del

desplante del suelo (Psuelo) Y €l peso de la zapata (Pzapata)-
P =P + Pgspelo+ Papata

Psuelo= (AZ-Acon*DFf* Ysuelo=(2,56 m?-0,4 m*0,4 m)(1,50 m)(1,4 ton/m3):5,04 ton
Pzapataz AZ * t * Yconcretoz (2,56 mz)(0,40 m)(2,4 ton/ms) = 2,4576 ton

P =27,41 ton + 5,04 ton + 2,4576 ton = 34,91 ton
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La zapata transmite verticalmente al suelo las cargas aplicadas sobre ella
por medio de la superficie en contacto con éste y ejerce presion en las cuatro

esquinas. El valor de estas presiones se define por la férmula:

P Ge, ©6e,
=— |1tz —
Az Bx ~ By

Se debe calcular y revisar que la excentricidad en los dos sentidos no

sobrepase la excentricidad maxima:

e, = —L =" " -00681m<eny, v ok

o= == =01751m<emny v Ok

Con las excentricidades calculadas para ambos lados se determinan las

presiones en las cuatro esquinas de la zapata como se muestra a continuacion:

Figura 94. Presiones sobre el suelo

1 "
4 .~

A

a1

---'-F--
— e

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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_3491ton ( 6(0.0681m) 6(0.1751m)\ . _ fon

9= 2 56m? 1.60m T60m ) OV mz
34,91 ton 6(0,0681m) 6(0,1751m) ton

q, = 1+ i =816 —
2= 256 m2 1.60m 1.60m mZ
_3491ton ( 6(0,0681m) 6(0.1751m)\ _  ton
BT 256m2 \' T 160m  160m | 5 m2
3491ton [ 6(0,0681m) 6(0,1751m) ton

q, = 1- + = 19.11—
4 256m? 1,60 m 1,60 m 2

La presién maxima ejercida en el suelo es q;=26,07 ton/m? y es menor

gue el valor soporte del mismo Vs = 27,07 ton/mz2.

La presién minima es gs = 1,20 ton/m? y es mayor a cero, por lo que no

existen presiones de tension y la zapata no sufre volteo.

Por lo tanto, al determinar que las presiones en el suelo estan dentro de
los rangos, las dimensiones asumidas para el célculo del area de la zapata son

correctas.

La presién del suelo, en un punto cualquiera de la zapata es distinta a la
presion en otro punto de la misma. Para efectos de disefio se determinara una
presién constante debajo de la zapata. Aplicando un criterio muy conservador
se toma como presion de disefio la presibn maxima q,, afectada por el factor de

carga ultima (FCU).
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Jdisefio = Jmax = 26,07 ton/m?
Oais.u = Oaisefio * FCU = (26,07 ton/m?)(1,5445) = 40,27 ton/m?
o Disefio del espesor de la zapata

El espesor de la zapata se predimensiond en el capitulo 3.5.1.4, por lo que

se utilizara un espesor t=0,40 m.

El espesor de la zapata debe de resistir los esfuerzos de corte simple,
corte flexionante y el punzonamiento provocado por la columna y las cargas
actuantes. Por lo tanto a continuacién se chequeara que la zapata sea capaz de

resistir el corte simple y el corte provocado por el punzonamiento.
o Chequeo por corte simple

La seccion critica de la zapata para esfuerzo de corte se localiza en un
plano vertical paralelo a la cara de la columna y la falla por esfuerzo cortante en
las zapatas ocurre a una distancia igual a d (peralte efectivo) del borde de la
columna, por tal razébn debe de compararse en esta distancia si el corte
resistente del concreto es mayor que el actuante, de ser asi el espesor de la
zapata sera adecuado.

d=t-rec - Qyaillas /2
d=0,40m- 0,075 m - 0,01905 /2

d=0,3155m
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Figura 95. Esfuerzo de corte simple en zapata

=

j‘d
d 1.60
- / b
1.60
b

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

" Corte actuante (Va)
Va = qgis.u * A = (40,27 ton/m?)(0,4552 m?) = 18,33 ton
Donde:

A = (b/2 - 0,40 m/2-d)*b
A = (1,60 m/2 - 0,40 m/2 - 0,3155 m)*1,60 m = 0,4552 m?

" Corte resistente del concreto (Vc): ACI-05 11.3.1.1 (11-3)
V,=¢*0,53*/fc*b*d :  ©=0,85
V. =0,85*0,53*v280*160*31,55 = 38 053,37 kg = 38,05 ton

Vc > Va, el espesor de la zapata resiste el esfuerzo de corte simple.
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o Chequeo por corte punzonante

Este corte es producido por el efecto que provoca la columna al intentar
traspasar la zapata. El perimetro de la seccion critica de corte punzonante,

siempre se presenta a una distancia d/2 a partir del rostro de la columna.

Figura 96. Esfuerzo de corte punzonante en zapata
1.60
A
1.60 - 0.40m +d

d/Z—"’/

0.40m+d

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
. Corte actuante (Va)
Va = Qgisu* A
Va = (40,27 ton/m?)(2,0481 m?) = 82,48 ton
Donde:

A =b*b - (0,40 m + d)?
A =1,60 m*1,60 m - (0,40 m + 0,3155 m)? = 2,0481 m?

302



" Corte resistente del concreto (Vc):
V,=0*1,06%/fc*b,*d ;. ©=0,85
V. =0,85*1,06*/280*286,2*31,55 = 136 135,94 kg = 136,14 ton

Donde:

b= perimetro de seccion critica del punzonamiento
bo=4(0,40 m + d) = 4(0,40 m + 0,3155 m) = 2,862 m = 286,2 cm

Vc > Va, el espesor de la zapata resiste el esfuerzo de corte punzonante.
o Disefio del refuerzo por flexion
El refuerzo se calcula para cubrir un momento flector (Mu) en la zapata,

como producto del empuje hacia arriba del suelo. EI momento se calcula como

para una losa en voladizo y esta dado por:

16 0,40\°
2 4,27*(4-—’ )
P i W S
uT T 2

M, = 7,2486 ton-m = 7 248,6 kg-m
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Figura 97. Momento flector y empuje en la zapata

l;ﬁ

‘T*THITTI'

b=1.60m qu= 40.27 ton/m?

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

El &rea de acero se calcula con la misma ecuacion para el refuerzo de una

viga, con un ancho unitario de un metro:

_0,85(280)
~ 2810

7 248,6*100
0,003825*280

100*31,55 - \/(100*31 ,55)? - = 9,24 cm?

El codigo ACI-05 capitulo 10.5.1 requiere que en todo elemento estructural
sometido a flexion el Asn,in debe ser:

_ 14bd _ (14)(100)(31,55)

. = - 2
ASnin y 5810 15,72 cm

Como As < Asmin, por lo tanto utilizar ASpin.

Con el Asmin se determina el espaciamiento (S) que se requiere, usando
varillas No. 6 (A = 2,85 cm?):
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Aplicando una regla de tres:

15,72 cm? - 100 cm (2,85 cm?)(100cm)
285cm? - S Asmin™""" 15 72 cm?

=18,13cm

Por lo tanto, colocar varillas No.6 @ 16 cm en ambos sentidos.

Figura 98. Detalle de armado de zapata concéntrica aislada
0.075 145 0.075
1 1
By e
Sebeo e T T
L - L LV Z0
‘ [ | | 1 1k
N Lol 2y ARMADO EN
1 | == AMBOS SENTIDOS
| CON VARILLAS
alB No.6 @0.16 m
L[~
& i E LW
AN
[Tol) ,)
P~
[=F! 4
o nL
N.S. + 000
=TT
CISI=T=] ==l
—I*
Q
Q
0
HI= I
= Il T
o R w\ ﬂ‘ ARMADO EN
<t Lo, , AMBOS SENTIDOS
) T R - T CON VARILLAS
e . ‘(H‘ No. 6@ 0.16m
\H—\H—\H—\H—H\—\\I—\\I—HI—\H—IH—\H—IH—\H—\H—‘
=== ==
ST T AT T T T

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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3.6.4.2. Zapata combinada
Este tipo de zapata se coloca en caso que la distancia a ejes entre
columnas sea demasiado pequefia y comprobando que disefiandolas como

zapatas aisladas éstas se traslapan.

Figura 99. Fuerzas sobre zapata combinada

22.21ton 1 50 26.44|I ton

o

To)

\—- 2.76 ten-m 9.23 ten-m

6.00 ton-m 4.90 ton-m
(i
y L }
Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Datos:
Yconcreto= 2,4 ton/m? Vs = 27,07 ton/mz2
Ysuelo= 1,4 ton/m? Seccion de columna =0,40 m * 0,40 m
f'c= 280 kg/cm? Espesor de zapata asumido (t) = 0,40 m
fy= 2 810 kg/cm? Fcu = 1,5445

Desplante (Df) = 1,50 m
306



Haciendo el cimiento rectangular y tomando como base la distancia entre
columnas (1,50 m), se obtiene:

Figura 100. Planta de zapata combinada

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

n=150m/2=0,75m

Debido a que en el terreno no existen restricciones por colindancias se

asume que m =n =0,75m.

L=2(m+n)=2(0,75m +0,75m) =3,00m

Se calcula la base minima:

B = R/qL = 48,65 / (27,07 * 3,00 m) = 0,60 m

R=P1+ P2 =22,21 ton + 26,44 ton = 48,65 ton

g = Vs = 27,07 ton/m2
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Por lo que se propone utilizar una base B = 1,50 m, por lo tanto, el area de

la zapata es:

A, =B *L = (1,50 m)(3,00 m) = 4,50 m?

Se reducen las cargas ultimas a cargas de trabajo:

. 22,21 ton_1438t P _26,44ton_1712t
" fsazs BN ST
My = 2.70 =1,79t My = 6.00 = 3,88 t
x =7 5445 /YoM 1y~ 15445 >°° oM
M's, = 9.23 =5,98 t My, = 4,90 =3,17 t
2~ T 5ag5 YOO 2~ 75445 >N
o Chequeo del area de la zapata

Integracion de cargas

Pco|umna = 0,40*0,40*2,40*4,50 = 1,73 ton

Psuelo = (4,50 - 0,40*0,40*2)*1,50*1,40 = 8,78 ton

Pcimiento = (4,50*0,40*2,40) = 4,32 tOﬂ

Pcimiento + Psue|o = 8,78 t0n+ 4,32 ton = 13,10 tOI’]
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Figura 101. Diagrama de cuerpo libre zapata combinada
Pca =1.73 ton Pca =1.73 ton
P'1=14.38ton  Pswetim=13.10ton  P'2=17.12 ton
M'1x= 1.79 ton-m M'2x= 5.98 ton-m .
| . A ==
M'1y= 3.88 ton-m v \ ' CcG \ VM‘2y=3.17 ton-m
) 0.75 i 0.75 ﬂL 0.75 i 0.75 |

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Para poder chequear que las dimensiones de la zapata sean las
adecuadas se deben determinar las presiones ejercidas por la misma sobre el
suelo, para estas presiones se calculan la carga y los momentos equivalentes

en el centro geométrico de la zapata:

Pcc =P'1+ P2+ 2 * Peolumna + Psuelo+cimiento

Pce =14,38 + 17,12 + 2*1,73 + 13,10 = 48,06 ton

Haciendo ~Mcgy [+
Mcey = -3,88 - 0,75(1,73+14,38) + 3,17 + 0,75(1,73+17,12) = 1,345 ton-m

Haciendo ~Mcgy \[L
Mcex = 1,79 + 5,98 = 7,77 ton-m
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La zapata transmite verticalmente al suelo las cargas aplicadas sobre ella
por medio de la superficie en contacto con éste y ejerce presion en las cuatro

esquinas. El valor de estas presiones se define por la férmula:

P 6e, Gey
g=— ([1xt—+t —
A, L B

Se debe calcular y revisar que la excentricidad en los dos sentidos no

sobrepase la excentricidad maxima de cada eje:

_ M, _ 1345ton-m _ 0.028 m < v ok
=P T 4806ton oM SCGxmax VO

CG

M., _ 7,77 ton-m

CGx

P~ 48,06 ton

CG

ey = =0,16m<ey max ¥ OK

Con las excentricidades calculadas para ambos sentidos se determinan

las presiones en las cuatro esquinas de la zapata.

48,06 ton 6(0,028m)  6(0,16 m) ton

6= 5eo—r 1+ + =181 —5
T 4 50m?2 3,00m 1,50 m m?2
_4806ton ( 6(0.028m) 60.16m)\_  ton
%= Z50m2 \' "300m 150m ) 7% m2
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q = 48,06 ton < 6(0,028 m) 6(0,16 m))_ ton
3 -—— = - ]

4,50 m2 300m  1,50m m2
_4806ton (. 6(0028m) 6(016m)\_ . ton
%= 150 3.00m  150m ) % m?

La presiéon maxima ejercida en el suelo es q; = 18,11 ton/m? y es menor
gue el valor soporte Vs = 27,07 ton/mz2.

La presién minima es gs = 3,25 ton/m? y es mayor a cero, por lo que no
existen presiones de tension y la zapata no sufre volteo.

Por lo tanto, al determinar que las presiones en el suelo estan dentro de

los rangos, las dimensiones asumidas para el célculo del area de la zapata son

correctas.
Figura 102. Presiones en las esquinas de la zapata
4.38 ton/m? 18.11 ton/m?
gprom= 3.81 ton/m? @ gprom= 17.52 tonfm*
Mcey=1.345 ton-m
Mcex=7.77 ten-m
3.2%5 ton/m? Pcc=48.06 ton 16.92 ton/m?

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Las presiones del suelo y cimiento son:

=Df*y_ . =1,50*1,40 = 2,10 ton/m?

qsuelo

Aaimionto = b Yeonareto = 0-40%2,4 = 0,96 ton/m?
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=2,10 + 0,96 = 3,06 ton/m?

- +
qcnm|ento qsuelo

Las presiones sobre el cimiento quedan de la siguiente manera:

Figura 103. Presiones totales sobre el cimiento
3,06 tonfm?2
RN
I j = | |
lllll.ll_lll|41|-4|-|l|llllllll JI-IIIIII |li-|illl|-|-lllll-
3.81 ton/m? | ‘ l ‘ 0.75 ton/m2 | ‘ ‘
1752 tanfm? 14.46 ton/m?

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
Las presiones ultimas de disefio seran: qgisy = FCcu*q

Qaisu x=0 = (1,5445)(0,75 ton/m?) = 1,16 ton/m?
Qaisu x=3 = (1,5445)(17,52 ton/m?) = 22,33 ton/m?

Con los datos anteriores de presiones para los extremos de L se procede

a realizar una relaciéon de triangulos para poder determinar el valor de qgisy, para

diferentes tramos de L.

3 B X
22,33-1,16  Qggyeg - 1,16

Qais = 7,057x + 1,16
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Determinando las presiones ultimas de disefio bajo el eje de las columnas

en donde actian las cargas se tiene:

Xx=0,75m

Qldisu (0.75m) = 7,057(0,75) + 1,16 = 6,45 ton/m?

X=2,25m

Qlaisu 2.25m) = 7,057(2,25) + 1,16 = 17,04 ton/m?

Las presiones ultimas bajo el cimiento son:

Figura 104. Presiones ultimas bajo el cimiento

—

1.16 ton/m? 6.45 ton/m?

17.04 ton/m? 22.33 ton/m?

