CAPITULOI

1. ANTECEDENTES

1.1. El Problema

Como es de conocimiento a nivel nacional, en el departamento de Tarija mas propiamente dicho
en la Ciudad de Bermejo, en los ultimos afios hubo un incremento en la cantidad de su poblacién,
especificamente en la zona rural, esto debido por diferentes factores, con ello trajo la excesiva
cantidad de nifios y jovenes que por motivos econdmicos no pueden acabar sus estudios, y son
obligados a la desercion del nivel secundario, este problema se ve mas reflejado en los jovenes
ya que en las comunidades aledafias de esta ciudad no se cuenta con unidades educativas del
nivel secundario. Algunos padres para economizar no mandan a sus hijos al colegio del campo
a la ciudad porque llega a ser un gasto significante para su familia, y los jévenes son obligados
a dejar sus estudios.

1.1.1. Planteamiento

De acuerdo con la informacion proporcionada por la Gobernacién de Tarija, en la ciudad de
Bermejo se cuenta con porcentajes elevados de jovenes de las comunidades aledafias que no
cuentan con estudios de nivel secundario, y estos en un porcentaje del 80% trabajan junto a sus
padres y en otro 20% migran a la ciudad a buscar nuevas oportunidades, unos con éxito otros
no, esta Ultima es la mas frecuente debido a que no tienen el apoyo suficiente para conseguirlo
y se dedican a trabajar o en su caso a la delincuencia. Las principales causas que originan estos

problemas son:
e Falta de recursos Econdmicos.
e Falta de ambientes educativos de nivel secundario en la zona rural de
municipio de Bermejo, con la infraestructura necesaria.
e EIl no apoyo de autoridades en la construccion de ambientes escolares de
nivel secundario, en zonas rurales del municipio de Bermejo.
e Crecimiento de la poblacion en las zonas rurales.
De mantenerse esta situacion se incrementaran los jévenes con analfabetismo en consecuencia
los jovenes se dedicaran a actividades perjudiciales a la sociedad, que traeran consigo mas

analfabetismo a nuestro departamento por lo que se hace necesario plantear como solucion las



siguientes alternativas:

e Concientizacién de las autoridades con las personas campesinas,

brindandoles apoyo tanto en lo econémico, social, educacion, etc.
e Cursos de educacion sexual, planificacion de familia.

e Disefio y construccion de unidades educativas en las diferentes

comunidades donde sea necesario, con una buena Infraestructura.

e Disefio y construccion de un Internado Campesino para jovenes
estudiantes en Bermejo.

1.1.2. Formulacién
Dando a los jovenes la oportunidad de estudio, se obtendra grandes beneficios, los cuales sera
positivo para el futuro del municipio de Bemejo y el Pais en si, por consiguiente con el perfil
de Proyecto de Ingenieria Civil, se ha planteado la alternativa de solucion “Internado
Campesino para jovenes estudiantes en Bermejo”, asi todos los comunarios que deseen que
su hijo pueda proseguir con su educacion en la fase secundaria podra enviar a sus hijos al
albergue y dotarles de un lugar en el cual podran vivir, alimentarse y a la vez mejorar su nivel
de aprendizaje para un mejor desarrollo.
1.1.3. Sistematizacion
De la alternativa de solucion definida “Disefio y Construccion de un Internado Campesino para
jovenes estudiantes en Bermejo” (Arce — Tarija) y de acuerdo a los planos arquitectonicos
aprobados, las estructuras de sustentacion que se analizaran son: cubierta con cercha metélica,
estructura aporticada, losas alivianadas y zapatas aisladas de hormigén armado, en los cuales se
realizara el disefio dptimo para que la estructura tenga una buena funcionalidad y sea

econdémicamente viable.

1.2. Objetivos
1.2.1. General
o Realizar el Disefio Estructural, del Internado Campesino en la Ciudad de Bermejo, que
servira de albergue durante el periodo escolar, apoyando a la poblacién estudiantil de

escasos recursos econdémicos de las diferentes comunidades del area de influencia.



1.2.2. Especificos

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

e Realizar el estudio topografico del lugar de emplazamiento.

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

e Realizar el disefio estructural de la estructura metalica para la sustentacion de la
cubierta aplicando el método LRFD.

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

e Realizar el disefio de planos estructurales a detalle.

e Definir las especificaciones técnicas del proyecto.

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

ejecucion del proyecto.

1.3. Justificacion

1.3.1. Académica

Investigar y aplicar los criterios técnicos de disefio y conocimientos adquiridos en todos estos
afios de estudio universitario acerca del disefio de estructuras, para que de esta manera pueda
llevar a cabo el proyecto con mucho éxito.

1.3.2. Técnica

Se empleara el uso del paquete estructural SAP-2000 para la resolucion de la estructura de
sustentacion cubierta (cercha metélica) y la estructura de sustentacion de la edificacion con el
programa Cype 2011(vigas columnas zapatas, etc) con estos dos programas se obtendra la
magnitud de los esfuerzos maximos envolventes a los que se encuentran sometidos cada uno de
los elementos, y se los comparara con el anélisis de forma manual.

1.3.3. Social

Uno de los factores para el desarrollo y el mejoramiento de vida en la calidad humana de los
pueblos es la educacion, por lo que se propone una alternativa técnica para ejecutar este proyecto
al cual albergara a los nifios y jovenes provenientes de las comunidades aledafias a la ciudad de

Bermejo. De aqui que todos los comentarios que deseen que su hijo pueda proseguir con su
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educacion en la fase secundaria podra enviar a sus hijos al albergue y dotarles de un lugar en el

cual podran vivir, alimentarse y a la vez mejorar su nivel de aprendizaje para su mejor desarrollo.

1.4. Alcance del Proyecto

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

Como alcance primordial se destaca el disefio estructural de todos los elementos de sustentacion
del edificio, plasmando el disefio en planos estructurales para su posterior utilizacion.

En lo que respecta a las instalaciones de agua potable, alcantarillado y electricidad no se lo
realizara, debido a que el proyecto estd enfocado netamente al disefio estructural, como
prioridad.

1.5. Localizacion del Proyecto
La ubicacion de la Construccion del Internado Campesino se encuentra en el Area Urbana de la
ciudad de Bermejo de la 2% seccion de la provincia Arce del departamento de Tarija (Tarija —

Bolivia).



1.5.1 Ubicacion

Figura 1.1 Ubicacion

1.5.2 Lugar de Emplazamiento

Figura 1.2 Lugar de Emplazamiento




CAPITULO I

2. MARCO TEORICO

2.1 Generalidades

En el siguiente capitulo se detallara la definicion de cada uno de los materiales, la metodologia
a utilizar para realizar los célculos y el disefio de cada uno de los elementos estructurales del

disefio estructural.

Para garantizar los resultados de calculo y disefio se aplicaran las recomendaciones de la Norma
Boliviana del Hormigon Armado (CBH 87), normativa que es guia fundamental en Bolivia para

el disefio de estructuras urbanas.

2.2 Levantamiento topografico

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

Los objetivos del estudio topogréfico son:

e Posibilitar la definicion de la ubicacion y las posibles dimensiones de los elementos
estructurales.
e Establecer puntos de referencia para el replanteo durante la construccion.

2.3 Estudio de suelos

En cualquier disefio estructural se debe realizar un estudio de suelos, para determinar el tipo de

suelo sobre el cual se ubicara la estructura.

El estudio mé&s comln para obtener la capacidad portante del suelo se llama SPT (Ensayo de

penetracion estandar). Esta es una prueba In Situ que se realiza en el fondo de una excavacion.

El estudio consiste en determinar el nimero de golpes de un martillo de 63,5 Kg y 762 mm (30
plg.) de altura de caida, necesarios para hincar en el suelo inalterado un toma muestras partido
normal en una distancia de 305 mm (1 pie) cuyos diametros normalizados son: 36,8 mm (1,45

plg de diametro interior y 50,8 mm (2 plg.) de diametro exterior.



Para la determinacion de la resistencia caracteristica del terreno, es necesario obtener la
clasificacion del suelo y el numero de golpes por SPT. Con estos valores se entra a los dbacos

de B.K. Hough y se establece la capacidad portante del suelo estudiado.

2.4 Disefio arquitectonico

La arquitectura se define cominmente como el arte de proyectar y construir edificios o espacios
para el uso del hombre, siendo considerada “arte” desde el momento en que conlleva una

busqueda estética.

2.5 Disefio estructural

En toda estructura es necesario distinguir dos partes principales: la superestructura y la

subestructura.

La superestructura, en el caso de edificios, es aquella parte de la estructura que esta formada por
losas, trabes, muros, columnas, etc. La subestructura es la parte de la estructura que sirve para

trasmitir las cargas de esta al suelo de cimentacion.

2.5.1 Sustentacion de la cubierta

Norma a utilizar

La cubierta se disefiara segun el método LRFD (Load and Resistance Factor Disign) del
American Institute of Steel constructions. (AISC).

Cargas

Las cargas que actlan sobre la estructura de cubierta se dividen en dos grandes grupos que son:
las cargas muertas y las cargas vivas.

Carga Muerta.-Las cargas muertas son aquellas que forman parte integramente de la estructura.
Es decir que esta carga siempre va estar actuando sobre la estructura.

Carga Viva.-Las cargas vivas son aquellas que gravitan sobre la estructura son ser parte
integrante de la misma. Es decir que esta carga puede o no puede estar actuando sobre la
estructura y su existencia es inminente durante el tiempo.

Existen también las cargas vivas accidentales, estas son aquellas que actdan de forma irregular,
como el viento y los sismos. Es decir que esta carga esta sujeta a un tiempo de retorno que segun
la probabilidad pueda de existir en cierto periodo de tiempo, pero que su incidencia en la

estructura durante su vida Gtil puede o no puede suceder.



Carga por mantenimiento = 100 Kg/m?

(Fuente: Disefio de estructuras de acero Método LRFD Péag. 41 — Jack McCormac)

Carga de viento

La carga de viento es una carga variable que esté sujeta a la velocidad del viento, un coeficiente
de forma y una constante.

Combinacién de Cargas

El proposito de los factores de cargas es incrementar las cargas para tomar en cuenta las
incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas y muertas.

El valor del factor de carga usado para cargas muertas es menor que el usado para cargas vivas,
ya que los proyectistas pueden estimar con mas precision las magnitudes de las cargas muertas
que las de las cargas vivas.

Las combinaciones usuales de cargas consideradas en el LRFD son:

Uu=14*D (Ecuacion A4-1 del LRFD)

U=12*D+1.6*L+0.5*(LroSoR) (Ecuacion A4-2 del LRFD)

U=1.2*D +1.6*(LroSoR) + (0.5*L 0 0.8*W) (Ecuacion A4-3 del LRFD)

U=12*D+1.3*W+0.5*L+0.5*(LroSoR) (Ecuacion A4-4 del LRFD)

U=12*D +1*E + 0.5*L + 0.2*S (Ecuacion A4-5 del LRFD)
Donde:

U = Carga ultima; D = Carga Muerta; L = Carga Viva; Lr = Carga viva en techos;

S = Nieve; R = Carga inicial lluvia o hielo, sin encharcamiento; W = Viento; E = Sismo.
Disefio a compresién

Existen varios tipos de miembros que trabajan a compresion, de los cuales la columnas es el
mas conocido. Entre los otros tipos se encuentran la cuerdas superiores de cerchas, miembros
de arriostra miento, los patines a compresion de vigas laminadas y armaduras y los miembros
sujetos simultaneamente a flexion y compresion.

Formulas utilizadas para el disefio a compresion

T*TI E

fc= 0.658*" * fy

En el caso que Ac sea menor o igual a 1.5 (Columna corta)
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y

fe=—3—+f
En el caso que Ac sea mayor a 1.5 (Columna larga)
Fa=¢c
Siendo ¢ = 0.85 (para miembros sometidos a compresion)
fa = Nd
A

Cuadro N° 2.1 Longitud efectiva de columnas

LONGITUDES EFECTIVAS DE COLUMNAS

son parccidas a las idcales

Las lincas interrumpidas a) b) <) d) <) 1))
muestran la forma pandeada
de la columna ‘ } l } 1
(,) /
{ / \ ll
{ '\ '/ 'l " '
\ . J
/
f ! t f | t
Valor K tedrico 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0
Valores recomendados de discfio
cuando las condicioncs reales 0.65 0.80 1.2 1.0 2.10 20

?
Simbolos para las condiciones v
de extremo =]
T

Rotaciéon y traslacién impedidos
Rotacién libre y traslacion impedida
Rotacién impedida y traslacion libre
Rotacién y traslacion libres

(Fuente: Disefio de estructuras de acero Método LRFD. P4g. 141 — Jack McCormac)

Se deben de cumplir dos condiciones fundamentales

1ra Condicion

2da Condicién

kol

< 200




Donde:

fa = Tension de compresion que esta actuando sobre la pieza

Nd = Carga mayorada con su respectivo coeficiente de seguridad

A = Area de la seccion transversal de la pieza.

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

determinado.

K = Coeficiente de pandeo que lleva en cuenta las condiciones de borde o tipo de apoyo en

extremidades de la pieza (1).

L = Longitud de la pieza.

Fy = Tension del limite elastico del acero empleado.
E = Modulo de elasticidad longitudinal del acero.

r = Radio de giro minimo.

Ac = Coeficiente de esbeltez.

