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CAPITULO |

1 ANTECEDENTES
1.1 El problema

En estos Gltimos tiempos, la poblacion tarijefia, ha sufrido transformaciones, no todas
positivas, entre las que tenemos la migracion desordenada, inseguridad ciudadana,
violencia familiar, accidentes en muchos casos relacionados al consumo de sustancias
psicoactivas. Aspectos que dentro del fendmeno multi-causal del consumo de drogas,
influyen en los indices respectivos; tanto en lo referido al uso excesivo del alcohol y
en el aumento creciente de otras drogodependencias; sobre todo con una notoria
disminucidn en los promedios de edad de inicio de estas practicas.

El alcoholismo y la drogadiccion pueden llegar a deteriorar al ser humano y causar gran
sufrimiento en su familia y seres queridos. Los dafios materiales no se comparan con
el trauma que puede dejar en una familia.

Por esta situacion existe la FALTA DE UN CENTRO DE REHABILITACION
PARA PERSONAS CON ENFERMEDADES DE SALUD MENTAL en todo el
departamento de Tarija, a tal efecto lo cual es necesario también la construccion de un

AUDITORIO Para realizar las charlas respectivas de rehabilitacion a los pacientes.

1.1.1 Planteamiento

La adiccién es una enfermedad que afecta al 10% de la poblacion mundial. Existen
diversos programas que ofrecen servicios de rehabilitacion para alcohdlicos y
drogadictos, muchos de los cuales no son efectivos.

En Tarija el consumo de drogas, segun las Gltimas estadisticas publicadas por el Centro
Latinoamericano de Investigacién Cientifica, 2005, tenemos en primero lugar el
consumo de alcohol con un 79,57% de prevalencia de vida, seguido por el consumo de
tabaco con un 46,67, luego esta la marihuana con un 5,94% y otras drogas con un
12,74%.



El INTRAID aplica un modelo de rehabilitacion para la dependencia quimica
combinando la medicina, la psicologia, los grupos de terapia y los talleres recreativos,
para crear un ambiente seguro en donde el paciente pueda reencontrarse a si mismo y
aprender las técnicas que le ayudaran a mantener una vida en abstinencia de alcohol y
drogas. En la gestion 2010 lo ejecutado supero lo programado, es asi que se observa
que se programaron 5000 consultas externas y se ejecutaron 7126; para el mismo

periodo se programo la internacion de 250 pacientes, pero se tuvo 275.

Al haber realizado el anélisis institucional del INTRAID y de los servicios que presta

sobre todo en los aspectos psicosociales de la salud en el Departamento de Tarija, se

puede observar claramente un alto indice y un crecimiento sostenido en consulta

externa e internacion de pacientes con diagndstico de consumo de alcohol y drogas que

ven afectada su salud mental en ambos sexos y sin discriminacion de edad.

Las principales causas que originan enfermedades de salud mental son:

— El alcoholismo y la drogadiccion

— Violencia familiar

— Violaciones

— Problemas econémicos

— Problemas pasionales

— Maltrato psicolégico

— Discriminacion

— Racismo

De mantenerse asi la situacion actual se incrementara el nimero de personas con

enfermedades de salud mental dafiando a la poblacidén lo que originara, mayor

consumo de bebidas alcoholicas, mayor consumo de drogas, pérdidas humanas,

agresiones fisicas y psicologicas, incremento de delincuencia y pérdida de valores

ante la sociedad.

Para resolver este gravisimo problema, se plantea las siguientes alternativas como solucion:
e Disefio de una infraestructura para la rehabilitacion de los enfermos de

salud mental, y de un auditorio que cumplan con las exigencias de
2



funcionalidad, comodidad y seguridad, para el desarrollo adecuado de
todas las actividades realizadas por esta institucion. Para el
departamento de Tarija.

e También se puede tomar como una alternativa de solucion, alquilar
nuevos ambientes que satisfagan las necesidades actuales de la
poblacién y con todas las exigencias y normas de salud.

e Derivar alos enfermos de salud mental a otros centros de rehabilitacion
de otros departamentos del pais.

1.1.2 Formulacién

Con el disefio y construccion de la infraestructura de un auditorio que cuente con todo
lo necesario para la rehabilitacion de los enfermos de salud mental que satisfaga la
necesidad de la poblacion, muchos enfermos de salud mental tendran un lugar con

todas las condiciones necesarias para poder rehabilitarse.

Con la construccion de un auditorio para el centro de salud mental Tarija se podra
cubrir la demanda para la rehabilitacion de los enfermos de salud mental y evitar
perjuicios para la sociedad

Como resultado del analisis de las alternativas de solucion la méas viable es: El disefio y
construccién de un auditorio para las charlas de rehabilitacion de los enfermos de salud

mental para el departamento de Tarija, la misma cuenta con disefio arquitectonico.

1.1.3 Sistematizacion
Con la alternativa definida “Construccién de la infraestructura del auditorio del
instituto Dptal. De Salud Mental Tarija”, y con un analisis técnico y econémico en
el estudio del perfil de las estructuras de sustentacion para la infraestructura, se ha
definido realizar lo siguiente:

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

» Estructura de sustentacion una estructura aporticada de H°A®C.

» Estructura de separacion de niveles loza maciza.



» Estructura de sustentacion para la cubierta cerchas metalicas (perfiles
metalicos).

1.2 Objetivos:

1.2.1 Objetivo General

Realizar el disefio estructural del AUDITORIO DEL INSTITUTO DPTAL. DE
SALUD MENTAL TARIJA. Como centro de rehabilitacion de los enfermos de
salud mental de la ciudad de Tarija de la provincia Cercado segun la norma boliviana

del Hormigon Armado CBH-87 y el método LRFD para el disefio de la estructura

metalica como sustentacion de la cubierta.

1.2.2 Objetivos Especificos

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

Realizar el estudio topografico del lugar de emplazamiento.

Realizar el célculo estructural del proyecto conforme a los parametros y criterios
de la norma boliviana CBH 87 en cuanto se refiere al H°A°.

Realizar el disefio estructural de la estructura metélica para la sustentacién de la
cubierta aplicando el método LRFD.

Determinar el costo de la obra se realizara un analisis de precios unitarios de los
items considerados para el proyecto. En dicho proyecto no se considera las
instalaciones sanitarias e instalaciones eléctricas.

Realizar el disefio de planos estructurales a detalle.

Definir las especificaciones técnicas del proyecto.

1.3 Justificacion.

1.3.1 Académica

Profundizar y aplicar de forma préactica los conocimientos adquiridos en los afios de

formacion universitaria, acerca del disefio de estructuras. Lo anterior permitira

dimensionar las estructuras desarrollando el criterio apropiado y mejor conocimiento

del comportamiento de las mismas



1.3.2 Técnica

Elaborar el disefio estructural considerando la normativa oficial vigente para el
respectivo disefio estructural.

1.3.3 Social-Institucional

Contribuir en la solucion adecuada para la rehabilitacion de los enfermos de salud mental,
mediante el disefio estructural de un auditorio del Instituto de Salud Mental Tarija, que

beneficiara a toda la poblacion del departamento de Tarija.

1.4 Alcance del proyecto

El proyecto contempla el “Disefio Estructural de un auditorio del instituto dptal. de
salud mental Tarija”, realizando a su tiempo un analisis de suelos, y de este determinar
la resistencia admisible del terreno de fundacion y examinar su configuracion
topogréafica, ambos brindados por la institucion interesada, y en base a esto elaborar el
planteamiento estructural y posterior verificacion de sus elementos pertenecientes.

El proyecto esta enfocado al disefio estructural, como prioridad, por lo tanto no se hara
referencia a los servicios basicos (agua potable, alcantarillado y de la red eléctrica).
En consecuencia se elaboraran ejemplares plasmando el disefio estructural, el mismo
que tendré el siguiente conteniendo: Planos estructurales, especificaciones técnicas,
costo y tiempo estimado para la ejecucion fisica del proyecto.

1.5 Localizacion.

El proyecto estd localizado en el Municipio de Cercado, Primera Seccion de la

Provincia Cercado del Departamento de Tarija, entre las calles La Paz y calle la cueva.

1.5.1 Informacion socioecondémica relativa al proyecto
La poblacion total del Departamento de Tarija, para el afio 2010 es de 522.339
habitantes, que representa el 4.98% del total nacional. La densidad poblacional es de
13,52 habitantes por km?, considerada mayor a la densidad promedio nacional 8,76
habitantes por km?. A nivel departamental, existen 263.307 varones y 259.032 mujeres;
es decir, que la poblacion femenina es ligeramente menor a la masculina. En este
contexto, el indice de masculinidad es de 0,99; lo que quiere decir que por cada 100
5



mujeres préacticamente hay 100 hombres. Por otra parte, existen 110.696 hogares
particulares, lo que se traduce en un tamafio promedio del hogar de 4,33 personas por
familia, aproximadamente. En la siguiente tabla, se presenta informacion estimada de
poblacion por Municipios y por sexo para el afio 2010 proyectado a partir de los datos
del ultimo censo en Bolivia.

Tabla N° 1.1: TARIJA: POBLACION Y DENSIDAD POR MUNICIPIO (ANO
2010)

DEPARTAMENTO, PROVINCIA 2010
Y SECCION DE PROVINCIA

(MUNICIPIO) TOTAL HOMBRES MUJERES
TARIJA 522.339 263.307 | 259.032
Cercado 211.018 102.889| 108.129
Primera Seccion - Tarija 211.018 102.889| 108.129
Aniceto Arce 60.811 32.023 28.788
Primera Seccion - Padcaya 21.075 11.325 9.750
Segunda Seccidn - Bermejo 39.736 20.698 19.038
Gran Chaco 175.998 89.927 86.071
Primera Seccion - Yacuiba 138.414 69.349 69.065
Segunda Seccidn - Carapari 10.034 5.999 4.035
Tercera Seccion - Villamontes 27.550 14.579 12.971
José Maria Avilez 18.926 9.518 9.408
Primera Seccion - Uriondo 13.454 6.854 6.600




Segunda Seccion - Yunchara 5.472 2.664 2.808
Eustaquio Méndez 34.211 16.651 17.560
Primera Seccion - Villa San Lorenzo 24.019 11.751 12.268
Segunda Seccidn - El Puente 10.192 4.900 5.292
Burnet O"Connor 21.375 12.299 9.076
Primera Seccion - Entre Rios 21.375 12.299 9.076

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica INE

1.5.2 Servicios bésicos existentes
Los servicios basicos son de vital importancia. Los servicios con que debe contar la
poblacién son el agua potable, energia eléctrica, salud, educacién y otros.

a). Servicios agua potable

En la actualidad la zona donde se emplazara dicho proyecto cuenta con un sistema de

Agua Potable.
b). Servicio de alcantarillado

En el barrio San Bernardo cuenta con servicio de alcantarillado sanitario en red, lo que
implica que el Disefio Estructural de un auditorio del instituto dptal. de salud mental
Tarija pueda contar con este servicio de alcantarillado.

c). Servicios de electricidad

El barrio San Bernardo cuenta con este servicio basico la misma pasa una red eléctrica

por el lugar lo cual se podra realiza una conexion de la misma.

d). Salud.- La oferta en salud tiene multiples prestadores tales como: Subsector
Publico, Seguridad Social, Privados sin y con fines de lucro y la Medicina Tradicional.



Al analizar el nivel de salud de la poblacion que habita en la ciudad de Tarija, se
considerd elementos como la medicina convencional y tradicional, el primero con

mayor importancia

La Red Municipal de Salud de Cercado, esta constituida en el Municipio de Cercado,
la misma que tiene conformado un Directorio Local de Salud, un equipo de Gerencia
y es la red de mayor complejidad a nivel departamental.La Red Cercado, tiene una
poblacién de 166.725 habitantes, cuenta con servicios de I nivel de atencion y 11 nivel

de atencidn, por lo cual su cobertura es a nivel departamental.

Esta red esta constituida por la integridad de la provincia Cercado, es la méas
importante debido a sus niveles de complejidad y la gran cantidad poblacional que

alberga (alrededor del 40% de la poblacién del departamento).

En el &rea urbana, la red publica de servicios de salud, cuenta con 9 Centros de salud
de I nivel, en area rural cuenta con 5 Centros de Salud y 5 Puestos de Salud, el centro
de referencia para Il y 111 nivel de atencion lo cumple el Hospital Regional San Juan
de Dios.
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2 MARCO TEORICO

Para el logro del objetivo general del proyecto “Diseno Estructural del Auditorio del
Instituto Dptal. De Salud Mental Tarija”, se debe tener conocimiento de las
caracteristicas fisico-mecanicas del suelo de fundacion, idealizar el comportamiento
estructural, definir el tipo de infraestructura de sustentacion y realizar los disefios
correspondientes.

2.1 Levantamiento topografico

Los levantamientos topogréaficos se realizan con el fin de determinar la configuracion

del terreno, de elementos naturales o instalaciones construidas por el hombre.



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

El levantamiento topografico se realiza con estacion total, eliminando los errores de
lectura, anotacion, transcripcion y célculo, esto debido a que la toma y registro de los
datos topogréficos es de forma digital.

2.2 Estudio de suelos

El dato fundamental para calcular un sistema de fundacion es la tension admisible del
terreno (kg/cm?) y la determinacion de la profundidad de cimentacion.
Resumiendo los pasos de un estudio convencional:

1. Ensayos ‘in situ’ (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como
sondeos 0 pozos cuya profundidad y cantidad dependera de la superficie de la
obra y el peso de la misma.

Toma de muestras ‘in situ’ de cada pozo realizado.
Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

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

o M DN

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

2.2.1 Ensayo de Penetracion Normal (SPT)

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

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

Los penetrometros utilizados para el estudio del suelo de fundacion se hincan o se
hacen penetrar a presion en el suelo, midiendo la resistencia a la penetracién. La prueba

més ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estandar” (o normal) que consiste



en la hinca del vastago, dejando caer una maza de 140 libras (63.5 Kg.) desde una altura
de 30 pulgadas (75cm.). La resistencia a la penetracion se expresa por el nimero de

golpes necesarios para hincar el vastago 1 pie (30cm.).

Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la
resistencia a la penetracion es funcién de la presion de confinamiento del tipo de suelo.
Presion admisible.- Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en
funcion de N; incluso han dibujado los abacos que dan directamente la presion
admisible con un coeficiente de seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En
medios cohesivos, tras numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N
con la consistencia de las arcillas y con su resistencia a compresion simple medida en

Laboratorio sobre muestra inalterada.

La tabla precisa estas relaciones:

Resistencia a compresion simple

N Consistencia de la arcilla
kg/cm?
2 Muy blanda 0,25
2-4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 0,50-1
8-15 Compacta 1-2
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15-30 Muy Compacta 2-4

30 Dura 4-8

Tabla 2.1 Relacion de Resistencia para las Arcillas. Fuente: Laboratorios de Suelos y
Hormigones de la U.A.J.M.S.

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

N Compacidad de la Arena
0-4 Muy suelta
4-10 Suelta

10-30 Medianamente compacta
30-50 Densa

Mas de 50 Muy densa

Tabla 2.2 Relacion de Resistencia para Las Arenas. Fuente: Laboratorios de Suelos y
Hormigones de la U.A.J.M.S.

Teniendo la informacion del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo
SPT se utiliza la Tabla 2.1 6 Tabla 2.2, segun el tipo de suelo al que corresponda, se

obtiene la capacidad portante del suelo de fundacion.
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2.3 Disefio arquitectonico

El disefio arquitecténico tiene como fin un objetivo, satisfacer las demandas por
espacios habitables, tanto en lo estético, como en lo tecnoldgico. Presenta soluciones
técnicas, constructivas, para los proyectos de arquitectura. Entre los elementos a tener
en cuenta para el disefio arquitectonico, estan la creatividad, la organizacion, el entorno
fisico, la construccion. La responsabilidad de la Arquitectura es de un arquitecto
competente. El disefio arquitectonico influye en el planteo estructural.

2.4 Disefio estructural

El proyecto comprende un andlisis técnico siguiendo la Norma Boliviana del Hormigén
Armado CBH-87 (Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87) estructura
aporticada para el hormigdn y estructura metalica para la cubierta, respectivamente.

2.5 Bases de calculo

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

R,: Valor de calculo de la resistencia de la estructura.

Para el analisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando

una de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando
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una de sus dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales
cuando ninguna de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.

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

Los métodos matriciales permiten analizar estructuras en las que, por la complejidad
de su geometria, por el tipo de carga o por el comportamiento de los materiales, no
existen soluciones analiticas 0 son excesivamente complicadas de obtener. La
discretizacion estructural y los tipos de elementos que se utilicen deben ser adecuados
para reproducir correctamente el comportamiento estructural.

2.5.1 Estructura de sustentacion de la cubierta

El método adoptado para el disefio de la cubierta metalica es el método de Disefio por
Factores de Carga y Resistencia (LRFD), que se basa en los conceptos de estados
limite y pretende méas que obtener soluciones méas econémicas el proporcionar una
confiabilidad uniforme para todas las estructuras de acero.

2.5.1.1 Anélisis de cargas

Se denomina carga 0 accion a toda causa que pueda provocar y cambiar el estado de
tenciones al que esta sometido un elemento estructural.