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Se procede a determinar las presiones Ultimas por metro lineal de la

siguiente manera: W = b* gqisy, donde b = ancho del cimiento = 1,50 m.

Para qyg, 000 = 1,16ton/m® setiene W = 1,50*1,16 1,74 ton/m

Para qyg, 075 = 6.45ton/m?  setiene W = 1,50*6,45

9,68 ton/m
Para qyg, op 25 = 17,04 ton/m?  se tiene W = 1,50*17,04 = 25,56 ton/m

Para gy, v=300 = 22,33 ton/m? se tiene W = 1,50*22,33 = 33,50 ton/m
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Con los datos anteriores de presiones ultimas por metro lineal se procede
a realizar una relacién de triAngulos para poder determinar el valor de la carga

por metro lineal para cualquier distancia x.

3 B X
33,50-1,74  W-1,74

W = 10,5867 + 1,74

Determinando la presion ultima por metro lineal al centro de gravedad:

X = 1,50 m
W = 10,5867(1,50) + 1,74 = 17,62 ton/m

Figura 105. Presiones ultimas por metro lineal bajo el cimiento

—r—

CG

9.68tonim 2 52 tonim

25.56 ton/m 33.50 ton/m

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
o Diagrama de corte

_(1,74+9,68)*(0,75)
- 2

Vab = 4,28 ton

Vy = Vg -22,21=38,33-77,19 = -17,93 ton
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(33,50-1 ,74)
2

Vpe = Vp + 9,68y + Ty
Vi = -17,93 + 9,68y + 5,2933y?
Cuando V=0, elvalordeyes:y=1,14 m
El valor de la presion ultima por metro lineal cuando V=0, y = 1,14 m es:
Wy = 10,5867x + 1,74
X=0,75m+1,14m=1,89m

W e1.80m) = 10,5867(1,89) + 1,74 = 21,75 ton/m

_ (25,56+33,50)*(0,75)

VCd 2

=22.15ton

V.= 26,44 -V _,=26,44-22,15=4,29 ton

Determinando el valor del cortante a una distancia d’ del rostro de las

columnas en donde se produce la falla por corte:

Vgq = -17,93 + 9,68(0,20+0,3155) + 5,2933(0,20+0,3155)?= -11,53 ton

_ (25,56+33,50)*(0,75-0,20-0,3155)
d2 =
2

= 6,92 ton
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Figura 106. Diagrama de corte de zapata combinada
4.28 ton 4.29 ton
d"1 d2
a b ; c ! d
|
\ |
11.53 ton 6.92 ton
17.93 ton
1.14m
22.15ton

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Diagrama de momentos

ab

Mpax = 1,23-3,88+

cd —

2

_(1,74%0,75%) [((0.68-1,74)°0,757)| 4
) * 2 3)

3

=1,23 ton-m

_ (25560757 ((33,50-25,56)*0,75%)

(9,68*1,142) [((21,75-9,68)*1,142
2 * 2

Mmax= - 14,19 ton-m

*

2

wWIN

2

)| R
3 -17,93"1,14

= 8,68 ton-m

Map'= 1,23 - 6,00 = - 4,77 ton-m

M.q'= 8,68 - 4,90 = 3,78 ton-m
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Figura 107.  Diagrama de momentos de zapata combinada

14.19 ton-m
" \
A \‘
g \
4.77 ton-m / ‘\
a 1‘—*—-1_‘,\_‘ Jb \c d
1.23 ton-m 3.78 ton-m o
,///
8.68 ton-m

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

Disefio estructural de la zapata combinada

El espesor de la zapata se predimensiond igual que para una zapata

concéntrica, tal y como se muestra en el capitulo 3.5.1.4, fundamentado con el

codigo ACI-05, por lo que se tomara un espesor de t = 0,40 m.

El espesor de la zapata debe de resistir los esfuerzos de corte simple,

corte flexionante y el punzonamiento provocado por las columnas y las cargas

actuantes. Por lo tanto a continuacién se chequeara que la zapata sea capaz de

resistir el corte simple y el corte provocado por el punzonamiento:

o Chequeo por corte simple

La seccion critica de la zapata para esfuerzo cortante se localiza en un

plano vertical a una distancia d’ (peralte efectivo), paralelo a la cara de la

columna.
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Por lo tanto, debe de compararse en esta distancia si el corte resistente

del concreto es mayor que el corte actuante, de ser asi el espesor de la zapata
sera adecuado.

d=t—rec — Byaillare /2
d=0,40m-0,075m —-0,01905/2 =0,3155 m

" Cortes actuantes (Va): se obtienen del diagrama de corte, a

una distancia d’ del rostro de la columna.

Val = 11,53 ton

Va2 = 6,92 ton
. Corte resistente del concreto (Vc): ACI-05 11.3.1.1 (11-3)

V,=0*0,53*/fc*b*d ;  ¢=0,85
V.=0,85*0,53*v280*150*31,55 = 35 675,04 kg = 35,68 ton
Vc > Va, el espesor de la zapata resiste el esfuerzo de corte simple.
o Chequeo por corte punzonante
Es producido por el efecto que provocan las columnas al intentar traspasar

la zapata combinada. El perimetro de la seccion critica de corte punzonante,

siempre se presenta a una distancia d/2 a partir del rostro de la columna.
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. Cortes actuantes (Va)
Val = Pycol1 - Qdisu (0,75m)* A
Val = 22,21 ton - (6,45 ton/m?)(0,5119 m?) = 18,91 ton
Va2 = Pycol2 - Qdisu (2,25m)* A
Va2 = 26,44 ton - (17,04 ton/m?)(0,5119 m?) = 17,72 ton
Donde:

A = (0,40 m + d)?
A = (0,40 m + 0,3155 m)* = 0,5119 m?

. Corte resistente del concreto (Vc)
V,=0*1,06%/fc*b,*d :  ©=0,85
V.=0,85*1,06*v280*286,2*31,55 = 136 135,94 kg = 136,14 ton
Donde:

b,= perimetro de seccion critica del punzonamiento
bo=4(0,40 m + d) = 4(0,40 m + 0,3155 m) = 2,862 m = 286,2 cm

Vc > Va, el espesor de la zapata resiste el esfuerzo de corte punzonante.
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o Disefio del refuerzo por flexion

Deber& calcularse el acero minimo para la zapata combinada y con éste,
calcular el momento que resiste, dicho momento debe compararse con los
momentos actuantes en el diagrama de momentos. Si los momentos actuantes
son menores al momento que resiste el acero minimo, se debera reforzar con
acero minimo. Si los momentos actuantes son mayores al acero minimo,
debera calcularse el momento faltante y proponer un area de acero para el

mismo.

El codigo ACI-05 capitulo 10.5.1 requiere que en todo elemento estructural

sometido a flexion el Asn,in debe ser:
Refuerzo minimo para el ancho de la zapata = 1,50 m:

14bd _ (14)(150)(31,55)
Smin = —f " T 2810

= 23,58 cm?
El momento resistente con es Aspi, = 23,58 cm?, es:

e As*fy
Masmin=® |ASmin*fy* | d - m ; ©=0,9

23,58*2 810

MAsminzovg [23,58 2810 (31 ,99 - m

)l =1 826 106,34 kg-cm

Magmin= 18 261,06 kg-m = 18,26 ton-m
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Del diagrama de momentos actuantes se observa que el mayor momento
es de 14,19 ton-m, por lo que colocando el area de acero minimo resiste dicho

momento.

Con el Asmin se determina el espaciamiento (S) que se requiere, usando
varillas No. 6 (A = 2,85 cm?):

Aplicando una regla de tres:

23,58 cm? - 150 cm
285cm? - S = S=18,13cm

Por lo tanto, colocar varillas No.6 @ 15 cm en el sentido longitudinal de la

zapata combinada en la cama superior.
. Acero por temperatura

Segun el cédigo ACI-05, seccion 7.12.2.1, el acero por temperatura debe

ser por lo menos:
ASiemp.= 0,002*b*t = 0,002*100*40 = 8,00 cm?

Segun el cédigo ACI-05, seccion 7.12.2.2, el acero por temperatura en
ningun caso debe colocarse con una separacion mayor de 5 veces el espesor

del elemento, ni se necesita que sea mayor a 45 cm.

Se determina el espaciamiento (S) que se requiere, usando varillas No. 6
(A =2,85cm?):
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Aplicando una regla de tres:

8,00 cm? - 100 cm
285cm? - S = S =35,63cm

Por lo tanto, colocar varillas No.6 @ 30 cm en el sentido transversal de la

zapata combinada, al centro de la cama superior y en los extremos de la cama

inferior.

o Disefio de vigas transversales

Asumiendo un ancho de viga = ¢ + 1.5d, se chequeara bajo la columna

critica y se considera que la viga sera igual para las dos columnas.

Figura 108. Ubicacion de vigas transversales

3.00

1.50

0.75d—~

c+1.5d

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

d=t-rec - Dyaillase /2 - Qvarilla#6y 12 - Dyaillasex 12
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d=0,40m - 0,075m - 0,01905/2 - 0,01905/2 - 0,01905/2 = 0,296425 m

0,75d = 0,75(0,296425 m) = 0,2223 m

c+1,5d=0,40 m + 1,5(0,296425 m) = 0,8446 m

La viga transversal, se disefiara con la presion uniforme causada por la

carga puntual de la columna.

Presiéon columna 2C

Pcol 2c

22,21 ton

9e2c = b*(c+1.5d) 1,50 m*0,8446 m

Presiéon columna 2D

PCOl 2C

26,44 ton

9420 = b*(c+1,5d) _ 1,50 m*0,8446 m

o Chequeo por corte simple

= 17,53 ton/m?

= 20,87 ton/m?

Debera chequearse que el corte resistente del concreto sea mayor al corte

actuante, de ser asi las dimensiones de la viga transversal serdn adecuadas.

1.50

3.00

I
5
I

18
=l
%
g
N Ok

B
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. Cortes actuantes (Va):

Vaoe = Jdz2c *b'* (C+1 ,5d)
Vayc =17,53 * 0,2536 * 0,8446 = 3,75 ton

Vaop = QdZD* b’ * (C+1 ,5d)
Vayp = 20,87 * 0,2536 * 0,8446 = 4,47 ton

" Corte resistente del concreto (Vc): ACI-05 11.3.1.1 (11-3)
V,=0*0,53*/fc*b*d; ©=0,85
V,=0,85*0,53*\/280*84,46*29,64 = 18 871,36 kg = 18,87 ton
Vc > Va, si chequea por esfuerzo de corte simple.
o Disefio por flexion

Se disefiara el refuerzo a flexion, para resistir los momentos ubicados en
la posicion b’.

0.55m

1.50

S f s & T
o
]
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- Momentos actuantes

Columna 2C
Mactoc= quC*b'z _] 7,53*0,55°
2 2
Macioc = 2,65 ton-m
Columna 2D
Macton= Gezp D" = 20,870,557
2 2
M,ciop = 3,16 ton-m
) Acero minimo

Refuerzo minimo en el ancho de 0,8446 m:

b =84,46 cm
d = 29,6425 cm

_14bd_(14)(84,46)(29,6425)
Smin=—f " " 2810

Aspin= 12,47 cm?
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. Refuerzo que requieren los momentos actuantes

Mactoc = 2,65 ton-m

Macoc = 2 650 kg-m

As = 0,85(280) 84,46*29,6425 - |(84,46*29,6425)2 2 650°84,46
ST 72810 ’ ’ i ’ ’ " 0,003825*280
As = 3,56 cm?
Macop = 3,16 ton-m
Macop = 3 160 kg-m
As = 0,85(280) 84,46*29,6425 - |(84,46*29,6425)2 3 160784,46
ST 72810 ’ ’ - |84 ’ ) - 0,003825*280
As = 4,25 cm?

Como el acero minimo es mayor al acero requerido por los momentos
actuantes, se utilizard como acero de refuerzo el acero minimo. A continuaciéon

se calculara el espaciamiento:

Utilizando varilla No. 6 (As = 2,85 cm?):
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12,47 cm? - 84,46 cm
2,85cm? - S = S=19,30 cm

Por lo tanto, colocar varillas No.6 @ 18 cm, dentro del ancho de 84,46 cm

de las vigas transversales.

Figura 109. Detalle en planta de armado de zapata combinada
0075 AN RIRAEINEE R s
o 1 A .
B ﬁ . ’ v - ~ ~ ! I
O o i
\ \ - \ Z s - - ARMADO EN CAMA
= SUPERIOR E INFERIOR
Il INCE I 7T L TN [ [ DAL I Jeon evariLas
5 A 1 g Nec@oten
- N ' .
TP T I Prmdl
) N N I [ | P A N
0 10 2355 P 0
R V(L WU T eI A 0T |
o] L
'IARMADO EN CAMA INFERIOR 3.00 ARMADO EN CAMA INFERIOR'I
CON 4 VARILLAS No. 6 @ 0.30 m CON 4 VARILLAS No. 6 @ 0.30 m

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
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Figura 110. Detalle en seccion C-C’ de armado de zapata combinada

NS, - 000

Q=== == === I T e T T
T | = = rr -
=1 =l
El=l = m—

'\ \H-' = HI=

1.10
f

i ARMADO EN CAMA SUPERICR
ST = {EGON 16 VARILLAS No 6 @ 0.18 m L'

AT o M= W—WETT(EW—W I
R R e T .W. ‘- o —v—rw——%_ I ARMADOEN CAMA
= V050 -t Il T AL 050/ 7 -}\_ | SUPERIOR E INFERIOR
. TR BV R - A : CON 9 VARILLAS
e = — J_&.‘ A = L e 7= ”;/JHN No.6 @0.15m
E ) A R e N R R V. Vol SO A SV . ; Lt |;|
I TS e El \%m%m% H%\ T e
—ITARMADD EN cAMA INEERIOR =] | = T T ([ =] T T TEARMADD EN CAMA INFERIOR.
CON 4 VARILLAS No. 6 @ 0.30 m CON 4 VARILLAS No. 6 @ 0.30m
Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.
o Solera de humedad - cimiento

La solera de humedad o hidréfuga constituye un elemento importante dentro
de la construccion, ya que su funcion radica en evitar el ingreso de la humedad
hacia el interior de los espacios de la edificacion, para este caso, tomando en
cuenta que los muros de la estructura son Unicamente para dividir ambientes,
se ha propuesto el disefio de una solera de humedad que a la vez sera el
cimiento que servird de soporte a las cargas superpuestas de los muros, dando
una distribucion adecuada a las mismas, de acuerdo con la resistencia del

terreno, debiendo ser continua para proveer un amarre adecuado.

Se propone el disefio de la solera de humedad-cimiento de acuerdo al

normativo del FHA, considerando lo siguiente:
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o Dimensiones y refuerzo para la solera de humedad - cimiento

= Ancho de corona = ancho del muro, mas 1 cm = 16 cm
" Ancho de la base = 30 cm y peralte = 30 cm
= Refuerzo en la cama inferior: 3 varillas No. 3
" Refuerzo en la cama superior: 2 varillas No. 3
] Estribos No. 2 @ 15 cm
= Recubrimiento =7 cm
Figura 111. Detalle de solera de humedad — cimiento
LEVANTADO DE BLOCK

POMEZ 0.14x0.19x0.39

nNs +000 SOLERA DE
il HUMEDAD-CIMIENTO
s I VARILLAS 5 No.3 +
i Hﬁ@ﬁﬂ ESTRIBOS No. 2@ 0.15m
_ A=IEIEIE
eI ES]
e e e e

[ sl il il
0.30

30

| 1-
{1]
11l

o

Fuente: elaboracion propia, con programa AutoCAD.