Disefio a tension

Es comun encontrar miembros sujetos a tension en puentes, armaduras de techos, torres,

sistemas de arriostramientos y en miembros usados como tirantes. La seleccion de un perfil para

usarse como miembro a tensién es uno de los problemas més sencillos que se encuentra en el

disefio de estructuras. Como no existe el problema de pandeo, el proyectista solo necesita

calcular la fuerza factorizada que debe tomar el miembro y dividirla entre el esfuerzo de disefio

para determinar el area de la seccion transversal efectiva necesaria. Luego se debe seleccionar

una seccion se acero que satisfaga esta area.

Formulas utilizadas para el disefio a tension

Ft=¢ *Fy

Siendo ¢ = 0.90 (para miembros sometidos a tension)

Se deben de cumplir dos condiciones fundamentales.

1ra. Condicién

ft <Ft
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2da. Condicién
l
A=-<300
r

Donde:

ft = Tension que esta actuando sobre la pieza.

Nd = Carga mayorada con su respectivo coeficiente de seguridad.

A = Area de la seccion transversal de la pieza.

Ft = Tension resistente que tiene la pieza en las condiciones de trabajo que se ha determinado.
Fy = Tension del limite elastico del acero empleado.

| = Longitud de la pieza.

r = radio de giro.

Soldadura

La soldadura es un proceso en el que se unen partes metélicas mediante el calentamiento de sus
superficies conduciéndolos a un estado plastico, permitiendo que las partes fluyan y se unan con
o sin la adicion de otro metal fundido.

Aunque la soldadura moderna existe desde hace bastantes afios, es asta en las Ultimas décadas
que ha adquirido gran importancia en la ingenieria estructural.

2.5.2 Estructura de sustentacion en la edificacion

Para garantizar los resultados de célculo y disefio de hormigdn armado, se aplicaran las
recomendaciones de la Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87), normativa que es

guia fundamental en Bolivia para el disefio de estructuras urbanas.
2.5.2.1 Hormigon Armado

En la mayoria de los trabajos de construccion, el hormigon se refuerza con armaduras metalicas,
sobre todo de acero; este hormigon reforzado se conoce como “hormigéon armado”. El acero
proporciona la resistencia necesaria cuando la estructura tiene que soportar fuerzas
longitudinales elevadas. El acero que se introduce en el hormigdn suele ser una malla de alambre
o0 barras. El hormigdn y el acero forman un conjunto que transfiere las tensiones entre los dos

elementos.
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2.5.2.2 Adherencia entre el hormigén y el acero

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

deformaciones. Esto causaria una rotura brusca.
Distancia entre barras

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado deben
tener unas separaciones minimas, para permitir que la compactacion del hormigon pueda
efectuarse correctamente, de forma que no presente coqueras o espacios vacios. La Norma
Boliviana de Hormigon Armado (CBH-87) 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 o mayor que el mayor de los tres valores siguientes:

e Dos centimetros
e EIl didmetro de la barra mas gruesa

e 125 veces el tamafio maximo del arido

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

ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

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 practica recomendable
cuando haya una gran densidad de armaduras, para asegurar el buen paso del hormigén y que

todas las barras queden envueltas por dicho material.
Recubrimientos minimos

a) Cuando se trate de armaduras principales, el recubrimiento o distancia libre entre cualquier
punto de la superficie lateral de una barra y la del paramento mas proximo de la pieza, sera
igual o superior al diametro de dicha barra o a los seis quintos del tamafio maximo del arido. En
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el caso de grupos de barras, para la determinacion de esta distancia se partira del diametro
equivalente @.

b) Para cualquier clase de armaduras (incluso estribos), la distancia mencionada en el parrafo
anterior, no serd inferior a los valores que en funcion de las condiciones ambientales, indican en

la tabla siguiente:

Cuadro N° 2.2 Recubrimientos Minimos, en mm

Condiciones ambientales Hormigon
Armaduras H 12,5 H 40
] Losas o
No Moderadamente sensibles a la| H 15 H 45
Severas . laminas
severas | severas corrosion H175 H 50
H 20 H 55
15 25 35 +10 -5 +5 -5

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Las condiciones indicadas en la tabla, pueden acumularse: pero, en ningin caso, el

recubrimiento resultante podra ser inferior a 15 mm.

c) En las estructuras prefabricadas bajo riguroso control, y siempre que la resistencia

caracteristica del hormigdn sea superior a 25 MPa. Podra omitirse la limitacion del parrafo.

d) En las estructuras expuestas a ambientes quimicamente agresivos, o a peligro de incendio, el

recubrimiento de las armaduras vendré fijado por el proyectista.

e) La distancia libre entre las armaduras exteriores y las paredes del encofrado, no sera mayor
de 4 cm.; pudiendo prescindirse de esta limitacion en elementos enterrados, si se hace
previamente una capa de regularizacion; en los hormigonados con técnicas especiales y en
aquellos en los que la armadura trabaje exclusivamente a compresion y presente un riesgo

despreciable frente a los incendios.

f) La distancia libre de los paramentos a las barras dobladas, no sera inferior a dos diametros,
medida en direccion perpendicular al plano de la curva.
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g) Los elementos de cimentacion que vayan a estar sometidos a la accion de aguas subterraneas,
deberan protegerse superficialmente con una impermeabilizacién adecuada, para evitar la

corrosion de las armaduras.
Doblado de las armaduras

Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado a
comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigén armado las barras
deben doblarse con radios mas amplios de los utilizados en dicho ensayo, para no provocar una
perjudicial concentracion de tensiones en el hormigén de la zona de codo. En este sentido
conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a desgarrar el hormigon suelen

ser més peligrosas que las compresiones originadas directamente por el codo.
Radios de curvatura para ganchos y estribos son los que se muestran en la siguiente tabla:

Cuadro N° 2.3 Radios de curvatura para ganchos y estribos (cm)

@<20mm. 20 20 20 250 30
0 >20mm. |250 250 30 40 50

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya edicion N°15

a) En el caso de estribos con @ <10mm. los radios de curvatura internos podrén ser

adoptados igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero.

Radios de curvatura de la armadura principal son los que se muestran en la siguiente tabla:

Cuadro N° 2.4 Radios de curvatura de la armadura principal (cm.)

Radio minimo 5@ (%] 6 @ 750 Y]

FUENTE: Hormigon Armado de .Jiménez Montoya edicion N°15

En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la figuracion del
hormigon en la regién que se aumenta el radio minimo de doblaje en funcién de las capas:
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2 capas de hierro doblado aumentar 50%, 3 capas de hierro doblado aumentar 100%
Anclaje de las armaduras

E1 concepto de la longitud de anclaje de las barras conformadas y los alambres conformados
solicitados a traccidn se basa en la tension de adherencia promedio que se logra en la longitud
embebida de las barras o alambres. Este concepto exige que las armaduras tengan longitudes
minimas especificadas o que se prolonguen las distancias minimas especificadas mas alla de las

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

Las férmulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacion recta utilizadas

son:

_¢*fyd

b e

Para aceros corrugados

o, =09%3 f 2 (kgf /ecm?) 7, =0,40*3/ f,* (MPA)

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

un contacto de 3 barras 0 mas se debera aumentar un 33%.

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

el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones.

Para aceros corrugados

lb/3
10 * @
15 cm

by =1b—Alb = (lb—10x¢) =

Donde: Alb: Es la variacion de la longitud de anclaje, puede ser reducida gracias al gancho.

E1 tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar un riesgo de hendimiento o
desconchado del hormigon del recubrimiento. Son indispensables los anclajes por gancho
(135° a 180°), en el caso de las barras lisas; los anclajes por patilla(90” a 135°), s6lo se admite

para barras corrugadas.
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Se considera que hay un anclaje total cuando las porciones curvas se prolongan a través de
porciones rectilineas de longitud por lo menos igual a:

> 5@ o 50mm., a continuacidn de un arco de circulo de 135° 0 mas.
> 100 o 70mm., a continuacién de un arco de circulo de 90°.
Empalme de las armaduras

Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura. Como norma general, los
empalmes de las distintas barras en traccion, se distanciaran unos de otros de tal modo que sus
centros queden separados en la direccion de las armaduras, una longitud igual o mayor a Ip(segun

la figura 2.1.)

Figura N° 2.1. Distancia de los centros de gravedad de los empalmes

Empalme por traslapo o solapo

Este tipo de empalmes se realizard colocando las barras una al lado de la otra dejando una
separacion entre ellas de 4@ como maximo. Para armaduras en traccion, esta separacion no sera
menor que la prescrita en el apartado 12.5.2. de la pagina 227 de la norma boliviana del
hormigon CBH-87.

En el caso de que el porcentaje de barras traslapadas en la misma seccién sea menor o igual 50%
de las barras existentes en dicha se dispondra armadura transversal con una seccion total igual
0 mayor que 1/3 de la seccidn de la barra traslapada de mayor diametro y separacién igual o
menor de 15 cm.: mientras que en el caso de que dicho porcentaje sea mayor, la seccion de la

armadura transversal sera los 2/3 de la seccion de la barra traslapada de mayor diametro.
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Cuando se trate de barras corrugadas, no se dispondran ni ganchos ni patillas y la longitud de
traslapo no sera inferior a a*Iy, siendo Iy la longitud definida en el apartado 12.1.3 de la pagina
216 de la norma CBH-87 y o un coeficiente dado en la tabla 12.2.2 en funcion del porcentaje
de armadura traslapada en una seccion respecto a la seccidn total de acero en esa misma seccion

y a la distancia transversal “a” entre las dos barras empalmadas méas proximas.

Cuadro N° 2.5 Valores de a

<100 1.2 14 1.6 1.8 211 1.0

>100 1.0 11 1.2 13 1,4 1.0

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87.

En el caso de barras corrugadas, pueden empalmarse todas las de una misma seccion, si los

empalmes se disponen en una sola capa. En caso contrario s6lo podran empalmarse el 50%.

La idea bésica es transferir esfuerzo de una barra para la otra por medio de la adherencia en un

largo igual al largo del anclaje el mismo es corregido por un coeficiente y que lleva en cuenta

la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.
Ecuacion para poder determinar el empalme por traslapo o solape:
Iv=y*Ib

Con ganchos para aceros corrugados

20cm
Iv=(w*lv-10*¢) >| 10*¢
0,50* b,
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Donde:
Iv: Longitud de empalme por solapo.

w . Coeficiente de proporcionalidad con el nimero de barras solapadas en la seccion.
Coeficiente y que multiplica el largo de anclaje rectilineo depende de los siguientes factores:

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

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 externa empalmada hasta

la parte de la pieza.

Figura N° 2.2. Empalme por traslado

Cuadro N° 2.6 Para obtener los coeficientes y

Distancia | Distancia | Porcentaje maximo de barras empalme

a b 20% 25 33 50% >50%
a<10*0 B<5*0 1.20 1.4 1.6 1.80 2.0
a>10* @ b>5* @ 1.00 1.30

Fuente: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya
2.5.2.3 Coeficientes de minoracion

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

que se indican en las siguientes tablas:
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Cuadro N° 2.7 Coeficientes de minoracion

Material Coeficiente basico | Nivel de control Correccioén
Reducido +0.05
Acero V=11 Normal 0
s =115 Intenso -0.05
Reducido +0.20
Hormigon =
g /' =150 Normal 0
Intenso -0.10
FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
Cuadro N° 2.8 Coeficientes de mayoracion
Coeficientes Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basicos
Nivel de control en | Reducido +0.20
Normal 0
7 t=1.60 | laejecucion Intenso -0.10
Darios previsibles en| Minimos -0.10
. Normal 1
caso de accidentes Intenso 1020

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

2.5.2.4 Hipotesis de carga

Para cada estado limite que se trate se consideraran las dos hipotesis de carga que a continuacion
se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable, excepcion hecha de la
hipétesis 111, que solo se utilizara en las comprobaciones relativas a los estados limites ultimos.
En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion

simultanea sea compatible.

HIPOTESIS I: 7, *G+yq *Q
HIPOTESIS 111 0.9(yy, *G+yy #Q)+0.90%y *W

HIPOTESIS 111: 0.8(yy *G+ 7y *Qu) + Fug + W,
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Donde:

G = Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter de
permanencia.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables de explotacion, de nieve, del terreno, mas las
acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismicas.

W = Valor caracteristico de la carga del viento.

Ve =Coeficiente de ponderacion de las cargas permanentes, si su efecto es desfavorable se
tomara fg =7 ., aplicando simultaneamente a todas las acciones del mismo origen que
actuen en la estructura.

7  =Coeficiente de ponderacion de las cargas variables, si su efecto es desfavorable se tomara
Vig = 7t

yt = Coeficiente de ponderacion que lo define el proyectista de acuerdo a su criterio, para los
estados limites altimos no debera ser menor y ¢ = 1,25 pero si mayor.

2.5.2.5 Determinacion de esfuerzos

Los esfuerzos se calcularan usando un paquete informatico, llamado CypeCad el cual nos

proporciona las envolventes de los momentos flectores, fuerzas cortantes y momentos torsores.

En este programa primero se debe dibujar la estructura o en su defecto transportarla del Auto
Cad, posteriormente se deben introducir los datos necesarios que nos pide el programa. Se
procede a ubicar las columnas, vigas, losas, cimientos, y las cargas que actuaran en la estructura,

una vez finalizado se proceden a corregir los posibles errores que se pudieron cometer.
2.5.2.6 Elementos estructurales

En este capitulo se estudian las secciones rectangulares de hormigon armado sometidas a

esfuerzos cortantes, momentos flectores, momentos torsores, etc.

Se detalla el proceso de calculo de todos los elementos estructurales a continuacion, se utilizara

el método de los estados limites Gltimos.
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25.26.1 Disefio de losas

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension es
pequefia comparada con las otras dos dimensiones béasicas. Las cargas que acttan sobre las losas
son esencialmente perpendiculares al plano principal de las mismas, por lo que su

comportamiento estd dominado por la flexion.