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

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

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

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

b) U=12D+1.6L+05(Lr6SoR)

c) U=12D+16(LroSoR)+ (0.5L 60.8W)

d U=12D+13W+05L+0.5(Lr6SoR)

e) U=12D+1.0E+0.5L +0.2S

f) U=0.9D + (1.3W 6 1.0E)
Donde:
U representa la carga ultima; D las cargas muertas; L las cargas vivas; Lr las cargas
vivas en techos; S las cargas de nieve; R las cargas por lluvia, granizo o hielo, sin incluir
el encharcamiento; W las cargas de viento y E las cargas sismicas.
2.5.1.2 Disefio de los elementos de la cercha.
El disefio de los elementos de la cercha estara fundamentados con el Manual LRFD
(Disefio Por Factores de Carga y Resistencia)
25.1.2.1 Disefio de elementos sometidos a traccion
El disefio de elementos sometidos a traccién implica encontrar un elemento con areas
totales y netas adecuadas. Si el elemento tiene una conexion atornillada la seleccion de
una seccion transversal adecuada requiere tomar en cuenta el area perdida debajo de
los agujeros.
25.1.2.2 Disefio de elementos sometidos a compresion
Son los elementos que soportan una carga de compresion axial. Esta carga puede ser
conceéntrica, es decir, aplicada a lo largo del eje centroidal, 0 excéntrica, cuando la carga
es aplicada paralelamente al eje del elemento centroidal, pero a cierta distancia del
mismao.
2.5.1.2.3 Disefio de los Elementos sometidos a Flexo — Traccion
Los elementos sometidos a Flexo — Traccion son elementos estructurales sometidos a
la accién simultanea de fuerzas normales de traccion y momentos flexionantes, que
pueden actuar alrededor de uno de los ejes centroidales y principales de sus secciones
transversales o tener componentes segun los dos ejes principales. Su importancia es
fundamental, ya que los elementos en compresién axial pura no existen practicamente

nunca en estructuras reales en las que, debido a, principalmente a la continuidad entre
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los diversos miembros que las componen, la tracciéon se presenta acompariada por
flexion.

25.1.24 Disefio de miembros sometidos a Flexion Biaxial

De la mecénica de materiales sabemos que toda seccion transversal de viga tiene un
par de ejes principales y ortogonales, para los cuales el producto de inercia es nulo. Si
la flexion ocurre respecto a cualquier otro eje que no sea principal se tendra una flexion
asimétrica o flexion biaxial.

2.5.1.25 Disefio de Uniones

Se debe tener una mayor consideracién en las uniones, esto debido a que, las pruebas
de laboratorio en fallas estructurales han demostrado que las fallas se originan en las
conexiones y no en los miembros estructurales.

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

El espesor de las planchas a conectar determina en cada caso la longitud necesaria de
los pernos. De la longitud total de la rosca y la longitud de apriete depende si la rosca
se halla o no incluida en los planos de corte.

e L »
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Figura 2.3 Longitud de los pernos. Fuente: Elaboracion Propia

Donde:
dp: Didametro nominal del perno

L: Longitud total del perno
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c: Longitud del cuerpo
a: Longitud de apriete

b: Longitud de rosca

T: Agarre

e: Espesor de la arandela

Longitudes de los pernos de alta resistencia A 325 y A 490

d, a minimo b minimo

mm pulgadas mm pulgadas mm pulgadas
13 172 18 11/16 25 |
16 5/8 22 7/3 32 11/4
19 3/4 25 1 35 1 3/8
22 7/8 29 11/8 40 1172
25 1 32 11/4 45 13/4
29 11/8 40 112 50 2
32 11/4 42 l 5/8 50 2
35 13/8 45 13/4 55 21/4
40 1172 50 17/8 55 21/4

Tabla 2.3 Longitud de los pernos. Fuente: Jack C. Mc-Cormac 2° Edicion.

Verificacién al blogue de cortantes.- El procedimiento se basa en la hip6tesis de que

una de las dos superficies de falla se fractura y la otra fluye.

La resistencia nominal en traccion es F, A, por fractura'y F,A,, por fluencia, donde

Ante Y Age SON las areas neta y total a lo largo de la superficie de traccion.

Tomando el esfuerzo cortante de fluencia y el esfuerzo ultimo como el 60% de los

valores para traccion, la resistencia nominal por fractura cortante es 0.6F,A,, Y la

resistencia por fluencia cortante es 0.6F, A

a lo largo de la superficie de contacto.

gv:

donde Ay, y Ay, Son las areas neta y total
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Plano de tensién
(a) Angulo atornillado

Las partes sombreadas
pueden desgarrarse

Plano de tensién

Esta parte sombreada-
puede desgaerarse Plano de cortante

(b) Patin atornillado de la seccién W

% Plano de cortante
Plano de tensién
-— —
Plano de cortante
(¢) Placas soldadas

Figura 2.4 Cortantes y tracciones combinadas Fuente: Jack C. Mc-Cormac 2° Edicion.

2.5.1.2.6 Disefio de la placa de asiento para vigas

Si los extremos de las vigas se apoyan directamente sobre elementos de hormigén o
mamposteria, es necesario distribuir las reacciones de las vigas por medio de placas de
asiento o apoyo. Se supone que la reaccion se distribuye uniforme a través de la placa

sobre la mamposteria y que la mamposteria reacciona contra la placa con una presion

uniforme igual a la reaccion factorizada R,, dividida entre el area A de la placa.
v

PLLT
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b

| vk

Figura 2.5 Placa de asiento para vigas. Fuente: Jack C. Mc-Cormac 2° Edicién.

2.5.1.2.7 Disefio del pernos de anclaje

El disefio del perno de anclaje se lo hace considerando algunas precauciones
propuestas por los autores Shipp y Haninger, quienes sugieren, una tabla segun el tipo
de acero utilizado, las longitudes minimas a las que se deben embeber o anclar los

pernos, segun la siguiente tabla:

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

A307,A36 12d 5d>4in.

A325, A449 17d 7d=4in.

Fuente: LRFD (Disefio por Factor de Carga y Resistencia)

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

El disefio de la estructura aporticada estard fundamentada en base a la Normativa
Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.

2.5.2.1 Resistencia de calculo

Se considerara como resistencias de calculo, o de disefio del hormigdn (en compresion
fea O €N traccion f, 4), €l valor de la resistencia caracteristica adoptada para el

proyecto, dividido por un coeficiente de minoracion y,.

fea = ka/)/C

Doénde:

fer: Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.

y.: Coeficiente de minoracion.
Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de calculo
deberéa reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucién de calidad
que el hormigdn de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra
y compactacion.

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

fyd = fyk/)/s

Donde:

fyk: Limite elastico caracteristico del acero.

y,: Coeficiente de minoracion.
2.5.2.2 Diagrama de célculo Tension — Deformacion
Hormigdn Armado.- Para el calculo de secciones sometidas a solicitaciones normales
en los estados limites ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la
naturaleza del problema de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas
convencionales siguientes, llamandose la atencion respecto a que dichos diagramas no

sirven para la determinacion del mddulo de deformacion longitudinal:

e Diagrama Parabola-Rectangulo: Formado por una parabola de segundo

grado y un segmento rectilineo.
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Figura 2.6 Diagrama parabola — rectangulo. Fuente: Norma Boliviana del Hormigon
Armado CBH-87
El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura
del hormigon a compresion simple) y el vértice extremo del rectdngulo en la abscisa
3,5 por mil (deformacién de rotura del hormigén, en flexion). La ordenada maxima de
este diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f.,.
e Diagrama Rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a

0.80 x, siendo x la profundidad del eje neutro y la anchura 0.85 f,.

A 0,85 foq €e

Figura 2.7 Diagrama rectangular. Fuente: Fuente: Hormigo Armado de Jiménez

Montoya

Acero estructural.- Diagrama de proyecto tension-deformacion es el que se adopta
como base de los calculos, a un nivel de confianza del 95 %.

Diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene
la propiedad de que los valores de la tension, correspondientes a deformaciones no
mayores del 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.
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Los diagramas de célculo tension-deformacion del acero (en traccién o en compresion)
se deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la
recta de Hooke de razon igual a: 1/(1s.

La deformacidn del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion,

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

oub =1
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I / I
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Figura 2.8 Diagramas de calculo tension-deformacion del acero. Fuente: Hormigo
Armado de Jiménez Montoya
2.5.2.3 Modulo de deformacién longitudinal
Hormigdn Armado.- Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el modulo de
deformacion longitudinal inicial E, del hormigon (pendiente de la tangente en el origen

de lacurvareal ¢ — €)[1 ala edad de j dias, puede tomarse igual a:
E, = 21000 /f; ; en kg/cm2.
Donde:  f;: Resistencia caracteristica a compresion del hormigén a j dias de edad.

Como modulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, Eg (pendiente de la
secante), se adoptara:

Es = 19000/ ; en kg/cm?.

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

Como valor medio del modulo secante de la deformacién longitudinal del hormigén

E.m, Se adoptara el dado por la siguiente expresion:
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Ecyy = 9500 - (f + 8)Y/3 en MPa.
Ecm = 44000 - (fo + 80)/3 ; en kg/lcm?,

Normalmente, f . esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de E_,,
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma

expresion para deducir E.,, a partir de una resistencia fj (t,), correspondiente a una

edad t,, dada.

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los
dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos, en climas
Secos.

Acero estructural.- Como mddulo de deformacién longitudinal para el acero se
tomaré:

Es = 210.000,00 MPa.

2.5.2.4 Disposicion de las armaduras

Las armaduras que se utilizan en el hormigén armado pueden clasificarse en principales
y secundarias, debiendo distinguirse entre las primarias las armaduras longitudinales y
las armaduras transversales.

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

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

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o
menos parasitos. Su disposicion puede ser longitudinal o transversal.

Distancia entre barras.- Las barras de acero que constituyen las armaduras de las

piezas de hormigon armado deben tener unas separaciones minimas, para permitir que
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la colocacion y compactacion del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma

que no queden coqueras 0 espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado

recomienda los valores que se indican a continuacion:

a) Ladistancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de
la armadura principal debe ser igual o0 mayor que el mayor de los tres valores
siguientes:

e Dos centimetros.
e EIl didmetro de la barra mas gruesa.
e 1,25 veces el tamafio maximo del &rido.

b) Sisedisponen de dos 0 mas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa
deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre
columnas de barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

c) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras
de la armadura principal de @<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de
@<25mm. El disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es
una préactica recomendable cuando haya gran densidad de armaduras para asegurar

el buen paso del hormigdn y que todas las barras queden envueltas por él.

Distancia a los paramentos.- Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o
simplemente recubrimiento, a la distancia libre entre su superficie y el paramento mas
préximo de la pieza. El objeto del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la
corrosion como de la accion del fuego, por ello es fundamental la buena compacidad
del hormigdn del recubrimiento, mas aun que su espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes

con las que recomendamos a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del
paramento mas proximo igual o mayor a un diametro y a los seis quintos del
tamafio maximo del arido.

b) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras

es de cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento y salvo
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casos especiales de ambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de
reparto en medio del espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigon del
mismo.

En la siguiente tabla se recomiendan los recubrimientos minimos para diferentes

casos:
Para losas y paredes en el interior de los edificios 1,5cm
Para losas y paredes al aire libre 1,5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5¢cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigén en un medio fuertemente agresivo 4cm

Tabla 2.4 Recubrimientos Minimos. Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado
CBH-87

Anclaje de las armaduras.- Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la

transmision mutua de esfuerzos entre el hormigén y el acero, de tal forma que se

garantice que este es capaz de movilizar toda su capacidad mecanica sin peligro para

el hormigon.

El anclaje se lo consigue gracias al mecanismo de la adherencia.

Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el

hormigon este sometido a compresiones Yy, en todo caso, deben evitarse las zonas de

fuertes tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar la armadura de momento negativo,

sobre apoyos intermedios, al menos hasta una distancia de estos del orden del quinto

de la luz; y en apoyos extremos, a bajar las armaduras, dobladas a 90° por la cara mas

alejada del soporte.

La longitud de anclaje de una armadura, es funcién: de sus caracteristicas geométricas

de adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la posicion de la barra con respecto

a la direccion del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de la forma del
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dispositivo de anclaje. Existen muchas formas para calcular la longitud de anclaje,
como ser: por prolongacion recta, por gancho o patilla, por armaduras transversales
soldadas, por dispositivos especiales. Se usaran las formulas para el célculo de la

longitud de anclaje por prolongacion recta:

{’b,zm*(bzzj;—g*@ZlScm {’b”=1,4*m*¢22%*®2150m

4t
|

+— m:@%%@ A maﬂz‘t—%—ﬂ 1
I = |

]

\

POSICION Il

hb— — —

| POSICION | j |
P 1 =

| 3 = |
g g mot 4o |
= —

Figura 2.9 Longitud de anclaje, en centimetros. Fuente: Jack C. Mc-Cormac 2°
Edicion.

Doénde:
fp1: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.
fy11- Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.
m: 14 Coeficiente que para Hormigén H 20 y Acero AH 400.
@: Diametro de la armadura de acero, cm.
fyx: Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?.
Empalmes de las armaduras.- Los empalmes son utilizados para transmitir los
esfuerzos de una barra a la otra, por medio de un anclaje. La Norma Boliviana del
Hormigon Armado recomienda que el deslizamiento relativo de las armaduras
empalmadas, no rebase 0,1 mm, y que, para asegurar la transmisién del esfuerzo de una
barra a la otra, el espesor del hormigon que rodea al empalme, sea como minimo el de
2 veces el diametro de las barras.
Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.
Empalmes por traslapo.- Es el tipo de empalme mas comudn, no es aconsejable

utilizarlo en barras de didmetro mayor a 25 mm., ni tampoco en tirantes. Entre las barras
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que se empalman, se desarrollan acciones tangentes que deben ser absorbidas por
armadura transversal.
Empalmes sin ganchos.- El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje
corregido por un coeficiente a que toma en cuenta, la cantidad de barras traccionadas
empalmadas en la misma regién, ademas depende de:
ly = a*lpneta
e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.
e El largo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia
entre ejes de las barras empalmadas, en la misma seccion transversal.
e También depende la distancia “b” que la distancia de la barra empalmada desde

el extremo hasta la parte externa de la pieza.

Empalme por Traslapo

. - Porcentaje de barras solapadas trabajando
Distancia entre 2 ! - Barras solapadas
los empalmes a traccion, con rg?ggrc? la seccion total trabajando normalmente
mas préximos a compresion en
(Figura 66.6.2) 20 5 33 50 550 cualquier porcentaje

a<109 1,2 1,4 1,6 1.8 2,0 1,0

a>10a 1,0 11 1,2 1,3 1,4 1,0

Tabla 2.5 Valores del Coeficiente a. Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado
CBH-87

2.5.2.5 Estados limites
Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de seguridad,

funcionalidad y durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio para el que
fue proyectada.

Los Estados Limites pueden clasificarse en:
a) Estados Limites Ultimos (ELU), que son aquellos que corresponden a la maxima

capacidad resistente de la estructura. Se relaciona con la seguridad de la estructura
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b)

y son independientes de la funcion que esta cumpla. Los mas importantes no

dependen del material que constituye la estructura y son los de:

e Equilibrio.- Definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o del
conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

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

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

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

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

e Fatiga.- Caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la
estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de cargas dindmicas.

Estado Limite de Servicio (ELS, también llamados Estado Limite de

Utilizacion), que corresponden a la maxima capacidad de servicio de la estructura.

Se relacionan con la funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y

depende de la funcién que deba cumplir, los mas importantes son los de:

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

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

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

Estados limites de durabilidad (ELD), que corresponde a la duracion de la

estructura (vida util). Esta relacionada con necesidad de garantizar una duracion

minima (vida util) de la integridad de la estructura.

28



2.5.2.6 Acciones de carga sobre la estructura

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

Las acciones que en general actian en los edificios son las que se definen a
continuacion:

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

b) Accion del viento. Es la producida por las presiones y succiones que el viento
origina sobre las superficies.

c) Accion térmica. Es la producida por las deformaciones debidas a los cambios
de temperatura.

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

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

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

2.5.2.7 Hipdtesis de carga para la estructura de hormigén Armado

Para encontrar la hipotesis de carga méas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de célculo. Para cada fase de
comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideraran las hipotesis de
carga que a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas
desfavorable. En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones
Cuya actuacion simultanea sea compatible.

Hipotesis I: Vig*G+ Ve *Q
Hipotesis II: 0.9(Vrg*G+V5qQ) +0.9%ypqx W
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Hipétesis III: 0.8(Vsy* G+ VrqQeq) + Feq+ Weq
G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con
caracter permanente.
Q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.
Qcq- Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W: Valor caracteristico de la carga del viento.
eq- Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general,
setomara W,, = 0. Ensituacion topografica muy expuesta al viento se adoptara:
Weq =025« W.
F,4: Valor caracteristico de la accion sismica.
2.5.2.8 Metrado de cargas sobre la estructura
El metrado de cargas es una técnica con la cual se estiman las cargas actuantes sobre
los distintos elementos estructurales que componen al edificio.
Como regla general, al metrar cargas debe pensarse en la manera como se apoya un
elemento sobre otro; por ejemplo las cargas existentes en un nivel se transmiten a traves
de la losa del techo hacia las vigas (o muros) que la soportan, luego, estas vigas al estar
apoyadas sobre las columnas, le transfieren su carga; posteriormente, las columnas
transmiten la carga hacia sus elementos de apoyo que son las zapatas; finalmente, las
cargas pasan a actuar sobre el suelo de cimentacion.
Maximos Momentos Flectores en Vigas de Edificios.- En un edificio las sobrecargas
(SC) acttan en forma esporadica sobre sus ambientes (Figura 2.10); es decir, un dia el
ambiente puede estar sobrecargado y al otro dia descargado. Esta continua variacion
en la posicion de la sobrecarga origina los maximos esfuerzos en los diversos elementos

estructurales, que deben ser contemplados en el disefio.
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Figura 2.10 Variacion en la Posicion de la SC. Fuente: Elaboracién Propia

Maximo Momento Flector Positivo.- Para determinar el maximo momento flector
positivo debe buscarse que los extremos del tramo sobrecargado roten lo mayor
posible, asimilando el tramo en andlisis al caso de una viga simplemente apoyada, esta
condicion se logra sobrecargando en forma alternada los tramos.