3.6.5. Disefo de gradas

La forma, disposicion y ubicacién que se le da a una escalera depende
principalmente de las dimensiones e importancia de la edificacion, del espacio
que el proyecto les otorgue, del material y tipo de construccion escogida. Para
una ubicacion correcta se debe tomar en cuenta que la circulacion en los
diferentes niveles no sea problematica; ademas, debe tener iluminacién y

ventilacion aceptable.
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El que una escalera sea comoda y segura depende de su relacion de
pendiente o relacion de dimensiones de los peldafios, es decir, la relacion de

huella y contrahuella. Las siguientes relaciones garantizan la comodidad de una

escalera:
C<20cm
H>C
2C + H < 64 cm (valor cercano)
C+H=45a48cm
C*H = 480 a 500 cm?
Donde:

C = contrahuella

H = huella

Datos

Yeonereto= 2 400 kg/m?® Carga viva = 500 kg/m?

f'c= 280 kg/cm? Carga de acabados = 50 kg/m?
fy= 2 810 kg/cm? Ancho = 2,80 m

. Relaciones de comodidad

C=175cm<20cm
H=28cm>20cm
2C+H=2*175cm+ 28 cm =63 cm <64 cm
C+H=17,5cm + 28 cm = 45,50 cm
C*H= 17,5 cm * 28 cm = 490 cm?
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. NUmero de escalones minimo

h/C = 3,00 m/0,175 m = 17,14 = 17 escalones (contrahuellas)

° NUmero de huellas

NUmero de contrahuellas - 1 =17 - 1 = 16 huellas

Por lo tanto, se obtienen 17 contrahuellas de 17,50 cm y 16 huellas de 28

cm antes del descanso.

La losa de descanso se disefidé por aparte y los resultados van incluidos

dentro de los planos.

Figura 112. Dimensiones de la escalera

Fuente: elaboracién propia, con programa AutoCAD.

o Espesor de la losa

t =P/180= (2*5,39 m + 2 * 2,80 m)/180 = 0,091 m
t=15cm
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Integracion de cargas
o Carga muerta (CM)
Peso propio de la escalera (PP) = y.*(t+ C/2)
PP = 2 400 kg/m? (0,15 m + 0,175 m/2) = 570 kg/m?
Acabados = 50 kg/m?
CM =570 kg/m?+ 50 kg/m? = 620 kg/m?
o) Carga viva (CV)
Escaleras publicas = 500 kg/m?

o Carga ultima

CU=W=14CM + 1,7CV
CU = 1,4(620 kg/m?) + 1,7(500 kg/m?) = 1 718 kg/m?
Analizando solamente para un metro, se tiene:

1718 kg/m

CU=1718 kg/m** 1 m =1 718 kg/m II'I"IHII'I'I'IIHI'I'IHII'II'I'IHHI'I'I'IHII'I'H'I'II'I

Célculo de momentos

WL?/14 WL2/14
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CU*L® 1718*(5,39)°

Me=—3 5 =5 545,72 kg-m
_CU*L® 1718*(5,39)° 3 56511 K
OT T4 T qg o
o Area de acero minimo

b=100cm
d=15cm-2,5cm =12,50cm

_14bd _ 14(100)(12,50) _

. 2
Smin fy 5810 6,23 cm
o Area de refuerzo que requieren los momentos
o M) = 5 545,72 kg-m
As = 0,85(280) 1002,50 - |(100*12,50)2 5 545,72*100
°~ 72810 e ’ ~0,003825*280
As = 19,30 cm?
" Espaciamento (S)

Utilizando varilla No. 4 (As = 1,2668 cm?)

19,30 cm? - 100 cm
1,2668 cm? - S = S =6,56 cm
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o M., =3 565,11 kg-m

_ 0,85(280)
~ 2810

As = 11,95 cm?
. Espaciamento (S)
Utilizando varilla No. 4 (As = 1,2668 cm?)

11,95 cm? - 100 cm
1,2668 cm? - S = S =10,60 cm

Por lo tanto, colocar en la cama superior en forma de bastones varillas

Acero por temperatura

Segun el cédigo ACI-05, seccion 7.12.2.1, el acero por temperatura debe

ser por lo menos:

AStemp. = 0,002*b*t

3 565,11*100

'100*12,50-\/(’100*12,50)2 -

0,003825"280

No.4 @ 10 cmy en la cama inferior varillas corridas No. 4 @ 5 cm.

AStemp.= 0,002*100*15 = 3,00 cm?

Segun el cdédigo ACI-05, seccion 7.12.2.2, el acero por temperatura en

del elemento, ni se necesita que sea mayor a 45 cm.
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Se determina el espaciamiento (S) que se requiere, usando varillas No. 3
(A =0,7126 cm?):

3,00 cm? - 100cm
0,7126 cm? - S = S=23,75¢cm

Por lo tanto, colocar varillas No.3 @ 20 cm en el sentido transversal de la

escalera.

Figura 113. Detalle de armado de escalera

VARILLAS No. 4 @ 0.10m ; l_
...’ .-
VARILLAS TRANSVERSALES ¥
No. 3 @ 0.20m J o
VARILLAS TRANSVERSALES g
0.28 No. 3 0.30m S
v
IR
_w_'" ..
VARILLAS No. 4 @ 0.05m L
N
Bl
VARILLAS No. 4 @ 0. 10m e
“
SOLERA DE HUMEDAD o
0.20020m é ho. 2+ g ! ri'ARSII?@L.A:)S;::IRANS\-'ERSALES k.o
- MNa. 15 . 0. 3@ 0.30m o
I !i == TSNS ==
of I - - provectar Lasvikicht oen—] | | | N IS TN TENNETEENE - HITE
= LN - e et e 1 s ] e i LN e ] et )
o A s ek Sl I El=IN=
L1 | I concreTo 1 ||_Fm:m:m:m:ilzlﬂ|_—l —_m:. e :u|
_ ===k ==
S 11, lE=E Y] = vy o]
= H_\Iﬁ_r_CWIENTD CORRIDO EN GRADAS l|2|_ |:|_| e =1 =
[ ™ 5.20:0.40m ARMADO CON VARILLAS o HIH 52 T
4No. 3+ ESLABONES No. 2@ 020m = ! =
- QW:—'l =TT
N T—m-m:ﬁ__—
0.40 3.88 0.80

Fuente: elaboracién propia, con programa AutoCAD.
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3.7. Instalaciones eléctricas

Las instalaciones eléctricas estan basadas en el Manual de Normas para
acometidas de servicio eléctrico de la Empresa Eléctrica de Guatemala
(EEGSA), en la seccién V: apartamentos, edificios, centros comerciales y

construcciones similares.
Normas y codigos para instalacion comercial:
o Acometida: es el conjunto de conductores, componentes y materiales
utilizados para transmitir electricidad desde las lineas de distribucion de

la empresa eléctrica.

La instalacion de la acometida constara de lo siguiente:

o Poste de distribucion

o Poste de acometida

o Cables de acometida

o Contador o medidor

¢ Caja socket para contador
o Medios de proteccién

o Tableros de distribucion

Por lo tanto, se colocara un contador y un tablero de distribucion en cada

nivel con tierra fisica.

Para conexion de electrodos a tierra se debe colocar una varilla de cobre

de un diametro de %" y una longitud minima de 2,50 metros.
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. Circuitos

Segun la norma, los circuitos de iluminacion y tomacorrientes se
protegeran con un flip on de 15 a 20 amperios dependiendo de los elementos
conectados al circuito, basandose principalmente, en lo que determinen los
calculos. Se consideré el método del total de potencia que son los watts o
kilowatts que suman todas las lamparas, tomacorrientes y el resto de
conexiones eléctricas y asi lograr la iluminacion adecuada en cada éarea

especifica.

o Primer nivel

. 16 lamparas de 40 watts de 2 tubos por lampara = 16*2*40
watts = 1 280 watts

" 2 bombillas de 75 watts = 150 watts

. 18 tomacorrientes de 300 watts cada uno =5 400 watts

" Total = 6 830 watts

Con base en lo especificado en la norma, y teniendo una potencia de 6
830 watts, se colocardn en el primer nivel 6 circuitos, 3 para iluminacion y 3

para fuerza.

o Segundo nivel

. 15 lamparas de 40 watts de 2 tubos por lampara = 15*2*40
watts = 1 200 watts
. 4 bombillas de 75 watts = 300 watts
. 12 tomacorrientes de 300 watts cada uno = 3 600 watts
" Total =5 100 watts
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Con base en lo especificado en la norma, y teniendo una potencia de
5 100 watts, se colocaran en el segundo nivel 8 circuitos, 4 para iluminaciény 4

para fuerza.
o Conductores

El calibre de los conductores serd de acuerdo, estrictamente al calculo
respectivo, pero en ningln momento podra ser menor de 12 AWG, el cual tiene

una capacidad de resistir 20 amperios.

Para el célculo del calibre de la iluminacion, se debe determinar la
corriente de los circuitos para cada nivel, en este caso se calculara el circuito

gue mayor potencia genera entre los dos niveles:
6 lamparas de 40 watts de 2 tubos por lampara + 2 bombillas de 75 watts.
P = 6*2*40 watts + 2*75 watts = 630 watts

630 watts
—————=525A

P
IiIuminacic’)n v 120v
Tomando en cuenta que la longitud promedio entre cada ldmpara es de
3,50 metros, se determina que el calibre del conductor requerido para cargas

nominales de 120 voltios con un 2% de caida de voltaje es 12 AWG.

Para el calculo del calibre de fuerza, se debe determinar la corriente del
circuito para cada nivel, tomando en cuenta el uso simultaneo de los
tomacorrientes, en este caso se calculara el circuito que mayor potencia genera

entre los dos niveles:
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6 tomacorrientes de 300 watts cada uno.
P =6 * 300 watts = 1 800 watts

P _ 1 800 watts _

Ifuerza Vv 120

Tomando en cuenta que la longitud promedio entre cada tomacorriente es
de 4 metros, se determina que el calibre del conductor requerido por seguridad
y para cargas nominales de 120 V con un 2% de caida de voltaje es 10 AWG.

Debido a que la corriente es de 5,25 A para iluminacion y de 15 A para
fuerza, se colocara un flip on de 15 amperios por cada circuito de iluminacién y

un flip on de 20 amperios por cada circuito de fuerza.

Dando como resultado el uso en el primer nivel de 3 flip on para
iluminacion y 3 flip on para fuerza y el uso en el segundo nivel de 4 flip on para
iluminacion y 4 flip on para fuerza (ver planos de iluminacion y fuerza).

o Tuberia y ductos
Se utilizara tuberia plastica (poliducto) de diametro %4” para los circuitos de

iluminacion, y se utilizara tubo pvc eléctrico de diametro %” para los circuitos de

fuerza.
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3.8. Instalaciones hidraulicas y sanitarias

Las instalaciones hidraulicas, son el conjunto de tuberias y conexiones de
diferentes diametros y diferentes materiales; para alimentar y distribuir agua
dentro de la construccion. Las instalaciones sanitarias tienen por objeto la
recoleccion de las aguas residuales (aguas jabonosas, aguas grasas, aguas

negras, aguas pluviales) y conducirlas a través de tuberias al colector general.
3.8.1. Agua potable
Se proveerd de agua potable en cantidad y presion suficiente para

satisfacer las necesidades y servicio de los usuarios, de acuerdo con los

siguientes requisitos minimos:

o El servicio de agua potable sera continuo durante 12 horas del dia.

o La dotacion minima es de 200 litros/persona/dia.

o El disefio de la red de distribucién fue por circuitos cerrados.

o Las tuberias de agua potable se colocaron lo mas apartado posible de

las de drenaje y nunca deben estar a un nivel inferior que éstas.
o En los puntos de cruce entre tuberia de agua y drenaje, las primeras
deben quedar por lo menos 20 cm, por encima protegidas con mortero o

concreto.

° Céalculo de sub ramales

Los sub ramales son pequefias longitudes de tuberia que conectan los

ramales a los aparatos sanitarios.
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Se le asigna un didmetro a cada aparato sanitario, de acuerdo a la tabla
XXXIV.

Lavamanos @ = V%"
Inodoro con tanque @= %"

Grifo para patio @ = %"

Tabla XXXIV. Diametro de los subramales

Diametro del sub-ramal en pulgadas
Tipo de aparato

sanitario Presiones Presiones mayores Diametro
hasta 10m de 10m minimo
Lavatorio 2 V2 V2
Bidet 1o ] ]
Tina Ya- V2 Ya V2
Ducha Y V2 V2
Grifo de cocina ¥ V2 V2
Inodoro con Tanque 2 12 12
Inodoro con Valvula 112-2 1 14
Urinario con Tanque 2 12 12
Urinario con Valvula 1-1-2 1 1

Fuente: RODRIGUEZ SOZA, Luis Carlos.

Guia para las instalaciones sanitarias en edificios. p.54.

. Célculo de ramales

Los ramales son tuberias derivadas del alimentador principal y que
abastecen agua a un punto de consumo aislado, un bafio o a un grupo de

aparatos sanitarios.
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Utilizando la tabla XXXV, se le asigna un numero de equivalencia a cada

sub ramal en funcién de su didmetro obtenido anteriormente:

@7%"=1,00
@Y =2,90
@ 1" =6,00
Tabla XXXV. Equivalencias de gastos en tuberias de agua
Diametro del tubo Numero de tubos de 2" con la
en pulgadas misma capacidad
2 1
Ya 2.9
1 6.2
1va 10.9
1% 17.4
2 37.8
2 V2 65.5
3 110.5
4 189
6 527
8 1250
10 2090

Fuente: RODRIGUEZ SOZA, Luis Carlos.

Guia para las instalaciones sanitarias en edificios. p.58.

Empezando desde el punto mas alejado respecto al alimentador principal,
se analiza ramal por ramal y en funcién de los numeros de equivalencias

anteriores, se calcula el diametro por medio de la tabla XXXVI:
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Tabla XXXVI.

Calculo de diametro de tuberia de agua potable

Tramo Equivalencia| Diametro Tramo Equivalencia| Diametro
1-2 2,90 3/4" 14-15 2,90 3/4"
2-3 2,90 3/4" 15-16 1,00 1/2"
3-4 1,00 1/2" 15-17 2,90 3/4"
4-5 2,90 3/4" 18-19 2,90 3/4"
5-6 1,00 1/2" 19-20 2,90 3/4"
6-7 2,90 3/4" 20-21 1,00 1/2"
7-8 2,90 3/4" 20-22 2,90 3/4"
7-9 2,90 3/4" 22-23 1,00 1/2"

9-10 2,90 3/4" 22-24 2,90 3/4"
10-11 1,00 1/2" 24-25 1,00 1/2"
11-12 2,90 3/4" 24-26 2,90 3/4"
12-13 1,00 1/2" 26-27 1,00 1/2"
13-14 2,90 3/4" 26-28 2,90 3/4"

Se concluye que el tipo de tuberia a utilizar sera de cloruro de polivinilo
(PVC) de 3/4” de diametro para ramales principales y de %" de diametro para

Fuente: elaboracion propia.

las conexiones a los artefactos sanitarios (sub ramales).

o Célculo de la linea principal de conduccién

De acuerdo con la tabla XXXVII se le asigha un niumero de unidades de
gasto o unidades Hunter (UH) a cada uno de los artefactos sanitarios en funcion
del tipo, quedando de la siguiente manera:

Lavamanos UH =2

Inodoro con tanque UH =5

Grifo para patio UH =1
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Tabla XXXVII. Unidades de gasto para tuberias de distribucion

Unidades de gasto |

Pieza Tipo Agua Agua
Total fria caliente
Tina 4 3 3
Lavadero de Ropa 8 4.50 4.50
Ducha 4 3 3
Inodoro Con tanque 5 5
Inodoro Con valvula semiautomatica 8 8
Lavadero Cocina hotel, restaurante 4 3 3
Lavadero Reposteria 3 2 2
Bebedero Simple 1 1
Bebedero Multiple 1 1"
Lavatorio Corriente 2 1.50 1.50
Lavatorio Maltiple 2* 1.50 1.50
Botadero 3 2 2
Urinario Con tanque 3 3
Urinario Con valvula semiautomatica 5 5

Fuente: RODRIGUEZ SOZA, Luis Carlos.