Se analizara en nuestro caso losas alivianadas con viguetas pretensadas

Losas alivianadas con viguetas pretensadas

La losa que se utilizard sera alivianada o aligerada que estard constituida por viguetas
prefabricadas de hormigon pretensado, con complemento de polietileno y para la capa de

compresion hormigon armado.
Deflexiones maximas permitidas

El valor maximo admisible de la flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar
tabiques y muros, es de £/300, siendo ¢ la luz del elemento considerado.
En caso de vigas o forjados que hayan de soportar muros o tabiques, se distinguen los tres casos
siguientes.
- si los muros o tabique han sido construidos con mortero de cemento, la flecha méaxima
admisible es £/500.
- si los muros o tabiques han sido construidos con mortero de cal, la flecha méxima no podra
ser superior a £/400.
- si los muros o tabiques han sido construidos con mortero de yeso, la flecha maxima
admisible es £/300.

2.5.2.6.2 Disefio de vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal y
que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. Solamente se analizara el caso de

secciones rectangulares de hormigén armado.
Calculo a flexion simple

» Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:
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llcl:b‘,\,*dz*fcd

Donde:

Mg= Es el momento de disefio.

ug=Momento reducido de célculo.

bw = Ancho de la viga.

d=Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura mas
traccionada (también llamada canto (til).

fcd=Resistencia de célculo del hormigon.

Se obtendra el valor p 1im, del Cuadro N° 2.10

Si — wiim> W d NO necesita armadura a compresion.

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

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

1) Con el valor del momento reducido se entra a la Cuadro N° 2.12 y se obtiene la cuantia

mecanica de la armadura.

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

f
As=w*bw*d*fc—d

yd
Donde:

w= Cuantia geométrica de la armadura.
As=Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
3) Calcular la armadura minima y el valor de p se obtiene de la Cuadro N°2.11

Amin = u*by xd
La ecuacion que se muestra, sélo es para secciones rectangulares
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

» Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo
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si = Wim < M4 Decesita armadura a compresion

Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita
armadura de compresién, como de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion y se

deberéa seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

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

P=a

_ Ha — Hdlim
T

Ws1 = Wijim + Wy

Donde:

Wiim = Este valor se obtiene de la Tabla N° 2.10.

ud = Momento reducido de célculo

W;1 = Cuantia mecénica para la armadura a traccion

W;2 = Cuantia geométrica para la armadura a compresion

p = Relacion entre el recubrimiento y el canto util

r = Recubrimiento geométrico.

2) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion.
Donde:
As1= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
As2= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.

3) Calcular la armadura minima, y el valor de x se obtiene de la Cuadro N° 2.11.

Amin = W * by, * d

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

_Wsl*bw*d*fcd _Wsz*bw*d*fcd

ASl_ fd ASZ_ fd
Yy Yy
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Cuadro N° 2.9 Valores limites

ACERO Fy(N/mm?) | £ )7 w
B 400 Sy B400 SD | 400 0,668 0,3916 0,5344
B500SyB500SD | 500 0,616 0,3717 0,4934

Fuente: Tabla 15.3 Hormigon Armado de Jiménez Montoya (Edicion 15°)

Cuadro N° 2.10 Valores recomendados como limites

& H w
0,45 0,2961 0,3643
Fuente: Tabla 15.4 Hormigon Armado de Jiménez Montoya (Edicion 15°)

Cuadro N° 2.11 Cuantias geométricas minimas

ELEMENT | POSICION fyk = 400 N/mm? | fyk = 500 N/mm?

Pilares 0,004 0,004

Losas 0,002 0,0018

Vigas 0,0033 0,0028

Muros Armadura horizontal | 0,004 0,0032
Armadura vertical 0,0012 0,0009

Fuente: Tabla 14.1 Hormigon Armado de Jiménez Montoya (Edicion 15°)
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Cuadro N° 2.12

Tabla universal para flexion simple o0 compuesta

& n W
0.0816 0.03 0.0308
0,0953 0,04 0,0414
0,1078 0,05 0,0520
0,1194 0,06 0,0627
0,1306 0,07 0,0735 D
0,1413 0,08 0,0844 O
0,1518 0,09 0,0953 M
0,1623 0,10 0,1064 [
0,1729 0,11 0,1177 N
0,1836 0,12 0.1291 |
0,1944 0,13 0,1407 O
0,2054 0,14 0,1524
0,2165 0,15 0,1643 2
0,2277 0,16 0,1762
0,2391 0,17 0,1884
0,2507 0,18 0,2008
0,2592 0,1872 0,2098
0,2636 0,19 0,2134
0,2796 0,20 0,2263
0,2958 0,21 0,2395
0,3123 0,22 0,2529
0,3292 0,23 0,2665 D
0,3464 0,24 0,2804 O
0,3639 0,25 0,2946 M
0,3818 0,26 0,3091 |
0,4001 0,27 0,3239 N
0,4189 0,28 0,3391 |
0,4381 0,29 0,3546 @)
0,4500 0,2961 0,3643

3

FUENTE: Tabla 16.1Hormigon Armado de Jiménez Montoya (Edicion 15°)

La zona sombreada de la tabla corresponde a posiciones de la fibra neutra con profundidades

mayores de< = 0,45 y a momentos relativos mayores de . = 0,2961 valores limite que

resulta recomendable no superar.
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Esfuerzo cortante

El estudio del esfuerzo cortante en una pieza de hormigon armado que tendra que ser
tratada en un estado tridimensional, influye no sélo la forma de seccion, la esbeltez de la
pieza, disposicion de las armaduras transversales, longitudinales, la adherencia entre el
acero y el hormigon, situaciones de las apoyadas, etc.

V *m
b * I

T =

Donde:

1= Esfuerzo cortante.

V= Cortante en la seccién que estamos verificando la tension del cizallamiento.

m= Momento estatico en la seccion donde se esta verificando la tensién de cizallamiento.

b= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.
I= Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza.

Calculo de la armadura transversal

En virtud a todos los efectos favorables el hormigdn puede resistir, en la situacion de rotura

el esfuerzo cortante sin armadura.
ch = Vd

Veu = yd*bw*d

f,q = 0,131 * 3/fc2k e . (MPa)

Donde:

V= Capacidad de corte del hormigén.

Vg= Cortante de disefio.

fua= Resistencia virtual del c&lculo del hormigdn, a esfuerzo cortante, dada en MPa.
fca= Cortante en la seccidn que estamos verificando la tension del cizallamiento.
bw= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.

d= Canto util.
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Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza es

necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante de la diferencia.
Va > Veu
Va = Veu + Vsu = Vs = Vg — Vi
Disposiciones relativas a las armaduras transversales

La separacion “s1” entre cercos o estribos, debera cumplir las condiciones.

s1 <£30cm
1 <0,85d

S1 < 3*bw

En todos los casos, se prolongara la colocacién de los cercos o estribos en una longitud igual

al medio canto de la pieza, mas alla de la seccidn en que tedricamente dejen de ser necesarios.

Todo elemento lineal debe llevar una armadura transversal llamada alma, compuesta de

barras paralelas a las caras laterales del alma y ancladas eficazmente en una y otra cabeza.

Estas armaduras deben formar con el eje de la viga un angulo comprendido entre 45° y 90°
inclinadas en el mismo sentido de la tensién principal de traccién producida por las cargas

exteriores al nivel del centro de gravedad de la seccion de la viga supuesta no fisurada.

La cuantia minima de dichas armaduras debe ser tal que se cumplan la relacion:

Ay * yocd
Zsin—OCZO,OZ*de*bW*t

Donde:

bw = Ancho del alma.
t =Longitud cualquiera de la pieza en la que se toma A« (barras inclinadas mas estribos).
Aaq = Area de barras inclinadas mas estribos.

fyaa = Resistencia de célculo de la armadura.

En el caso de que se hayan levantado barras como armadura transversal, éstas iran siempre
acompariadas por estribos cerrados, los cuales deberan absorber, al menos la tercera parte del

valor de V.
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Finalmente debera tenerse en cuenta que para el aprovechamiento de los cercos o estribos a

esfuerzos cortantes, debera verificarse:

As * fyd = O»9Asl * ftd

La norma recomienda (en el apartado 8.2.2. “reglas de cosido” en la pag. 75) que la maxima
resistencia caracteristica del acero sera de 4200kg/cm2. A continuacion se muestra un grafico
en orden secuencial para el calculo de la armadura transversal, donde se indica las formulas

y criterios de célculo.

Figura N° 2.3 Célculo de la armadura de corte

Datos:
Na:fogdya d by

Joi =050/ 1.
V.= foxb swd
F.=030x 1, xb, xd

NO
[Vm < Vd < Vm) As, =0.02xb, x rxﬁ
) =
NO
1
SI ( Cambiar seccion ]
[
Vsu = Vd = ch
_ Vauxs
090xdx f,
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25.2.6.3 Disefio de columnas

Las columnas o pilares de hormigdn armado forman piezas, generalmente verticales, en las
que la solicitacion normal es lo méas importante. Sus distintas secciones transversales pueden

estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexién compuesta.

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.
Excentricidad minima de calculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal mas desfavorable,
igual al mayor de los valores, “h/20” y “2cm” siendo “h” el canto en la direccion considerada.
Las secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta deben también ser

comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos principales.
Armaduras longitudinales

Las armaduras longitudinales tendrdn un didmetro no menor de 12mm (segin la Norma
Boliviana del Hormigon Armado CBH-87) y se situaran en las proximidades de las caras del
pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada esquina de la seccion. En los
soportes de seccion circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Para la disposicion de

estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.

a) La separacién maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35cm. Por
otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe arriostrarse mediante

cercos o estribos, para evitar el pandeo de la misma.

b) Para que el hormig6n pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre
cada dos barras de la misma cara debe ser igual o0 mayor que 2cm, que el diametro de la
mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las esquinas de los soportes

se podran colocar dos o tres barras en contacto.

Cuantias limites.- La norma Boliviana de hormigon armado recomienda para las armaduras
longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo que
estan colocadas en dos caras opuestas. Al y A2, las siguientes limitaciones:
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Al *fyd = 0»5 *Ac *fcd
AZ *fyd = 0'5 *Ac *fcd

Donde:

Ac= El area de la seccion bruta de hormigén

fyd= Resistencia de calculo del acero que no se tomara mayor en este caso de 4200kg/cm?.
Al y A2=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o
compuesta.

Nd=Esfuerzo axial de célculo

fcd=Resistencia de célculo del hormigon.

As=El &rea de acero utilizado en la pieza de hormigon armado.

Se comprobara, ademas, que las cuantias geométricas de las armaduras no sean inferiores

exigidos en la Tabla 2.11.

El didmetro de las armaduras transversales debe ser al menos una cuarta parte del didmetro

maximo entre las armaduras longitudinales.
Armadura transversal

La misidn de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas,
evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados v,
eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes, ya que los
esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de las veces pueden

ser absorbidos por el hormigén.
Longitud de pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de célculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto de vista

de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario.

La longitud de pandeo ¢ o de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado

equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de
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momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en la tabla

No. 2.13 en funcién de la sustentacién de la pieza.

Cuadro N°2.13 Longitud de pandeo lo= k* | de las piezas aisladas

Sustentacion de la pieza de longitud | k
-Un extremo libre y otro empotrado 2
-Ambos extremos articulados 1

-Ambos extremos empotrados. pero con libre desplazamiento normal a la directriz| 1
-Un extremo con articulacion fija y el otro empotrado 0.70

-Ambos extremos empotrados 0.50
FUENTE: Tabla 20.1Hormigon Armado de Jiménez Montoya (Edicion 15°)

La longitud de pandeo de una columna esta en funcién de las rigideces de las columnas y

vigas que concurren a esta.

Jiménez Montoya nos dice" la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos
depende de la relacién de rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos,
y puede obtenerse de los monogramas que se indica en esta parte, siendo para ello preciso
decidir previamente si el portico puede considerarse intraslacional o debe considerarse

traslacional "
Longitud de pandeo
lo =k=1
(k se obtiene entrando con )

_ X(EI'+1) de todos los pilares
Ya = S (EI+ 1) de todas las vigas

: (igual para v, )
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Figura N° 2.4 Pdrticos traslacionales (para obtener el valor de k)
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FUENTE: Hormigén Armado de Jiménez Montoya (Edicién 15°)

Figura N° 2.5 Pdrticos intraslacionales (para obtener el valor de k)
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FUENTE: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya (Edicion 15°)
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Esbeltez geométrica y mecénica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion 2 g = lo/h entre
la longitud de pandeo y la dimension h de la seccién en el plano de pandeo, y la esbeltez
mecanica a larelacion 24 = lo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la seccion
en el plano de pandeo. Recué'Ejese que ic = (I/A), siendo | y A respectivamente, la inercia

en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la seccién del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la norma Boliviana de

hormigén armado son los que mencionan a continuacion:

* Para esbelteces mecanicas 1 <35(equivalentes, en secciones rectangulares, a esbelteces
geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando los efectos de

segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacién a pandeo.

* Para esbelteces mecanicas 35< 4 <100(geométricas 10< 1 0<29), puede aplicarse el método

aproximado.

* Para esbelteces mecanicas 100< 1 <200(geométricas 29< 1 0<58), debe aplicarse el método
general para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su altura puede

aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas de referencia.

* No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigoén armado con esbelteces

mecanicas 1 >200(geométricas A 0 >58).

2.5.3 Estructuras complementarias

Estas estructuras se refieren a los elementos q bien no aportan a la resistencia de la
edificacion, si son necesarias dentro de la estructura.