Maximo Momento Flector Negativo.- Si se desea obtener el maximo momento flector
negativo en un nudo, debe tratarse que ese nudo rote la menor cantidad posible,
mientras que el nudo opuesto tiene que rotar lo mayor posible, tratando de asimilar el
tramo sobrecargado al caso de una viga empotrada en el extremo en estudio y articulada

en el otro esta condicién permite ademas calcular la maxima fuerza cortante.

_q*lz B q*l _q*lz q*l
M = V =1.25=% M = 12 >

[o0]
N

Para las vigas que constan de muchos tramos, puede analizarse sélo los nudos de
interés, adoptando modelos simplificados.

Sin embargo, ha podido observarse que mientras no exista mucha variacion en la
magnitud de la sobrecarga, asi como en las longitudes de los tramos, es suficiente con
sobrecargar todos los tramos para calcular simultaneamente los maximos momentos
negativos en todos los nudos.

2.5.2.9 Disefio de los elementos de Hormigon Armado H°A°

Antes de abordar el calculo del agotamiento de secciones sometidas a flexion y axil, es
preciso plantear una serie de hip6tesis de comportamiento. Tres de estas hipotesis son
validas para cualquier método de calculo de secciones: el planteo de secciones, la

compatibilidad de deformaciones y el equilibrio.
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En cambio, las ecuaciones constitutivas de los materiales, que constituye la cuarta
hipétesis bésica, varia segn el método que se utiliza.
El método general de resolucién de un problema de tensiones normales, sea de
dimensionamiento, sea de comprobacion, consiste en la resolucion de un sistema de
tres ecuaciones. Estas ecuaciones son:

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

rebanada estudiada debe ser igual que el esfuerzo axil en esa misma cara:

ZAC * Ocy + Ag1 * 051 + Agy ¥ 055 =N
b) Ecuacion de equilibrio de momentos.- La suma de momentos de las tensiones

en una cara de la rebanada, deben ser iguales al momento flector en esa misma

cara.
ZAC * Ocy + Ag1 * 051 + Agy ¥ 05, = Nxe

c) Ecuacion de compatibilidad de deformaciones.- Relacion lineal entre las
deformaciones de las diferentes fibras de la seccion.

Para plantear las ecuaciones es preciso que este previamente definida la ecuacion
constitutiva del hormigon, es decir, hay que decidir que método se va a utilizar, si el
parabola — rectangulo (P-R) o el rectangular (R).
2.5.2.9.1 Vigas
Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion
transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. En el
presente proyecto se trata de secciones rectangulares de hormigén armado sometidas a
solicitaciones normales en el estado limite Ultimo de agotamiento, por rotura o por
exceso de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras
traccionadas. EI método seleccionado para su célculo es el diagrama rectangular.
Célculo a flexién simple.-Se empleara la tabla universal de calculo de flexion simple
0 compuesta en el caso mas elemental de flexion simple sin armadura de compresion

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

— Md < ) w = As*fyd
B = 02 by o fog - HHim d % by * foq
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b,, : Ancho de la seccién.
d : Canto util.

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

fya = fy"/ys : Resistencia de calculo del acero (traccién o compresion).

M, : Momento flector de agotamiento o de célculo.

Uq: Momento flector reducido de calculo.

w = Cuantia mecénica (Véase Anexo A-1).

Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes de las econdmicas, limitar la

contribucion del hormigon de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga

menos de 0,45 d y no mas.

De este modo el valor del momento reducido y;;,, es independiente del tipo de acero

utilizado y su valor es:

¢ =0,450 Uiim = 0,252 w = 0,310

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

a)

1)

2)
3)

4)

Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a compresion, se
deberéa disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

Se comienza por determinar u, y se verifica que esta sea menor al limite y,; <
Hiim-

Con el valor de u 4 entrar en las tablas y determinar el valor de w.

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

_w*bw*d*fcd

° fyd

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

armadura de traccidn debe tener un valor minimo de:
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e
%)

Wmin = 55— Ag min = Wmin * by, x h

Ag: Area del acero (en traccion o en compresion).
A,: Area del hormigén (area total, referida normalmente al canto util).
Wmin. Cuantia geométrica minima (Véase Anexo A-1 del presente
proyecto).
5)  Setomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se
calcula la separacion libre entre armaduras.

(b, —2*¢., — N°Hierros *Bong. — 27 r
N°Hierros —1

S —

b) Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresion.
1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccién y
compresion

Ha — Halim _
1=¢' Ws1 = Wijim T Ws2

Wsr =
wW;im - Cuantia mecanica limite.
wg; - Cuantia mecanica para la armadura a traccion
ws, . Cuantia mecanica para la armadura a compresion
§ = T/d : Relacidn entre el recubrimiento y el canto (til.
r : Recubrimiento geométrico.

2) Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion

_wsl*bw*d*fcd _wsz*bw*d*fcd
Asl - Asz -
fyd fyd

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

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

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.
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Calculo de la armadura transversal.- El hormigon y las armaduras en conjunto
resisten el esfuerzo cortante, la armadura transversal esta constituida por estribos,
barras levantadas.

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

sin armadura si:

Veu = Va Veusfoa * bw * d foa = 0,50 * \[fea (kg/cm?)

V,..: Cortante absorvido por el hormigén.

V,;: Cortante de calculo del hormigén.

fva: Resistencia convencional del hormigon a cortante.
La norma recomienda, en todas las piezas de hormigén armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2 %, de la seccién

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

Ast min * fyd

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

Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza V., <V, es
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual,
de la diferencia.
Va > Vey Va=Veu+Vou = Veu=Va—Vou
Vou =030 feq by - d

V., : Cortante resistido por la armadura transversal.

7, - Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.
V4 debe ser menor o igual que V,,, y mayor que V,,, caso contrario, se debe cambiar

las dimensiones de la seccion transversal.

Vsu * s

Ay =—4 "
T 09%d * foq

Donde s es la separacion entre planos de cercos 0 estribos, debe cumplir la condicién:

Stmax < 0,75*d <300 mm
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Armadura de piel.- En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondrén unas
armaduras longitudinales de piel que por norma no se debe emplear didmetros
inferiores a 10 mm si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario
con separacion maxima entre barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada

cara, referida al alma, igual a:

100 Aspiet o 05
b(2d — h)

2.5.2.9.2 Columnas

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

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

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

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

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

siguientes:
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Figura 2.11Coeficientes de pandeo para piezas aisladas. Fuente: Norma Boliviana del
Hormigdén Armado CBH-87

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

y el area de la seccion, ambas referidas a la seccion del hormigon solo (seccidn bruta).
Los valores limites para la esbeltez mecénica son los que mencionan a continuacion:

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

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

e Para eshelteces mecanicas 100 < A <200 (geométricas 29 < A, < 58), debe

aplicarse el método general.
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e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con
eshelteces mecanicas A > 200 (geométricas A, > 58).

Flexion esviada.- Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada

cuando no se conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en

los casos siguientes:

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

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

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

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

Para el dimensionamiento y la comprobacion de este tipo de secciones existe un
procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.

Abacos adimensionales en roseta.- Para realizar el calculo, cuando las piezas que se
encuentran sometidas a flexion esviada, se utilizardn los diagramas de iteracion
adimensionales en flexion recta. Del mismo modo que alli, al variar la cuantia, se
obtenia para cada seccion un conjunto de diagramas de interaccion (N, M), aqui se
obtiene un conjunto de superficies de interaccion (N, Mx, My). Estas superficies
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pueden representarse mediante las curvas que resultan al cortarlas por planos N = cte.
En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las
simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacion en
roseta). Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los
esfuerzos reducidos (v, px, Hy), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera
que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigén.

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se
trate, con los valores de ux, 1y, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.
Compresion simple.- La compresion simple corresponde al caso ideal en que la
solicitacion exterior es un esfuerzo normal N que actda en el baricentro plastico de la
seccion.

En la practica es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la
incertidumbre del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor
parte de las normas recomiendan que las piezas sometidas a compresién se calculen
con una excentricidad minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente
los coeficientes de seguridad.

Excentricidad minima de calculo.- Debido a la dificultad que se tiene en la practica
para gque la carga actle realmente en el baricentro, la Norma Boliviana considera una
excentricidad constructiva (dependiendo la direccion en que se esta considerando el
pandeo), igual al mayor de los dos valores:

e >{h/20 6 b/20
- 2 cm.

Donde: h: Canto total en la direccion considerada
Excentricidad de primer orden.- Se tomara como excentricidad de primer orden la

correspondiente al extremo de mayor momento.

M

o = —
Nd

Excentricidad ficticia.- Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:
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fya c+20-¢, lo2 4

efic:<3+3500 c+10-e,

fya: Resistencia de célculo del acero, en kg / cm?

c: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considerada, en cm.
l,: Longitud de pandeo de la pieza, igual a [, = k.l, en cm.
Excentricidad total o de calculo.- La seccion debera ser dimensionada para una
excentricidad total igual a:

er =€, + efic
Meétodo general de célculo.- En el caso de piezas de seccion variable, o de gran
esbeltez o bien para estructuras especialmente sensibles a los efectos de segundo orden
(por ejemplo, pérticos muy altos o flexibles frente a las acciones horizontales), puede
ser necesario recurrir al método general de comprobacion, en el que, al plantear las
condiciones de equilibrio y compatibilidad de la estructura, se consideran los efectos
de segundo orden provocados por las deformaciones. Estas deformaciones son
evaluadas tomando en cuenta la fisuracion, la influencia de las armaduras sobre la
rigidez de la pieza y la fluencia.
Como se comprende facilmente, su aplicacion requiere el uso de ordenadores y
programas especiales, siendo ademéas un método de comprobacién y no de
dimensionamiento.
Célculo de la Armadura Longitudinal.- Las armaduras longitudinales tendran un
diametro no menor de 12 mm y se situaran en las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido:

Ny-er
H=3"12 o
Axial reducido:
— Nd
"Thb fa

De los abacos en rosetas se determina la cuantia mecanica w (Véase Anexo A-1).
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A= w-b-h-Tet
fyd

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

las columnas, la separacion entre estribos sera:

s {b o h (el de menor dimension)

15 * ¢de la armadura longitudinal
El diametro del estribo sera:
1

Z * (ibde la armadura longitudinal

ibo =
¢Estrlbo 6 mm

Para atender la necesidad del calculo

2.5.3 Fundaciones

El proyecto de la cimentacion de un edificio debe ir acompafiado por un estudio de
terreno, en el que se consideren el tipo de suelo, su granulometria, plasticidad, humedad
natural, consistencia compacidad, resistencia, deformabilidad, expancividad y
agresividad; la situacion del nivel freatico; las posibles galerias y; las estructuras
colindantes, etc.

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

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

esta y de su interaccién con el suelo.
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2.5.3.1 Zapatas aisladas

En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser h, = h/3 y no menor
que 25 centimetros. El angulo de inclinacion suele tomarse g < 30°, que corresponde,
aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigoén fresco, con lo cual podria

no ser necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este caso, la compactacion
del hormigén es muy dificil.

4 ; ;
b 5 ® be7 )
427, 377 3

el l

Figura 2.12 Formas tipicas de zapatas aisladas. Fuente: Hormigo Armado de Jiménez
Montoya 12°edicion

Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.- Las dimensiones a 'y b
de la planta de la zapata se determinan en funcién de la tension admisible para el
terreno:
N+P
axb
En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En

= Oadm

principio, para el peso propio se podra tomar un valor del orden del 10% de N.
Por razones econdmicas se dimensionan de modo que no necesiten armadura de
cortante. Para ello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar

para el canto Util d valores inferiores al mayor de los siguientes:

ap*b b +b 4 d
d, = 0* 0 ax _ Qo™ Do kz*—fv
4 2xk—1 4 Y5 * Oaam
L _2#(a—ay) -
S
2x(b—by)
dy = =——— J foa =05 x\/fea (kg/cm?)
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Determinacion de las armaduras de traccion.- En el caso de zapatas flexibles
(aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple la condicion v > 2 xh), la
determinacion de la armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexion
en ambas direcciones. Para ello puede usarse las tablas, &bacos y formulas
simplificadas.

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

El momento de calculo en la seccion 1-1 (Figura 2.13 a) en el caso méas general de

zapatas con carga excéntrica, es:

a—a, 21 1
+ 0.15 * ao) * [E * 019 T 3 * (Umax,d - Uld)]

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

a la carga del terreno o; = N/(a * b) (Figura 2.13 b), es:

2

*N  a—a
Mcdznya ( . O+0.15*a0)

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b * d, puede determinarse
mediante las tablas o abacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
mayores que 1.5 = v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy

coémoda la formula simplificada:
__ M
bxd? x foq

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

u w=pu(l+p) U=Axfyg=w*bxdxfyq

por consideraciones de adherencia.
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Figura 2.13 Armadura de traccion en una zapata aislada. Fuente: Hormigo Armado de
Jiménez Montoya 12°edicion.
2.5.3.2 Zapatas de medianeria
La carga excéntrica puede serlo por dos motivos, porque existe ademas del axil un
momento que descentra la carga o porgue la propia carga esté fisicamente desplazada
del centro de gravedad geométrico de la zapata. Esto Ultimo ocurre en zapatas
excentricas, siendo en la préctica el caso mas frecuente el de la zapata de medianeria.
En este caso al no ser uniforme la distribucion de presiones, la zapata tiende a girar,

produciendo acciones horizontales sobre la estructura y sobre el terreno.

A
_____ —_—— —
N
X y C A
L
T max
L 7

Figura 2.14 Zapata de medianeria. Fuente: Hormigo Armado de Jiménez Montoya
12°edicion

2.5.3.3 Escaleras
La escalera es el conjunto de peldarios dispuestos sobre un plano inclinado con los que

se tiene acceso a plantas de distinto nivel.
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Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,
escaleras de caracol, helicoidales, etc.

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

Desembarco

Huella

Contrahuella o tabica

Arranque

Figura 2.15 Partes constitutivas de una escalera. Fuente: Elaboracion Propia

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

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

La obtencion de la armadura longitudinal es analoga al de vigas, por otra parte se debe
disponer de una armadura de distribucién minima colocada a lo largo del paso.

2.5.3.4 Losas alivianada con viguetas de hormigon pretensado

Las losas alivianadas son elementos estructurales unidireccionales. Las cargas que
actan sobre las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su
comportamiento es de flexion.

El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas

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

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

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

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

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

Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como méaximo
30 cm. Y cuya area A5 en cm?/m, cumplira la condicion:

50 * h, - 200
fsd ~— fsd

Amin >

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

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

2.5.4 Estrategia para la ejecucion del proyecto
Para una buena ejecucion del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una

evaluacion del proyecto. A manera de referencia se presentan las siguientes:
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e Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las
especificaciones técnicas.

e Determinar los precios unitarios para la elaboracion del proyecto.

e Determinar el presupuesto general del proyecto.

e Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucion del proyecto.
2.5.5 Especificaciones técnicas
Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion de
obras, forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos
respectivos y en el contrato. Son muy importantes para definir la calidad de los
acabados.

Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:

e Definicion

e Materiales, herramientas y equipo.
e MEétodo constructivo.

e Disposiciones administrativas.

e Medicion y forma de pago.

2.5.6 Precios unitarios
Este sistema es analitico por el cual el calculista en base a los pliegos de condiciones y
especificaciones técnicas y a los planos arquitecténicos, estructurales constructivos se
calcula el precio unitario de cada uno de los items que forman parte de la obra como
asi mismo los correspondientes volimenes de obra, estableciéndose en cantidades
matematicas parciales las que se engloban en un total.
Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:
2.5.6.1 Costos directos
El costo directo del precio unitario de cada item debe incluir todos los costos en
que se incurre para realizar cada actividad, en general, este costo directo esta

conformado por tres componentes que dependen del tipo de item o actividad que
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se esté presupuestando. (Excavacion, hormigén armado para vigas, replanteo,
etc.).

2.5.6.1.1 Materiales
Es el costo de los materiales puestos en obra. El costo de los materiales consiste
en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en una determinada
actividad o item, esta cotizacion debe ser diferenciada por el tipo de material y
buscando al proveedor mas conveniente. El precio a considerar debe ser el puesto
en obra, por lo tanto, este proceso puede ser afectado por varios factores tales
como: costo de transporte, formas de pago, volimenes de compra, ofertas del
momento, etc.
Otro aspecto que se debe tomar en cuenta en lo que se refiere a los materiales es el
rendimiento que tienen estos, es decir la cantidad de material que se necesita en
una determinada actividad o item.

2.5.6.1.2 Mano de Obra
La mano de obra es un recurso determinante en la preparacion de los costos
unitarios. Se compone de diferentes categorias de personal tales como: capataces,
albafiiles, mano de obra especializada, peones y demas personal que afecta
directamente al costo de la obra.
Los salarios de los recursos de mano de obra estan basados en el nimero de horas
por dia, y el namero de dias por semana. La tasa salarial horaria incluye: salario
basico, beneficios sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos los
beneficios legales que la empresa otorgue al pais.