Guia para las instalaciones sanitarias en edificios. p. 48.

o NuUmero total de UH Primer nivel

2 lavamanos x 2 UH =4 UH
2 inodoros con tanque x 5 UH = 10 UH
2 grifos para patio x 1 UH =2 UH
Total: 16 UH

o Numero total de UH segundo nivel

2 lavamanos x 2 UH =4 UH
2 inodoros con tanque x 5 UH =10 UH

Total: 14 UH
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El nimero total de UH es: 16 UH + 14 UH = 30 UH (10 UH con valvula y
20 UH con tanque).

Con el namero total de UH vy utilizando la tabla XXXVIII, se tiene un gasto

probable de: 1,60 It/s (1,06 It/s con valvula y 0,54 It/s con tanque).

Tabla XXXVIII. Gastos probables para el método de Hunter (It/s)
Gasto Gasto
Ho.de UH | Tangue Valvula No. de UH Tanque Vakeula
3 012 rer 40 0.91 1.74
4 016 42 0.95 1.78
5 0:23 0 44 1.00 182
[ 025 0.04 A6 1.03 1.84
7 028 0.97 48 1.09 1.02
] 029 1.00 50 1.13 1.97
a9 0.3z 1.03 55 1.19 204
10 034 1.08 &0 1.25 2.11
12 038 1.12 65 1.31 217
14 042 1.17 TO 1.36 223
16 046 1.22 75 1.41 229
18 0.50 1.27 B0 1.45 2,35
20 0.54 1.33 &5 1.50 240
22 0.58 1.37 80 1.58 2.45
24 061 1.42 a5 1.62 250
26 067 1.45 100 1.67 255
28 (U 1.51 110 1.75 2.60
30 075 1.55 120 1.83 272
32 0Ta 1.59 130 1.91 280
34 a2 1.63 140 1.598 285
36 0.85 1.67 150 2.08 205
38 0,88 1.70 160 214 3.04

Fuente: RODRIGUEZ SOZA, Luis Carlos.

Guia para las instalaciones sanitarias en edificios. p. 50.

Estimando una velocidad de 1 m/s, una altura de niveles de 3 m para el

primero y de 4 m para el segundo y tuberia PVC, se calcula el diametro.
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El didmetro se calcula con la siguiente formula:

i 743,811xLxQ"®
C" o xHf

Por lo tanto, el diametro a utilizar para la linea de distribucién que alimenta

los dos niveles sera de 1”.

3.8.2. Drenajes

o Drenaje sanitario

La funcién del drenaje sanitario es la recoleccion de las aguas residuales
(aguas jabonosas, aguas grasas, aguas negras, aguas pluviales) y conducirlas

a traves de tuberias al colector general.

Las tuberias enterradas para el drenaje sanitario deberdn tener una

pendiente minima de 2% y una pendiente maxima de 6%.

Utilizando la tabla XL se le asigna un nimero de unidades mueble (um) y
un didmetro de tuberia a cada mueble o aparato sanitario, dependiendo de la
clase de instalacién, para este proyecto se considerara una instalacion de
primera clase, quedando el célculo del didmetro de tuberia de la siguiente

manera:
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Tabla XXXIX. Célculo del diametro de las derivaciones simples

Tipo de mueble o | Niumero de unidades | Diametro
aparato sanitario mueble (um) (plg)
Lavamanos 1 11/4
Inodoro con tanque 4 3
Drenaje en piso 3 3
Fuente: elaboracion propia.
Tabla XL. Unidades de descarga y diametro minimo en derivaciones

simples y sifones de descarga

Unidades de Diametro minimo del sifony
Tipo de mueble descarga derivacion
o aparato Clase Clase |

ira 2da 3ra ira 2da 3ra
Lavabo 1 2 2 1% 1% 1%
Inodoro 4 5 6 3 3 3
Tina 3 4 4 1% 2 2
Bidet 2 2 2 1% 1% 11
Cuarto de bafio 7 3 3 3
completo
Regadera 2 3 3 1% 2 2
Urinario suspendido 2 2 2 1% 1% 1%
Urinario vertical 4 4 - 2 2
Fregadero de 3 114
viviendas
Fregadero de 8 8 - 3 3
restaurante
Lavadero (ropa) 3 3 1% 1%
Vertedero 8 8 4 4
Bebedero 1 1 1 1% 1% 1%
Lavaplatos de 2 1%
Casa
Lavaplatos 4 —- 2
comercial

Fuente: RODRIGUEZ SOZA, Luis Carlos.

Guia para las instalaciones sanitarias en edificios. p. 71.
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De acuerdo con los resultados obtenidos, se determina utilizar un didmetro
de tuberia de 3” para todas las derivaciones simples y para las derivaciones en

columnas (bajadas).

o Drenaje pluvial

El objetivo del drenaje pluvial es la evacuacion de las aguas provenientes
de la escorrentia producida por la precipitacion pluvial, debiendo disefiarse el

sistema de acuerdo con los requisitos siguientes:

o Las bajadas deben ubicarse si es posible en paredes que den al
exterior de la edificacion, protegidas con mortero, concreto u otro
material.

o Se dispondran tres bajadas de agua pluvial para drenar el techo
del edificio y el didmetro de cada una de ellas se calcula de la

siguiente manera:

Se calcula el caudal con la formula siguiente:

Q= C.ILA
~ 360

Donde:

Q = caudal m®s
C = coeficiente de escorrentia del concreto (0,90)
| = intensidad de lluvia (mm/h)

A = area a drenar (Ha)
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Para calcular la intensidad de lluvia se utilizaran los parametros de ajuste
de la estacién meteorolégica de Huehuetenango, de la tabla IV. Se asumira un

periodo de retorno Tr de 2 afios.

Los parametros de ajuste para un periodo de retorno Tr de 2 afios son:

A=1215
B=11
n=0,874
R2 = 0,997

Se asume un tiempo de concentracion Tc de 0,5 minutos (30 segundos).
Intensidad de lluvia:

A
T B+To)n

1215
T (11+0,5)087

i =143,72 mm/h
El &rea a drenar por cada bajada sera de 49,10 m? o 0,00491 hectareas.

Q- 0,9%143,72*0,00491

= 3 =
360 0,00176 m°/s = 1,76 It/s
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Luego, se calcula el diametro de la tuberia, por medio de la férmula de

Manning, de la siguiente manera:

_ (691 000*Q*n\*"
D= g2

Como se utilizara tuberia de PVC, se estima un coeficiente de rugosidad

n = 0,009 y se estimara una pendiente de 1,00%, quedando:

D= <691 000*0,00176 *0,009

3/8
00172 ) =5,82cm

D =5,82cm=2,29"

Por lo tanto, para las bajadas de agua pluvial se utilizara tuberia PVC de

3” de diametro.
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3.9. Planos constructivos

Los planos que se elaboraron para el proyecto del edificio comunal son los

siguientes:

o Planta amueblada

o Planta acotada

o Vigas y losas del primer nivel
o Vigas y losas del segundo nivel
o Cimientos y columnas

o Detalles estructurales

o Planta de acabados

o Planta de agua potable

o Planta de drenajes

o Elevaciones

o Planta de iluminacién

o Planta de fuerza

Los planos constructivos se encuentran dentro de los apéndices.
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3.10.

Presupuesto del proyecto

ciento de costos indirectos, en

los cuales van

El presupuesto se elabor6 a base de precios unitarios, aplicando un 30 por

incluidos gastos de

administracion, supervision, utilidades e imprevistos. Los precios de los

materiales se obtuvieron mediante cotizaciones en centros de distribucion

cercanos a la region y la mano de obra se determiné de acuerdo a lo

establecido por la municipalidad.

Tabla XLI.

Presupuesto edifico comunal de dos niveles

No. Renglén Cantidad | Unidad PU TOTAL
1 | Chapeo, nivelacion y limpieza 240,001 m2 Q. 22,45| Q. 52386,91
2 | Trazoy estaqueado 240,001 m2 | Q. 19,19/ Q. 460564
3 | Excavacién para zapatas Z1, Z2, Z3, Z4 6729 m3 | Q. 8571/ Q. 5767,13
4 | Excavacion solera de humedad-cimiento 97,001 ml Q. 42,06| Q. 4079,35
5 | Zapatas tipo 1 8,00 | Unidad | Q. 3283,51|Q. 26 268,08
6 | Zapatas tipo 2 2,00 | Unidad | Q. 11525,70| Q. 23 051,40
7 | Zapatas tipo 3 2,00 | Unidad | Q. 8384,22| Q. 16 768,45
8 | Zapatas tipo 4 2,00 | Unidad | Q. 599,00| Q. 1 198,00
9 | Solera de humedad - cimiento 97,00 m Q. 23535|0Q. 22828,92
10 | Columna principal C1-1 8,00 | Unidad | Q. 476541|Q. 38123,25
11 | Columna principal C1-2 8,00 | ynidad | Q. 8163,56| Q. 65 308,52
12 | Columna C-2 primer nivel 48,00 | ynidad | Q. 500,13 | Q. 24 006,33
13 | Columna C-2 segundo nivel 34,00 | Unidad | Q. 441,87 | Q. 15023,62
14 | Columna C-3 primer nivel 17,00 | ynidad | Q. 393,06 Q. 6682,00
15 | Columna C-3 segundo nivel 8,00 | Unidad | Q. 452,94| Q. 362348
16 | Columna C4 2,00 | Unidad | Q. 1753,48|0Q. 3506,96
17 | Solera intermedia primer nivel 69,00 mi Q. 15457|Q. 10665,20
18 | Solera final primer nivel 76,201 m| Q. 149,14| Q. 11364,15
19 | Solera de entrepiso 48,001 m Q. 157,02|Q. 7536,86
20 | 2 Soleras intermedias segundo nivel 101,00 mi Q. 156,49| Q. 15 805,36
21 | Solera final segundo nivel 5460 m Q. 156,83|0Q. 8562,89
22 | Solera de descanso en gradas 7,91 mi Q. 22457|0Q. 1776,39
23 | Levantado de muro-block 0,14x0,19x0,39 | 286,04 m2 Q. 134,32| Q. 38418,94
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Continuacion de la tabla XLI.

24 | Viga marco A - primer nivel 1540 m Q. 63594|0Q. 979354
25 | Viga marco D - primer nivel 1540 m Q. 63594|0Q. 979354
26 | Viga marco B - primer nivel 1540 m Q. 58236|0Q. 8968,33
27 | Viga marco C - primer nivel 1540 m Q. 582,36|0Q. 80968,33
28 | Viga marco 1 - primer nivel 9,90 m| Q. 530,28|Q. 5249,73
29 | Viga marco 2 - primer nivel 9,90 mi Q. 530,28|Q. 524973
30 | Viga marco 3 - primer nivel 9,90 m Q. 530,28| Q. 524973
31 | Viga marco 4 - primer nivel 9,90 m| Q. 530,28|Q. 5249,73
32 | Viga marco A - segundo nivel 1540 m| Q. 50857|0Q. 783201
33 | Viga marco D - segundo nivel 15,40 mi Q. 50857|Q. 783201
34 | Viga marco 1 - segundo nivel 9,90 mi Q. 90537|0Q. 8963,13
35 | Viga marco 2 - segundo nivel 990 ml Q. 90537|0Q. 896313
36 | Viga marco 3 - segundo nivel 9,90 m| Q. 90537|0Q. 8963,13
37 | Viga marco 4 - segundo nivel 9,90 m Q. 90537|Q. 896313
38 | Losa plana - primer nivel 149.00| m2 Q. 55425|Q. 82583,67
39 | Losa nervurada - segundo nivel 150,00 | m2 Q. 630,62| Q. 94593,19
40 | Médulo de gradas 1,00 | Global | Q. 27639,43| Q. 27639,43
41 | Repello 1055,00| m2 Q. 40,84 | Q. 43 085,48
42 | Cernido 1055001 mz | Q. 37,60 | Q. 39672,80
43 | Piso 290,00 m2 Q. 13550|Q. 3929522
44 | Puertas y ventanas 1,00| Global | Q. 75793,03| Q. 75793,03
45 | Instalacion eléctrica (iluminacion) 1,00| Global | Q. 21235,21| Q. 2123521
46 | Instalacion eléctrica (fuerza) 1,00| Global | Q. 12146,16| Q. 12 146,16
47 | Instalacién hidraulica 1,00| Global | Q. 10973,54| Q. 10 973,54
48 | Instalacion sanitaria y pluvial 1.00| Global | Q. 9823,80| Q. 9823,80

Costo total del proyecto: Q. 927 238,55

Fuente: elaboracion propia.
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3.11. Evaluacién ambiental

La evaluacion de impacto ambiental se llevé a cabo por medio de una
boleta de identificacion y evaluacion de riesgo que utiliza el Ministerio de
Ambiente y Recursos Naturales (MARN), dicha boleta fue proporcionada por la
Direccion Municipal de Planificacién (DMP) del municipio de Colotenango. Los
resultados obtenidos durante la evaluacion fueron de 216 puntos. Por lo tanto,
segun la boleta al ser el puntaje de evaluacion menor a 400 puntos, el proyecto

es aceptado.

Tabla XLII. Boleta de identificacidén y evaluacion de impacto ambiental

para el edificio comunal de dos niveles

Proyecto: Disefio de un edificio comunal de dos niveles
Localizacion: Caserio Santo Domingo, aldea La Vega, Colotenango, Huehuetenango

A*V

N
Expuesto al evento
General al evento
Nula
Minima
Moderada
Severa
Baja
Media
Alta
Extremadamente Alta
Total =

Identificacion y evaluacién
deriesgo
programas/proyectos

Amenaza Vulnerabilidad|R=amenaza * vulner.

Huracanes, ciclones y tifones X X 0

Tornados X X 0

Tormenta tropical X X 8

Meteorolégicos Onda térmica fria X X 0

Onda térmica calida X 0

Inundaciones X X 16

Naturales Sec!was gue provocan pérdidas X X 3
agricolas

Derrumbes X X 8

Topogréficos o | Deslizamientos X X 0

geotécnicos (| ahares X X 0

Flujos de lodo y agua X X 0
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Continuacion de la tabla XLII.