2.5.3.1 Escaleras.

Unaescalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas ascender
y descender de frente sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles de un edificio.
Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios, que estan formados por huellas,
contrahuellas y de rellanos. Los principales elementos de una escalera son:

a) Contrahuella: Es la parte vertical del fondo del peldafio.

b) Huella: Es el ancho del escalon, medido en planta, entre dos contrahuellas sucesivas.
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c) Rellano: Es la porcion horizontal en que termina cada tramo de escalera; debe tener la
misma anchura que el ambito de los tramos. Citamos otros conceptos o partes como son la
linea de huella, la proyectura, el ambito, el tiro y la calabazada:

d) Linea de huella: Es una linea imaginaria que divide por la mitad una escalera recta.

e) Proyectura: El plano de apoyo de un peldafio puede tener una proyectura (nariz) sobre el
inferior inmediato. Suele estar comprendido entre 2y 5 cm.

f) Ambito: Es la longitud de los peldafios, o sea la anchura de la escalera.

g) Tiro: Es una sucesion continua de peldafios (21 a lo sumo).

La distancia entre las barras no seré superior a los 30 cm; pero, si hay posibilidad de que sea
utilizada por nifios, esta distancia no superara los 10 cm.

Los pasamanos de madera deben tener un diametro minimo de 50 mm y si son de tubo, de
38 mm. Alternativamente seria recomendable que el extremo final se prolongara al suelo o
pared, para evitar enganches accidentales.

2.5.4 Fundaciones.

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

2.5.4.1. Zapatas aisladas.- En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser
no menor que 30 centimetros. ElI angulo de inclinaciéon suele tomarse S < 30°, que
corresponde, aproximadamente, al &ngulo de talud natural del hormigon 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.
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Figura N° 2.6 Formas tipicas de zapatas aisladas
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Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.- Las dimensiones a 'y b de la

planta de la zapata se determinan en funcion de la tension admisible para el terreno:

N+P
a+b = Oadm

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

Por razones econdémicas 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

atil d valores inferiores al mayor de los siguientes:

~

ap * by a*b ap + by 4 * fvd
d; = + - k=———
4 2xk—1 4 Yt * Oadm
_2x(a—ay) g
27 4+k
2*%(b—Db
d3:% J fuqg = 0.5 % /f.q (kg/cm?)

Determinacién de las armaduras de traccion.- En el caso de zapatas flexibles (aquellas en
las que el mayor de sus vuelos cumple la condicion v > 2 * h), la determinacion de la
armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexion en ambas direcciones. Para
ello puede usarse las tablas, abacos y formulas simplificadas.

Y en el caso de zapatas rigidas (aquellas en las que el mayor de los vuelos no cumple la
condicion v > 2 = h, la determinacion de la armadura en traccion deberad hacerse por el
método de bielas y tirantes.

Método de Flexion
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a—a, 2 1 1
Mcd=b*( > +0.15*a0) *[E*old+§*(0max,d—01d)]

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 el&stico.

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 2.19 b), es:

Yf*N(a—ao 2

Mea = 5—(— +0.15 *a, )

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 comoda la

formula simplificada:

Mcd
u=m w=u(l+p U=Axfg=wxbx*xd=xfy
No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0,01 (p < 0,01), por
consideraciones de adherencia.

Figura N° 2.7 Armadura de traccidon en una zapata aislada.
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Meétodo Bielas y Tirantes

T, = b = A *f
b—m*ﬁ— s * Iyd

Figura N° 2.8 Modelo de bielas y tirantes para zapata rigida bajo carga centrada
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Verificacién al vuelco

Como fuerza estabilizante se contara solo con el rozamiento entre la base del elemento de
cimentacion y el terreno, o la cohesidn de éste. El posible empuje pasivo sobre la cara lateral
del elemento no se tendra en cuenta a menos que esté garantizada su actuacion permanente.

Se verifica que cumpla las siguientes recomendaciones:

» Para suelos sin cohesion (arenas)

(Npy + N¢; )*tagey 5150 — OK (Npy + Ny )*tage, >1.50 — OK
Vy o Vy B

» Para suelos cohesivos (arcillas)

A*Ca 5150 50K A*Cq

X VY

>1.50 - OK
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CAPITULO 111

3. INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. ANTECEDENTES

El proyecto a disefio final del Internado Campesino en la ciudad de Bermejo, es una
estructura que estara destinado al albergue de estudiantes y personal administrativo, por lo

gue merece un tratamiento especial en analisis, calculo y disefio estructural.

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

en la zona del proyecto, se procedid a la elaboracion del disefio estructural.

El modelo estructural para las elevaciones, estd compuesto de columnas de seccion cuadrada
y vigas de arriostramiento (sobrecimientos y encadenado) de seccidn rectangular.

Mientras que las zapatas llegan a 2 m de profundidad, las cuales estan dispuestas de una
forma regular, sobre la superficie del terreno

3.2. NORMAS DE DISENO

La Norma utilizada para el disefio estructural del es la Norma Boliviana del Hormigén
Armado CBH 87, complementada con bibliografia de diferentes autores. El disefio de la

cubierta esta basado en el “Manual de acero de construccion LRFD en ingles”.

3.3. MATERIALES UTILIZADOS
Los materiales utilizados para el disefio estructural son:
3.3.1. Hormigodn:

Cuadro N° 3.1 Materiales de Hormigén

Elemento Hormigon Plantas ek Ye
(kg/cm?)
Forjados H-21, Control Normal |Todas 210 1,5
Cimentacion H-21, Control Normal |Todas 210 1,5
Pilares y Pantallas |H-21, Control Normal |Todas 210 1,5
Muros H-21, Control Normal |Todas 210 1,5
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3.3.2. Aceros en Barras:

Cuadro N° 3.2 Materiales de Acero

Elemento Posicion Acero Fck (Kg/cm?) |ys
_ Barras (Verticales) AH-500, Control Normal | 5000 1,15
Pilares y Pantallas i i
Estribos (Horizontales) | AH-500, Control Normal | 5000 1,15
Negativos (Superior) | AH-500, Control Normal | 5000 1,15
Vi Positivos (Inferior) AH-500, Control Normal |5000 1,15
igas : i
Montaje (Superior) AH-500, Control Normal | 5000 1,15
Estribos AH-500, Control Normal | 5000 1,15
_ Punzonamiento AH-500, Control Normal | 5000 1,15
Forjados i i
Negativos (Superior) | AH-500, Control Normal | 5000 1,15
Elementos de Cimentacion AH-500, Control Normal | 5000 1,15

3.4.ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

Segun lo sefialado en el marco tedrico el levantamiento topogréafico fue realizado con estacion

total, utilizando el método de curvas de nivel se obtuvo el relieve de la superficie del terreno

como se muestra en el Anexo 7

Con la planimetria, altimetria y las curvas de nivel obtenidas con el levantamiento

topogréfico, se pudo determinar que el terreno es semiplano ya que tiene un desnivel menor

al 1%, para mayor detalle ver Anexo 7

3.5. ANALISIS DEL ESTUDIO DE SUELOS

Se realizé la excavacion de 3 pozos de 3m de didametro cada uno en los lugares indicados en

la Figura 3.1, tratando de obtener puntos representativos del area de emplazamiento. Aqui se

muestra de manera resumida y se lo podra apreciar detalladamente en el Anexo 1
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Figura N° 3.1 Lugar de excavacion

El estudio de suelos tiene los siguientes resultados:

Se realizaron dos pozos para el ensayo de suelos, en los cuales se obtuvieron los siguientes

resultados.
Cuadro N° 3.3 Resultados del ensayo S.P.T.
Pozo | Profundidad | Tension Tipo  de | Descripcion
(m) Admisible suelo
(kg/cm?)
1 3 3,75 A-1-a(0) | Mezclas compuestas de piedra, grava ,
arena y material ligante poco plastico
2 3 4 A-1-b(0) | Mezclas compuestas de piedra, grava ,
arena y material ligante poco plastico
3 3 3,5 A-1-b(0) | Mezclas compuestas de piedra, grava ,
arena y material ligante poco plastico

Resultados del ensayo SPT

*El ensayo de SPT se hizo por estratos.

*No se encontr6 el nivel freatico.
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Se observa que a una profundidad de 3m, los 3 pozos tienen una resistencia similar que varia
de 3,5kg/cm? a 4 kg/cm?. En nuestro caso asumiremos un valor de 3 kg/cm? para el calculo

de las zapatas.

Resumen:

Cuadro N° 3.4 Valores adoptados para la cimentacion
FUNDACION
Estructura de soporte Zapata aislada centrada

capacidad portante del | 3 kg/cm?

suelo

nivel de desplante 20 m

nivel freatico No se encontrd
Tipo de suelo AASHTO: A-1-b(0)

Mezclas compuestas de piedra,
grava , arena y material ligante
poco plastico

Resumen de fundacién

El estudio detallado del tipo de suelo de fundacion se encuentra en el Anexo N°1.

3.6.ANALISIS DEL DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectdnico fue realizado tomando en cuenta solo el modulo a disefiar en este
caso seria el Modulo Administracion y Dormitorios todo lo mencionado previamente en

el marco teorico y se lo puede apreciar detalladamente en Anexo 8
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Figura N° 3.2 Disefio Arquitectonico
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3.7. PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL

Una vez obtenida la topografia, estudio de suelos y el disefio estructural se procedera a
realizar el planteo estructural, de la edificacién. Con los criterios mencionados en el marco
tedrico se procedera a hacer la idealizacion de la estructura.

3.7.1. Estructura de Cubierta

La cercha metalica Hiperestatica, posee un apoyo fijo y tres mdviles como se aprecia en la

siguiente figura.
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Figura N° 3.3 Planteo de la cercha

o 4L

3.7.2.Estructura de Edificacion

Los porticos frontales y transversales presentas apoyos fijos como se aprecia en la figura

Figura N° 3.4 Estructura de Edificacion

Nombre Altura (m) |Cota (m)
Planta Alta 3 6,2
Planta Baja 3,2 3,2
Sobrecimientos | 0 0
Fundacion -2
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3.8. ANALISIS, CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL
3.8.1. Estructura de Sustentacion de Cubierta
Para el calculo de la cubierta se realizaron tres tipos de cerchas diferentes (Tipo A, Tipo By
Tipo C), que constaran con perfiles conformados en C de 80x40x15 y 100x50x15 aqui se
mostrara la méas principal la Cercha Tipo A de dos aguas.
Cercha Tipo A
Propiedades del Acero
- Modulo de elasticidad longitudinal: E = 2100000 Kg/cm?
- Limite de fluencia Fy = 3600 Kg/cm?
Factores de Carga
Uu=14D
U=12D+16L+05(LroSoR)
U=12D+13W+05L+05(LroSoR)
U=12D+15E+(05L00.29S)
U=09D-(0.3Wo01l5E)
Donde:
U: Carga ultima
D: Cargas muertas
L: Cargas vivas

Ly: Cargas vivas en techos

S: Cargas de nieve
R: Carga inicial de lluvia o hielo
W: Viento

E: Sismo

El proposito 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 0 gobernante y debe

usarcé en el disefo.
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Figura N° 3.5 Esquema geométrico de la cubierta metélica.-

\
\
\
— -

H—=

L=5,55m
Longitud Horizontal total=  11,10m

Cuadro N° 3.5 Longitudes de cada tramo de la cercha

Tramo | Longitud(m) | Tramo | Longitud(m) | Tramo | Longitud(m)
1-45 0,50 9-37 1,13 17-29 | 1,35

2-44 0,52 10-36 | 1,09 18-28 | 0,98

3-43 0,14 11-35 | 0,70 19-27 | 1,22

4-42 1,05 12-34 | 0,95 20-26 | 1,05

5-41 1,06 13-33 | 1,18 21-25 | 1,61

6-40 1,09 14-32 | 0,98 22-24 11,09

7-39 0,42 15-31 | 0,96 23 1,50

8-38 1,05 16-30 | 0,95

Especificaciones de la cercha.-
Pendiente |1 = 27 %

Pendiente D = 27 %

Angulo de inclinacion izquierda = 15°
Angulo de inclinacion derecha = 15°

Separacion de las cerchas = 2,5 m
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Anélisis de la Carga Muerta
Carga debido al peso de la placa ondulada Duralit
Especificaciones

- Longitud total = 3,05 m.

- Longitud efectiva = 2,91 m.

- Ancho total = 1,08 m.

- Ancho efectivo = 1,05 m.

- Longitud de traslape = 14 cm.

- Peso de la placa ondulada duralit = 43,2 kg.

1,05m

W g7

Separacion de las cerchas =2,5m
Area entre cerchas = 2,5 * 5,75 = 14,38 m?
N° de placa direcciéon x = 5,75 /2,91 = 1,98 pzas
N° de placa direccién y =2,5/1,05 = 2,38 pzas
Total = 1,98 * 2,38 = 4,71 pzas
Peso total = 4,71 * 43,2 = 203,47 kg
Peso por metro cuadrado es = 203,47 / 14,4 = 14,10 kg/ m?

Peso por metro cuadrado de la placa ondulada duralit es = 14,10 kg/ m?
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Carga debido al peso de la correay la cercha se tiene
Perfil C100x50x15 y Perfil C80x40x15
(35,52m x 2,83kg/m) + (13m x 3,47kg/m) = (213,31kg) / (11,50*2,5) = 7,42 kg/ m?

Peso propio de cercha mas correas = 7,42 kg/ m?