2.5.6.1.3 Maquinaria, equipo y herramientas
Es el costo de los equipos, maquinarias y herramientas utilizadas en el item que se
esta analizando.
Este monto esta reservado para la reposicion del desgaste de las herramientas y
equipos menores que son de propiedad de las empresas constructoras. Este insumo,
es calculado generalmente como un porcentaje de la mano de obra que varia entre
el 4% y el 15% dependiendo de la dificultad del trabajo.
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2.5.6.1.4 Beneficios Sociales
Las leyes sociales del pais determinan el pago de beneficios sociales a todas las
personas asalariadas que deben ser involucradas dentro del costo de mano de obra.
Para el mismo se analizan los siguientes topicos:
e Aporte Patronal.
e Bonosy Primas.
¢ Incidencia de la Inactividad.
e Cargas Sociales:
- Incidencia de los Subsidios.
- Implementos de Trabajo, Seguridad Industrial e Higiene.
- Incidencia de la Antiguedad.
e Oftros.
2.5.6.2 Costos indirectos
Los costos indirectos son aquellos gastos que no son facilmente cuantificables
como para ser cobrados directamente al cliente.
Los costos indirectos incluyen:
2.5.6.2.1 Gastos Generales e Imprevistos
El porcentaje a tomar para gastos generales depende de varios aspectos, siendo su
evaluacion muy variable y dependiendo del tipo de la obra, pliegos de
especificaciones y las expectativas del proyectista.
2.5.6.2.2 Utilidad
Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica empresarial de cada
empresa, al mercado de la construccion, a la dificultad de ejecucion de la obray a
su ubicacién geogréafica (urbana o rural).
2.5.6.2.3 Impuestos
En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor Agregado (IVA)
y el Impuesto a las Transacciones (IT). El impuesto IVA grava sobre toda compra
de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos ultimos la construccion, su
costo es el del 14,94% sobre el costo total neto de la obra y debe ser aplicado sobre

los componentes de la estructura de costos.
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El IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier actividad
lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccion del contrato de
obra
2.5.7 Cbomputos métricos
Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y
volUimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de
formulas geométricas y trigonométricas.
2.5.8 Presupuesto
Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los
elementos gque constituyen la construccién, cada uno de ellos se halla condicionado a
una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion
mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.5.9 Planeamiento y cronograma
Desde el punto de vista econdmico, las diferentes posibilidades constructivas y
tipoldgicas, pueden dar lugar a costes de ejecucion y plazos muy diferentes.
Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia légica en el sentido que algunas
de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un
proyecto, usualmente se ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su
terminacion.
Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un
plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.
Partiendo de aqui se puede entender como la planificacién a la formulacién de un
conjunto de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.
Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de
comenzar el proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo.

Aunque a veces es necesario reprogramar y replantear.
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Existen diversos tipos de técnicas de programacion, unas son muy sencillas en su
elaboracion y faciles de interpretar, pero tienen ciertas limitaciones. Otras son bastantes
utiles pero complejas en su elaboracion.
Las técnicas mas comunmente usadas en la programacion de una obra son:

e Diagrama de Barras.

e Curvas de produccion acumulada.

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

e PERT (Program Evaluation Review Technique).

e Diagrama de Tiempo y espacio.
Para el presente proyecto se selecciond la técnica del Diagrama de GANTT 6 Diagrama
de Barras.
Diagrama de GANTT o Diagrama de Barras.- En un desarrollo independiente de
sistemas de administracion de proyectos, Henry L. Gantt desarroll6 un modo de
representar graficamente las actividades a lo largo de una escala de tiempo.
El grafico de Gantt cubre las distintas funciones de la programacion: asignacion de
recursos y determinacion de la secuencia y cronologia. A pesar de su sencillez
constituye uno de los métodos de programacién mas completos y, sin duda, el mas
usado. El gréafico se confecciona a dos escalas: en la horizontal se mide el tiempo (en
horas, dias, semanas, etc); en la vertical, se ordenan los elementos que intervienen en
la programacién: maquinas, hombres, tareas, drdenes de trabajo, etc. El grafico
establece, de tal forma, una relacion cronoldgica entre cada elemento productor o tarea.
Las subdivisiones horizontales del espacio en el gréafico representan a la vez tres cosas:
transcurso de una unidad de tiempo, trabajo programado para ese intervalo y trabajo
realizado efectivamente en ese lapso. La inclusion simultanea de estos dos Gltimos
aspectos (generalmente se lo hace mediante segmentos trazados en distintos colores o
de diferente contextura o forma) implica comparar lo programado con lo realizado, es
decir controlar lo programado.

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

Actividades D“rg‘i’gn e 1l203lals|6l7
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Replanteo 2
Excavacion 12 X | X
Carpeta de H°
) X[X[X]|Xx]|X
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Figura 2.16 Diagrama de Gantt. Fuente: Elaboracion Propia

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

e Listado de actividades.

e Secuencia logica de actividades.

e Duracién de la actividad:
Duracién = Volumen / Rendimiento
Donde:

Volumen = VVolumen de la Actividad.

Rendimiento = Rendimiento de mano de obra o equipo (cantidad de trabajo por

unidad de tiempo).
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CAPITULO 11l

3 INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Generalidades

Una vez obtenido los planos arquitecténicos y el informe correspondiente al estudio de

suelos en la zona de proyecto, se procedio al respectivo calculo estructural de la

infraestructura. Tomando en cuenta la capacidad portante del lugar de emplazamiento

de la infraestructura, asi mismo, se consideran los diferentes factores que intervienen

en el calculo de este tipo de estructuras.

3.2 Analisis del levantamiento topografico

El levantamiento topografico fue realizado con estacion total y de este se obtienen las

curvas de nivel (Figura 3.1).

SUP. TOTAL 4457.052 m2

Pto. ESTE NORTE
P1 521772.600 | 7618440.470
P2 521836.560 | /618436.890
P3 521852.510 | 7618435.740
P4 521837.270 | 7618396.840
P5 521835.310 | /618386.710
P6 321824.420 | 7618363.853
P/ 321822.445 | 7618358.443
P8 521765.340 | 7618401.610
P9 321773.8335 | 7618412.455
P10 521766.270 | 7618419.950
P 321772.600 | 7618440.470

Figura 3.1 Curvas de nivel.Fuente: Elaboracion Propia
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El terreno cuenta con una superficie Util de 1197.55 m?, topograficamente se considera
una superficie semiplano con un desnivel inferior al 1%.
3.3 Analisis del estudio de suelos

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realiz6 el ensayo de SPT

(STANDARD PENETRATION TEST).
Dicho ensayo se realiz6 en dos pozos, ubicadas en lugares estratégicos del terreno, con

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

LOSA DE He A
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Figura 3.2 Puntos en los que se realizé el estudio de suelo. Fuente: Elaboracién Propia

Los estudios estuvieron a cargo de la gobernacion del departamento de Tarija por

medio de la empresa consultora TREBOL s.r.l. la misma que hace un requerimiento a
la empresa consultora EOLO s.r.l. Servicios de Laboratorio de Suelos y Geotecnia
dicho analisis comprende granulometria, limites de Atterberg y desde luego el ensayo
de carga directa o SPT del lugar de emplazamiento dando como resultado el siguiente
tipo de suelo: suelo limoso con textura fina, con plasticidad media. Con una resistencia

admisible de 3.54 kg/cm?, estos resultados se obtienen de una excavacion manual de
54



una profundidad de 2 a 2.94 metros y una altura de penetracion de 30 cm. del cono
diamantado de 2 de diametro.
A continuacion se presenta la estratificacion del suelo de fundacion del lugar de

emplazamiento:

S —
Suelo organico h1=0.40m.
Suelo limoso y arcilloso
h2=2.10 m H=2.5m

Figura 3.3: Estratificacion del suelo de fundacion; Fuente: Elaboracion Propia

Las planillas del estudio de suelos se encuentran detalladas en él, (Véase Anexo A-2)

3.4 Analisis arquitectonico del proyecto

El disefio arquitecténico fue elaborado por el cuerpo técnico de la Gobernacion de la
Ciudad de Tarija. (Véase Anexos A-7).
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Figura 3.4 Planos arquitectonicos. Fuente: Elaboracion Propia

3.5 Planteamiento estructural

Se analizara tanto la estructura de sustentacion de la cubierta como la estructura
aporticada de H°A®,

3.5.1 Estructura de sustentacion de la cubierta

Estara compuesta por cerchas metélicas que para las mismas se usaran perfiles
metalicos, haciéndose referencia del catalogo CINTAC. ElI material usado para la
cubierta serd calamina galvanizada por lo que se usaran correas separadas a una
distancia de 1,04 m, considerando un traslape entre hojas de 15 cm en el sentido
longitudinal y 10cm en el sentido transversal. Las cerchas tendran una pendiente del
13%, una luz de 22.90m y una altura de 1,50m. Todas las cerchas estan separadas entre
si a distancias iguales de 4.00m y con esta se haran los respectivos calculos.

Con los datos antes mencionados se debera hacer un pre-dimensionamiento de la cercha
y de este obtener la mejor alternativa de solucion, por lo tanto se plantea lo siguiente:
3.5.1.1 Plano en planta de la estructura de la cubierta

La ubicacion de las cerchas metélicas se lo hard como se muestra en la figura 3.5.1, en

las que, las lineas celestes representan a las correas, mientras que la lineas transversales
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a estas (lineas de color rojo y de mayor grosor de grafo) representan a las cerchas

metalicas.

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

Fuente: Elaboracion Propia
Se debera seleccionar el tipo de cercha, considerando la racionalidad de los elementos

estructurales, las acciones de carga, razones constructivas, econémicas, buscando de
este modo diferentes alternativas de solucidn, que con ayuda del programa RAM
Advanse esto se lo puede realizar con mayor facilidad.

3.5.2 Estructura de sustentacion aporticada de H°A°

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

Del estudio de suelos se tiene que la capacidad portante del suelo es de 4.4kg/cm?.
A recomendacion la empresa consultora EOLO determina que es un suelo limoso
presentando una buena capacidad portante y por lo cual sugiere una presion admisible
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de 3.54kg/cm? para ir a favor de la seguridad y de este modo garantizar una mejor
estabilidad de la estructura.

3.6 Analisis, célculo y disefio estructural de la cubierta metéalica
Propiedades del acero

- Modulo de elasticidad longitudinal: E = 2100000 Kg/cm?
- Peso especifico: ya = 7900 Kg/m?®
- Limite de fluencia Fy = 2530 Kg/cm?

Especificaciones de la calamina galvanizada

- Longitud total = 5.00 m.
- Ancho=0.90 m.
- Peso de la calamina mas accesorios = 5.50 kg/m2
3.6.1 Analisis de carga para la cubierta
Todas las cargas ¢ acciones adoptadas para la cubierta son las que se mencionan a

continuacion:
Factores de carga

Combinaciones usuales de carga consideradas segun el LRFD:
Uu=14D

U=12D+16L+05(LroSoR)
U=12D+16(LroSoR)+(0.5L00.8W)
U=12D+13W+05L+05(LroSoR)
U=12D+10E+(05L00.29)
U=09D-(0.3Wo01l0E)

Donde:

U: Carga tltima
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D: Cargas muertas

L: Cargas vivas

L:: Cargas vivas en techos

S: Cargas de nieve

R: Carga inicial de lluvia o hielo
W: Viento

E: Sismo

El prop6sito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta

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

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

gobernante y debe usarce en el disefio.

Esquema geométrico de la cubierta metélica.-

I L0 LM 1y
_—] \\
i
MV Ny
NIRSY I A
IR AN
104n \L0dn /1,00y 0l

22
Figura 3.6 Vista transversal de la cercha Fuente: Elaboracién Propia

Especificaciones de la cercha.-
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e Pendiente = 13%
e Angulo de inclinacion = 7.463°

e Separacion de las cerchas = 4m

alero 0.30m 57

CE
E

Im

4m 4m

Figura 3.7 Area de influencia sobre la cubierta Fuente: Elaboracion Propia

En el cual se puede observar el area de influencia, por lo tanto dicha cercha es la méas
solicitada, asi pues bastara con disefiar la cercha nimero dos con sus respectivas

cargas para el disefio de todas las cerchas de la cubierta.

3.6.1.1 Cargas muertas

son aquellas cuya magnitud y posicién permanece practicamente constante durante la
vida util de la estructura; inicialmente estas cargas deben estimarse para luego
compararlas con las cargas obtenidas mediante el disefio, sera necesario repetir el

analisis con una estimacion mas precisa de las cargas.

a) CARGA DE LA CALAMINA: Para el disefio se tomara las dimensiones

comerciales en nuestro pais.
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Se utilizara paneles de calaminas de 0.9 m x 5 m con las caracteristicas que aconseja

para el buen funcionamiento.

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

transversal. La pendiente minima para estas cubiertas debe ser 10 %.
Largo real de la calamina: 5m.
Ancho real: 0,9 m.
Peso de la calamina y accesorios: 5,5 Kg./m2.
Espesor: 0.4 mm.

La calamina descarga sobre las correas su peso dado que éstas se encuentran
separadas cada 1.04m; la carga por metro que le transmite sera de:

Qc=5,5 kg2 *1.04 m=5.72 kg/m
b) CARGA DE LAS CORREAS:

- El peso propio fue calculado directamente por el paquete electronico Ram Advanse.

La misma que adopta un peso especifico del acero de 0.0079 kg/cm”3

c) CARGA DEL PESO PROPIO DE LA ESTRUCTURA SERCHA: Es el
proporcionado por las barras de las cerchas, y sus accesorios de union. Se calcula
mediante el area de la barras multiplicando por su peso especifico 0.0079 kg/cm”3 y

ndmero de barras.

d) CARGA DEBIDO AL CIELO FALSO: La carga debido al cielo raso es una carga
distribuida y se la debe idealizar de tal forma que actle una carga equivalente en los

nudos.

e Peso del cielo falso (con emparrillado de acero D=6mm) = 30 kg/m?
e Separacién de las correas = 1.04 metros.
Carga distribuida debido al cielo raso = Carga del cielo raso - S
—>  Carga =30 kg/m? x 1.04 m. = 31.20 kg/m.
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3.6.1.2 Cargas vivas

Son cargas variables en magnitud y posicion debidas al funcionamiento propio de la

estructura.

a) CARGAS DE VIENTO: Estas cargas dependen de la ubicacion de la estructura, de

su altura, del area expuesta y de la posicion. se manifiestan como presiones o

succiones sobre superficies inclinadas a barlovento (dependiendo de la pendiente) y

como succiones sobre superficies planas y superficies verticales o inclinadas a

sotavento. A pesar que se llevaron a cabo varias investigaciones todavia requiere

mucho trabajo ya que estas fuerzas de ninguna manera pueden clasificarse como

ciencia exacta.

e Presion dinamica del viento W = V?/16
Velocidad del viento V=80 km/h = 22.222 m/s. fuente AASANA
W = (22.22 m/s)? /16 = 30.864 kg/m?

e Sobrecarga del viento P = C*W

Donde;

C= Coeficiente e6lico (depende directamente del angulo y direccién del viento)

BARLOVENTO
SOTAVENTO

DIRECCION DEL VIENTO \3 N3 NS
—

N4
J/NM
N

N4,

N2 N3 N4 [ N6 N7 N8 N10 NTT N1Z NT3 NT4 NT5 NT6 NT7 NT8 N19 N20 N21 N22

W= Presién dinamica del viento kg/m2

GEOMETRIA DE LA CERCHA:
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NUMERACION DE CADA UNO DE LOS ELEMENTOS DE LA CERCHA

Figura 3.8 Fuente: Elaboracion Propia
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COEFICIENTE EOLICO DE SOBRECARGA LOCAL

Tabla 5.2

Coeficiente edlico de sobrecarga en una construccion cerrada

Corriente
by * ;
Viento | A [ > Vienwo
V v
Remanso Remanso
Coeficiente edlico en:
Situaciol
Angulo de incidencia Superficies planas Superficies curvas rugosas Superficies curvas muy lisas
1 viento
b A A A A A A
c €2 €3 ca €3

En remanso
90° —0° +08 -0.4 +0,8 -04 +08 -0,4

En corriente
90° +0,8 -04 +0,8 -0,4 +0,8 -0,4
80° +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +0,8 -0,4
70° +0,8 -04 +0,8 -0,4 +04 -04
60° +0,8 —-0,4 +0,4 -04 0 -0,4
50° +0,6 -04 0 -0,4 —0.4 -04
40° +0,4 -0,4 -04 -0,4 -0,8 -0,4
30° +0,2 —0.4 -08 -04 -1,2 -04
20° 0 -0.4 -0,8 -0,4 -1,6 -2,0
10° —0,2 -0,4 -0,8 -04 -2,0 -2,0
0° —0,4 —0,4 -0,4 —0,4 -2,0 -2,0

Valores pueden

Figura 3.9 Fuente: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 12° edicion
Determinacion de la sobrecarga de viento dependiendo del coeficiente edlico para cada
caso:

Sotavento: C2=-0.40

P=-0.40*30.864= -12.346 kg/m2
Descomponiendo la sobrecarga de viento

k

Py = —12.346 * cos 7.463% = —12.241 * 1.04 = _12.731%;
kg

Px = —12.346 * sen 7.463° = —1.604 * 1.04 = —1.668;