Naturales

Antropico-
social

Tectoénicos 6
geoldgicos

Derechos
humanos

Seguridad
ciudadana

Manejo del
ambiente

Terremotos (sismos)

x

Erupciones volcanicas

Maremotos

Violacién de derechos humanos

x
x
o

genera pobreza

Genera discriminacion

Ocurrencia de epidemias

Delincuencia organizada

XX XX

X | X| XX

o|lo|lo| o

Delincuencia comun

conflictos limitrofes

Ocurrencia de guerra

Ocurrencia de terrorismo

X | X|X| XX

X | X|X|X|X

o|lo|]o|o| o

I

Destruccion de habitats naturales

Crisis politica X X
Entorno politico | yjgjs gubernabilidad X
economico- — -
social Crisis economica X X 64
Crisis social X X 64

X
o

x

Radiacion solar intensa

Descarga de solidos y liquidos a

X 8
cuerpos de agua
Descarga de particulas sélidas al X 8
aire
Contaminacién por ruido superior a X 8
90 DB
Contaminacion de suelos X X 0
Sobre-explotacién de recursos X X 0
naturales
Desertificacion X X
Incendios forestales X X
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Continuaciéon de la tabla XLII.

Fallas industriales y tecnolégicas X X 0
De transporte aéreo, acuatico y X X 0
terrestre
Derrame de productos petroleros X X 0
Depositos industriales y quimicos X X 0
colapso de estructuras X X 0
Antropico- i
socFi)aI Accidentes |EXPlosiones X X 0
Centrales eléctricas, térmicas y X X 0
geotérmicas
Oleoductos X X
coheterias X
Urbanizacion desordenada X X 16
Edificios, ruinas, monumentos X X 0
abandonados
Factor Escala Descripcion
Nula No apreciable
Minima Visible, sin importacia para la estabilidad del sistema
Amenaza — - -
Moderada Alteracién notable, pero en un ambito reducido
Severa Alteracién notable, extensa consecuencias dafiinas y mortales
Baja Poblacion es afectada en forma minima, no existe peligro de muerte —
Media Poblacion es afectada focalmente, existe peligro de muerte |<£ 216
vulnerabilidad |Alta Poblacion es afectada extensivamente, existe peligro de muerte IC—D
Poblacién es afectada extensivamente, existe peligro de muerte, sin
Extrema alta : L.
capacidad de recuperacion
Escalade |Bajo menor 400 (se acepta el proyecto con medidas mitigacion)
ision -
decisio Medio mayor de 401 hasta 1000 (reformular el proyecto)
puntos de
riesgo Alto mayor de 1000 (Se rechaza el proyecto, reformularlo)

Fuente: Direccion Municipal de Planificacién, Colotenango, Huehuetenango.
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CONCLUSIONES

El puente vehicular se disefid6 tomando en cuenta aspectos que
establece la Direccion General de Caminos y los requisitos estructurales
de la Norma AASHTO LRFD.

La estructura del edificio comunal se disefié cumpliendo los parametros
arquitectonicos y estructurales minimos necesarios, logrando el confort y

seguridad de las personas que utilicen dicha edificacion.

En el disefio estructural del edificio comunal se aplicaron diferentes
criterios, tanto técnicos como econdémicos, y se utilizaron normativos de
caracter estructural como el cédigo ACI, AGIES, UBC, esto con el
propésito de garantizar una estructura segura y que sea capaz de resistir

un evento sismico.

Los dos proyectos no provocaran un impacto ambiental significativo, por

lo que su ejecucion es viable.

El costo total del puente vehicular es de Q. 918 949,86 y el costo total del
edificio comunal es de Q. 927 238,55.
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RECOMENDACIONES

Garantizar la supervision técnica profesional durante la ejecucion de los
proyectos, para que las especificaciones y requerimientos contenidos en

los planos puedan ser cumplidos.

El costo de los proyectos se vera afectado de manera directa al momento
de ejecutar el mismo, por tal razén sera necesario actualizar los costos

previos a la construccion.

Los materiales a utilizar deben ser de buena calidad y si es necesario
seran sometidos a pruebas de laboratorio, para garantizar que se

encuentren en condiciones 6ptimas.

Utilizar mano de obra local para la ejecucion de los proyectos, ya que

esto creard fuentes de trabajo en las comunidades.

Capacitar a los miembros del COCODE, para que puedan realizar de
buena manera el mantenimiento de los dos proyectos, y asi garantizar su

total funcionamiento y durabilidad.
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APENDICES

Se adjuntan los siguientes planos constructivos:

Puente vehicular ubicado en la aldea Ixconlaj, Colotenango,

Huehuetenango:

Planta general y perfil del puente
Planta acotada y planta de armado de losa
Elevacion y seccion transversal

Viga principal y diafragmas

o bk~ 0N PE

Subestructura

Edificio comunal de dos niveles ubicado en el caserio Santo Domingo,
aldea La Vega, Colotenango, Huehuetenango:

Planta amueblada

Planta acotada

Vigas y losas del primer nivel
Vigas y losas del segundo nivel
Cimientos y columnas

Detalles estructurales

Planta de acabados

Planta de agua potable

© © N o o bk~ WP

Planta de drenajes

[EEN
©

Elevaciones

[EEN
=

Planta de iluminacion

[ERN
N

Planta de fuerza
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ANEXOS
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Anexo 1. Resultados del ensayo de compresion triaxial para el puente

vehicular

CENTRO DE INVESTIGACIONES DE INGENIERIA
FACULTAD DE INGENIERIA
UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA

ENSAYO DE COMPRESION TRIAXIAL, DIAGRAMA DE MOHR

INFORME No.: 0203 S.S. [OA 29,928

INTERESADO: Francisco Javier Minchez Ordofiez

PROYECTO:
Fecha:
pozo:
&
<
e
2
c
]
=
<]
(&)
o
]
o
=
7]
w

t
TIPO DE ENSAYO: No consolidado y no drenado.

PARAMETROS DE CORTE:

EPS- Disefio de Puente Vehicular ubicado en la Aldea Ixconlaj, Colotenango,
Huehuetenango.

20 de junio de 2012.

1 Profundidad: 2.00 m Muestra: 1

80

70

60

50
40
30 |
/

20

o
10 <

7 \

0O 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120 130
Esfuerzo Normal (T/M?)

N: Cu_=_4.78 Ton/m* _

DESCRIPCION DEL SUELO: Limo arcilloso color café

DIMENSION Y TIPO DE LA PROBETA: 25"X5.0"

OBSERVACIONES: Muestra proporcionada por el interasado.

PROBETA No. 1 1 1
PRESION LATERAL (T/m?) 5 10 20
DESVIADOR EN ROTURA q(T/m’) 15.19 22.41 38.45
[PRESION INTERSTICIAL u(T/m’) X X X
DEFORMACION EN ROTURA Er (%) 3.0 5.5

DENSIDAD SECA (Ton/m?) 1.44 1.44

DENSIDAD HUMEDA (T/m?) 1.72 1.72

HUMEDAD (%H) 213 213

iy S e
77 CENTRO D IvvEsTic cione ' Ing. Omar Envigue’

OAGIONES sawa ¢ \ i
0E INGENEHL 3:5 lv Jefe Seccion' QAecémwdeSuﬂos

4

Digpcoion

l\(lll\lml IRGENIERIA -USAC
Ciudad Universitaria zona 12
Planta 443-9500 Ext. 1502, FAX: 476-3993

Fuente: Centro de Investigaciones de Ingenieria, Facultad de Ingenieria, USAC.
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Anexo 2. Resultados del ensayo de compresion triaxial para el edificio

comunal

L] CENTRO DE INVESTIGACIONES DE INGENIERIA
FACULTAD DE INGENIERIA
UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA

ENSAYO DE COMPRESION TRIAXIAL, DIAGRAMA DE MOHR

INFORME No.: 027 S.S. L9 ] J&- 28,943
INTERESADO: Francisco Javier Minchez Ordofiez
PROYECTO: EPS- Disefio de un Edificio Comunal de dos niveles

Ubicacién: Caserio Santo Domingo, Aldea la Vega
Fecha: 06 de febrero del 2012
pozo: 1 Profundidad: 2.00 m Muestra: 1
40
35
30
g ]
= 25
2 20 B
£ L
& /
8 15
% V‘*\\
S 10 =
=
i . | 471/ N\
e \ \

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65
Esfuerzo Normal (T/M?)

PARAMETROS DE CORTE:
|LANGuLO DE FRICCION INTERNA : @ = 25.34 | COHESION: Cu = 4.46 | |
TIPO DE ENSAYO: No consolidado y no drenado.
DESCRIPCION DEL SUELO: Arcilla limosa Color Café Consolidada con Particulas de Grava
DIMENSION Y TIPO DE LA PROBETA: 25"X5.0"
OBSERVACIONES: Muestra proporcionada por el interasado.
PROBETA No. 1 1 1
PRESION LATERAL (T/m’) 5 10 20
DESVIADOR EN ROTURA q(T! /m?) 3.92 26.59 49.30
PRESION INTERSTICIAL u(T/m®) X X X
DEFORMACION EN ROTURA Er (%) 2.0 35 5.5
DENSIDAD SECA (T/m°) 1.55 1.55 1.55
DENSIDAD HUMEDA (T/im®) 1.90 1.90 1.90
HUMEDAD (%H) Fet 18.4 18.4 18.4
Atentamente,
Vo. Bo. ééz"“ (ﬁ’?)z MMM
/ Ing. Omar Enrique M no Méndez
Inga. Telma Mari¢ela Cano Morales Jefe Secciéon Mecanica de Suelos

DIRECTORA CI/USAC

FACULTAD DE INGENIERIA —USAC—
Edificio T-5, Ciudad Universitaria zona 12
Teléfono directo: 2418-9115, Planta: 2418-8000 Exts. 86209 y 86221 Fax: 2418-9121
Pagina web: http//cii.usac.edu.gt

Fuente: Centro de Investigaciones de Ingenieria, Facultad de Ingenieria, USAC.
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Anexo 3. Coeficientes para momentos negativos en losas

Relacion Casol | Casol |Casod |Casod4d |Casos Casob | Caso7 Caso8 | Caso?
I" . , .

m=y: i 1 N i N (B TN
1.00 CM " 0.045 0.050 0075 0.071 0.033 0.061
* CM‘? 0.045 0.076 0.050 0.071 0.061 0.033
0.95 Cmf 0.050 0.055 0.079 0075 0.038 0.065
C.-.-.m; 0.041 0.072 0.045 0.067 0.056 0.029

0.90 'L’.‘I,M_r 0.055 0.060 0.0R0 0.079 0.043 0.068
cow.r 0.037 0.070 0.040 0.062 0.052 0.025

0.8s Cﬂ.mx 0.060 0.066 0.082 0.083 0.049 0.072
' - 0.031 0.065 0.034 0.057 0.046 0.021

0.80 {?w‘.r 0.065 0.071 0.083 0.086 0.055 0.075
’ Cn, neg 0.027 0.061 0029 0.051 0.041 0.017
0.75 Cﬂ-w 0.069 0.076 0.085 0.088 0.061 0.078
o C.s-,w 0.022 0.056 0.024 0.044 0.036 0.014
0.70 C et 0.074 0.081 0.086 0.091 0.068 0.081
’ C haseg 007 0.050 0.019 0.038 0.029 0.011
0.63 Cﬂ.m'e 0.077 0.085 0.087 0.093 0.074 0.083
' Cﬁln% 0.014 0.043 0015 0.031 0.024 0.008
0.60 Cﬂlw 0.081 0089 0.088 0.095 0.080 0.085
’ C.e. neg 0.010 0.035 0.011 0.024 0018 0.006
0.55 Cﬂm 0.084 0.092 0.089 0.096 0.085 0.086
R b 0.007 0028 0.008 0.019 0.014 0.005
0.50 Cﬂ_m 0.086 0.094 0.090 0.097 0,089 0.088
CM; 0.006 0022 0.006 0.014 0.010 0.003

Fuente: NILSON, Arthur H. Disefio de estructuras de concreto. p. 378.
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Anexo 4. Coeficientes para momentos positivos debidos a carga
muerta en losas

Relacion Casol | Casol | Casol | Casod Caso5 | Caso6 | Caso7 | Caso8 | Caso9

- i ' f 3
A NN I N I NN I NN N I N [ O I O
C. . 0036 | 0018 | 0018 | 0027 0027 | 0033 | 0027 | 0020 | 0023
100 ™ | oo | 0018 | 0027 | 0027 | 0018 | 0027 | 0033 | 0023 | 0020
095 Coa 0040 | 0020 | 0021 | 0030 0028 | 0036 | 0031 | 0022 | 0024
7T G 0033 | 0016 | 0025 | 0024 | 0015 | 0024 | 0031| 0021 | 0017
090 Caw 0045 | 0022 | 0025 | 0033 0029 | 0039 | 0035 | 0025 | 0026
c,, 0029 | 0014 | 0024 | 0022 0013 | 0021 | 0028 | 0019 | 0015
085 Caou 0050 | 0024 | 0029 | 0036 0031 | 0042 | 0040 | 0029 | 0028
B e 0026 | 0012 | 0022 | 0019 | 0011 | 0017 | 0025 0017 | 0013
080 Caur 0056 | 0026 | 0034 | 0039 | 0032 | 0045 | 0045 | 0032 | 0029
oo, 0023 | 0011 | 0020 | 0016 0009 | 0015 | 0022 | 0015 | 0010
075 Coa 0061 | 0028 | 0040 | 0043 0033 | 0048 | 0051 | 0036 | 0031
S o 0019 | 0009 | 0018 | 0013 0007 | 0012 | 0020 0013 | 0007
C,u 0068 | 0030 | 0046 | 0046 0035 | 0051 | 0058 | 0040 | 0033
070 ¢, | oows | 0007 | 0016 | 0011 | 0005 | 0009 | 0017 | 0011 | 0006
Coa 0074 | 0032 | 0054 | 0050 0036 | 0054 | 0065 | 0044 | 0034
065 ¢ | 0013| 0006 | 0014 | 0009 | 0004 | 0007 | 0014 | 0009 | 0005
o060 Cow 0081 | 0034 | 0062 0053 0037 | 0056 | 0073 | 0048 | 0036
C . 0.010 | 0004 | 0011 | 0007 0003 | 0006 | 0012| 0007 | 0004
055 Cutr 0088 | 0035 | 0071 | 0056 0038 | 0058 | 0081 | 0052 | 0037
R S 0008 | 0003 | 0009 | 0005 0002 | 0004 | 0009 | 0005 | 0003
050 Coar 0095 | 0037 | 0080 | 0059 0039 | 0061 | 0089 | 0056 | 0038
T Gy 0006 | 0002 | 0007| 0004 | 0001 | 0003 0007 | 0004 | 0002

Fuente: NILSON, Arthur H. Disefio de estructuras de concreto. p. 379.
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Anexo 5. Coeficientes para momentos positivos debidos a carga viva

en losas
Relacion Casol | Casol | Caso3 | Casod4 |Casos | Casof |Caso7 Caso8 | Caso?®
) : -

m=g- N N I I O Y R 1]
<, 003 | 0027 | 0027 | 0032 | 0032 | 0035 | 0032 | 0028 | 0030