Kg Kg Kg
Carga Muerta Total (D) = 14,10 — +742— =2152—
m m m

Asumimos:

K
Carga Muerta Total (D) = 21,52 m—%

Sobrecarga de disefio
Se utilizara una sobrecarga de disefio por mantenimiento de 100 kg/ m?
Anélisis de la Carga del Viento
En nuestro caso la carga de viento es desfavorable, por ese motivo no se tomara en
cuenta en nuestras hipotesis de carga.
Combinaciones de carga:
Utilizaremos la siguiente combinacion:
U=1.2D + 1.6Lr
Donde:

U = Carga ultima; D = Carga Muerta; Lr = Carga viva en techos.

K
U = (1.2x21,52) + (1.6x100) = 185,82 m—g2

Puntual en el nudo = U x A
Donde:
U=Carga Ultima Kg/m?

A= area de influencia en el nudo m?
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Figura N° 3.6 Esquema de Fuerzas en cada nudo en la cubierta metélica.-

Luego de obtener las cargas puntuales en cada nudo se procedié a calcular las fuerzas

internas con el programa SAP 2000.

Resultados del Programa SAP 2000

Cuadro N° 3.6 Esfuerzos internos finales en la cercha

CUERDA SUPERIOR |[CUERDA INFERIOR |DIAGONALES PARANTES
Barra| Compresion(kg) |Barra | Tension(kg) Barra| Compresion(kg) |Barra :;c;r)npremén
1 -8,39 13 [74533 25 - 37  [-40545
2 14,05 14  |-268,87 26 |-747,60 38  [1016,23
3 -500,41 15 [-483,23 27 - 39  [-184,41
4 [-839 16  [253,49 28 |776,26 40 |-1064,88
5 [216,67 17 65,37 29 [-1007,94 41 837,33
6 |-219,45 18 [-307,95 30 [-38,44 42 185,74
7 -89,46 19 [-2473 31 [ 451,39 43 |-797,46
8  [206,51 20 [299,49 32 41,47 44 [-180,27
9  [-594,56 21 [-498,12 33 [-843,42 45 185,74
10 |[364,67 22 |27,02 34 (639,64

11  [-113552 23 [-509,82 35 [187,81

12 |-345,73 24 [2441 36 |-626,81
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3.8.1.1 Analisis de la barra a compresion
Propiedades del material: Acero A-36 designado por la (ASTM)

= 80 mm Alto total ) 8
= 40 mm  Ancho total ' ’:*mw s
= 15 mm Labio total i
t= 2 mm  Espesor &
a= 3,54 cm? Area Seccion | f
g= 2,83 Kkg/m Peso
IX = 35,25 cm* Inercia respecto al eje X | “%_,,,__#
Wx= 8,81 cm?® Modulo resistente respecto al eje X : o
rx = 3,16 cm Radio de giro respecto al eje X
ly = 8,07 cm* Inercia respeto al eje Y

Wyl= 552 cm?® Modulo resistente bordel respecto al eje Y
Wy2= 3,18 cm® Modulo resistente borde 2 respecto al eje Y

ry = 1,51 cm Radio de giro respecto al eje Y
Yg= 4 cm  Distancia Y al centro de Gravedad
Xg= 1,46 cm Distancia X al centro de Gravedad

Disefio a compresion
Nd(compresion) 1528,8 | Kg
Longitud 122,62 |cm
Fy 2530 | Kg/lcm2
E 2100000 | Kg/cm2
K 1
k o+ 1 IE Ax 0,43 corta
A= et *JE Ay 0,90 corta
corta larga
fc=0.658" x fy fe= 0877, fy
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fc = 1193,85

fa = Fa
Nd

= 0.85 fc
431,9 Kg/cm? = 1014,77 Kg/cm?  Cumple

k=l
T

= 200

81,21 = 200 Cumple

3.8.1.2 Analisis de la barra a traccion

Propiedades del material: Acero A-36 designado por la (ASTM)

Disefio a Traccion

Nd(Traccion) 1104,2 Kg
Longitud 160,68 cm

Fy 2530 Kg/cm?
E 2100000 |Kg/cm?

1
ft =Ft
Nd

22— 090«Fy
Ab *EY

311,92 Kglem? = 2277 Kg/cm?  Cumple

l
A=-=300
T

106,4 = 300 Cumple



3.8.1.3 Disefio de la correa
Carga actuante sobre el elemento:
e Peso de la Chapa = 14,10 kg/m?
e Peso del Perfil (C100mmx50mmx15mm) = 3,47 kg/m
e Peso de correa = 3,92 kg/m?
e Sobrecarga de uso = 100 kg/m?
Carga Muerta Total(D) = SC de la chapa + SC de correa

Kg Kg Kg
Carga Muerta Total (D) = 14,10 — +392— =18,02 —
m m m

Carga Ultima = (18,02 x 1,2) + (100 x 1,6) = 181,62 kg/m?
Carga distribuida sobre la correa = U * separacion entre correas

Separacion entre correas = 1,09 m

k k
Carga distriuida sobre la correa = 181,62 m—% *1,09m = 197,97 Eg

Q(kg/m)
nnnnnnnnamnnnnmmm
Q=197,97%
kg

P=QxL= 197,97E *2,5m = 494,92 kg

Q*L 197,97g * 2m
= n = 247,46 Kg

RA =RB = =
2 2

Q12 197,97% * (2,5m)?

MmaX = 8 8

= 154,66 kg *
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Desarrollo

Seccion: C 100mm x 50mm x 15mm
A = 4,44 cm?

tf=2cm

I x = 69,23 cm*

|y =14,98 cm*

Zx = 13,85 cm?®

Verificacion a la Resistencia

Mmax = Mp
M, =Zy *f;
kg
M, = 13,85cm® * 2530 —
cm
Mp = 35040,5 Kg*cm
15466 Kg*cm < 35040,5 Kg*cm okl
Verificacion al corte
V<0V,
Vo = 0.60 x Fy +d xt,, = 0.60 * 2530 * 5 * 0,2
V, = 1518 kg
197,97 %= 2,5
V, = — = 247,46 kg
247,46 kg < 1518 kg .......... Ok!!!l
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Verificando a deflexion en y:

Para vigas simplemente apoyadas y cargadas uniformemente la deflexion es:

A 5 W L*
384 E I
Se considerara una deflexion méaxima permisible igual a:
A
300
Datos:
w =198 kg/m
L =250 cm
E = 2100000 kg/cm?
| = 69,23 cm*
La deflexion maxima permisible es:
L 250

fo=— =222 _ (g3
max = 3590 = 300 om

5 wel* [5 1,98 - 250*
384 E-1 |384 2,1-10°-69,23

= 0,69 cm

La deflexién méaxima es:
A< fmax

0,69<0,83  okiiiiiii

3.8.1.4 Disefio de uniones

La unién de todos los elementos se lo realizara mediante soldadura

Soldadura de miembros

La soldadura se hara en arco, con varillas de electrodos de recubrimiento pesado para
mantener la resistencia a la corrosion y que la soldadura seas mas ductil.

El tipo de soldadura serd de ranura con penetracion completa a tope utilizando
electrodos: E70-10 o E70-18.
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3.8.1.5 Disefio de la placa de anclaje

Area requerida para la placa

®=0,85

@, =0,6

Fc = 210 kg/cm? = 2,99 ksi (Resistencia de calculo del hormigon a compresion).
Ry =2323,2 kg = 5,12 kips (Reaccion vertical del elemento).

Ry, 5,12
O . xDdxf. 0,6%0,85%2,99

Apec = 3,36in% = 21,66 cm?
Asumimos N =15cm ;B =15cm
Area = 15 X 15 = 225 cm?

Calculo del espesor de la placa: Una vez que se han determinado la longitud y ancho

Apec =

de la placa, la presion de apoyo promedio se trata como carga uniforme sobre la cara
inferior de la placa, que se supone soportada en su parte superior sobre un ancho central
de 2k y longitud N. la placa se considera entonces flexionada respecto a un eje paralelo

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

B — 2k
2
La resistencia nominal por momento M,, es igual a la capacidad por momento plastico

M

n=

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

2 %R, *n?
t=>
09+BxN=*F,

Donde:
t: Espesor de la placa.
R,: Carga ultima o total de calculo = 2323,2 kg = 5,12 Kkips
B: Lado de la placa =15 cm = 5,90 in
N: Longitud del apoyo en el soporte =20 cm = 7,87 in
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F,: Esfuerzo de fluencia = 36ksi = 2530 kg/cm?

k: Coef de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa = 0,437 in
n: Claro del voladizo de la placa

Reemplazado valores en la ecuacion se tiene:

B—2k 590-2%0,437
n= > = > = 2,513 1in

o 2 * R, *n? B 2x512% 25132
~ J09%BxN«F, [0.9%590%7,87 36

t= 0,21in = 0,53 cm

Asumimos 6 mm

Constructivamente se empleara una placa de anclaje que distribuya la carga

uniformemente con las siguientes dimensiones:

15 cm

15cm

3.8.1.6 Disefio del perno de anclaje

Determinar el &rea del perno de anclaje con la siguiente formula.

87 0.75 % @, * F

A, =2sd
8" d= A
TC

T, = P,v = 2323,2kg = 5,12 Kips Fuerza axial sobre la placa.

A

Donde:
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F, = 58 ksi =4077,80 kg/cm? Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural.
@¢ = 0,75 Factor de resistencia tomado para aceros A36.

Reemplazando en la ecuacion se tiene:
_ 5,12
& 0,75%0,75 = 58

4x0,16
d= — =0,45in = 1,14 cm

Por lo tanto se empleara un diametro de:

A = 0,16 in?

d= 1/2 in=1,27 cm

T 2
Ag=7+1/; =020in* =129 cm’

Determinar el &rea de la superficie requerida

Ao
psf = O «/K

Doénde:

Ty = Py = 2323,2 kg = 5121,69 Ibf  Fuerza axial sobre la placa.

f.- = 2000 Psi Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias.

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

Reemplazando en la ecuacion se tiene:

A 5121,69 2817 in?
= = , mn

Pt 4 0.75 + +/2000

Determinar la longitud del perno de anclaje E]

L Apst (38,17
3,14 3,14
L =3,49in = 8,85 cm

Finalmente se tiene que la longitud de anclaje es:

L = 10cm

7
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Longitud minima Ln

D * Py 0,6 x 2323,2
2 _ 2
0,7*f.xd 0,7*210 % 1,27

Lhmin =

Lhmin = 3,73 cm

Asumimos Lymin =4 cm

3.8.2. Estructura de sustentacién de la edificacién

El calculo estructural se realizéd con la ayuda del programa computacional Cype
Ingenieros Version 2015.

Todo el disefio de la estructura fue basado en la Norma Boliviana del Hormigén
Armado CBH 87, A manera de verificar los resultados obtenidos con el programa,
realizamos un célculo de un elemento estructural, (losa, viga, columna, zapata), dicho
calculo se encuentra detallado més adelante.

3.8.2.1.Anélisis de cargas

Acciones adoptadas para el disefio de la estructura.

» Acciones permanentes 0 carga muertas.- Se tomara en cuenta una sobre
carga de 400 kg/cm?, que contempla la tabiqueria, contrapisos de nivelacion,
revoques y toda carga permanente no estructural.

» Acciones variables o cargas vivas. Se tendran en consideracion los siguientes

valores:

57



Cuadro N° 3.7 sobrecarga segun el uso del elemento

SOBRECARGA

USO DEL ELEMENTO Kg/m?

A. Viviendas

Habitaciones de
viviendas economicas 10
Habitaciones y/o Dormitorios 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados *

B. Oficinas y comercios

Locales privados 200

Oficinas puablicas, tiendas 300

Galerias comerciales,

escaleras y accesos 400

Locales de almacén Segln su uso
Balcones volados *

C. Edificios docentes

Aulas, despachos y comedores 300
Escaleras y accesos 400
Balcones volados *

Fuente Hormigén Armado de Jiménez Montoya

En nuestro caso asumiremos una carga viva de 200 kg/cm? (habitaciones en otro caso)
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3.8.2.2 Diseiio de Vigas

Se realizara la verificacion manual para la viga que se encuentra en el pértico 3 entre

las columnas 2 y 6.

Comprobacion de la armadura longitudinal positiva, se tiene los siguientes datos:

fck = 210 Kg/cm2

fyk = 5000 Kg/cm2

Md = 13360 Kg*m

Md = 1336000 kg*cm

h=50cm

bw =25cm

d2=r=4cm

d=46 cm

Doénde:

fck = Resistencia del hormigon a compresion.
fyk = Limite elastico caracteristico del acero.

Md = Momento de calculo.

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

bw = Anchura.
d2 =r = Recubrimiento.
d = Altura util.

fcd:)]:_z

Ye =1,50
Vs = 1,15

R as)

- Estribo
+~_ Recubrimiento
-
- As(+)
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fcd= 140 Kg/cm2
fyd=4347,8 Kg/lcm2
fcd= Resistencia de calculo del hormigén a compresion.

fyd= Resistencia de calculo de un acero.

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

My 1336000 kg * cm
U = = = 0,180
b, *d? xf.q4 25cm * (46cm)? * 140 kg/cm?
Wim = 0,2961
Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) de tablas
Con: ud = 0,1808 se obtiene una cuantia mecénica de Ws = 0,2008
Determinacion de la armadura: (As)
A bw  d %4 = 0,2008 + 25 om * 46 140 kg/cm”
= * * *k — = * * *
s = WEDW foa cm ‘M* 13478 kg/cm?

As = 7,44 cm?
Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0028

Ag min = Wiin * bw * h = 0,0028 * 25 cm * 50 cm = 3,50 cm?
Como: As > As min

Se escogera el area As = 7,47 cm?
Se utilizara 4®16mm

Asp16mm = 4 x 2,01 cm? = 8,04 cm?