Barlovento:
C1=0.8
P=0.8*30.864= 24.691 kg/m2

Descomponiendo la sobrecarga de viento

k
Py = 24.691 * cos 7.463° = 24.482 x 1.04 = 25.461;g

k
Px = 24.691 x sen 7.463° = 3.207 x 1.04 = 3.335;g
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b) SOBRECARGA: Las estructuras deben ser capaces de sostener el peso propio de
una persona ya sea en su instalacion o mantenimiento siendo el recomendado por la

norma 50kg/m?.
k k
Sc=50 8/ ;%1.04m =52 g/m

c) CARGA DE LLUVIA Y GRANIZO: Esta carga toma importancia en los techos
horizontales, especialmente aquellos localizados en lugares con clima calido. Si el agua
del techo sin pendiente se acumula mas rapidamente que lo que tarda en escurrir, el
resultado se denomina encharcamiento; este valor se estima como se especifica la
norma, que nos aconseja para regiones tipo: con nevadas de ocurrencia poco frecuente
o0 extraordinaria. Siendo el recomendado por la norma.

kg

q=30P

kg kg
q=30 —+*1.04m=31.2—
m m
3.6.2 Determinacion de los esfuerzos internos de la cercha metalica
Con la ayuda del programa RAN Advanse se pudo determinar las diferentes secciones
de cada uno de los elementos de estructura para cubierta, a la vez se determind los

elementos mas solicitados. A compresion

4 DE ELMENTO ELEMENTO FUERZA AXIAL Kg.
5 CORDON INFERIOR |26805.55 TRACCION
23 VERTICALES -1255.38 COMPRESION
46 CORDON SUPERIOR |-27331.23 COMPRESION
76 DIAGONALES 2193.39 TRACCION

Tabla 3.1Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 3.10 Fuente: Elaboracion Propia
PROPIEDADES DE LA SECCION PARA CORREAS

Seccion: Perfil Tubular Rectangular 63x50x3 mm
ik

T Altura (a) 6.3 [cm]
2|
Ancho (b) 5.0 [cm]
G —

Espesor (T) 0.3 [cm]
PROPIEDADES DE LA SECCION PARA EL CORDON SUPERIOR

m Seccién: Perfil Tubular Redondo 100x6 mm

Diametro (D) 10.0 [cm]

Espesor (T) 0.60 [cm]

PROPIEDADES DE LA SECCION PARA LAS VERTICALES

Seccion Perfil Tubular Rectangular 76x38x3 mm

i Altura (a) 7.60 [cm]
-
a Ancho (b) 3.80 [cm]
—t Espesor (T) 0.30 [cm]
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PROPIEDADES DE LA SECCION PARA LAS DIAGONALES

Seccion: Perfil Tubular Rectangular 50x25x3 mm
3t

Altura (a) 5.00 [cm]
d
Ancho (b) 2.54 [cm]
S

Espesor (T) 0.3 [cm]
PROPIEDADES DE LA SECCION PARA LOS CORDONES INFERIORES

Seccion: Perfil Tubular Rectangular 150x50x7mm
4t

Altura (a) 15.00 [cm]
d
Ancho (b) 5.00 [cm]
=

Espesor (T) 0.70 [cm]
3.6.2.1 Verificacion del elemento solicitado a traccion
Propiedades del material: Acero dulceA-36 designado por la (ASTM)
Fy =2531,048 kg/cm2 (Esfuerzo de fluencia)
Fu = 4077,800 kg/cm2 (Esfuerzo ultimo de tencidn del acero estructural)
E =2,10E+06 kg/cm2 (Mdbdulo de elasticidad)
La verificacion se la realizara para la barra # 5 por ser la més solicitada.
Cordon inferior
Pu =26805.55 Kg (Fuerza axial en Tensién.)
L =1,04 m (Longitud de la barra.)
Propiedades de la seccion en estudio:

Seccion: Perfil Tubular Rectangular 150x50x7 mm

Altura (a) 15.00 [cm]
d
Ancho (b) 5.00 [cm]
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Espesor (T) 0.7 [cm]

A = 26.45cm2 (Area de la seccion)
IX = 636.83cm4 (Inercia en el eje x)
ly = 104.89cm4 (Inercia en el eje y)
Radio de giro:

r= \/% T, =491 cm rn, =199 cm

Longitud efectiva (Lefec).- Considerando que el elemento tiene ambos extremos
articulados se tiene que el coeficiente de pandeo es: K=1
Lefoc =k * L =1%1.040 = 1.040 m
Los factores de resistencia ¢ en traccion son:
¢, =09 (Por fluencia)
¢, =0,75 (Por Ruptura)

Condiciones que debe cumplir:

1) Resistencia por Fluencia:

A ] ecuacion D2-1 del

LRFD

_26805.55

0= <0.9%2531.048
26.45

1013.442 < 2277,944 Cumple!!

2) Resistencia por Ruptura:

- A, LS ecuacion D2-2 del

LRFD

— *
Acr. =U Abruta 69



Donde U es el coeficiente de reduccion de area se lo obtiene de la siguiente figura:

\I \

<> O O O <s__> <|. O O <-.__>.
ABSAH /A(,,= 0.75A,
(Angulo simple o doble) (Angulo simple o doble)
(a) (b)
e i e o )
W10 x 19 - ——
0] @) @)
< < T +—+—+
o fe) (o) e
b _0303<
Canal d
A.=0.854, A, = 0.85A,

(c) (d)

Figura 3.10.1 Factores de reduccion del area neta efectiva. Fuente: Jack C. Mc-
Cormac 2° Edicion
Asumiendo que estan conectados a través una placa de acero por lo menos tres

sujetadores por linea. (Inciso (a) de la figura 3.10.1)

U=0.85
£, = 2080555 475440778

2 0.85*26.45
1192.208 < 3058,350 Cumple!!

3) Relacion de esbeltez.- Aunque la esbeltez es critica para la resistencia de un
miembro en compresion, ella no tiene importancia para un miembro en traccién. Sin
embargo, en muchas situaciones es buena practica limitar la esbeltez de los miembros
en traccion. El proposito de estas limitaciones es para garantizar que dichos elementos

posean suficiente rigidez para prevenir deflexiones laterales o vibraciones excesivas
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K1 1*1.04*100
=300 5226 | 199

min

<300

3.6.2.2 Verificacion del elemento solicitado a Compresion:

Para la verificacion a compresion la barra # 46 es la mas solicitada. Cordon
superior

Pu =-27331.23Kg (Fuerza axial en Compresion.)

L =1,0622 m (Longitud de la barra.)

Seccién: Perfil Tubular Redondo 100x6 mm

Diametro (D) 10.00 [cm] It

Espesor (T) 0.6 [cm]

A =17.29cm2 (Area de la seccion)

IX = 199.37cm4 (Inercia en el eje x)

ly = 199.37cm4 (Inercia en el eje y)

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

Radio de giro:

1

r=17 T, =34cm r, =3.4cm

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

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

Lefec = k*L=1%1.0622 = 1.0622m
Razon de esbeltez.- Para miembros disefiados solo en compresion se recomienda que

la razon de esbeltez no sea mayor que 200.

:K—I<200

r-min 71
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_ 1*1.0622*100 _

max 200
3.40

31.241 < 200 cumple!!

Definicion de frontera entre columna elastica e inelastica

Columnas

Columnas intermedias  Columnas largas

corta el
. = o

T(lnlcrvnkv elastico o de Euler)
(Intervalo ineldstico)

Férmula inelastica

ofF{l

Férmula de Euler
o0 pandeo elastico

Figura 3.11Tipos de fallas en columnas. Fuente: Jack C. Mc-Cormac 2° Edicion.

Se debe calcular la esbeltez para definir si son columnas largas cortas o intermedias

la esbeltez se calcula con la siguiente formula:

ki [F,

r oz \ E | ..ecuacion E2-4 del AISC

min

AC =

El esfuerzo minimo de pandeo para columnas inel&sticas intermedias o cortas:

_ %
For =0.658".F| ocuacion E2-2 del AISC

El esfuerzo minimo de pandeo para columnas largas:

0.877
F. = 7 Fy| ... ecuacién E2-3 del AISC

Determinando la esbeltez:

1*1.0622*1 2531.048
AC = 3 AC= 9345 <15 BOOOO =0.345

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

intermedia a corta, por lo tanto calculamos la fuerza critica.

F,, =0.658%* *2531.048 = 2408.046 CE?Z
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Factor de resistencia segun LRFD en columnas es 0.85

P, <085*F, *A

crit

P, =0.85*2408.046*17.29 = 35389.84kg

Verificando solicitaciones.- Se debe de cumplir que:

P, <0.85*F

crit

*A

27331.23 < 35389.84 Cumple!!

3.6.2.3 Verificacion de Correas en flexion asimétrica

El anélisis de la correa es el mismo para toda la estructura, esto debido a que la
disposicion y las propiedades geométricas de la seccion es la misma para toda la
estructura.

PROPIEDADES DE LA SECCION PARA CORREAS

Seccion: Perfil Tubular Rectangular 63x50x3 mm

L1
T Altura (a) 6.30 [cm]
2|
Ancho (b) 5.0 [cm]
G —

Espesor (T) 0.3 [cm]

o Angulo de inclinacion de la cubierta: 6 = 7.463°

o Separacion entre correas: S=1.462 m

o Longitud de las correas: L=4m

Momento ultimo.-con la ayuda del progama RAM ADVANSE determinamos los
momentos para ambas direcciones las mismas son:

Mux = 5.34Kg - m

M,y = 73.935Kg-m
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Area = 6.17 [Cm2] Area bruta de la seccion.

I X =189.27 [Cm4] Inercia alrededor del eje local.

ly =24.52 [Cm4] Inercia alrededor del eje local.

ZX =10.93 [Cm3] Maodulo de seccion superior respecto al eje
local.

Zy = 9.65 [Cm3] Madulo de seccion superior respecto al eje
local.

Propiedades del material: A-36
— Tencidn de fluencia Fy = 2531,048 kg/cm?.
~ Tencidn de ruptura Fr = 4077,80 kg/cm?.
~ Moddulo de elasticidad E = 2100000 kg/cm?.

Momento nominal:
My, = E, - Z, =2531,048-10.93 = 27664.355 Kg - cm
Mny = Fy -Zy = 2531,048 - 9.65 = 24424.613 Kg - cm

Verificando la resistencia:

( Mw | My >31
bp " My ¢b'Mny

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

( 534 N 7393.5 ) <1
0.9 * 27664.355 0.9 * 24424.613/ —

0.358 <1  Satisfactorio

Verificando a deflexion en y:

400

fmax = ﬁ = % = 1.333 cm
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5 wyy L

f =388 51,

3.6.2.4 Disefo de las Uniones Atornilladas dela Cercha

= 1.24 cm < 1.333 cm. Satisfactorio

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

esfuerzo interno. Los datos necesarios son:

Propiedades del material: Acero dulceA-36 designado por la (ASTM)
Fy=2531,048kg/cm2 (Esfuerzo de fluencia)
Fu =4077,800 kg/cm2 (Esfuerzo ultimo de tencién del acero estructural)
Fv=15960.0 kg/cm2 (Esfuerzo cortante ultimo del perno A325)
E =2,10E+06 kg/cm2 (Mdbdulo de elasticidad)
La verificacion se la realizara para la barra # 5 por ser la més solicitada
Pu =26805.55 Kg (Fuerza axial en Tension.)
L =1,04 m (Longitud de la barra.)
Propiedades de la seccion en estudio:

Seccion: Perfil Tubular Rectangular 150x50x7 mm
4t

Altura (a) 15.0 [cm]
2|
Ancho (b) 5.0 [cm]
=
Espesor (T) 0.70 [cm]

A = 26.45cm?2 (Area de la seccion)
IX = 636.83cm4 (Inercia en el eje x)

ly =104.89cm4 (Inercia en el eje y)

Diametro del tornillo:

Se emplearan tornillos con diametro de 5/8 in = D = 1.59 ¢m, con un area de:

Vs T
Ab =Zd2 = Z* 1592 = 1.98 sz

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

@=Factor de resistencia = 0,75

F,=Esfuerzo cortante ultimo del perno A325 = 5960 C%

A, =Area transversal de la parte no roscada del tornillo = 1.98 cm?
®R,, = OF, * A, = 0.75 * 5960 * 1.98

kg
tornillo
Calculo del numero de tornillos.- Para el calculo del nimero de tornillos se aplicara

OR,, = 8850.6

la siguiente relacion:

Carga total P,

b= Carga por tornillo - OR;

Doénde:
@R.: Resistencia admisible del tornillo, siendo este el menor valor obtenido del calculo
de la resistencia al corte del perno y de la conexion critica al deslizamiento del perno.
P,: Solicitacion maxima de la union atornillada.
Para poder estimar el nimero de pernos necesarios en la union se considera inicialmente
como solicitacion maxima a la fuerza axial del elemento, donde el elemento nimero 5
es el de mayor solicitacion en traccion, con los siguientes datos:

P, = 26805.55 kg (Fuerza axial en traccion).

L = 1,04 m (Longitud de la barra).

@R = 8850.6kg/tornillo

Reemplazando en la ecuacion se tiene que:

26805.55 kg ]
N, = = 3.029 tornillos

kg
8850.6 tornillo

Para que la seccion trabaje de forma simétrica se emplearan:

Ny, = 4 tornillos
Separacion y distancias minimas a los bordes.- En cualquier direccion, ya sea en la
linea de la fuerza o transversal a la linea de fuerza, se debe cumplir:
s=3%*D=3%x159=4.77cm
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s =5cm
3.6.2.5 Disefio de la placa de anclaje
Propiedades del material: Acero dulceA-36 designado por la (ASTM)
fcd = 140 Kg/cm2 Resistencia de calculo del hormigon a compresion
Fy =2531,048 kg/cm2 (Esfuerzo de fluencia del acero)
P, = 7375 kg Reaccion vertical del elemento.
@=0.6
Fc=210 Kg/cm2 Resistencia caracteristica del H®
Area de placa de anclaje:

A= b = 7375 = 68.86cm?2
T @«085+F. 06+%085x210 oo
A = 68.86cm2

Finalmente por razones constructivas y teniendo una suposicion conservadora se
tomara las siguientes dimensiones de la placa de anclaje:

N =20cm

B =20cm
Calculo del espesor de la placa: Una vez que se han determinado la longitud y ancho
de la placa, la presion de apoyo promedio se trata como carga uniformemente sobre la
cara inferior de la placa, que se supone soportada en su parte superior sobre un ancho
central. la placa se considera entonces flexionada respecto a un eje paralelo al claro de
la viga. La placa es tratada asi como un voladizo de claro:

B — 2k

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

p-
Como @ * M,, debe ser por lo menos igual a M,
@« M, =M,

2% Ry, *n?
t>
09+Bx*N=xF,

77



Donde:

t: Espesor de la placa.

R,: Carga ultima o total de calculo = 7375kg
B: Lado de la placa =20 cm

N: Longitud del apoyo en el soporte = 20 cm
E,: Esfuerzo de fluencia =2531,048 k—gz
cm

k: Coeficiente de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa = 0.60
n: Claro del voladizo de la placa
Reemplazado valores en la ecuacion se tiene:

_B—2k _20—2x0.60

n= > > =94cm

tZJZ*m*M :j 2 % 7375 + 9.42
0.9*Bx*N=*Fy 0.9 * 20 * 20 * 2531.048
t=1.43 cm

Constructivamente se usaran 2 placas, una empotrada en el hormigén armado y la otra
se fijara en el perfil metalico de la cercha, para que de este modo la transmision de
esfuerzos sea lo mas éptimo posible. Por lo tanto se tomara un espesor de la placa de
5/8 =1.6 cm cada una.
Se empleara una placa de anclaje con las siguientes dimensiones:

PL 20x20x1.6cm
Disefio del pernos de anclaje

1. Determinar el area del perno de anclaje con la siguiente formula
Ty

A =—— v
9 0.75%0,*F,

4-*Ag

_r 2 . _
Ag—4*d : d= —

Donde:
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T, = B, = 7375kg Es la fuerza aplicada al perno, fuerza axial sobre la placa.

E, =Es la fuerza que resiste el perno, dada segun el tipo de acero utilizado, para el caso
de aceros A36 Fu=4077,804 kg/cm?.

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

Reemplazando en la ecuacion se tiene:

B 7375
97 0.75 % 0,75 * 4077.804

4 % 3.215
D = — = 2.023 cm

Por lo tanto se empleara un diametro comercial de:

A = 3.215 cm?

T 2
Ag=7+"/g =0601in> =3879 cm’

2. Determinar el area de la superficie requerida
Ty

Apsf = 4xQ, \/f
Donde:
T, = P, = 7375 kg Fuerza axial sobre la placa.
f.q = 140 C% Resistencia de caculo del H°.
@, = 0,75 Factor de resistencia tomado para aceros A36.

Reemplazando en la ecuacion se tiene:
7375
Apsy =
4 %0.75 V140
3. Determinar la longitud del perno de anclaje

3.14 3.14

L =8.13cm

= 207.76 cm?
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Haninger sugieren basados en la normativa una tabla segun el tipo de acero utilizado
las longitudes minimas a las que se deben embeber o anclar los pernos segun la

siguiente tabla:

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

A307,A36 12d 5d>4in.
A325, A449 17d 7d>4in.