100 & 003 | 0027 | 0032 | 0032 | 0027 | 0032 | 0035 | 003 | 0028
005 Co 0040 | 0030 | 0031 | 0035 | 0034 | 0038 | 0036 | 0031 | 0032
2, 0.033| 0025 | 0029 | 0029 | 0024 | 0029 | 0032 | 0027 | 0025
090 Cor 0045 | 0034 | 0035 | 0039 | 0037 | 0042 | 0040 | 0035 | 0036
-y 0029 | 0022 | 0027 | 0026 | 0021 | 0025 | 0029 | 0024 | 0022
085 Cor 0050 | 0037 | 0040 | 0043 | 0041 | 0046 | 0045 | 0040 | 0039
o, 0026 | 0019 | 0024 | 0023 | 0019 | 0022 | 0026 | 002 | 0020
080 €,y 0056 | 0041 | 0045 | 0048 | 0044 | 0051 | 0051 | 0044 | 0042
Coy 0023 | 0017 | 0022 | 0020 | 0016 | 0019 | 0023 | 0019 | 0017

075 Cor 0061 | 0045 | 0051 | 0052 | 0047 | 0055 | 0056 | 0049 | 0046
R o 0019 | 0014 | 0019 | 0016 | 0013 | 0016 | 0020 | 0016 | 0013
C. 0068 | 0049 | 0057 | 0057 | 0051 | 0060 | 0063 | 0054 | 0050
070 ¢, 0016 | 0012 | 0016 | 0014 | 0011 | 0013 | 0017 | 0014 | 0011
. C., 0074 | 0053 | 0064 | 0062 | 0055 | 0064 | 0070 | 0059 | 0054
065 ¢ 0013 | 0010 | 0014 | 0011 | 0009 | 0010 | 0014 | 0011 | 0009
060 Cor 0081 | 0058 | 0071 | 0067 | 0059 | 0068 | 0077 | 0065 | 0059
0 0010 | 0007 | 0011 | 0009 | 0007 | 0008 | 0011 | 0009 | 0007
055 Con 0088 | 0062 | 0080 | 0072 | 0063 | 0073 | 0085 | 0070 | 0063
R o 0008 | 0006 | 0009 | 0007 | 0005 | 0006 | 0009 | 0007 | 0006
050 Car 0095 | 0066 | 0088 | 0077 | 0067 | 0078 | 0092 | 0076 | 0067
>, 0006 | 0004 | 0007 | 0005 | 0004 | 0005 | 0007 | 0005 | 0004

Fuente: NILSON, Arthur H. Disefio de estructuras de concreto. p. 380.
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AGUAS ARRIBA :

»

DIRECCION pe FLU

DEL Rip

PLANTA GENERAL DEL PUENTE

ESCALA: 1/200

ESPECIFICACIONES TECNICAS

DISENO:

AASHTO LRFD BRIDGE DESIGN ESPECIFICATIONS 2004.
CONSTRUCCION:

ESPECIFICACIONES GENERALES PARA CONSTRUCCION DE
CARRETERAS Y PUENTES DE LA DIRECCION GENERAL DE
CAMINOS DE GUATEMALA (D.G.C. 2001).

CARGA VIVA:

CAMION H 20-44 DEL AASHTO.

MATERIALES

CONCRETO:

CONRETO F'C = 4,000 PSI| = 281 kg/cm2 A LOS 28 DIAS PARA:
LOSA, DIAFRAGMAS INTERNOS Y EXTERNOS, CORTINA, VIGA
VIGA DE APOYO, VIGAS PRINCIPALES Y POSTES.
PROPORCION 1:1.5:2:221 litros de agua

TUBO HG 2" DE DIAMETRO PARA LOS RIELES.

ACERO DE REFUERZO:

- ACERO GRADO 60 (G60): SE USARA ACERO DE REFUERZO
DE GRADO ESTRUCTURAL 60 EN FORMA DE BARRAS CORRUGADAS,
LIMITE DE FLUENCIA 4,200 kg/cm2 EN VIGAS PRINCIPALES Y LOSA.

- ACERO GRADO 40 (G40): SE USARA ACERO DE REFUERZO
DE GRADO ESTRUCTURAL 40 EN FORMA DE BARRAS CORRUGADAS,
LIMITE DE FLUENCIA 2,810 kg/cm2 EN EL RESTO DE ELEMENTOS.

CONCRETO CICLOPEO:

SE USARA CEMENTO TIPO PORTLAND, AGREGADOS FINOS Y GRUESOS,
AGUA DE ACUERDO A LAS ESPECIFICACIONES ASTM O SIMILARES.

EL AGUA DEBERA SER LIMPIA DE ACEITES, ACIDOS Y OTRAS SUSTANCIAS
PERJUDICIALES. LA PIEDRA PUEDE SER PARTIDA O DE CANTO RODADO

DE PREFERENCIA EN SU ESTADO NATURAL (CON CARAS SIN LABRAR),

DE BUENA CALIDAD, DURA, SANA, DURABLE, LIBRE DE SEGREGACION,
FRACTURAS, GRIETAS Y OTROS DEFECTOS ESTRUCTURALES QUE TIENDAN
A REDUCIR LA RESISTENCIA A LA INTERPERIE.

ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD

RECUBRIMIENTOS - AASHTO LRFD 5.12.3:

SALVO QUE SE INDIQUE OTRA COSA, SE USARA EL SIGUIENTE
RECUBRIMIENTO EN LAS BARRAS DE REFUERZO: 5 cm PARA LOSAS
ARRIBA'Y 2.5 cm ABAJO. PARA CORTINAS, VIGAS REFORZADAS Y
DIAFRAGMAS SERA DE 5cm. EL RECUBRIMIENTO SE MEDIRA ENTRE
EL ROSTRO DE LA BARRA Y LA SUPERFICIE DEL CONCRETO.
LONGITUD DE DESARROLLO - AASHTO LRFD 5.12.2:

SE PROPORCIONARA A TODAS LAS BARRAS LA LONGITUD NECESARIA
A PARTIR DEL PUNTO DONDE SE REQUIEREN POR DISENO, SIENDO

ESTA LA MAYOR PROFUNDIDAD EFECTIVA DEL ELEMENTO, 15
DIAMETROS DE LA BARRA O LA LUZ/20.

GANCHOS - AASHTO LRFD 5.10.2:

-PARA LA ARMADURA LONGITUDINAL: GANCHOS CON UN ANGULO DE
DOBLADO DE 180° MAS UNA PROLONGACION DE 4 VECES SU DIAMETRO
NOMINAL (db), PERO NO MENOR QUE 7.5 cm EN EL EXTREMO LIBRE DE LA
BARRA, O GANCHOS CON UN ANGULO DE DOBLADO DE 90° MAS UNA
PROLONGACION DE 12db EN EL EXTREMO LIBRE DE LA BARRA.

-PARA LA ARMADURA TRANSVERSAL: BARRAS No. 5/8” Y MENORES, GANCHOS
CON UN ANGULO DE DOBLADO DE 90° MAS UNA PROLONGACION DE 6db EN EL
EXTREMO LIBRE DE LA BARRA. BARRAS No. 3/4”, 7/8", 1", GANCHOS CON UN
ANGULO DE DOBLADO DE 90° MAS UNA PROLONGACION DE 12db EN EL
EXTREMO LIBRE DE LA BARRA. BARRAS No. 1” Y MENORES, GANCHOS CON UN
ANGULO DE DOBLADO DE 135° MAS UNA PROLONGACION DE 6db EN EL
EXTREMO LIBRE DE LA BARRA.

-GANCHOS SISMORRESISTENTES DEBERAN CONSISTIR EN UN GANCHO CON
UN ANGULO DE DOBLADO DE 135° MAS UNA PROLONGACION NO MENOR DE 6db
& 7.5 cm EN SU EXTREMO LIBRE. SE DEBERAN UTILIZAR GANCHOS
SISMORRESISTENTES PARA LA ARMADURA TRANSVERSAL EN REGIONES
DONDE SE ANTICIPA FORMACION DE ROTULAS PLASTICAS.

- TODAS LAS DIMENSIONES ESTAN DADAS EN METROS.

- EL BORDILLO Y EL BARANDAL DEBERAN FUNDIRSE DESPUES DE PERMITIR
LA LIBRE DEFLEXION DE LAS VIGAS.
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ESPECIFICACIONES
DE NEOPRENO:

Dureza: 60° Shore
Dimensiones:
Base: 50 cm
Ancho: 35 cm
Espesor: 5 cm
2 planchas de neopreno de 2.35cm
1 plancha de acero A36 de 3mm
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ESPECIFICACIONES TECNICAS

La resistencia ultima a la compresion del concreto a los 28 dias debera ser de : f'c = 280kg/cm? Los agregados deberan cumplir la norma ASTM C33, y su tamafio maximo no debera exceder de 0.75
veces la separacion minima entre barras de refuerzo del elemento a fundir.
Resistencia a la fluencia del acero:
e fy =2810 kg/cm? o 40,000 psi El agua debera ser limpia, libre de residuos de aceite, acidos, alcalisis, sales, materia organica u otra
o fy =4200 kg/cm? o 60,000 psi (unicamente en varillas longitudinales para las columnas principales sustancia que puedan ser dafiinas para la mezcla o cualquier metal embebido en el concreto.
C1-1y C1-2, y en las varillas longitudinales dentro de los nervios de la losa nervada).
La relacién agua-cemento, para la mezcla de concreto a utilizar en elementos estructurales principales
Recubrimientos (ACI 318-05 - CAP. 7.7): como cimentaciones, vigas, columnas y losas no debera de exceder del 0.50.
* Vigas: 4cm
e Columnas: 4cm Cualquier tipo de aditivo a utilizar en la mezcla debera de ser aprobado previamente por la supervision.
e Losas: 2cm
* Nervios en losa nervada: 2.5cm Para la colocacién del concreto en losas deberan utilizarse vibradores para lograr un adecuado
acondicionamiento de las particulas.
Los ganchos de refuerzo, las longitudes de desarrollo y los empalmes se realizaran conforme a lo
estipulado en el plano No. 3. La calidad del concreto se verificara a través de pruebas de resistencia a la compresion de cilindros
elaborados, curados y ensayados de acuerdo a las normas ASTM C31 y C39.
El dobles de las varillas de acero debe realizarse en frio, por ningtin motivo debe calentarse el acero y
tampoco utilizar soldaduras.

Las varillas longitudinales que deban ser dobladas por requisitos de traslape o paso a través de nudos,
deberan doblarse con una pendiente maxima de 1:6 respecto del eje de la varilla.

En paredes se utilizara block pomez de 0.14x0.19x0.39 y con una resistencia de: fm=25 kg/cm? ; UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA
El cemento a utilizar sera tipo Portland |, que cumpla la norma ASTM C150. FACULTAD DE INGENIERIA
EJERCICIO PROFESIONAL SUPERVISADO
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ESPECIFICACIONES TECNICAS: GANCHOS DE REFUERZO Y

LONGITUD DE DESARROLLO

f'c = 280 kg/cm? RECUBRIMIENTOS (ACI 318-05 - CAP. 7.7):
fy = 2810 kg/cm? o 40,000 psi e Vigas: 4cm o 135> | No. | Db (cm)

[aN]
SOLERA DESCANSO DE Columnas: 4cm GANCHO X 2
135° q

.
GRADAS, VER PLANO DE e Losas: 2.5cm
.
o
D:

DETALLES Nervios en losa nervada: 2.5cm
GANCHO
90°

EMPALMES POR TRASLAPO (ACI 318-05):

[ E5A PESCANSO DE o Las barras en paquete se empalman traslapando barras individuales a lo largo
de la longitud del paquete (CAP. R12.14.2.2).

Nunca se deben de empalmar barras en la zona de confinamiento ni en los
nudos -uniones viga-columna- (CAP. 21.3.2.3).

2 Cuando se realice un empalme po traslapo se deben disponer de estribos por o 058
< = confinamiento a lo largo de la longitud del empalme (CAP. 21.3.2.3). Para las 0.12 0.65
vigas con un peralte de 0.35m separar los estribos en toda la longitud del empalme
a0.07m y para las vigas con un peralte de 0.60m separar los estribos en toda la GANCHO 039 013 0.52 070
longitud del empalme a 0.10m. 180° M’ 0.42 0.14 0.58 o080 J
Las varillas empalmadas por traslapo deben de unirse con alambre de amarre, en NCIOS DERErLERzO AC ST csCa T

ninglin caso se aceptaran soldaduras. LONGITUD DE DESARROLLO ACI 318-05 CAP.12.5
LONGITUD DE EMPALME ACI 318-05 CAP.12.15.1
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- DETALLE DE ARMADO DE VIGA PRIMER NIVEL MARCOBYC

ESCALA: 1:50

D ©
e @9 oS Nt 4D gsonsios Fﬁf??'?ﬁi
o] \ s 20 ros | oao, Voas D, "1

1 1/ | 1 1 T 1 1/ [ N 1111
IR T T OT B T T T TR LT CTRT TT T TTRTT TR Ty
0 \coRmDAsz;NoeqNaA@ ) YeoRRiDAS «© O WD

10 No. 3@ 0.07 + RESTO No. 3 @ 0.14 10 No. 3 @ 0,07 + RESTO No. 3 @ 0.14
INICIANDO A ROSTROS DE LAS COLUMNAS INICIANDO A ROSTROS DE LAS COLUMNAS

,L0:3010.40

2No.5+1No4

BASTONES
2No.6+1No5

|~—CORRIDAS
"2 No.6+1 No.4
COLOCAR PRIMER ESTRIBO No. 3 @ 0.05
+RESTO 13 No. 3 @]0.07 |NICIANDO A
ROSTROS DE LAS COLUMNAS
)
w

0.40 410 0.40 3.10 0.40

- DETALLE DE ARMADO DE VIGA PRIMER NIVEL MARCO 1,2,3Y 4

ESCALA: 1:50

VARILLAS No. 4 @ 0.30

T

B® & Be ﬂ Be
ST ReZ U /Rre

SECCION A - A' DETALLE DE ARMADO DE LOSA

ESCALA 110

CORTEC-C'

ESCALA 770

p 025

CORTED - D'

ESCALA /10

DETALLES EN VIGAS

—— BASTONES 2 No. 5

VARILLAS CORRIDAS
2No.6 +1No.4

ESTRIBOS No. 3@ VER

DETALLES EN VIGAS

CORTEE -E'

ESCALA O

B VARILLAS CORRIDAS
2No.5+1No.4

VARILLAS CORRIDAS
2 No.6 + 1 No.4

VARILLAS CORRIDAS
2No.5+1No.4

~—— BASTONES 4 No. 5

VARILLAS CORRIDAS
2No.6 +1No.4

ESTRIBOS No. 3@ VER

ESTRIBOS No. 3@ VER

DETALLES EN VIGAS
= CORTEF-F

ESCA o

VARILLAS CORRIDAS
2No.5+1No.4

~—— BASTONES 1 No. 4 + 1 No.5

VARILLAS CORRIDAS
2 No.6 + 1 No.4

ESTRIBOS No. 3@ VER

DETALLES EN VIGAS

=CORTEG -G

DETALLES EN VIGAS

! =CORTEH - H'