As = 8,04 cm?
8,04 cm?> 7,47 cm? okl

Célculo de la armadura negativa para la viga en la columna 6
Datos:
Md = - 23900 Kg*m
h =50 cm
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bw =25 cm

r=4cm
d=50cm—-4cm=46cm
fcd = 140 kg/ cm?

fyd = 4347,8 kg/cm?

Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)

My 2390000 kg * cm
Ug = = = 0,323
b, *d? xf.q4 25cm * (46cm)? * 140 kg/cm?
Wim = 0,2961
Hiim < Hq
Necesita armadura a compresion
_2 0,087
T
_ 0,3230 — 0,2961 — 00295
W2 =T 70,0870
wgp = 0,3643 — 0,0295 = 0,3348
Determinacién de la armadura: (As)
A bw  d %4 = 0,3348 + 25 om * 46 140 kg/cm”
= E 3 * X — = E 3 * *
SR T cm = O * 4347 8 kg/cm?
As; = 12,40 cm?
A bw  d %4 = 0,0205 + 25 cm * 46 140 kg/cm”
= E 3 * X — = E 3 * *
SR T cm = O * 4347 8 kg/cm?

As; = 1,09 cm?

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0028
Ag min = Winin * by * h = 0,0028 * 25 cm * 50 cm = 3,5 cm?
Como: As1 > As min
Se escogera el area As = 12,40 cm?
Se utilizara 5020
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As$p20mm = 5 * 3,14 cm? = 15,7 cm?
As = 15,7 cm?
15,7 cm? > 12,40 cm?  ok!!!

Calculo de la armadura negativa para la viga en la columna 2
Datos:

Mmax = - 6910 Kg*m

h =50 cm

bw =25cm

r=4cm

d=50cm—-4cm=46cm

fcd = 140 kg/ cm?

fyd = 4347,8 kg/cm?

Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)
My 691000 kg * cm

= = = 0,0933
Ha by, *d? *f,q 25cm * (46cm)? * 140 kg/cm?
Wim = 0,2961
Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) de tablas
Con: pd = 0,0933 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0,0990
Determinacion de la armadura: (As)
A bw + d + -4 = 0,0990 x 25 cm * 46 140 kg/em”
= * * * — = * * *
R S M O 4347 8 kg/cm?

As= 3,67 cm?

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0028
Ag min = Winin * by * h = 0,0028 * 25 cm * 50 cm = 3,50 cm?
Como: As > Amin

Se escogera el area As = 3,67 cm?
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Se utilizard 2020mm
Aspl6mm = 2 * 3,14 cm? = 6,28 cm?
As = 6,28 cm?
6,28 cm?> 3,67 cm?  ok!!!

Calculo de la armadura transversal para la viga entre las columnas 2 y 6

Datos:

Vd = 15140 Kg 15,14 tn

h =50 cm G [\\\\
bw =25 cm \\‘ | =
r=4cm - \\\\\ =
d=50cm-4cm=46cm 2\1,43tn

fcd = 140 kg/ cm?
fyd = 4347,8 kg/ cm?
ve=15; ys=1.15
fvd = 0,5 * Vfcd = 0,5 * V140 = 5,92 kg/cm?

K
gz * 25 cm * 46 cm = 6808 kg
cm

Vd < V., Nocumple!!!

Veu =fyg *bw*xd =592

15140 Kg <6808 Kg Necesita armadura transversal
Como:
vd > V., = 15140 kg > 6808 kg

K
Vou = 0,30 x fcd * bw x d = 0,30 * 140 gz
cm

V., < Vg < V,, = 6808 kg < 15140 kg < 48300 kg
Vg, = Vg — Vo, = 15140 kg — 6808 kg = 8332 kg

* 25 cm * 46 cm = 48300 Kg

t= 120cm 290cm 165cm
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Viu *t 8332 kg * 120 cm

A, = = = 5,55 2
St T 0,00 «d «fyd 0,90 * 46 cm * 4347,8 kg/cm? cm
Calculo de la armadura minima
A 0,02 « bw * t + % = 0,02 % 25 120 140 kg/cm?
.= * *tx — = * * *
stmin = W foq cm ‘M* 43478 kg/cm?
Ag = 1,93 cm?

Asumiendo el mayor Ast= 5,55 cm?

La armadura transversal para una pierna sera: 2,775 cm?
Se adoptara un diametro ® = 8 mm

Se tiene un area A = 0,503 cm?

AStl pierna _ 2,775
Ad8mm 0,503

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos

= 5,52 = 6 barras

N°barras =

120 _ 20
= cm
Se utilizara: 68mm ¢/20 cm ok!

Célculo de la armadura transversal para la viga entre las columnas 6 y 2
Datos:
Vd = 21430 Kg -
h =50 cm i M
bw = 25 cm ' . .
r=4cm = e
d=50cm-4cm=46cm
fcd = 140 kg/ cm?
fyd = 4347,8 kg/ cm?
ve=15; ys=1.15
fvd = 0,5 * Vfcd = 0,5 * V140 = 5,92 kg/cm?

K
& * 25 cm * 46 cm = 6808 kg

Veu = fyq *bw*d = 5,92 cm?2



Vd < V., No cumple!!!
21430 Kg <6808 Kg Necesita armadura transversal

Como:

Vd > V., = 21430 kg > 6808 kg

K
& 425 cm * 46 cm = 48300 Kg

Vou = 0,30 x fcd * bw x d = 0,30 * 140 >
cm

V., < Vyq < V,, = 6808 kg < 21430 kg < 48300 kg
Vg, = Vg — Vo = 21430 kg — 6808 kg = 14622 kg

t= 120cm 290cm 165cm

NS

Vsu * t 14622 kg * 165 cm

A = =
st 0,90 xd * fyd 0,90 * 46 cm * 4347,8 kg/cm?

= 13,40 cm?

Célculo de la armadura minima

A 0.02 % bw # t x4 — 0,02 x 25 165 140 kg/cm®
: = E3 * X — = * * *
stmin = e W cm ‘M * 4347 8 kg /cm?

A = 2,66 cm?
Asumiendo el mayor As = 13,40 cm?
La armadura transversal para una pierna sera: 6,7 cm?
Se adoptara un didmetro ® = 8 mm
Se tiene un area A = 0,503 cm?

AStl pierna _ 6,7
A¢$8mm 0,503

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos

N°barras = = 13,32 =~ 14 barras

165 =11,78 10
7 = 1L cm ~ cm
Se utilizara: 17®8mm ¢/10 cm ok!
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Y en el tramo del centro, Por relaciones trigonométricas se obtiene el valor para Vd

t= 120cm 290cm 165cm
* »
C2 C6
287,5 122,5 vd 122,5% 21,43 913t
= i = —-—_—=
21,43~ vd 2875 22t
Vd = 9130 kg

fvd = 0,5 * Vfcd = 0,5 * V140 = 5,92 kg/cm?

Kg
> * 25 cm * 46 cm = 6808 kg
cm

Vey =fyg*bw+d =592
Vd < V., No cumple!!!
9130 Kg <6808 Kg Necesita armadura transversal
Como:

vd > V,, = 9130 kg > 6808 kg

K
® 425 cm * 46 cm = 48300 Kg

Vou = 0,30 * fcd * bw * d = 0,30 * 140 >
cm

V. < V4 < V,, = 6808 kg < 9130 kg < 48300 kg
V, = V4 — Vo, = 9130 kg — 6808 kg = 2322 kg

Vou *xt 2322 kg * 290 cm

A = =
S£70,90 xd *fyd 0,90 * 46 cm * 4347,8 kg/cm?

= 3,74 cm?

Céalculo de la armadura minima

140 kg/cm?
4347,8 kg/cm?

f
Agtmin = 0,02 *bW*t*%= 0,02 * 25 cm * 290 cm *
y

Ay = 4,67 cm?

Asumiendo el mayor Ast = 4,67 cm?
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La armadura transversal para una pierna sera: 2,335 cm?
Se adoptara un didmetro ® = 8 mm
Se tiene un area A = 0,503 cm?

Ast; pierna _ 2,335
A¢$8mm 0,503

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos

N°barras = = 4,64 =~ 5 barras

290
= =58cm = 30cm
Se utilizara: 108 mm ¢/30 cm ok!

3.8.2.3 Disefio de Columnas
Célculo de la columna 6
A continuacién se muestra la verificacion del disefio de la columna C6, teniéndose los

siguientes datos generales:

Esfuerzo normal de calculo Nd = 35420 kg
Momento de célculo en direccion x Mdx = 290 kg*m
Momento de célculo en direccion y Mdy =20 kg*m
Resistencia caracteristica de H°A° fck = 210 kg/cm2
Resistencia caracteristica de acero fyk = 5000 kg/cm2
Recubrimiento r=2cm

Reduccion de la resistencia de los materiales:

foe 210 kg/cm?

f.g = — = ———— =140 Kg/cm?
cd Ye 15 0 Kg/c
f, 5000 kg/cm2
yk g 2
=2 = =434 k
vd Ve 115 347,8 kg/cm
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Figura N° 3.7 Representacion grafica de la columna a ser disefiada

viga 1

viga 7

NUDO B

viga §

| c1(25%25)

/ viga 2

¥ viga 4

C2 (25X25)

/iga 6

C3 (25X25)

Vi

VL)

V3

Cuadro N° 3.8 Determinacion del coeficiente de pandeo: ¥4

Elementos que | Longitud
concurren al nudo A |(cm) b (cm) h (cm) Ix (cm4) |ly (cm4)
Columna (C1) 300 25 25 32552 32552
Columna (C2) 320 25 25 32552 32552
Viga 1 600 25 50 240416,67 |65104,17
Viga 2 600 25 50 240416,67 |65104,17
Viga 3 400 20 30 45000 20000
Viga 4 400 20 30 45000 20000
lexi | lo 32552 , 32552
Yy = ln e _ 300 " 320 — 023
AT Lo Lys Lys 240416,67 | 240416,67 20000 _ 20000 ~ ™
L, "1, T15 71, 600 600 400 T 7400
lyr | ley2 32552 , 32552
Wy = ln e _ 300 " 320 048
Ay 65104,17 6510417 45000 45000 ~ ™

IVX4-

lvl v2

IVyl +IVy2 +IVX3 +
| lys

lva

600

600 400 400
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Cuadro N° 3.9 Determinacion del coeficiente de pandeo: g

Elementos que | Longitud
concurren al nudo B |(cm) b (cm) h (cm) Ix (cm4) |ly (cm4)
Columna (C2) 320 25 25 32552 32552
Columna (C3) 200 25 25 32552 32552
Viga 5 600 20 30 45000 20000
Viga 6 600 20 30 45000 20000
Viga 7 400 20 30 45000 20000
Viga 8 400 20 30 45000 20000
lexa | lexs 32552 | 32552
Wy = lp L _ 320 " 200 — 106
lxs | L , Iz, Tye 45000 45000 , 20000 , 20000 ~
Ios Iy = Lyy ' Iug 600 600 400 400
ley2 | leys 32552 , 32552
gy = o~ les _ 320 " 200 — 091
" Lys Lo , Ly , Lug 20000 20000 , 45000 , 45000 ~ ™
e " Te "1, "1, 600 ' 600 ' 400 ' 400
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Kx = 0,58 lox = 3,20 * 0,58 = 1,856 m

Ky =0,72 loy =3,20%0,72 = 2,304 m
Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna
1, 1,856m
— = 25,72
i \f \/0 ,00032552m*
0,0625m?2
lo k * l 2,304m
— = 31,92

i f Jo ,00032552m*
0,0625m?

Como: Ax = 25,72 y Ly = 31,92 no estan en el siguiente intervalo (36<A<100). Se trata de
una columna corta ya que la esbeltez es menor a 36; por lo tanto; no se necesita realizar una
verificacion de pandeo.
Excentricidad de primer orden

Mgy 290 * 100

€ox = Ny = 35400 0,819 cm
Mg 20 %100
€oy = Ng = 35420 = 0,056 cm
Excentricidad accidental
25
ea=%= %= 1,25 cm

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

f d b + 20 * eOX 102
=(3+22 — 107
fx ( 3500>*b+10*e0X*b*
4347,8\ 25+20%2 185,67
€ = ( + ) * *
3500 / 25+10%2 25

*10™% = 0,84 cm

x 104

o — (34 fya h+20>|<e0y 1p?
v 3500) h+10%ey h

(3 N 4347,8) 25 +20%2 230,42
= *k £
Cty 3500 ) 25+10+2 25

*10™% = 1,30 cm
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Excentricidad final

€(xy) max — €o Tt €fic

erx = €3 + €fey = 2+ 0,84 = 2,84 cm
ety = €a T €ficx = 2+ 1,30 = 3,30 cm

Célculo de la capacidad mecénica del hormigon
U.=fq*A.=f.q*bxh
U, =126 = 25 % 25 = 78750 kg

Determinacién de los valores reducidos

_Na_35420
U, 78750
Ny *er, 35420 * 2,84
N =y%h - 78750%25 00
Ng*xe 35420 = 3,30
=3 V_ = 0,06

My ="U.«b _ 7875025
El mayor de los momentos sera u1,y el menor pu2, para entrar a los abacos para determinar
la cuantia mecénica w

Figura N° 3.9 Abaco en roseta para flexion enviada
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Las cuantias obtenidas son las siguientes:
Parav=0,40 w=0,0

Parav=0,60 w=0,0

Asumiremos un valor de:

w=0,1

Determinacion de la armadura total (As)

wsxbxhx*fy 0,1%25%25%126
fyd B 43478

As total = = 1,81 cm2

Determinacién de la armadura minima (Asmin)
Agmin = 0,005 b xh
Agmin = 0,005 = 25 * 25 = 3,125 cm?