Figura 3.12.Longitudes minimas a embeber. Fuente: Jack C. Mc-Cormac 12° Edicion.
Donde d es el didmetro nominal del perno estas son distancias conservadoras segun
normativa.
d="7/g in=2.22cm
12+d =12+7/g=10.5in = 26.67 cm
5+d=5%"/g=4375in > 4in ok cumple

Finalmente se tiene que la longitud y didmetro del perno de anclaje es:

L= 4375"=12cm ;D =7/8"=2.22cm
3.7 Estructura aporticada de hormigon armado H°A°
3.7.1 Cargas consideradas sobre la estructura
Todas las cargas o acciones adoptadas para la estructura aporticada son las que se
mencionan a continuacion:
a) Acciones permanentes o cargas muertas.- Las cargas consideradas como
permanentes son las cargas debidas a su peso propio y se detallan a continuacion.
Peso propio de los elementos estructurales: En el programa de cype ya sera
considerado todos los elementos de la estructura
Peso especifico del hormigon armado. Yieae = 2500 kg/m3
Losa alivianada.- Las cargas consideradas para la losa unidireccional son las que a

continuacién se mencionan:
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Carpeta de nivelacion o
Baldosa ceramica Acero de distribuciér

Carpeta de compresion

Plastoformo Cielo razo de yeso

Vigueta pretensada

Figura 3.13 Corte transversal del forjado de la viguetas. Fuente: Elaboracién Propia

La carga muerta calculada a continuacion corresponde a los acabados considerados
sobre la losa alivianada.
Peso de la baldosa ceramica:

e=1cm Espesor de la baldosa ceramica.

y = 1800 kg/m3 Peso especifico de la baldosa ceramica.

Pbaldosa ceramica por m2 = y xe = 1800 * 0.01 = 18.0 kg /m?

Peso de la carpeta del mortero con espesor de 1.5cm:
- El mortero de cemento y arena puede ser cuantificado como = 2100 kg/m?.
- Revestimiento de yeso 12 kg/m?.

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

Pcarga por entrepiso — Pbal + PR yeso + PC. mortero

K
Pearga por entrepiso = 18.0 + 12.0 + (0.015 * 2100) = 61.500m—‘z

Kg
Pcarga por entrepiso = 61. 500 m

La carga muerta correspondiente al forjado de viguetas es calculada por el programa
CYPECAD, con las siguientes caracteristicas:

FORJADO DE VIGUETAS DE HORMIGON PRETENSADO

Canto de bovedilla: 20 cm

Espesor capa compresion: 5 cm

Intereje: 72 cm

Bovedilla: Polietileno

Ancho del nervio: 12 cm
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Volumen de hormigoén: 0.094m3/m?
Peso propio del forjado de viguetas pretensadas: 325 kg/m?

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

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

Espesor del muro: e=18cm

Junta Vertical: 1.5¢cm

Junta horizontal: 2¢cm

Dosificacion: 1:6

Numero de ladrillos:
Rendimiento: 28.49 pza / m?
Altura del muro de ladrillo: 2.85m
Con las anteriores especificaciones se determina la carga por metro lineal de muro,

dando como resultado lo siguiente:
K K
e =18cm = Pmum=793;gl ; e=12cm = Pmum=553.63;~“:

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

Uso del elemento Sobrecarga Kg/m?

D. | Oficinas y comercios

Locales privados 200

Oficinas publicas, tiendas 300

Galerias comerciales, escaleras y accesos | 400

Tabla 3.2. Fuente: Norma Boliviana del Hormigéon Armado CBH-87

Hipotesis de cargas consideradas para la estructura aporticada.- Las hipotesis de
carga que se usaran para la estructura aporticada son las siguientes:
Hipotesis I: Vig*G+Vpq*Q
Hipotesis II: 0.9(Vsg*G+VsqgQ) +0.95ypex W
Hipotesis III: 0.8(Vsy* G+ VrqQeq) + Feq+ Weq
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Anélisis de la estructura aporticada.- El proceso de andlisis para una estructura
tridimensional puede hacerse bajo las mismas consideraciones que para una estructura
en dos dimensiones, sin embargo, las consideraciones para tres dimensiones involucran
alteraciones en los términos de las matrices de rigidez y la matriz de transformacion.
En una barra en tres dimensiones, unida rigidamente, cada extremo tiene seis grados
de libertad; tres desplazamientos lineales y tres rotaciones.

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

De lo anterior se hace necesario el uso de programas estructurales para determinar las
fuerzas y desplazamientos de toda la estructura en conjunto.

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

3.7.2  Verificacion de los elementos de la estructura aporticada

Se realizaré la comprobacion de los siguientes elementos estructurales:

o Verificacién de una viga.

o Verificacién de una columna

o Verificacion de una zapatas Aislada..
o Verificacion de la escalera.

3.7.2.1 Verificacion del disefio estructural de la viga

Para la comprobacién se eligid la viga del portico 18 entre las columnas P3'y P17, por
ser uno de los elementos més solicitados.

Estos elementos estructurales se encuentran en la primera planta del Portico N°18,

como se lo puede observar en la siguiente figura.

Vista en 3D del edificio
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-9.65

877

30.7

Figura 3.15 Solicitacién de esfuerzos maximos en la viga; Fuente: Elaboracion Propia

Por lo tanto para la verificacion de la viga se selecciona la del Primera Planta,
correspondiente a las columnas C3 y C17, la misma que tiene los siguientes datos

generales:
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a).- Comprobacién de la armadura longitudinal positiva, se tiene los siguientes
datos: Y=

fck= 210 Kg/cm2 ¥= 150
fyk= 4200 Kg/cm2 Y= 1,15
Md=22.25 Tn*m 1,60
Md= 2225000 kg*cm

h=65cm

bw= 30 cm

d2=r=2cm

d=63 cm

Donde:

fck= Resistencia del hormigon a compresion.

fyk= Limite el&stico caracteristico del acero.

Md= Momento de célculo.

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

bw= Anchura.

d2= r= Recubrimiento.

d= Altura util.

yc= Coeficiente de minoracion para el hormigon.

ys= Coeficiente de minoracion para el acero.

vf= Coeficiente de mayoracion de las acciones.

et =]
L{)
(-
et =]
¢ f | ... referencia de la ecuacion en la seccion 10,4-4° de Hormigon
“ V.| Armado de Jiménez Montoya 12° edicion editorial Gustavo Gili s.a.
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... referencia de la ecuacion en la seccion 10,4-5° de Hormigon

Armado de Jiménez Montoya 12° edicion editorial Gustavo Gili s.a.

fcd= 140 Kg/cm2

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

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

Ha = 2 fog

= 0.133
Entonces: pulim=0.332 valor obtenido en funcién al tipo de acero

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

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

simple o compuesta.
Con: pnd=0.133 se obtiene una cuantia mecéanica de Ws=0,1468

Determinacion de la armadura: (As)

Ag =wxbw xd *fc—d= 10.633cm?

yd
Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
A min = Wmin * by, * d = 6.237 cm?
Como: As > As min

Se escogera el area As=10.633 cm?
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Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 16 mm

con un area de As p16 = 2,011 cm?; @ = 20 mm con un area de A; 420 = 3.142cm?

, entonces el numero de barras a usar seran:
N¢de barras 16mm = 3 * 2.011 = 6.032
N°de barras de 20mm = 2 = 3.142 = 6.283cm?
area total = 6.032 + 6.283 = 12.315cm?
Donde:
12.315cm? > 10.633 cm?  Satisfactorio.
Por lo tanto se utilizara: 3¢ 16 + 2 ¢ 20

Determinacidn separacion de las barras dentro de la pieza.

_bW—Ngdebarras*(b—z*r_30—(3*1.6)—(2*2)—4_433
5= Nede barras — 1 B 5-1 - wosam

La cuantia de acero empleado para el elemento sera:

[ Usar: 220mm+3®P16mm, con separaciones entre barras de 4.33 cm

b).- Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en la columna P3.
Md=723000 kg*cm

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

Mq

=——=0.043
Ha =] v dZ+ fg

Entonces: plim=0.332 valor obtenido en funcion al tipo de acero

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

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

simple o compuesta.

Con: nd=0.043 se obtiene una cuantia mecéanica de Ws=0.0451
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Determinacion de la armadura: (As)

AS=W>l<bW>I<d>l<fC—d=3.268cm2

yd
Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
Ag min = Wmin * by * d = 6.237 cm?

Como: As min > As

Se escogera el area As=6.237cm?

Para determinar el numero de barras se consideraran los siguientes didmetros: @ =

12mm y @ = 16 mm con areas de: As 1z = 1.131cm? y A 416 = 2.011 cm?,

entonces el nimero de barras a usar seran:
Nede barras =3¢ 12+ 2 ¢ 16
As p12 = 3% 1.131cm? = 3.39 cm?
Asp =2 %2011 cm? = 4.021 cm?
Con un area total de célculo de:
A = 7.41 cm?
Donde:
7.41 cm? > 6.237cm?  Satisfactorio.
Por lo tanto se utilizara: 3 ¢$ 12+ 2 ¢ 16

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

_bW—NQdebarras*(Z)—Z*r_30—3*1.2—2*1.6—4_48
5= N®de barras — 1 B 5—-1 - weam

[ Usar: 3®12mm+2®16mm, con separaciones entre barras de 4.8 cm

c).- Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en la columna P17.
Md=3600000 kg*cm
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Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)

Mq

=——=(0.216
Ha =g, xdZ+ fog

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

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

simple o compuesta.
Con: ud=0.216 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.2554

Determinacion de la armadura: (As)

AS=W>Isbw>i<d>i<fC—d=18.502€m2

yd
Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
Ag min = Wmin * by, * d = 6.237 cm?
Como: As > As min
Se escogera el area As=18.502 cm?

Para determinar el numero de barras se consideraran los siguientes diametros: @ =
12mm y ¢ =16 mm @ =25 mm con areas de: Asp1z = 1.13cm® Y Agp16 =
2,01 cm?, Aq o2s = 491 cm?entonces el nimero de barras a usar seran:
Nede barras = 1¢p 12+ 2 ¢ 16 + 3 ¢p25
Agp =1%113cm? = 1.13 cm?

As p16 = 2% 2,01 cm? = 4.021 cm?

As g5 = 3 %491 cm? = 14.72 cm?
Con un area total de célculo de:

Ag = 19.87 cm?
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Dénde:
19.87 cm? > 18.502cm?  Satisfactorio.
Por lo tanto se utilizara: 1¢p12+2¢ 16 + 3 ¢p 25

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

by, —N®debarras*@—2+r 30—-12-2x16—-3%25-4

N2 de barras — 1 5 =28cm

S =

[ Usar: 1®10mm+2®16mm+3P25mm, con separaciones entre barras de 2.8 cm]

Célculo de la armadura transversal en el extremo de la viga al lado de la columna
P17.

Vd = 28590 Kg fcd=140 kg/ cm?
h=65cm fyd=3652, 174 kg/ cm?
bw =30cm ve=15; vs=1.15; yr=1,6
r=2cm d=65 cm-2cm=63 cm

El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:

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

Kg
> *30cm 63 cm = 11188 kg
cm

Vew=fva * bw * d = 5,92
Vd <V, Nocumple
28590 Kg < 11188 Kg (no cumple!!) Necesita armadura transversal
Como:
vd > V., = 28590kg > 11188kg

Kg
>*30cm x 63 cm = 79380Kg
cm

Vo < Vg <V, =11188kg < 28590kg < 79380 Kg
Vou=Vy4 =V, = 28590 kg — 11188kg = 17402 kg
t=100cm

Vou = 0,30 * fed * bw +d = 0,30 * 140
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Veu *t 17402 kg * 100cm

St = 0,00 %d * fyd _ 0,90 * 63 cm * 3652,17 kg /cm? am
Célculo de la armadura minima
k
fcd 140 CT;?Z 2
Agt min = 0,02 % bw * t x — = 0,02*306m*1006m*—k= 2.3cm
va 3652,17 %

Se asume el mayor As=8.404 cm?/m
La armadura transversal para una pierna sera: 4.202cm?/m

El didmetro del estribo sera:
1

(nbEStT‘ibO > Z * ¢de la armadura longitudinal
6 mm

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

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

ASty pierna _ 4.202
A¢p8mm ~ 0.503

Age = N°barras * Apgmm = 9 * 0.503 = 4.527 cm?

= 8.4 =~ 9 barras

N°barras =

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos 100/9=11.11cm
Por lo tanto se utilizara:
4.527cm? > 4.202 cm? ok
Se utilizara: 9 ®8mm ¢/10 cm

Disefio en Estados Limites de Servicio

Estado Limite de Deformacion en Y

La verificacion de las deformaciones en el elemento.

Dando los siguientes resultados de deflexiones:
f=0.523 Cm

La limitacidn de la deflexion en este tipo de elemento seguin la normativa se calcula
de la siguiente manera:
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L =6.75m = 675Cm

fmax = 300

L 675

fmax :%:%: 2.25 cm

5 wyy Lt

f= 364 E. L = 0.523 cm < 2.25 cm. Satisfactorio

Se verifica la siguiente condicion: ~ fmax> f

Comentarios y conclusiones de los resultados:
Los resultados obtenidos del calculo manual para la Viga, son casi semejantes a los del

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

Representacion grafica de los resultados obtenidos para la viga:
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Figura 3.16 Disposicion de la armadura en la viga. Fuente: Elaboracion Propia
3.7.2.2 Verificacion del disefio estructural de la columna

Los datos serdn obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos pésimos
(mayorados), correspondientes a la peor combinacién que produce las mayores
tensiones y/o deformaciones, de la planta baja de la estructura.

A continuacion se muestra la verificacion del disefio de la columna N°17, teniéndose
los siguientes datos generales:

Esfuerzo normal de calculo Nd = 62800 kg
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Momento de célculo en direccion x Mdx = 1020 kg*m

Momento de calculo en direccion y Mdy = 2260 kg*m
Resistencia caracteristica de H°A° fck = 210 kg/cm2
Resistencia caracteristica de acero fyk = 4200 kg/cm2
Recubrimiento r=2cm

Reduccion de la resistencia de los materiales:

foe 210 kg/cm?

—_ = e 2
fea = " 15 140 Kg/cm
4200 kg/cm?2
fyd = fﬁ = —g/ = 3652,174‘ kg/Cm2
Vs 1,15
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{ | 0,25m.
24m O’T-
LVX2=4,05 m.
i
LVY3=6,9 m.
Lc17A=3,24m.
LVY8=6.0 m. LVX6=4,05 m.
13 0,3m.
0,2m—>)—§f
E 0.2m.
0.3m. LVY7=6,9 m.
LVX5=5,33m.
Lc17C=2m

Figura 3.17 Representacion grafica de todos los elementos que concurren a C17
Fuente: Elaboracion Propia
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Elemento Lo(r;gr;:;ud b (cm) h (cm) IX (cmd) | ly (cmé)
Columna C17A 324 25 25 32552.08 | 32552.08
Columna C17B 324 25 25 32552.08 | 32552.08
Columna C17C 200 25 25 32552.08 | 32552.08

Viga 1 380 25 50 260416.67| 65104.17
Viga 2 540 25 50 260416.67 | 65104.17
Viga 3 590 30 65 686562.50 | 146250.00
Viga 4 470 30 65 686562.50 | 146250.00
Viga 5 380 20 30 45000.00 | 20000.00
Viga 6 540 20 30 45000.00 | 20000.00
Viga 7 590 20 30 45000.00 | 20000.00
Viga 8 470 20 30 45000.00 | 20000.00

Tabla 3.3 Datos geométrico de los elementos que concurren a columna en estudio.

Fuente: Elaboracion Propia

Determinacion del coeficiente de pandeo con la relacion de rigideces ¥ 4:

Yax =7 161 = 0.1164
vxl + vx2 + vy3 + vy4
lvl le lv3 lv4
Ypx = I i - IC i = 0.946
vx5 | ‘vx6 vy7+ vy8
le lv6 lv7 lv8
Icyl Icyz
[ [
Yay = T = 0.069
vyl + vy2 + vx3 | lvx4
lvl lvz lv3 lv4
I I
lcyl + lcy3
Ypy =7 T = 1.006
v

Y5 + IUy6 + Lyy7 + Lyxg
le lv6 lv7 lv8
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Ingresando al monograma obtenemos el coeficiente pandeo.

Ya = Y8 Ya Y8
@ @ @ —
100.0 2003E 100 [ 100.0 100.0 ] 200F 00 [ 100.0
50.0 — —-50.0 0.0 —50.0
0.0 5.0 r—SOO 30.0 5.0 —30.0
€0.0. 4.0 —20.0 20.0 4.0 —20.0
. - - -
10.0 10.0 |
ggj 3.0 = lg: 385 3.0 - ,g:
7.0 — %3 7.0 — 33
6.0 — - 6.0 6.0 — - 6.0
5.0 — 5.0 5.0 — 5.0
4.0 2.0 - 4.0 4.0 2.0 - 4.0
-1 - -1 -
3.0—-] }—- 30 3.0: — 30
2.0 - 2.0 2.0+ - 2.0
1.5 . 2 1.5 o
1.0 — =10 1.0 — ~ 1.0
. e N - - B
- /__’7__.»— - - - -
o - g -
0. 1.0 - O (o0 g 1.0 . O

Figura 3.18. Fuente: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 12° edicién

Kx =115 lox=3.24*1.15=3.73m

Ky =1.17 loy:3.24*1.17:3.79m

Determinacién de la esbeltez mecanica de la columna:

0 Ckxl 3.73m
=51.68
\f 0.000326m*
\/ 0.0625m2
l, k=l 3.79m
= = 52.52

i f Jm
0.0625
Como: Ax=51.68 y Ay=52.52 estan en el siguiente intervalo (35<A<100). Se trata de
una columna intermedia ya que la esbeltez es mayor a 35 y menor a 100; por lo tanto;
si se necesita realizar una verificacion de pandeo.