ESCALA 110

ESCALA 110

VARILLAS CORRIDAS

2No.5+1No.4

—— BASTONES 2 No.6

VARILLAS CORRIDAS
2No.6 +1No.4

~—— 1 BASTON No.5

VARILLAS CORRIDAS
2No.5+1No.4

VARILLAS CORRIDAS
2No.6 +1No.4

ESTRIBOS No. 3@ VER

ESTRIBOS No. 3@ VER

DETALLES EN VIGAS

PROYECCION
DE COLUMNA
4

PRIMER ESTRIBO No. 3@ 0.05m
L ROSTRO DE LA COLUMNA,

PROYECCION 2 ZONA DE
E VIGA } CONFINAMIENTO

0.75

ZONA DE
CONFINAMIENTO

PROYECCION
DE COLUMNA

== DETALLE DE NUDO

VARILLAS CORRIDAS
2No.5+1No.4

“—— BASTONES 2 No.6 + 1 No.5

VARILLAS CORRIDAS
2No.6 +1No.4

ESTRIBOS No. 3@ VER

DETALLES EN VIGAS

DETALLES EN VIGAS
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5.00

D S SOLERA CORONA EN
GKP QKP T SERVICIO SANITARIO, VER
o ] PLANO DE DETALLES

I
LOSA EN SERVICIO
| }—SANITARIO
[ No4 @0.30
letrosoldada : Walla elgctrosoldada | Malla electrosoldada | : B 0.30
alibre 4] alibre

T
b

—— e R e

|
I
I
|

e

=

i
[

Il

%
L
— PLANTA DE VIGAS Y LOSAS NERVADAS SEGUNDO NIVEL

ESCALA: 1:75

Malla electrosoldada Malla electrosoldada Malla electrosoldada
_calibre 4/4 CORRIDAS 2No.3 calibre 4/4 CORRIDAS 2 No.3 CORRIDAS 2 No.3 calibre 4/4
2 2 ) )
035 2 /T\ 465 2 2 /T\ 4.65 3 035 3 4.65
1 2 1 1 2 2

A VA A A

CORRIDAS 2 No.5 «2 L.J «2

B
«2 CORRIDAS 2 No.5 «2 «2 CORRIDAS 2 No.5

ESTRIBOS 1 No. 2 @ 0.05 + RESTO
No.2 @ 0.15 INICIANDO A ROSTROS DE VIGAS

ESTRIBOS 1 No. 2 @ 0.05 + RESTO v

. ESTRIBOS 1 No. 2 @ 0.05 + RESTO
No.2 @ 0.15 INICIANDO A ROSTROS DE VIGAS é

é No.2 @ 0.15 INICIANDO A ROSTROS DE VIGAS

== \\_DETALLE DE ARMADO DE NERVIOS EN EL SENTIDO X - SECCION X-X'

ESCALA: 1:50

Malla electrosoldada
calibre 4/4

o2y “® A ozs

&= §

é ESTRIBOS 1 No. 2 @ 0.05 + RESTO
No.2 @ 0.15 INICIANDO A ROSTROS DE VIGAS

CORRIDAS 2 No.3

CORRIDAS 2 No.5

== \\_DETALLE DE ARMADO DE NERVIOS EN EL SENTIDO Y - SECCION Y-Y'

ESCALA: 1:50

0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125
065 065 065 065 /03250350325 | 065 0.65 0.65 0.65 065 /93290350325 | 065 065 065 065 065
11 11 11 11 11 117y izl 11 1 11 11 11

A L]
=="\_DETALLE DE UBICACION DE NERVIOS NY EN EL SENTIDO X - SECCION W-W'

ESCALA: 1:50

0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125 0125
065 065 0.65 065 065 065 /03002
11 11 11 11 11 11 11 11

VER DETALLE DE NERVIOS

= \\DETALLE DE UBICACION DE NERVIOS NX EN EL SENTIDO Y - SECCION V-V'

ESCALA: 1:50

fic =280 kg/cm? o
fy = 4200 kg/cm? o

ESPECIFICACIONES TECNICAS:

4,000 psi
60,000 psi unicamente para las varillas e Vigas: 4cm

longitudinales dentro de los nervios de la losa nervada. e Losas: 2.5cm
En los demés armados utilizar fy = 2810 kg/cm? o 40,000 psi * Nervios en losa nervada: 2.5cm

£

2BASTONES No5 é/?
0.40 115
1

i -
2 No.5 CORRIDAS. é/?
2.30 1.1

o

2 BASTONES No.5 <
5 115

2 No.5 GORRIDAS é/? 2 BASTONES No.5
230 15

RECUBRIMIENTOS (ACI 318-05 - CAP. 7.7):

|
2 No.5 CORRIDAS 2 BASTONES No.5
2.30

115

VLl [ 1.

- [

T TN T LT T T T T T T

I 1
TR L LT T I T T T T T TRy

RO LT T T T
«9

‘
COLOCAR PRIMER ESTRIBO No. 3 @ 0.05 +
10 No. 3 @ 0.07 + RESTO No. 3 @ 0.14

©

4,60

;

COLOCAR PRIMER ESTRIBO No. 3 @ 0.05 +
10 No. 3@ 0.07 + RESTO No. 3 @ 0.14
INICIANDO A ROSTROS DE LAS COLUMNAS
@

4,60

:

COLOCAR PRIMER ESTRIBO No. 3 @ 0.05 +
10 No. 3@ 0.07 + RESTO No. 3 @ 0.14
INICIANDO A ROSTROS DE LAS COLUMNAS

«©

4,60

= DETALLE DE ARMADO DE VIGA SEGUNDO NIVEL MARCOA YD

2

CORRIDAS
BASTONES No4 2 CoRRIDAS o | 208 1N
[ a0

ESCALA: 1:50

2 CORRIDAS No. AT 2 BASTONES No.4.

5.50
2RIELES No. 5 CORRIDAS 3 No.6 + 1 No.4 2 RIELES No. 5
COLOCAR PRIMER ESTRIBO No. 3 @ 0.05 +
12 No. 3 @ 0.10 + RESTO No. 3 @ 0.20
USAR LA MISMA SEPARACION DE ESTRIBOS PARA LOS ESLABONES

9.10

0.40

DETALLE DE ARMADO DE VIGA SEGUNDO NIVEL MARCO 1,2,3Y 4

[™~— 2 BASTONES No.5

+ESTRIBOS No. 3@ VER
DETALLES EN VIGAS

CORTEA-A'

ESCALA 770

CORTEB -B'

ESCALA 1110

ESCALA: 1:50

VARILLAS CORRIDAS 4 No.5

o
VARILLAS CORRIDAS 4 No.5 i >* +ESTRIBOS No. 3 @ VER
DETALLES EN VIGAS

VARILLAS CORRIDAS

3No.6 +1No.4

~— BASTONES
2 No.4

ESLABONES No. 3
SEPARACION IGUAL A ESTRIBOS

- VARILLAS CORRIDAS 2 No.4

2 VARILLAS CORRIDAS
3No.6+1No.4

N VARILLAS CORRIDAS
3No.6 +1No.4
VARILLAS CORRIDAS 2 No.4

ESLABONES No. 3
SEPARACION IGUAL A ESTRIBOS

77 RIELES 2 No.5

= VARILLAS CORRIDAS
3No.6+1No.4

= CORTEI-I'

ESCALA 70

ESTRIBOS No. 3@ VER
DETALLES EN VIGAS
=CORTE J-J'

ESCALA 70

ESTRIBOS No. 3@ VER
DETALLES EN VIGAS

0.125

= CORTE O-O'-NERVIOY (NY)

VARILLAS CORRIDAS
2 No.3 Grado 60

VARILLAS CORRIDAS
2 No.5 Grado 60

== CORTE N-N'-

\"

/.

VARILLAS CORRIDAS
2 No.3 Grado 60

VARILLAS CORRIDAS
2 No.5 Grado 60

NERVIO X (NX)

ESCAG 05

Malla electrosoldada
calibre 4/4

1 N 1

NERVIO

<
VARILLAS CORRIDAS VARILLAS CORRIDAS
2No.3 2No.3

NERVIO

VARILLAS CORRIDAS
2No.5
0.65

VARILLAS CORRIDAS
2No.5

=DETALLE DE NERVIOS

ESCALA 770

ESCALA 1105
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DIMENSIONES Y
AARMADO DE Z4
VER PLANO DE
DETALLES

74

PLANTA DE CIMIENTOS Y COLUMNAS PRIMER NIVEL

ESCALA: 1:75

ARMADO EN

AMBOS SENTIDOS
| CON VARILLAS

No.6@0.16m

-

1.60

=PLANTA DE ZAPATA 71

ARMADO EN CAMA SUPERIOR
0.075  CON 16 VARILLAS No. 6 @ 0.18 m

1 |

ARMADO EN CAMA
SUPERIOR E INFERIOR

| CON 13 VARILLAS
No.6 @ 0.18m

)
&

’

v .

-

ARMADO EN CAMA INFERIOR
CON 4 VARILLAS No. 6 @ 0.30 m

PLANTA DE ZAPATA COMBINADA Z2

ARMADO EN CAMA INFERIOR
CON 4 VARILLAS No. 6 @ 0.30 m

ARMADO EN

AMBOS SENTIDOS

CON VARILLAS
No.6@0.16m

ARMADO EN CAMA

SUPERIOR E INFERIOR
CON 13 VARILLAS
No.6@0.18m

~TTF=ARMADO EN CAMA INFERIOR |

= SECCION A-A' ZAPATA Z1

ESCALA 1720

VARILLAS 4 No.3 +
ESTRIBOS No. 2@ 0.15m

—cotumaca

CON 4 VARILLAS No. 6 @ 0.30 m

RRMABO EN CAMA INFERIOR
CON 4 VARILLAS No. 6 @ 0.30 m

2

=SECCION B-B' ZAPATA COMBINADA Z:
ESCALA

A 1720

VARILLAS 2 No.3 +
ESLABONES No. 2@ 0.15m

COLUMNA C3

T

VARILLAS LONGITUDINALES
8 No.6 Grado 60 + ESTRIBOS No. 3

PARA ESPACIAMIENTO DE ESTRIBOS
VER DETALLE DE ARMADO DE COLUMNA

=COLUMNA PRINCIPAL C1-1y C1-2

PLANTA DE COLUMNAS SEGUNDO NIVEL

ESCALA: 1:75

ARMADO EN CAMA SUPERIOR
0.075 CoN'16 VARILLAS No.6 @ 0.18m 5 g

i ey

.E

PROYECCION
DE VIGA

il

1 A
H il
Y

ARMADO EN CAMA
SUPERIOR E INFERIOR

ZONA DE CONFINAMIENTO
ESTRIBOS No. 3 @ 0.05 m

[CON 9 VARILLAS
No.6@0.15m

i

-1

JI

-

VARILLAS CORRIDAS 8 No. §
| ™>~——Grado 60

+ESTRIBOS No. 3@ 0.10m

ARMADO EN CAMA INFERIOR

ARMADO EN CAMA INFERIOR
CON 4 VARILLAS No. 6 @ 0.30 m

CON 4 VARILLAS No. 6 @ 0.30 m

PLANTA DE ZAPATA COMBINADA Z3

ZONA DE CONFINAMIENTO

ESTRIBOS No. 3 @ 0.05 m

] ARMADO EN CAMA SUPERIOR
CON 16 VARILLAS No. 6 @ 0.18 m T

DETALLE DE ARMADO DE COLUMNA PRINCIPAL C1-1

SZAESI
=

ARMADO EN CAMA

SUPERIOR E INFERIOR

No.6@0.15m

IMABO EN CAMA INFERIOR '

MADO RMADO EN CAMA INFH
CON 4 VARILLAS No. 6 @ 0.30 m

CON 4 VARILLAS No. 6

=SECCION C-C' ZAPATA COMBINADA Z3

ESCALA 1720

VARILLAS 4 No.5 +
ESTRIBOS No. 3@ 0.10m
EN LOS EXTREMOS Y

@ 0.15m EN EL CENTRO

= COLUMNA C4
DV X T

A 70

ERIOR
@0.30m

LEVANTADO DE BLOCK
POMEZ 0.14x0.19x0.39

SOLERA DE
HUMEDAD-CIMIENTO

SOLERA DE HUMEDAD
=CIMIENTO CORRIDO

ESCALA 1110

PROYECCION
DE VIGA

ZONA DE CONFINAMIENTO
ESTRIBOS No. 3 @ 0.05 m
N EST @

[~ VARILLAS CORRIDAS 8 No. 6
Grado 60
+ESTRIBOS No. 3@ 0.10m

ZONA DE CONFINAMIENTO
ESTRIBOS No. 3 @ 0.05 m

PROYECCION
DE VIGA

ZONA DE CONFINAMIENTO
ESTRIBOS No. 3 @ 0.05 m
N EST @

VARILLAS CORRIDAS 8 No. §
™~ Grado 60
+ ESTRIBOS No.3 @ 0.10m

ZONA DE CONFINAMIENTO
ESTRIBOS No. 3 @ 0.05 m

ZAPATA

==-, DETALLE DE ARMADO DE COLUMNA PRINCIPAL C1-2
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o
3 |
3 T c L pROYECCION
i { = 0E LosA DELOSA
9 o
3 8 VIGA o
0.25x0.35m pi +H—_vica
o 0.601
| ourorsrr SOLERA FINAL 0.35x0.60m
S, 0.15%0.20m e
1 4No.3+EST. No.2 @ 0.15m = - .
K] - SOLERA FINAL
=l IEEE (8 et
3| 4No3 +EST.No.2@0.15m
Sl VENTANA
S 3
° BLOCK POMEZ
1 0.14x0.19x0.39 m
o SOLERA INTERMEDIA of SOLERA INTERMEDIA
I 0.15x0.20m S 4 0.15%0.20m
B! 4No.3 +EST. No. 2@ 0.15m B! 4No.3 +EST. No. 2 @ 0.15m
5
4
g| 9|
= = © o
R T N 3
| A BLOCK POMEZ < BLOCK POMEZ
o 0.14x0.19%0.39 m = 2 0.14x0.19x0.39 m
)|
1
5 SOLERA INTERMEDIA o SOLERA INTERMEDIA
g 0.15x0.20m S 0.15x0.20m
! 4No.3 +EST. No. 2@ 0.15m % 4No.3 +EST. No. 2 @ 0.15m
5
4
= =
<) <)
= BLOCK POMEZ - BLOCK POMEZ
0.14x0.19x0.39 m 2 0.14x0.19%0.39 m
SOLERA DE ENTREPISO 1 | soLera pE enTRePISO
ot 0.15x0.20m - 0.15x0.20m
o 4No.3+EST.No.2 @ 0.15m N . o 4No.3+EST. No.2 @ 0.15m
S| | = proveccion S|
B PROTECCION 9 - : o iy Tteroveccion
g S 8 o vie 8 e
= & 1GA S 0.25x0.35m S| & VIGA
S| 0.25x0.35m = o 0.25x0.35m
< & SOLERA FINAL <
S| ourorgRT SOLERA FINAL S| 0.15%0.20m S| ourororT SOLERA FINAL
S 0.15x0.20m b 4No3 + EST. No. 2 @ 0.15m o] 0.15x0.20m
1 4No.3+EST. No.2@ 0.15m b 4No.3+EST. No.2 @ 0.15m
3
= > =
8 VENTANA = BLOCK POMEZ E VENTANA
0.14x0.19x0.39 m
9|
g| S 9
g > 3|
& J rl o ™) SOLERA INTERMEDIA o 4
r ol SOLERA INTERMEDIA & & 0.15x0.20m w0l 5 ] SOLERA INTERMEDIA
< 3 k]
& I 0.15x0.20m N S| 4No3 + EST. No. 2 @ 0.15m i S 0.15x0.20m
B! 4No.3 +EST. No. 2@ 0.15m B! 4No.3 + EST. No. 2 @ 0.15m
6
5
o b BLOCK POMEZ o
S BLOCK POMEZ o 0.14%0.19%0.39 m & BLOCK POMEZ
< 0.14x0.19x0.39 m = 3 0.14x0.19%0.39 m
2
SOLERA DE 1
SoLERA DE HUMEDAD-CIMENTO SoLERA DE
= o VARILLAS 5 No.3 + HUMEDAD-GIMIENTO
ol o i VARILLAS 5 No.3 + 8 &) bl esrigos vo. 2@ 0.15m o o Ly VARILLAS 5 No.3 +
8 8 L ESTRIOS No. 2@ 0.15m g P ) ) ESTRIBOS No. 2@ 0.15m
d| = d| d|
=TTl Hl%
DETALLE TIPI DE MURO INTERIORES -PRIMER NIVEL
DETALLE TIPICO DE MUROS EXTERIORES SECOION QCOO URO ORES oo DETALLE TIPICO DE MURO EN EJE 1
SECCION PP v - SECCIONRR' v
PROYECCION
DE VIGA PROYECCION
PRINCIPAL DE COLUMNA
| PRINCIPAL
ZONA DE
CONFINAMIENTO srmerEsTREOEN vicss | B
@ 0.05 m DEL ROSTRO DE
LA COLUMNA ZONA DE CONFINAMIENTO
EN COLUMNA
COLUMNA LASEPARACION e
PRINCIPAL NUDO SERA LA MISMA QUE EN LA ZONA
o& LA COLUMNA
PROYECCION PROYECCION PROVECGC‘O'L, <>PR§g5$&ON
oeven [ [ [TTTTTITTT N I3 TETTTTTTTT 5 oeven
PRINCIPAL & PRINCIPAL PRINCIPAL PRINCIPAL
ZONA DE PRIMER ESTRIBO EN VIGAS J‘ J‘
ZONA DE ZONA DE
CONFINAMIENTO @ 0.05 m DEL ROSTRO DE O TO i To
ENVIGA LA COLUMNA EN VIGA EN VIGA
PROYECCION
PROYECCION | || | DE COLUMNA
DE VIGA } PRINCIPAL
PRINCIPAL \