Asmin > As

Se usaré el didmetro minimo recomendado por norma:

Se adopta un diametro de ®=12 mm que tiene un drea A= 1,13 cm? por barra.

Calculo del nimero de barras

As —3'125—276b =4b
A®12 = 1’13 = 4, arras = arras

Ne fierros =

Se utilizara 4® 12mm
Ag—N°barras * Ap12mm = 4 * 1,13cm? = 4,52 cm?> 3,125 cm?.
Célculo de la armadura transversal de la columna

El didmetro del estribo sera:
1

q)Estribo >{-> Z * q)de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6 mm

Segun la primeraopcion: ¢ > 1/4 * 12 mm = 3 mm

Se asume ®=6 mm.

Segun la segunda opcion: ¢ > 6 mm
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La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:

— boh (el de menor dimension)

s <
— 15 = ¢de la armadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opcion: S <30 cm
Se asume S=15cm

Segun la segunda opcién: S <15%1,2cm = 18 cm
Por lo tanto la armadura del estribo sera: @ 6mm c¢/15 cm

3.8.2.4 Losa con Viguetas de HP°

Para la losa de la primera planta se empled viguetas de hormigon pretensado con

aligeramientos de plastoformo.

Las caracteristicas resistentes de las viguetas hacen que estas sean autoresistentes (es decir
que son capaces de resistir por si solas la totalidad de las cargas que son transmitidas a ellas).
Todo esto gracias al acero y al hormigon empleados en su fabricacion, (acero con fyk = 18000

kg/cm2 y el hormigdn con fck = 350 kg/cm2).

Se rigidiza mas la losa con el hormigon vertido como carpeta de compresion que

generalmente es de 5 cm y con la armadura de distribucion o reparto, la armadura de reparto

se coloca, para garantizar las acciones indirectas ocasionadas por las variaciones de

temperatura y retraccion en la parte superior de la losa.

Para el calculo de la armadura de reparto la cuantia para la malla de retraccion es de 0,0014:
Ay = 0,0014 % 100 * 5 = 0,7 cm?/m

El ntimero de hierros a disponer por metro de losa utilizando un @ = 6 mm es:

0,70
0,283

Por razones constructivas y para garantizar mejor las acciones indicadas, se usara

N =

= 2,47 =~ 3 barras

separaciones de 25cm en ambas direcciones

Figura N° 3.10 Vista en Planta de losa con viguetas pretensadas

[Usar: ®6mm c¢/25¢m, en ambas direcciones ] 73
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Figura N° 3.11 Vista en corte de losa con viguetas pretensadas
& é6mm ¢/25cm
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L
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3.8.2.5 Escaleras

Los datos generales de la escalera son los siguientes:

Ye = 1,50
fo = 210 kg/cm?
f.q = 140 Kg/cm?

L; =2,52m
L, =1,00 m
Z=320m
a=150m

B =3,20m
t=0,150 m
r= 0,030 m
h = 0,300 m
ch=0,178 m
N =18

Ys = 1,15
fyx = 5000 kg/cm?

fyq = 4347,83 Kg/cm?
Longitud horizontal de la rampla.
Longitud del descanso.
Desnivel a salvar.
Ancho de la rampa.
Ancho total del descanso.
Espesor de la losa, medida perpendicularmente.
Recubrimiento de la armadura.
Huella.
Contra huella.

Numero de peldafios.

Figura N° 3.12 Vista en planta de Escalera

D]

/]
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Figura N° 3.13 Caracteristicas geométricas de la escalera

52m ——

Dado que, las caracteristicas geometricas de la escalera de subida como la de bajada son
simétricas, solo bastaran con verificar una de ellas y la otra tomara la misma disposicion de
la armadura. Por lo tanto solo se verificara la losa de subida.

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

suposicion es minimo y no afecta el disefio.

Cargas sobre la losa de la rampla
Arampla = 1,20 % 2,70 = 3,24 m?
Qrampla = t* Yeae * @ = 0,15 * 2500 * 1,20 = 450,00 kg/m

h = ch 0,300,178
Volescalon = > *a = 2

Pesopeldano = Vescalon * N%peld * YHoae = 0,032 % 9 * 2500 = 7209 kg

* 1,20 = 0,032 m3,

Pesopeldaio en 720,9

a= * 1,20 = 267 kg/m
Arampla 3,24

Upeldafio =

Qbarandillas = 100 kg/m
Carga Muerta total = dpeldaiiot Qrampla T Abarandillas = 817,00 kg/m

Cargas sobre la losa de descanso
Qdescanso = t * peso esp.H2 xa = 0,15 * 2500 * 1,20 = 450 kg/m
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Sobrecarga.- La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se obtiene
de tabla de la Nb-87 la cual es de 300 kg/m?

Sobrecarga = qg¢c *a = 300 * 1,20 = 360 kg/m

Consideraciones para la disposicion de la armadura en la escalera.- Los momentos de
empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando la placa va unida a una
pieza de gran rigidez.

Cuando el empotramiento es elastico en piezas de rigidez reducida (es decir, cuando las
piezas que llegan al nudo tienen rigideces parejas y, por tanto, se tiene un nudo rigido ni
apoyado ni empotrado), no es en general necesario tomar la envolvente de los esfuerzos
correspondientes a los dos casos extremos de empotramiento y simple apoyo (salvo si se
quiere evitar a toda costa la fisuracion). Pueden tomarse, el momento de empotramiento y el
de vanos iguales en valor absoluto, e iguales a la semisuma de los proporcionados por el
calculo para el caso de empotramiento perfecto, lo cual resulta especialmente adecuado si el
armado se hace con mallas electro soldadas. Si el empotramiento se realiza en una viga, se
recomienda colocar armaduras negativas para resistir los momentos perfectos en la situacion
de servicio; pero al calcular las armaduras de vanos, en la situacion de agotamiento, debe
suponerse que la viga es un apoyo simple, ya que al fisurarse, disminuira su rigidez torsional
de forma decisiva.

Y para el calculo de la armadura principal se calculard como en una viga. Transversalmente
se dispondra de una armadura de reparto, cuya cuantia no sera inferior al 20% de la principal

en los 3/5 centrales de la luz.

Aplicando estas consideraciones, la escalera puede ser disefiada como se indica a
continuacion:
a) Para la armadura de vano.- Supuesta como un apoyo simple y con las cargas

ponderadas, se tiene que:
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Figura N° 3.14 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura principal

SC=576kg/m SC =570 kg/m

CM =1307.2kg/m  CM = 720 kg/m

LTI LT RLD

Resolviendo se tiene qué:

1,20

2
(1883200 27 4 (1296,00) * 1,20 (222 + 2,70)
. L —3076,01 kg
Y-
2,70

(1296,00) * 1,202
2

+((1883,20)) * 2,70 * (Z5— + 1,20)
2,70 + 1,20

'r, =0

3076,01 + 3563,83 —1883,20 * 2,70 — 1296,00 x 1,20 = 0

RA:

= 3563,83 kg

0=0........OK
_Ra_356383
X gr 188320 °4M
2
* X
Mmax+ = RA*X_%
(1883,20) * 1,8922

M = 3563,83 * 1,892 — >

Mpax ™ = 3372,15 kg * m
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Figura N° 3.15 Diagrama de momentos de la escalera
1.2 m_....]

%Y 3
@ " Re=3076,01 kg

L2 Mmax=3372,15kgm

Ra=3563,83 kg

7 J
pi &7m = Ra=1356383kg

AN oKL 1,892 m —— o]

BE=070.0 kg g | XL Mmax = 337215 kgm

b) Paralaarmadura negativa.- Supuesta como un apoyo empotrado y con las cargas de
servicio:

Figura N° 3.16 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura negativa

3 |
Z 2,7m St} 2 m—"{
'j
>

Resolviendo se tiene queé,
M, = 2320 kg * m Mg = 2120 kg * m

Figura N° 3.17 Diagrama de momentos de la escalera, caso de empotramiento
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Me = 2120 kgm

4,

Re = 3020 kg

Ra = 3620 kg

Me = 2120 kg.m

5

Re = 3020 kg

Con todas las consideraciones antes mencionadas se procede a determinar la armadura de la
escalera.

Determinacién de la armadura longitudinal positiva

Datos iniciales:

My = 3372,15 kg * m Momento de célculo, en agotamiento.

Wpin = 0,0018 Cuantia minima para losas.
by =a=120m Ancho de rampa.
t=0,15m Espesor de la losa.
r=0,030m Recubrimiento de armadura.
d=012m Canto util.

El momento reducido de céalculo sera:
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Mg 337215
Md = 425w fy 122 % 120 = 140

Como: pg< Wi, EI momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, por

= 0,139

lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion. Para determinar la armadura en
traccion se entra con pg = 0,139 tabla universal de célculo a flexién simple o compuesta y

se obtiene wg = 0,15123 y la armadura necesaria sera:

W * by, *d *f 0,15123 * 120 12 * 140
A =—W od_ = 7,01 cm?

fya 4347,83

Célculo de la armadura minima (Ag min):
Ag min = @Wmin * by *h = 0,0018 = 120 * 15 = 3,24cm?
Como: Ag > Agin entonces el area de célculo sera:
A, =7,01 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de @ = 10 mm con un éarea
de As 410 = 0,785 cm?, entonces el nimero de barras serén:

As 7,01
Aspro 0,785

N2 de barras = = 8,93 barras

Con un area total de:
As = 8,930,785 = 7,01 cm?
Del programa area total de:
Agcypg = 9 * 0,785 = 7,065 cm?

Dénde:
7,065 cm? > 7,01 cm?  Satisfactorio.

Por lo tanto se usaran: 9 10 mm c/15

Calculo de la armadura longitudinal negativa

Datos iniciales:
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My = 2320 kg *m  Momento caracteristico de disefio, en servicio.

Wpin = 0,0018 Cuantia minima para losas.

by =a=1,20m Ancho de rampa.

t=0,15m Espesor de losa perpendicularmente.
r=0,030m Recubrimiento de armadura.
d=0,12m Canto util.

El momento reducido de célculo sera:
Mg 232000
Md= 425w fy 122 % 120 = 140

Como: pg< Wi, EI momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, por

= 0,096

lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.
Para determinar la armadura en traccién se entra con pgq = 0,096 tabla universal de calculo
a flexién simple o compuesta y se obtiene ws = 0,10196 la armadura necesaria es:

wWs * by *d*foq 010196 * 120 + 12 + 140

A, = - = 4,73 cm?
s f 4347 83 cm

yd

Célculo de la armadura minima (Ag min):
Ag min = @Wmin * by *h = 0,0018 = 120 * 15 = 3,24cm?

Como: A; > Ag i entonces el area de calculo sera:

A, = 4,73 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de @ = 8 mm con un area
de A 45 = 0,503 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

As _ 473 .0
As¢8_0’503_ ,4 barras

N2 de barras =

Con un érea total de:
Ag = 9,4 % 0,503 cm? = 4,73 cm?
Del programa area total de:
Agcypg = 9 * 0,503 = 4,527 cm?
Donde:
4,53 cm? = 4,73 cm?  Satisfactorio.

Por lo tanto se utilizara: 9 8 mm c/15
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Célculo de la armadura de reparto.- Esta cuantia no sera inferior al 20% de la armadura
principal, por lo que se tiene lo siguiente:
La armadura longitudinal principal positiva es:
As = 7,065 cm?

Considerando el 20% se tiene:

A = 0,20 * 7,065 = 1,413 cm?
Para el célculo del nimero de barras por metro, se considerara un diametro de @ = 8 mm
con un area de A 45 = 0,503 cm?, entonces el nimero de barras seran:

As —1'413—281—3b
As¢8_0J503_, = 3 barras

N2 de barras =

Con un érea total de:

A = 30,503 cm? = 1,509 cm?
Del programa area total de:

Agcypg = 6 * 0,503 = 3,018 cm?

Donde:
3,318 cm? > 1,509 cm?  Satisfactorio.

Por lo tanto se utilizara: 6 » 8 mm c/20

Figura N° 3.18 Representacion grafica de la escalera
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Seccion A-A

X 270 ) 120 i
1 1 1
@8c¢/15
- @8c/15
@8¢/20 '
----- s ©10c/15,
o
&
O‘P
~”
7
’,' 115
’/
Viga
o
126
9010c/15 L=162
90 10¢/15 L=354
w
Seccion C-C
Forjado
120 270 B o
A T 1 /
i o815 — I8
o8cR0 |\ L2
2 7
08 ’ | - '.”V:‘ ,“
BNG 7~ \\@gc0
A _D10c/156
ot eSS

\@10c/15

908¢/15 L=388

908c/13 L=166

\.90210c/15 L=483
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3.8.2.6 Fundaciones

Disefio de Zapatas (Zapata 6)

El tipo de suelo es Mezclas compuestas de piedra, grava y arena y material ligante poco
plastico, del cual se tiene una resistencia admisible de 3 kg/cm? (este valor se obtuvo de el

analisis de suelo que se realizd en el campo (ver Anexo 1)

Nivel de fundacion es de 2m

Ng; =37960kg — Ny = 23725kg
V, =170 kg

V, =30 kg

ap = 0,25m = 25 cm

bo =0,25m = 25 cm

Oadm = 3 kg/cm2

fe 210 ,
cd = E = —1’5 = 140 kg/cm
f _ e 4347,8 kg/cm?
yd =715 " *OHOKE

Figura N° 3.19 Representacion gréfica de la Zapata

1

) I N Cr L{h
- - r

ai

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima que debera tener
la misma:
_ 1,25N, 1,25 % 23725

Apec = = 9885,42 cm?
nec O_adm 3 cm

Las dimensiones aproximadas requeridas para carga axial pura serian:
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aa=115cm y by=115cm

La excentricidad relativa vale:

M 10000
" Npxa; 23725%115

Para estimar la altura de la zapata, o hacemos con las siguientes formulas:
f,q = 0,5+ /f.q = 0,5-vV140 = 5,92 kg/cm?

k: 4'fvd =4‘5,92
Yt * Oreal 1,6-3

e, = 0,0037

= 4,93

Reemplazando:

p
ab a;b; a+b [25-25 115-115 25+ 25
d, = 2 + 5 — = = 28,11cm?