Excentricidad de primer orden:

_ My _ 2260+100
¢ox =N, T Te38000 T

_ Mg _ 10204100
¢y =N, T " 63800 M

97



Excentricidad accidental:

C h _ 25
> = —> =—= —=1.
e, e, 20> 2cm €a =35 = 35 1.25

Por lo tanto: e, = 2 cm
Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

fya \h+20xe, 1y°
iex = (3 — %107
Ericx ( T3500)n+t10%e, ¢

fra \ b+20%ey I?
= —=x1 -4 — . 2
€rx <3+3500 *b+10*e0x*b* 0 3.562 cm

fra ) h+20%ey, [?
= (3 © 4 107* = 3.231
ry < T3500) "ht10%ey, h cm

Excentricidad final:

€(x,y) max = €o T €fic

erx = €q + €ricxy = 2.00+ 3.562 = 5.56 cm

erx = €q + €ricxy = 2.00 + 3.231 = 5.23cm

Determinacién de los valores reducidos:

h.b. f N 63800
cd v=—4%9 =
fcaxbxh 140%25%25

= 0.729 Axial reducido

_ Ngrery _ 63800%5.56
Hx = hxb2xfoq  25%252%140

= 0.16 Momento reducido de calculo 1

N g* 63800%5.56 . .
Uy = —2 °Tx = = 0.15 Momento reducido de calculo 2
hxb2xf.q  25%252%140

El mayor de los momentos sera p1, y el menor y2, para entrar a los abacos para

determinar la cuantia mecanica w
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Figura 3.19. Fuente: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 12° edicion
Las cuantias obtenidas son las siguientes:
Parav=0.6 w=0.45
Parav=0.8 w=0.55
Interpolando entre estos valores resulta:
Parav=0.729 w =0.515

Determinacién de la armadura total (As):

Ws*bx h*foqg 05152525+ 140

A = = 12.33 cm?2
s total fyd 3652,17 cm

Determinacion de la armadura minima (Asmin):

Ag min = 0.006 *b * h = 3.75 cm2 Ag > Agmin
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Se dispondra:

Se adopta un diametro de ®=16 mm que tiene un area A=2.011 cm? por barra
y un didmetro de ®=12 mm que tiene un area A= 1.131 cm? por barra

Calculo del nimero de barras:
Ay = 12.33 cm2  Se utilizara 4® 12mm
Se dispondra: 4016 + 4012 mm

Ag—N°barras x Ap16mm + N°barras * Ap12mm = 4 * 2.011cm? + 4 =
2.011cm? = 12.56cm? > 12.33 cm?.
Calculo de la armadura transversal de la columna.-

El didmetro del estribo sera:
1

—_ % . .
¢Estribo > 4 ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm

Segun la primera opcion: ¢ = 1/4 * 16 mm = 4 mm
Se asume ®= 6 mm.
Seglin la segunda opcion: ¢ > 6 mm

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

S { — boh(elde menor dimension)

- 15 % ¢de la armadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opcion: S <30 cm
Se asume S=20cm
Segun la segunda opcion: S < 15 * 1.6 cm = 24 cm
Por lo tanto la armadura del estribo sera: @ 6mm ¢/20 cm

Comentarios y conclusiones de los resultados:
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Los resultados obtenidos del célculo manual para la columna, son casi
aproximadamente iguales a los del programa CYPECAD, con un minimo de porcentaje
siempre en favor de la seguridad de estructura, el mismo que dio como resultado lo
siguiente:

Representacion gréfica de los resultados obtenidos para la columna N° 17

P17/

Fos. | Diém. | No. | Leng. | Total
(em) | (em) o
i
1 316 4 | 360 | 1440 "
i @5 | 18 97 | 17486 = %3
- o 2

[]

Figura 3.20 Representacion gréafica de la columna Fuente: Elaboracion Propia

3.7.2.3 Verificacion de la zapata aislada

Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados
rigidamente en la cimentacién. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones
opuestas a estas reacciones. Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado
por la cimentacion y el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus
pequerios desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos y
reacciones de la misma que en general son de apoyo empotrado.

Se realiza la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna C17, la misma

es una zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion.
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Se tienen los siguientes datos:
N = 94556 kg Carga Axial

Vx =40 kg Cortante en direccion X
Vy =10 kg Cortante en direccion Y

fck = 210 Kg/cm? Resistencia caracteristica del H*
fyk = 4200 Kg/cm? Resistencia caracteristica del acero

ao = 25 cm Dimensién de la base de la columna en X
bo = 25 cm Dimension de la base de la columna en Y

y=2500 Kg/m® Peso especifico del HA®

d1 =5 cm Recubrimiento inferior de armadura

Hiim = 0,332 Momento reducido minimo para acero AH 400

Ws min = 0,0018 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 400
omax = 3.54 kg/cm? Capacidad portante del suelo de fundacion

Resistencias caracteristicas reducidas:

d_fck_210_ 140k 5
fed =75 =75 = 140kg/cm

B fyvk B 4200 B 5
fyd = 115 - 115 = 3652.174kg/cm

Calculo del area necesaria:

N+ P 1.10 * 94556
o= < Ouqm entonces A= —3er - 29381.8 cm?

a=b=+vA=+29381.8 entonces a=>hb=171.4cm

Se debe hacer variar "a" y "b", hasta encontrar la alternativa mas conveniente siempre

que no se sobrepase la tension admisible cadm.
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a=175cm b=175cm

Célculo de la tension maxima:

Omax = a+b < Oadm

1.10 * 94556

Omax — m = Omax — 3.4 kg/cmz

3.4kg/cm? < 3.54 kg/cm?
Determinacion del canto util:
fvd = 0.5\/fcd = 0.5 V140 = fvd = 5.92kg/cm?

L= 4xfvd  4x592kg/cm®
 Yf*0Ogam 1.6 % 3.54kg/cm?

= k = 4.181

\/ao*bo axb ag + by
d1=

- = 26.82
2 +2*k—1 2 6.825cm
2*(a—ap)
=—=19.
2 i1k 9.853 cm
2% (b—by)
= — - =19.853
3 gy 19.853 cm

Entonces el canto Gtil serd d; = 30 cm

Con un recubrimiento de 5 cm la altura de la zapataserah =30+5 = h =35c¢cm

T

Figura 3.21. Fuente: Elaboracion Propia

Correccién de Momentos:
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My = H,*h=10%35= My =350kg *cm
M} = Hy = h = 40 = 35 = M; = 1400 kg * cm
Célculo del peso propio de la zapata:
P, = Vol * yyoe = 35 % 175 % 175 x 0.0025 = p, = 2679.69 kg
Correccion de la Normal:
N" =N + B, = 94556 + 2976.69 = N’ = 97235.6%g

Calculo de los esfuerzos con los momentos y la normal corregida:

_ N7 6+My 6+M; 9723569 = 6+350  6+1400
Omax = T b2 T @2«b 175+ 175 | 1751752 | 1752 % 175

kg kg
= Opax = 3'175cm_2 < Oa4m = 3.54 Wcumple

Verificacién al vuelco:
N" a 97235.69 175

Y= 3Eta= qagp "tz = e 6077231> L5 satisfactorio
N" b 97235.69 175 24308.92 > 1.5 sati tori
= * — = * = = ' .
" LS. = . vy satisfactorio

Verificacion al deslizamiento:
d = 35° Angulo de rozamiento interno de suelos sin cohesion
¢ = Angulo de rozamiento de disefio

PP = Peso Propio de la zapata

2
¢ =506 =23333

N + PP.tangp  97235.69 * tan23.333°

y < 7 20 = 1048.57 > 1,5 satisfactorio
N + PP.tanp 97235.69 * tan23.333° ] ]
y < 7 = 10 = 4194.27 > 1,5 satisfactorio
y

Calculo de esfuerzos en las esquinas de la zapata.-
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@ @
Y
X
s
a BN BN RSN
>~T
&
v
3 @
— a —
N 6+Mg 6xMj kg
1T 3%b a+*b? aZ+b 3.173 cm?
N 6xMg 6xMy kg
02_a*b-l_ a*b2 aZxb 3'1740m2
N 6*xMg; 6xM; kg
G3_a*b_a*b2 az>l<b_3'176cm2
N 6*Mg; 6*Mj kg
0'4—a*b+ T+ b2 +a2*b = 3.177—sz
3.173 3.174
1) 2)
0.5
1,75m. O,8$5m‘
1.75m.
3 “)
3.176 3.177

Figura 3.22. Fuente: Elaboracion Propia
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Determinacién de la armadura a flexion:

Direccion X:
a—ag 175 - 25
l, = > +0.15%q, = — + 0.15 % 25 = [, = 78.75cm
Direccion Y:
b — b, 175 - 25
lg=——+015%by =————+0.15%25 = I, = 7875m

Calculo de momentos:

0-4 - 0-2 Y’

a a—1,

Y = (a—1,) * = (175 — 78.75) = T

=Y’ =0.002 kg/cm?

0,=Y +0, =0.002+3.174 = 0, = 3.176kg/cm?

Os— 0 3.177 — 3.176
3 = (175 — 78.75) « = Y"

vr=0b-ld- 175

= 0.0006kg/cm?
o, =Y" + 03 = 0.0006 + 3.176 = g, = 3.1766kg/cm?

Calculo del momento en la direccion “a”:

o, 12 (g,—0,)*l 2
Ma= a2b+(4 Za) b*(g*lb)
3.176 % 78.752 (3.177 — 3.176) * 78.75 2
= > + - * (5% 7875)

= M, = 9850.15kg * cm/cm

My, =16xb*M, =1.6+175 %9850 = M,, = 2758041.56 kg * cm
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Determinacion del momento reducido de célculo del ancho menor de la zapata

(Ha):

Mg, 2758041.56
~ b*d%xfcd 175 * 352 x 140

Uy = py = 0.0792

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (wy).
Con u,; = 0.0792 tenemos por tablas que (wg = 0.0310)

ws*bxdx*fcd 0.0792 %175 * 35 * 140
fyd B 3652.174

Ag = = A, = 18.595 cm?

Determinacion de la armadura minima:

Con fyk = 4200kg/cm? = Wmin=0.001s

Agmin = Omin *b xd = 0.0018 % 130 * 30 = Agpin = 11.025¢m?

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura serd A = 7.02cm?
Determinacion del namero de barras:

Conunabarra @ = 12mm; Ag = 1.13cm?

As  18.595
#fe=—=

yp 113 = 16.456 = 17 barras

Determinacion del espaciamiento:

_b—#fex® 175—17+*2
o #fe—1 17 -1

=88 =s5=10cm

17012mm c/10

Verificacién a la adherencia:

— Va — 3 2
Tb—Olg*d*n*ﬂ*®<fbd—k*w/fcd
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k = 2 para zapatas flexibles

fbd = 2 % 11402 = fbd = 53.92kg/cm?

B 94556
T 0.9%35%17 x7 * 1.20

Tp

46.83 < 53.92 Satisfactorio.

Comentarios y conclusiones de los resultados:

= 46.83kg.

Los resultados obtenidos del calculo manual para la zapata aislada son iguales a los del

programa CYPECAD, el que dio como resultado lo siguiente:

Tabla 3.4 Datos de Zapata 17 = P17 Elaboracion Propia

P17

Zapata rectangular excéntrica
Ancho inicial X: 87.5 cm
Ancho inicial Y: 87.5 cm
Ancho final X: 87.5 cm
Ancho final Y: 87.5 cm
Ancho zapata X: 175.0 cm
Ancho zapata Y: 175.0 cm
Canto: 35.0 cm

X:17012c/10
Y: 17012c/10
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Representacion grafica de los resultados obtenidos para la zapata aislada

Figura 3.23 Representacion gréafica de la armadura de la zapata aislada Fuente:
Elaboracion Propia.
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MEMORIA DE CALCULO ESCALERA HORMIGON ARMADO

1. GEOMETRIA DE LA ESCALERA

Le

! %M -
®
™~
@
2. DATOS GENERALES:

L1 (m)= 2.34 Longitud horizontal rampa Yhead(Kg/m3)=
L2 (m)= 14 Longitud descanso

a(m)= 14 Ancho de rampa

B (m)= 3 Ancho total de descanso

t (m)= 0.15 Espesor de losa

h (m)= 0.29 Huella
ch (m)= 0.18 Contra huella
Z(m)= 3.24 Altura media a salvar
N = 9 Numero de peldafios

2500
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3. ANALISIS DE CARGAS

CARGA MUERTA
RAMPA
Peso debido a los peldafios
Volumen peldafios(m3)= 0.037
Peso peldafios(Kg)= 822.15
Avrea losa rampa(m2)= 3.28

Carga de peldafios por metro de ancho
gpel (Kg/m)= 250.9615385

Carga debido al peso propio del a rampa por metro de ancho
gr (Kg/m)= 375

Sobre carga de cerdmica por metro de ancho
gsc (Kg/m)= 60

Carga muerta total en la rampa
QCM (Kg/m)=735.9615385

DESCANSO
Carga debido al peso propio del descanso por metro de ancho
qd (Kg/m)= 375
Sobre carga de ceramica por metro de ancho
gsc (Kg/m)= 60
Carga muerta total en el descanso
QCM (Kg/m)= 485
SOBRECARGA

La sobre carga de uso para el disefio de escalera recomendada por metro de ancho es la siguiente:
QCV (kg/m)= 400

Carga ultima actuante con la siguiente combinacion:
QU =1.6*QCM + 1.6*QCV

RAMPA

QR (Kg/m)= 1817.53846 Lr (m) = 2.34 Longitud rampa
DESCANSO

QD (Kgm)= 1416 Ld (m) = 1.4 Longitud descanso

Idealizando la escalera se tiene el siguiente esquema:
TRAMO: B-A
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QD QR
B A
Ld Lr
4. REFUERZO ARMADURA POSITIVA POR METRO
4.1. DATOS
Momento maximo de disefio] Mmax = 4275.32 [Kgm
Canto de la seccion t= 15 cm
Ancho de para el calculo bw = 100 cm
Peralte efectivo d= 12 cm
Recubrimiento r= 3 cm
Resistencia caracteristica del hormigon fck = 210 kg/cm2
Resistencia caracteristica del acero fyk = 4200 kg/cm2
Coeficiente minoracion Hormigon yc = 15
Coeficiente minoracion Acero vs = 1.15
4.2. CALCULOS
| Momento reducido | pd = | 0.2121 | By = _Ma
: bu’ * d? = f:‘d
| Cuantia geometrica| W = | 0.2497 ‘| De tablas
| Armadura Necesaria | As (cm2) = | 11.49 | A, =ws=bws=d*——
| Armadura minima|Asmin (cm2)= | 2.16 | Al min = Winin * By = R
| Armadura escogida|As (cm2) = | 11.486 | As

Area ®8(cm2)= 0.502654825
Area @10(cm2)= 0.785398163
Area ®12(cm2)= 1.130973355
Area @16(cm2)= 2.010619298
Area ®20(cm2)= 3.141592654
Area @25(cm2)= 4.908738521

D=
Nb =
separacion bw
S = N =

®16mm c/15 cm

Numero de barras:
Nb =As/Aread®8=
Nb =As/Area®10=
Nb =As/Area®12=
Nb =As/Area®16=
Nb =As/Area®20=
Nb =As/Area®25=

16.00
6.00

16.67

22.85

14.62

10.16
571
3.66
2.34

15.00
6.67
1.60

13.40
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5. REFUERZO ARMADURA NEGATIVA (A) POR METRO, IDEM PARA (B)

5.1. DATOS
Momento maximo de disefio| Mmax = 1856.25 |Kgm
Canto de la seccién = 15 cm
Ancho de para el calculo bw = 100 cm
Peralte efectivo = 18 cm
Recubrimiento r= 3 cm
Resistencia caracteristica del hormigon fck = 210 kg/cm2
Resistencia caracteristica del acero fyk = 4200 kg/cm2
Coeficiente minoracion Hormigon yec = 15
Coeficiente minoracion Acero s = 1.15
5.2. CALCULOS
| Momento reducido | ud = | 004 | ma= _ Ma
: bw = d? = f:‘d
| Cuantia geometrica| w = | 0042 | Detablas
| Armadura Necesaria | As (cm2) = | 2.93 | A, =w=bw=d= Sea
| Armadura minirna|Asmin (cm2)= | 3.24 | Agnin = Woin b, = h
| Armadura escogida|As (cm2) = | 3.2 | Asmin

Area O@8(cm2)=
Area ®10(cm2)=
Area ©12(cm2)=
Area @ 16(cm2)=
Area ©20(cm2)=
Area ®25(cm2)=

separacion

0.502654825
0.785398163
1.130973355
2.010619298
3.141592654
4.908738521

o

w

SEN

Numero de barras:
Nb =As/Area®8=
Nb =As/Area®10=
Nb =As/Area®12=
Nb =As/Aread®16=
Nb =As/Area®20=
Nb =As/Area®25=

8.00
6.00

16.67

®8mm ¢/15 cm

6.45
4.13
2.86
1.61
1.03
0.66

15.00
6.67
0.80
3.35

|6. ARMADURA DE DISTRIBUCION SUPERIOR E INFERIOR

Se adoptara una armadura de distribucién minima, por lo tanto se tiene la sgte.

disposicion:

DY ¢/20
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Disefio Losa Unidireccional

La losa alivianada o forjado unidireccional esta formada por:

¢ Viguetas pretensadas.
e Complemento aligerante de Plastoform.

e Losa superior de hormigon.

La vigueta de hormigdn pretensado logra generar seccién mucho maés esbelta que las
de hormigén armado vaciada en sitio.

La empresa proveedora de viguetas pretensadas garantiza el producto, realizando la
verificacion en funcion a la luz libre entre columnas y las sobrecargas que se
consideran en la edificacion, recomendando el tipo de vigueta a utilizar. A
continuacidn, se indican las especificaciones técnicas de viguetas pretensadas de
Concrete como base de informacion.

Caracteristicas Técnicas de la Vigueta Pretensada.