DETALLE EN PLANTA DE NUDO VIGA-COLUMNA

ESCALA 1720

DETALLE EN ELEVACION DE NUDO VIGA-COLUMNA

ESCALA 1720

VARILLAS No. 4 @ 0.10m

SOLERA DE HUMEDAD
0.200.20m 4 No. 3+
EST.No.2 @ 0.15m

0.80

0.20

1.725 0.20 1.80
2
S P ——————
LOSA EN SERVICIO SANITARIO =~
VER ARMADO EN PLANO DE | _SOLERA CORONA EN SERVICIO
VIGAS Y LOSAS NERVADAS SANITARIO 0.20x0.15m ARMADO:
'SEGUNDO NIVEL H H H 4No.3+ES] No.2@ 0.15m
5 I I
cotumnace_— | SOLERA INTERMEDIA EN SERVICIO
SANITARIO 020x0.15m ARMADO:
H H H 4No. 3 +EST/No. 2@ 0.15m
F— 9
-1 N
o
L [ 1 N
| ™~~coLumpa ca
VER ARMADO EN PLANO DE
CIMIENTOS Y COLUMNAS
[ T
120.10m VER ARMADO EN PLANO
R . o T 1
= e = =
= 7= - r— - -~ 1914 8
. e f B 7 B N T 3y
R S PR I U | I
| ~~~__SOLERA DESCANSO DE GRADAS. SOLERA DESCANSO DE GRADAS_— | 4
VARILLAS No. 4 @ 0.10m T4 0.20x0.30m ARMADO: 4 No. 4 + EST. 0.20 x 0.30M ARMADO: 4 No. 4 + v L
No.3 @ 0.15m EST.No.3@ 0.15m S
N ESTRIBOS No. 3 @ 0.10m N
> | 7
VARILLAS TRANSVERSALES Z o g
No.3 @ 0.20m B
: " g
ESTRIBOSNo.3@0.15m _—"| g
L, -
VARILLAS No. 4 @ 0.05m A
~
. [™~_coLumnaca
| VER ARMADO EN PLANO DE
~ CIMIENTOS Y COLUMNAS
. &
' s L
ESTRIBOS No. 3 @ 0.10m S|
S|
e N e ¥ gt N
- PROVECTAR Las WaRiLLAS benthd—]
DEL BLOCK HASTA EL CIMIENTO —| 9|
“-CORRIDO Y RELLENAR CON 7“7 ©
- Concreto Hl e
1
~~__CIMIENTO CORRIDO EN GRADAS [
[ "0.20x0.40m ARMADO CON VARILLAS gl
4No. 3 + ESLABONES No. 2 @ 0.20m [ ‘g

AMBOS SENTIDOS

2.675 0.80

LA SEPARACION DE ESTRIBOS EN LA
PROYECCION DE LA COLUMNA HACIA LA
ZAPATA ES LA MISMA QUE EN LA ZONA DE
CONFINAMIENTO DE LA COLUMNA

LA LONGITUD DE ANCLAJE L DEL REFUERZO
DE LA COLUMNA EN LA ZAPATA SERA I
+ 050mPARALAS COLUMNAS CL-1y C12. ]

 0.25m PARA LA COLUMNA C4 1k

EL REFUERZO DE LA COLUMNA SE
ASIENTA SOBRE LA PARRILLA DE
LA ZAPATA

ZAPATA

DETALLE DE ANCLAJE DE REFUERZO DE COLUMNA EN ZAPATA
ESCALA 1720

_ DETALLE DE GRADAS

ESCALA 1/25

] e

BLOCK POMEZ
0.14x0.19x0.39 m

JUNTA DE DUROPORT

COLUMNA C2

PROYECCION _] PROYECCION

DE LOSA
VIGA
PRINCIPAL

JUNTA DE DURGPORT SOLERA FINAL

BLOCK POMEZ

) o ) (o] 1 |

COLUMNA
PRINCIPAL

DETALLE DE JUNTA COLUMNA-MURO
ESCALA 1720

0.20

4| VARILLAS 4 No.3 +
ESTRIBOS No. 2@ 0.15m

SOLERA DE HUMEDAD,
= INTERMEDIAY FINAL

0.14x0.19x0.39 m

DETALLE DE JUNTA VIGA-MURO

ESCALA 1720

UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA
FACULTAD DE INGENIERIA
EJERCICIO PROFESIONAL SUPERVISADO

|

MUNICIPALIDAD DE COLOTENANGO Fecha:
HUEHUETENANGO FEBRERO DE 2,013
Proyecto: ’
EDIFICIO COMUNAL CASERIO SANTO DOMINGO
(Contenid: DETALLES ESTRUCTURALES ) (5™ woicron )

Diseitd, calculd y dibujo; Hoja No.

f.
ING. LUIS ALFARO VELIZ
R

f.
FRANCISCO JAVIER MINCHEZ O.
EPESISTA




PLANTA DE ACABADOS PRIMER NIVEL

ESCALA: 1:75

PLANILLA DE PUERTAS

ANCHO | ALTO | UNIDADES | MATERIAL

1.00 2.10 METAL

0.60 220 METAL

1.00 2.40 METAL

'PORTON CORREDIZO
1.90 243 DEMETAL

0.80 243 METAL

== PUERTATIPOP-1 ==- PUERTATIPOP-2

PORTON CORREDIZO TIPO P-4 ENTRADA SALON COMUNAL

== PUERTA TIPO P-5

PLANTA DE ACABADOS SEGUNDO NIVEL

ESCALA: 1:75

PLANILLA DE VENTANAS

ALTO | SILLAR | DINTEL | UNIDADES

MATERIAL

1.00 1.40 2.40

ALUMINIO

1.00 1.40 2.40

ALUMINIO

0.30 2.10 2.40

ALUMINIO

0.80 263 3.43

METAL

0.60 263 323

METAL

0.30 1.90 220

ALUMINIO

VARIABLE

A a4
ARy

== _PUERTAS TIPO P-3 - PORTON ENTRADA PRINCIPAL __

VIDRIO CLARO DE 5mm

=-VENTANA TIPO V-1y V-2

VIDRIO CLARO DE 5mm

e e s
A \

VIDRIO CLARO DE 3mm

VENTANA TIPO

VARIABLE

VARIABLE

A

=-_BALCONTIPICO _

VIDRIO CLARO DE 3mm

== VENTANA TIPO

VARIABLE

E——4

VIDRIO CLARO DE 5mm

= VENTANATIPOV-3yV-6

SE COLOCARA BALCON DE METAL EN TODAS
LAS VENTANAS COMO SE MUESTRA EN EL
PLANO DE ELEVACIONES

NOMENCLATURA
siMBOLO DESCRIPCION

TIPO DE PUERTA
ANCHO DE VANO DE PUERTA

TIPO DE VENTANA
ALTURA DE SILLAR
ALTURA DE DINTEL

ACABADO EN MUROS, COLUMNAS Y VIGAS
REPELLO + CERNIDO

PISO DE GRANITO 0.30x0.30m

AZULEJO EN BANO h=1.20m, RESTO R+C

ACABADO EN CIELO
CERNIDO REMOLINEADO COLOR BLANCO

UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA
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- ELEVACION LATERAL DERECHA

ESCALA: 1/50
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- ELEVACION FRONTAL

ESCALA: 1/50
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= ELEVA CION LATERAL IZQUIERDA

ESCALA: 1/50

NOTA:

EL ACABADO FINAL EN LAS ELEVACIONES MOSTRADAS EN ESTE
PLANO ES REPELLO + CERNIDO, TAL Y COMO SE MUESTRA EN EL
PLANO DE ACABADOS.

SE PRESENTAN LAS ELEVACIONES A BLOCK VISTO CON LA UNICA
FINALIDAD DE UBICACION DE ELEMENTOS COMO: SOLERAS,
COLUMNAS, CANTIDAD DE FILAS DE BLOCK PARA LOS MUROS,
PUERTAS, VENTANAS Y BALCONES.

= ELEVA CION TRASERA

ESCALA: 1/50
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5.00

/—Proyeccion de viga

T -

H HACIA COLECTOR

PRINCIPAL

PLANTA DE DRENAJES PRIMER NIVEL

ESCALA: 1:75

‘D TERMINADA

= INSTALACION SANITARIA EN LAVAMANOS -

VARILLAS 4 No.3 +
ESTRIBOS No. 2 @ 0.20m

TUBERIAP.V.C. 3"

=COLUMNAENBAP. _

ESCALA 1110

5.00

Proyeccion de viga
—Proye ig

]

PLANTA DE DRENAJES SEGUNDO NIVEL

ESCALA: 1:75

= INSTALACION SANITARIA EN INODORO _

=

LADRILLO TAYUYO DE
0.065x0.11x0.23m

ALISADO CON SABIETA

.

== PLANTA CAJA UNIFICADORA

A

ESCALA 1110

ESCALA 110

VARILLAS No. 3@ 0.10
EN AMBOS SENTIDOS

VARILLAS No. 3@ 0.10
EN AMBOS SENTIDOS

= SECCION CAJA UNIFICADORA

ESCALA 1110

NOMENCLATURA

siMBOLO

DESCRIPCION

CAJA UNIFICADORA

CODO VERTICAL A 90° @ INDICADO

CODO HORIZONTAL A 90° @ INDICADO

CODO HORIZONTAL A 45° @ INDICADO

YEE @ INDICADO

TEE HORIZONTAL @ INDICADO

REDUCTOR DE P.V.C. DE 3"a 2"

TUBERIA DE P.V.C. @ INDICADO

PORCENTAJE DE PENDIENTE Y
DIRECCION DEL FLUJO

BAJADA DE AGUAS NEGRAS

BAJADA DE AGUAS PLUVIALES

UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA
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PRINCIPAL
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PLANTA DE INSTALACION HIDRAULICA PRIMER NIVEL PLANTA DE INSTALACION HIDRAULICA SEGUNDO NIVEL

ESCALA: 1:75 ESCALA: 1:75

NOMENCLATURA
siMBOLO DESCRIPCION

NIPLE
VALVULA DE GLOBO GALVANIZADO

GALVANIZADO NOTA:

CONTADOR

A MANGUERA LAS UNIONES ENTRE TUBERIA Y ACCESORIOS DE P.V.C., DEBEN
VALVULA DE COMPUERTA HACIA HACERSE CON CEMENTO SOLVENTE DE SECADO RAPIDO TANGIT.
ADAPTADOR ARTEFACTO

N INTRALLAVE
VALVULA DE CHEQUE MACHO P.V.C. co EN LAS UNIONES DE ROSCA SE UTILIZARA CINTA TEFLON

TEE HORIZONTAL

CODO A 90° VERTICAL

CODO A 90° HORIZONTAL TUBERIAP.V.C.

REDUCTOR P.V.C. DE 3/4" a 1/2"

UBICACION DE GRIFO

TUBERIA PVC @ INDICADO = DETALLE DE CONEXIONES HACIA ARTEFACTOS

SINESCALA

UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA
FACULTAD DE INGENIERIA
EJERCICIO PROFESIONAL SUPERVISADO
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CONTADOR

a

PLANTA DE ILUMINACION PRIMER NIVEL PLANTA DE ILUMINACION SEGUNDO NIVEL

ESCALA: 1:75 ESCALA: 1:75

NOMENCLATURA
siMBOLO DESCRIPCION

TABLERO DE DISTRIBUCION INTERRUPTORE:

h=170 SN.P.T. INTERRUPTORES —|
DOBLES

CONTADOR h=1.80 SN.P.T.

LAMPARA DOBLE 40w

FOCO INCANDESCENTE
EN CIELO

TAPADERA DE PLASTICO
REFLECTOR DOBLE EN PARED

LINEA DE RETORNO 70\ CAJARECTANTULAR
CALIBRE 12 AWG

LINEA NEUTRA CALIBRE 12 AWG
BLOCK POMEZ

LINEA VIVA CALIBRE 12 AWG
Y NUMERO DE CIRCUITO

PUENTE THREE WAY

INTERRUPTOR SIMPLE NIVEL DE PISO

[/ TERMINADO

INTERRUPTOR THREE WAY

INTERRUPTOR DOBLE

INTERRUPTOR TRIPLE _— UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA

POLIDUCTO @=3/4" EMPOTRADO ALTURA DE INTERRUPTOR DE LUMINARIAS
EN LOSA O PARED SwESCn FACULTAD DE INGENIERIA

EJERCICIO PROFESIONAL SUPERVISADO

FEBRERO DE 2,013
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LIBRE 8 AWG

D

CONTADOR

E3 E2
- O

sl = D

PLANTA DE FUERZA PRIMER NIVEL PLANTA DE FUERZA SEGUNDO NIVEL

ESCALA: 1:75 ESCALA: 1:75

NOMENCLATURA
siMBOLO DESCRIPCION | —cnnrecrmim

~ TABLERO DE DISTRIBUCION
h=170 SN,

/—amcx PoNEZ
VISTAFRONTAL

TOMACORRIENTE DOBLE 110V
NUMERO DE CIRCUITO
TOMACORRIENTE DOBLE 220V

NUMERO DE CIRCUITO NyELoE iSO

LINEA NEUTRA CALIBRE 10 AWG

LINEA VIVA CALIBRE 10 AWG

Y NUMERO DE CIRCUITO

TUBO PVC ELECTRICO @=3/4"
EMPOTRADO EN SUELO O PARED

=~__DETALLE DE TOMACORRIENTE EN PARED

FACULTAD DE INGENIERIA
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