‘k—1 4 2 T 2a03-1 4
X 2-(a;—a) 2-(115-25)
b=k T 4+493
(B—b) (115—25)
“T 4 T 4

h=d;, +d=2811+5=33,11cm

Adoptamos un canto Util en la zapata de 35 cm

= 20,16 cm?

d; = 22,5 cm?

P.P. apata = Yo - Volumen
P.Pzapata = 2500-1,15-1,15- 0,35 = 1157,2 kg.
El peso total seré:
Nt = 23725 + 1157,2 = 24882,2 kg
La presidn sobre el suelo:

_ Np(1+3e,)  24882,2(1 + 3 % 0,0037)
°T A xb, 115 = 115

1,90 kg/cm? < 3 kg/cm?.............. Ok
La presién del terreno para el calculo estructural valdra:

_ Ng(1+4,5e) 37960(1 + 4,5 % 0,0037)
o a;xb; 115 % 115

= 1,90 kg/cm?

O4q

= 2,92 kg/cm?
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Para comprobar si las dimensiones cumplen, verificamos el esfuerzo maximo

Figura N° 3.20 Calculo de la Armadura en la Zapata

1 2

My
Mx
L ao/4
3 ! 1
T
292 Rt 2,92
T Xi—F

V' == 2,92 kg/cm?
Rip

To = g5q * X1 = As * fya
115 25
Ryp = &92(—5—-—jr)*115==1720%75kg
115 25
X, = (T_T) x (0,5 = 25,625 cm
T 17209,75 25,625 = 17294,11 k
= ———— % =
b= 08530 °” NG
p _17294,11 346 em?
s= 5000 0™

Ag min = 0,0018 x 115 x 35 = 7,245 cm?

Entonces elegimos la Amin = 7,245 cm?

Agw 7245

= =641=7b
Apromm 113 arras

N°barras =

Ag=7%1,13 =791

7,91 cm? > 7,245 cm? Ok!!l
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115-10

71 < 17,5 asumiremos 17 cm

Se utilizara 7® 12 ¢/17

Verificacién al Vuelco:

_23725-115/2

Yva 170 -35 229,3 > 1,5 — Cumple
23725 15/2 _ 15992 > 1,5 - Cumple!
= = - !
Yvb 3035 o = 1, umple

Verificacion al Deslizamiento:
0 = 35° Angulo de rozamiento interno de suelos sin cohesion
¢ = Angulo de rozamiento de disefio

PP = Peso Propio de la zapata

2
Q= §8 = 23.333¢
< (N+PP).tangp  24882,2 * tan 23.333°
= H, B 170

_ (N+PP).tanp _ 24882,2 « tan23.333¢
. H, - 30

= 63,1 > 1,5 satisfactorio

= 357,8 > 1,5 satisfactorio



3.9. ESPECIFICACIONES TECNICAS

La buena inversion y la adecuada secuencia de construccion, se ve ligado al estudio de las
especificaciones técnicas, estas deben estar de manera clara y adecuada al tipo de edificacion
por construir.

Las especificaciones técnicas se desarrollaran en el Anexo N° 5.

3.10. COMPUTOS METRICOS

Los computos métricos deben estar realizados de acuerdo a la unidad de cada item, estos
deben ser la manera mas clara posible.

Se recomienda usar formulas geométricas para calcular los volimenes o areas de cada item,
es mejor si se lo realiza en una planilla Excel y con ayuda del programa de dibujo AutoCAD.
Para que estos sean mas entendibles se realiz6 los computos por ejes y areas especificadas en
planos de AutoCAD.

En nuestro Pais no existen normas definidas para el computo ya que el ministerio de
Urbanismo y Vivienda tanto como la direccion de Normas no cuentan con las mismas hasta
la fecha. Mientras ellas no existan, cada institucion se rige por normas propias las que pueden
variar de acuerdo a la experiencia de su personal técnico, el mismo que debe conocer
perfectamente el proyecto y las especificaciones técnicas con el fin de tener una idea global
de la misma.

Las tablas de cbmputos métricos estan en el Anexo N° 2.

3.11. PRECIOS UNITARIOS

El precio Unitario puede definirse como el costo que recibe el contratista por las operaciones
que realiza y los materiales que emplea en la ejecucion de las distintas partes de una obra,
considerando la unidad que de acuerdo con las especificaciones respectivas, se fija para
efectos de medicion de la ejecucion.
Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:

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

» Materiales.- Es el costo de los materiales puestos en obra. El costo de los
materiales consiste en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en una
determinada actividad o item, esta cotizacion debe ser diferenciada por el tipo de
material y buscando al proveedor més conveniente.

» 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, albafiles, mano de obra especializada, peones y demas personal
que afecta directamente al costo de la obra.
Los salarios de los recursos de mano de obra estan basados en el nimero de horas
por dia, y el nimero de dias por semana. La tasa salarial horaria incluye: salario
basico, beneficios sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos los
beneficios legales que la empresa otorgue al pais.

» Magquinaria, 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. En nuestro
disefio estructural asumimos un valor del 5%

> Beneficios Sociales.-Las leyes sociales del pais determinan el pago de beneficios
sociales a todas las personas asalariadas que deben ser involucradas dentro del
costo de mano de obra. Para el mismo se analizan los siguientes topicos:

e Aporte Patronal.
e Bonos y Primas.
¢ Incidencia de la Inactividad.
e Cargas Sociales:
¢ Incidencia de los Subsidios.

e Implementos de Trabajo, Seguridad Industrial e Higiene.
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e Incidencia de la Antigiiedad.
e Otros.
En nuestro disefio estructural asumiremos un valor del 55%
b) Costos indirectos.- Los costos indirectos son aquellos gastos que no son facilmente
cuantificables como para ser cobrados directamente al cliente.
Los costos indirectos incluyen:

» Gastos Generales e Imprevistos.- 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.

» Utilidad.- Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica empresarial
de cada empresa, al mercado de la construccion, a la dificultad de ejecucion de
la obra y a su ubicacién geografica (urbana o rural). En nuestro caso asumimos
un valor de 10%

» Impuestos.- En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor
Agregado (IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). ElI 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.

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.

En nuestro disefio estructural no se tomo en cuenta ninguna de los dos impuestos.
A modo de referencia, la planilla de precios unitarios podré tener la siguiente forma

Los Precios Unitarios estan desarrollados en el Anexo N°3
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3.12. PRESUPUESTO GENERAL.

Es el monto que se autoriza como apropiacion para invertir en la materializacién de un
proyecto especifico. Este se trata de una valoracion rapida o del analisis analitico para una
cotizacion formal, toda estimacion de valores se basa en la experiencia del calculista, en su
informacion actual y en su capacidad de comparar.
El costo de la obra alcanza la suma de cuatro millones seiscientos noventa y ocho
mil novecientos y seis con 20/100 Bolivianos.

El presupuesto general esta en el Anexo N°4

3.13. CRONOGRAMA DE ACTIVIDADES.

La obra tendra un plazo, pudiendo este estar sujeto a plazos modificatorios por cuestiones

medioambientales o conflictos sociales, debidamente justificados.

La ejecucion fisica del proyecto llevara un tiempo estimado 340 dias laborables, que

estos en dias calendarios son 396 dias

El cronograma de actividades se encuentra en el Anexo N°6
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CAPITULO IV

4. APORTE ACADEMICO
4.1 Generalidades.

En el siguiente capitulo se detallara la forma de como utilizar la planilla Excel para las
verificaciones de fuerzas internas obtenidas del programa SAP 2000, para revisar si el perfil
escogido es el adecuado para el célculo de la Estructura Metélica.

Para garantizar los resultados de calculo y disefio de la Estructura Metalica se disefiara segun
el método LRFD (Load and Resistance Factor Disign) del American Institute of Steel
constructions. (AISC).

4.2 Alcance del aporte.

Planilla Excel para las verificaciones de las fuerzas internas obtenidas del programa SAP
2000

El aporte comprende:

e Calculo de la Esbeltez.
e Verificacion de las fuerzas internas sin cumplen los esfuerzos a compresion.
e Verificacion de las fuerzas internas si cumplen los esfuerzos a traccion.

e Las verificaciones son en base al método LRFD.

4.3 Guia de Utilizacion.

La utilizacion de la planilla de Excel es de facil manejo, para sus verificaciones se necesita
las propiedades geométricas del perfil “C" a utilizar (Area, Inercia, radio de giro, etc.) y desde
luego se necesitara la fuerza interna ya sea a compresion o traccion que actda en la pieza

hacer verificada.
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Un ejemplo de su aplicacion:

A= 80 mm Alto total .
B= 40 mm Ancho total P
C= 15 mm Labio total i i
t= 2 mm Espesor Hy
a= 3,54 cm? Area Seccion '
g= 2,83 kg/m Peso |
Ix= 35,25 cm* Inercia respecto al eje X A ; =+ =
Wx = 8,81 cm® Modulo resistente respecto al eje X 8
rkx = 3,16 cm Radio de giro respecto al eje X
ly= 8,07 cm* Inerciarespeto al eje Y
Wyl= 552 cm® Modulo resistente borde 1 respecto al eje Y
Wy2 = 3,18 cm® Modulo resistente borde 2 respecto al eje Y —
ry= 1,51 cm Radio de giro respecto al eje Y h
Yg= 4 cm  Distancia Y al centro de Gravedad
Xg= 146 cm Distancia X al centro de Gravedad

Disefio de barras sometidas a Compresién

Disefio a compresion
Nd(compresion) 1528,8 | Kg
Longitud 122,62 | cm
Fy 2530 | Kg/cm?
E 2100000 | Kg/cm?
K 1
k«l iy MX 0,43 corta
A= JE Ay 0,90 corta
corta larga
0.877
fC:ﬂ.553}lz*f}1 C=T* }

fc=

1193,85

fa = Fa
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Nd

= 0.85 fc
431,9 Kg/cm2 = 1014,77 Kg/cm? Cumple
iowl
= 200
T
81,21 = 200 Cumple

Disefio de barras sometidas a Traccién

Disefio a Traccion
Nd(Traccion) 1104,2 | Kg
Longitud 160,68 | cm
Fy 2530 | Kg/cm?
E 2100000 | Kg/cm?
K 1
ft =Ft

Nd 090 +F
Nd _ 090« Fy
Ab ¥

311,92 Kg/lcm2 = 2277 Kg/cm2 Cumple
l
1 =-=300
r
1064 = 300 Cumple

Para su utilizacion se lo adjuntara a este documento un CD, donde estard la planilla Excel y
ademas cuadros de perfiles en C con sus respectivas propiedades geométricas para su mejor

utilizacion.
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CAPITULO V

5. CONCLUSIONES Y RECOMENDASIONES

Al finalizar el “Disefio Estructural Internado Campesino Ciudad de Bermejo” se lleg6 a las

siguientes 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 nuevo Internado Campesino Ciudad de Bermejo
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.

Los valores obtenidos de los calculos estructurales se encuentran dentro del rango de las

consideraciones vertidas en la bibliografia.

Los resultados obtenidos en los estudios de suelos POZO 1 (3,60 kg/cm?) , POZO 2 (3,80
kg/cm?) y POZO 3 (3,40 kg/cm?), del cual de estas tres muestras asumimos el valor de 3
kg/cm? con el cual se calculd todas las zapatas de la estructura y nos arrojé resultados
con zapatas de dimensiones cortas (75 cm x 75 cm), hasta dimensiones de (115 cm x 115
cm) y que cumple con la solicitaciones a la que esta sometida.

Se decidi6 fundar a 2 metros de profundidad debido a que se realiz6 un ensayo a 1m mas

abajo y se verifica que sigue el mismo estrato o tipo de suelo y de mayores resistencias.

El uso de losas alivianadas con viguetas prefabricadas de hormigon pretensado disminuye
el costo de mano de obra, tiempo de ejecucion y ahorro de encofrados; y estructuralmente

son mas livianas EN comparacion a las losas macizas de hormigén armado.

Los elementos portantes como zapatas, columnas y vigas cumplen con lo especificado en

el codigo boliviano del hormigon CBH 87.

La zapata con mayor dimension alcanza los 1,15 metros en cada direccion, siendo

aceptable para la resistencia que tiene el suelo a fundar.
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>

Las columnas cumplen con la resistencia de momentos y fuerzas axiales.

Se pudo Observar en el disefio estructural debido al plano arquitectdnico que existian
elemento estructurales como vigas que contaban con una luz de calculo muy
considerable, (8m) y por tanto nos salia en el calculo armaduras de didmetro de 25 mm,
y estos diametros son muy grandes para una construccion de dos plantas, por eso se
procedid a tomar luces de célculo de 4m para su mejor disefio, tomando en cuenta q esto

no perjudique al disefio arquitectonico.

5.2. RECOMENDACIONES

>

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 hormigdn 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.

Para el armado de la cubierta se recomienda emplear personal técnico especializado.

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

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

armadura que pueda disminuir considerablemente su resistencia.
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