Dimensiones (cm) Peso Promedio | Tipo de
Producto Hormiaén
a | b | h L (kg/m) ormigo
Viguetas Pretensadas | 11 | 5.6 |11.44 | hasta 8.50 m 17 350 kg/cm?
— .| Dimensiones (cm)
Descripcion Referencia [—
Simple Doble
Distancia entre ejes D 50-58-60 |[62-70-72
Altura del complemento hl De10a25|De 12a 25
Altura carpeta de compresion h2 5 5
Altura paquete estructural H De15a30|De17a30

Fuente: CONCRETEC
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3.7.3 Especificaciones técnicas

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item,
primeramente viene dada por la definicion del item, y luego los materiales,
herramientas y equipo utilizar, posteriormente por el procedimiento y forma de

ejecucion del item. Medicion y por altimo la forma de pago. VVéase Anexo A-6.

3.7.4  Precios unitarios

El analisis de precios unitarios fue realizado como se indico en el marco teorico del
presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran desarrolladas
tomando en cuenta lo siguiente:

Lista de materiales, mano de obra, cargas sociales 60% del de la mano de obra,
impuestos IVA 14.94% de la mano de obra mas las cargas sociales, equipo y
herramienta 5% del total de la mano de obra, gastos generales y administrativos 10%,
con una utilidad de 10%, y por ultimo impuestos del IT del 3.09%. (\VVéase en el Anexo
A-4).

3.7.5 Presupuesto general de la obra

Se obtuvo en funcién a los volumenes de obra y precios unitarios correspondientes a
cada item. Tomando como presupuesto general la suma de las dos cantidades, Ilegando
a un presupuesto total de la obra de Bs. 2,563,755,.77 (Dos Millones Quinientos Sesenta
y Tres Mil Setecientos Cincuenta y Cinco 77/100 BOLIVIANOS) (Véase en el Anexo A-
4).

3.7.6 Cronograma de ejecucion

Se realizd un cronograma de actividades mediante la ayuda del Microsoft Excel método
de diagrama de Gantt, que se recomienda realizar el seguimiento en la construccion del
AUDITORIO. Segun el cronograma mostrado en el AnexoA-5 se tiene planificada la

construccion, en aproximadamente 290 dias calendario.

115



CAPITULO IV

4  APORTE ACADEMICO

4.1 Vigas Curvas

La trayectoria del eje de la viga puede ser una curva de cualquier forma en el espacio,
el sistema de cargas solicitante también puede ser cualquiera al igual que las
solicitaciones externas (con un nimero de restricciones tal que aseguren el equilibrio).
Es por esto que las vigas de eje curvo no son otra cosa que un caso particular de las
vigas en general, donde la trayectoria de su eje sigue un curva determinada, que podria
ser circular plana, eliptica, helicoidal, etc., con un radio y un centro de curvatura
determinados que también pueden ser variables punto a punto.

Podemos imaginar las vigas de eje recto como un caso particular de las de eje curvo
con el centro de curvatura en el infinito.

Todos los conocimientos adquiridos hasta el momento para vigas de eje recto, en mayor
0 menor medida, son aplicables a las de eje curvo.

En lo referente al célculo de solicitaciones, se pueden usar todas las herramientas
disponibles para el analisis de estructuras de barras, con la Gnica precaucion de dividir
la viga en un nimero de elementos tal que cada uno de ellos no sea muy distinto de una
barra recta.

Aparecen diferencias importantes en las tensiones cuando el radio de curvatura es chico
respecto de la altura de la seccion, estos casos se conocen como de gran curvatura, y
para dar un limite diremos que en general cuando la relacion r/h < 5 se debera hacer el
estudio considerando la pieza de gran curvatura y para los casos en que r/h > 10 se
podra usar la teoria de eje recto pues las diferencias son menores al 1 %.

En piezas curvas, cuando las armaduras longitudinales, de trazado también curvo,
trabajen a traccién junto a paramentos concavos (intrados), o a compresion junto a
paramentos convexos (extrados), iran envueltas por cercos o estribos normales a ellas
(Ver figura 4.1.) y capaces de soportar las componentes radiales que las mismas

producen. Para ello deberan cumplirse las relaciones:
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Ast-ftd = (;) -As-fyd

Agt- fra = (S‘/T"). As. fyd,c
Donde:
Ast = seccion de un cerco o estribo
fia = resistencia de calculo, en traccion, del acero de los cercos o estribos
s = separacion entre cercos o estribos, medida en la armadura de traccion
s” = separacion entre cercos o estribos, medida en la armadura de compresion
r = radio de curvatura de las barras principales del intrados
r" = radio de curvatura de las barras principales del extrados
As = seccion total de la armadura en traccion
A’s = seccion total de la armadura en compresion
fya = resistencia de célculo, en traccion, del acero de la armadura As

fya,c = resistencia de calculo, en compresion, del acero de la armadura A’s

Figura 4.1. Disposicion de Armaduras en Vigas Curvas Fuente: Elaboracion Propia
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Metodologia de Disefio de Vigas Curvas

Se elabord una metodologia de disefio a seguir para cuando nos encontremos con vigas
de eje curvo sometidas a torsion, para posteriormente realizar una comprobacién de la
armadura a traccion y compresion de la pieza dependiendo de su grado de curvatura.

Para lo cual se realizé los siguientes esquemas:

[ VIGA CURVA ]

[ Diisefio a Torsion ]

Se verifica s se puede
despre u:ia}' la torsion

T, = 0. ?h
i W e Prp
L
5i No Cumple | 8i Cum ple
[ Necesita armadura a torsion No necesita
T ’ armadura a torsion
A A por lo que se puede
3 despreciar la
Ammadura a }"nrsmﬂ Arm adura para Corte torsion
1_:"
Afs = —F—F—— Apfs =—
5 T 17 A fyecotgh /s @ f)
| 1 |
Arm adura Transversal
Afls

A =2 +4/s

)

Se procede a verficar el grado
de curvatura de la viga

Una vez realizado el disefio a torsidn se procede a verificar el grado de curvatura de la
pieza de acuerdo al siguiente esquema:
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pr—

VIGA CURVA

[ Grado de Curvatura ]

[

()

De Gran Curvatra

{ ™
Comprobacion de la Armadura

en Traccién
5
Az 2 (2) - Asfya

-~

-,
Comprobacion de la Armadura

en Compresion
A:t' ftr.l‘. = (SJJ‘I'T’:}'AJ:' .r:yd,c'

4.2 Analisis y Disefio
(Viga Curva: Secc. 25X50)

Disefio a Torsion

De Poca Curvatura

|
W

”

Se considera como una viga de gje

-‘

recto pues las diferencias son
menores al 1 %

Se realizara el disefio a torsion de la viga curva mas solicitada, que en este caso seria

la viga del Nivel Planta baja — Pértico 16 - entre las columnas C36-C37.

Datos
h=50cm
b=25cm

fo = 210 kg/cm?
Ty =101000 kg.cm

r = 8.13 m (radio de curvatura)

AZ,
T, < (z).,/fc.P—
cp

25

101000 kg.cm < 116621 kg.cm — Cumple!!!

119



Por lo que se puede despreciar la torsion.

Verificacion del grado de curvatura
r =10
h

813 > 10
50 —

16.26 = 10 — Se considera de poca curvatura

Al ser una viga de poca curvatura se puede considerar como una viga de eje recto.

Datos

f. = 210 kg/cm?

f, = 4200 kg/cm?
b=20cm
h=50cm
d=48cm

V= 21320 kg

Ty =101000 kg.cm
¢ =0,75

a) Verificacion de la torsion

AZ,
T, < (D.w/fC.P—
cp

101000 kg.cm < 72504,55 kg.cm = No Cumple!!!
Por lo que la torsion debera ser tenida en consideracion.
b) Calculo de las armaduras necesarias por corte
Vo=V -V

Vo=V,/0
V, = 28426,67 kg

V. =/f..b.d/6
V, = 14435,11 kg

V, =V, — V. = 13991,55 kg
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v,
d.fy)
A,/s =529 cm?/m

A,/s =

¢) Armaduras necesarias para torsion
T,=T,/9
T, = 134666,67 kg.cm

Ao = (b —2.7).(h— 2.7) = 1586 cm?
P,=2.((b—21)+(h—2.1)) =174 cm

Tn
1,7. Aon- fy- cotgt

Ae/s =

A /s = 1,19 cm?/m
d) Armadura transversal

A,/s
ASt:vT/-I_At/S

Ay = 3,83 cm?/m
La separacion maxima de armaduras, atendiendo solamente la torsion, sera:
. Py
s < minimo (? ;30 cm
s <21,75cm

Teniendo en consideracion también el corte se verifica que:

s < minimo (E ;40 cm)

s <31,50cm
La armadura adoptada debera tener entonces una separacion menor que 20.0 cm
Se adopta finalmente un estribado de:
¢ 8mmc/17 cm (3,92 cm?/m)
Verificacion del grado de curvatura
Debido a que esta viga posee un radio de curvatura grande se lo reducira para poder

realizar las verificaciones correspondientes con fines académicos.
121



Datos

h=50cm

b=25cm

L =600 cm

A = 3,83 cm?

fia = 3652,17 kg/cm?
s=20cm

s =22cm
r=300cm

r' =328 cm

As = 10,05 cm?

A’s = 22,24 cm?

fya = 3652,17 kg/cm?
fya.c = 3652,17 kg/cm?

Clasificacion de la Viga Curva

~ <10
h

300
50

6 < 10 - Se considera de gran curvatura

<10

Comprobacién de la Armadura en Traccién

Ast-ftd = (;) -As-fyd

20
3,83 x3652,17 > (300) * 10,05 * 3652,17

13987,81 > 2448,17 - OK Cumple!l!
Comprobacion de la Armadura en Compresion
Agt fra = (S'/T')-A's-fyd,c

22
3,83 % 3652,17 > (328) £ 22,24 % 3652,17
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13987,81 = 5447,97 —» OK Cumple!!!

Con estas verificaciones se comprueba que en piezas curvas, cuando las armaduras
longitudinales, de trazado también curvo, trabajen a traccién, o a compresion, iran
envueltas por cercos o estribos normales a ellas que seran capaces de soportar las

componentes radiales que las mismas producen.
T, <T

Az,
Tu < @.\/ﬁ:.P—
cp

En la siguiente tabla se realizd un aumento en la base de la seccion cada 5% de la base

inicial de la pieza:

Incremento

(%) 0% 10% 15% 20% 25% 30%
base (cm) 30 33 34,5 36 37,5 39

T (kg.cm) 72504,55 | 85044,88 | 91550,66 | 98204,19 | 104998,97 | 111928,9

Tu (kg.cm) 101000 101000 101000 | 101000 | 101000 101000

No No

Verificacion | No Cumple | No Cumple | Cumple | Cumple | Cumple Cumple

Tabla 4.1 solicitacion a torsion Elaboracion Propia
Por lo que se puede evidenciar que al aumentar la base en un 25% la pieza ya no
necesitara armadura a torsion. Obteniendo una nueva base.
Pero por razones constructivas se adopto una base de 25 cm para su disefio de nuestro
proyecto ya que no es necesaria la considerar armadura a torsion, y es una viga de poca

curvatura.

Az,
Tu < Q)\/EP_
cp

101000 kg.cm < 116621,08 kg.cm — Cumple!!!

Con una seccién de 25cm x 50cm la viga ya no necesitara armadura a torsion.
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Conclusion del disefio de la viga curva de eje horizontal:

En una viga curva de eje horizontal acttan esfuerzos de torsion, para lo cual se debera
sumar armadura de torsion a la armadura transversal de la pieza, caso contrario para
poder despreciar la torsion, se debera realizar un aumento en la base de la seccion
transversal, para darle mayor rigidez a la pieza, logrando asi reducir los momentos
torsionales y no afecten en forma significativa la resistencia de la viga, para asi no

tener la necesidad de aumentar armadura de torsion a la pieza.

Para el disefio de una viga curva de eje horizontal debemos tomar en cuenta
primeramente el radio de curvatura de la viga, asi para poder determinar si la viga
necesitara armadura de torsion caso contrario la viga se disefiara como una viga de

eje lineal.

Podemos concluir que el radio de curvatura de nuestra viga analizada del proyecto fue
verificada por la relacion r/h >5 La cual nos indica que es una viga de poca curvatura, la
misa no presenta ningin inconveniente para poder ser analizada como una viga de eje

recto.
Recomendacion del disefio de la viga curva de eje horizontal:

Para el disefo de vigas curva de eje horizontal se recomienda realizar las
verificaciones de las armaduras transversales tanto de compresion, traccion y de

torsion para determinar las cuantias necesarias en la viga.

Antes de realizar el disefio de la viga curva se deberd primeramente determinar si es
una viga de poca curvatura o de gran curvatura, cuando la relacion r/h sea mayor que
10 podemos decir que es una viga de poca curvatura la misma serd analizada como un
viga de eje recto. Por lo tanto cuando la relacion r/h sea menor a 10 la viga se
considera como una viga de gran curvatura por tanto tendra que ser analizada como
una viga curva, la misma tendra que ponerse en consideracion la base de la viga para
poder minimizar la solicitacion a torsion mas mejor dicho evitar que la pieza sufra

alguna falla por el momento torsor.
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5

CAPITULO V

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES:

5.1 CONCLUSIONES:

Como se indica en los objetivos planteados se llegd a cumplir de manera
satisfactoria la realizacion del disefio estructural del Auditorio del Instituto Dptal.
De Salud Mental Tarija para asi dar solucion al problema identificado.
Del estudio topografico realizado con el equipo Estacion Total se pudo concluir que
el terreno de emplazamiento se puede considerar plano con muy pocas variaciones
de desnivel.
Para el diseno de la estructura de sustentacion aporticada se utilizo el paquete
computacional CYPECAD 2014. Donde se verifico la cuantia de los elementos més
solicitados en forma manual, de donde se concluy6 que los resultados tienen alguna
variacion pero siempre en favor de la seguridad de la estructura.
Gracias al disefio elaborado concluyo que el programa Cypecad da una armadura
mayorada en algunos elementos alrededor de un 10 % con relacion al calculo
manual.
Las columnas fueron verificadas al pandeo, debido a que se tratan de columnas
intermedias las cuales tienen una esbeltez mecanica en los rangos de 35 a 100, todas
son de seccion cuadrada con dimensiones variables, para la planta baja y primera
planta de 25 x 25, cumpliendo todas las recomendaciones de la Norma Boliviana
de Hormigén Armado, como ser didmetros minimos, separacion entre estribos,
recubrimientos, disposicion de las armaduras.
Se utiliz6 losa alivianada, debido a que presentan ciertas ventajas como ser:

1.- Aligeramiento y por tanto reduccién del peso de la estructura.

2.- Reduccion de materiales y mano de obra.

3.- De facil colocacion y manejo.
Las vigas de mayor dimension obtenidas del célculo estructural son de 30cm x

65cm, presentdndose solo en la planta baja de la estructura, Para las vigas de planta
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alta y vigas de sobrecimiento sus dimensiones son de 20 x 30 cm, cumpliendo todas
con los criterios para el dimensionamiento de vigas de hormigon armado.

Se tiene un area construida de 1357.68 m2, y un costo total del proyecto de
2,563,755.7 Bs, (Dos Millones Quinientos Sesenta y Tres Mil Setecientos
Cincuenta y Cinco 77/100 BOLIVIANOS) por lo que ¢l costo de la obra por metro
cuadrado sin tomar en cuenta la supervision y el equipamiento es de 1888.33
Bs/m2. Esto equivalente a 270.92 $/m2.

Cabe hacer notar que el presente presupuesto realizado no se esta considerando las

instalaciones eléctricas e instalaciones sanitarias.
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52 RECOMENDACIONES

Se recomienda realizar un nuevo estudio de suelos a la hora de emplazamiento del
proyecto, para constatar y verificar los resultados de ensayos de suelos obtenidos
para la elaboracion del presente proyecto. Por lo tanto asi poder garantizar la
seguridad y estabilidad de la edificacion.

La introduccion correcta de datos en cualquier programa que se esté utilizando es
muy importante, por lo que se recomienda tomarse el tiempo necesario para analizar
y comprender lo que pide el paquete computarizado.

Para lograr la resistencia del hormigdén requerida en disefio se recomienda
hormigonar con hormigones premezclados ya que se tiene una cierta garantia y
ademas se ahorra tiempo y dinero. Utilizar agregados de buena calidad y tamafios
indicados en las especificaciones técnicas, y con un estricto control.

Para el armado de la cubierta se recomienda emplear personal técnico especializado.
Y ademas contar con un supervisor constante en el momento de realizar el montaje
de la cercha por la magnitud que tiene la misma.

Se recomienda cumplir con todos los puntos estipulados en la norma vy
especificaciones técnicas para la construccidn, garantizando asi la calidad y
seguridad.

Al realizar el disefio de las estructuras de hormigén armado como es el caso de las
vigas, columnas, zapatas y losas. Se recomienda cumplir con los recubrimientos
minimos que indica la Norma Boliviana del Hormigén Armado, para evitar la
posible oxidacion de la armadura que pueda disminuir considerablemente su
resistencia.

Cabe hacer notar que el presente presupuesto realizado no se estd considerando las
instalaciones eléctricas e instalaciones sanitarias por lo se recomienda

posteriormente realizar dicho presupuesto.
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54 ANEXOS

A-1.
A-2.
A-3.
A-4.
A-5.
A-6.
A-T7.

Tablas generales para el calculo.
Estudio de suelos.

Computos métricos.

Precios unitarios y presupuesto general.

Cronograma de actividades.
Especificaciones técnicas.

Planos.
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