1 CAPITULO | -ANTECEDENTES.
1.1 Introduccion.

En el municipio de Camargo provincia Nor Cinti del Departamento de Chuquisaca,
actualmente el Gobierno Auténomo Municipal cuenta con un edificio central, infraestructura
que no cumple con las condiciones indispensables para las unidades administrativas y para
la atencion a la poblacion en general, lo cual es necesario el disefio y construccion de una
nueva infraestructura que cuente con las mas adecuadas instalaciones acorde a una
institucién municipal y a si dar comodidad al personal, por ende una buena atencion a la
poblacion del municipio.

1.1.1 Nombre de proyecto.

“Disefio estructural del edificio central del Gobierno Auténomo Municipal de Camargo”
(Provincia Nor Cinti —Departamento de Chuquisaca).

1.1.2 Clasificacion sectorial.
Sector: Administracion Municipal.

Tipo de proyecto: Construccion del edificio central del Gobierno Auténomo Municipal.

1.1.3 Entidad promotoray ejecutora.
Gobierno Autbnomo Municipal de Camargo.
1.2  El problema.

El problema central pasa por el hacinamiento del personal del Gobierno Auténomo
Municipal de Camargo como consecuencia que no existe una infraestructura adecuada para
el personal ejecutivo y legislativo, provocando una mala atencién e incomodidad a la
poblacién urbana y rural del municipio, ademas el edificio data desde los afios 1970, ya que
se encuentra en malas condiciones de deterioro demostrando un mal aspecto e inseguridad
de los trabajadores publicos, también se puede evidenciar que no se cuenta con un
estacionamiento propio que da lugar a que se estacionen en las calles de la afueras generando

un caos vehicular y un malestar en transeuntes y en la poblacion en general.



1.2.1 Planteamiento.

Actualmente la poblacion del Municipio de Camargo consta de 15.484 habitantes,
distribuidos de la siguiente manera 7.661 varones y 7.823 mujeres con una tasa de
crecimiento poblacional del 0,03% segun (INE).

Esta poblacion, equivale al 33 por ciento del total de la poblacion de la provincia Nor Cinti.
Al observar los datos estadisticos se puede observar un crecimiento dela poblacion por ende
se requiere mas personal administrativo que provocan un hacinamiento en el edifico debido

que existe un incremento considerable de la demanda de gestion municipal de la poblaciéon.

De mantenerse la situacién actual se incrementara la incomodidad del personal de la alcaldia
como asi la queja de la poblacion por falta de infraestructura adecuada para la atencién, por

lo que es necesario plantear como solucion las siguientes alternativas:

e  Ampliacion y remodelacion del edifico antiguo.

o Compra de un edificio con infraestructura adecuada.
. Alquiler de un edificio adecuado.

o Construccion de un nuevo edificio.

1.2.2 Formulacion.

Con la construccion del nuevo edificio del Gobierno Autdnomo Municipal de Camargo se
pretende solucionar el problema y asi consolidar el trabajo integral del personal ejecutivo y
Legislativo, ademas de sentar las bases para el mejoramiento de la calidad de atencién a la
poblacion del Municipio que acuden a los ambientes del Gobierno Municipal para realizar

tramites.

De manera que las demas posibles soluciones planteadas se descartan, por consiguiente en
base al analisis planteado en el perfil de proyecto, la alternativa que solucionara el problema
es la construccidn del nuevo edificio central del Gobierno Autbnomo Municipal de Camargo

con dos plantas y un semisétano para estacionamiento.
1.2.3 Sistematizacion

Como la alternativa de solucion a la problematica es la Construccién de un nuevo edificio
central del “Gobierno Autéonomo Municipal de Camargo”, se plantearon una serie de

alternativas técnicas que satisfagan los requerimientos necesarios de viabilidad, en este



sentido se realiz6 un andlisis tecnico econémico de las mismas y en el analisis de alternativas

de Planteo Estructural del edificio se selecciono la siguiente:

Alternativa elegida.

Cubierta.-Armadura metélica con calamina.

Entrepiso.-Losa alivianada nervada.

Estructura de sustentacion.- Pérticos de H°A°.

Fundacion.-Zapatas aisladas.

1.3

Objetivos.

Los objetivos planteados en el proyecto son los siguientes:

13.1

General.

Disefiar la estructura de sustentacion porticada de H°A° y la estructura metalica de la cubierta

del edificio central del Gobierno Auténomo Municipal de Camargo, aplicando de la

normativa Boliviana del Hormigén Armado y AISC-LRFD.

1.3.2

Especifico.

Como objetivos especificos tenemos los siguientes:

1)

2)

3)

4)

5)

6)
7)

Realizar el estudio de suelo en el lugar de emplazamiento para tomar la decision el
tipo de fundacion de la estructura.

Disefar la estructura metalica de la cubierta aplicando el método de disefio AISC-
LRFD.

Disefar todos los elementos que componen la estructura (columnas, vigas losas
nervada, zapatas y escalera.)

Realizar las verificaciones de los resultados de los elementos de la estructura
obtenidos del software CYPECAD aplicando la norma Boliviana del hormigén
armado (CBH 87).

Estimar el costo economico aproximado para el emplazamiento fisico del proyecto.
Realizar el disefio y analisis economico, técnico de losa casetonada y tridilosa.

Definir las especificaciones técnicas para la ejecucion de la obra.



1.4 Justificacion.

Las razones por las cuales se elabora el proyecto de ingenieria civil 1l CIV502 son las

siguientes:
1.4.1 Técnica.

Aplicar la metodologia y procedimientos propuestos en las diferentes bibliografias sobre el
disefio de: zapatas, columnas, vigas, losas, verificando que estos elementos cumplan con la

resistencia necesaria para contrarrestar a la carga que se tendra en la estructura.

1.4.2 Académica.

Se profundizaran los conocimientos adquiridos en el disefio estructural de edificaciones
analizando las estructuras de acuerdo a sus usos. Ademas plantear soluciones a los distintos
problemas que se presenten en el calculo estructural basandose en el principio de ingenieria

que son el analisis, calculo y verificacion.

1.4.3 Social-institucional.

Permitira contribuir al municipio de Camargo con el disefio estructural del edificio central de
la alcaldia, el proyecto cuenta con el respaldo de las autoridades del gobierno municipal de
Camargo que brindara un mejor trabajo integral del personal ejecutivo y Legislativo, ademas
de los ciudadanos que acuden a los ambientes del Gobierno Auténomo Municipal para
realizar tramites, sentando las bases en el mejoramiento de la calidad de atencion a la

poblacién del Municipio.
1.5  Alcance del proyecto.

El proyecto contempla el disefio estructural del edificio central del Gobierno Auténomo
Municipal de Camargo realizando a su tiempo el analisis de suelos para determinar la
resistencia admisible del terreno de fundacion y analisis del plano topogréafico brindado por
la institucion en cuanto a niveles del terreno y en base a esto elaborar el planteamiento

estructural y posterior disefio de todos los elementos pertenecientes como ser:

Fundaciones, columnas, vigas, escaleras de H°A®, losa alivianada y también el disefio de la

cubierta metalica mediante lo estipulado por la normativa.



En consecuencia se elaboraran ejemplares plasmando el disefio y calculo realizado

conteniendo:

e Disefio de los elementos estructurales con sus respectivas verificaciones en base a la
norma vigente, garantizando la seguridad y el confort en la estructura.

e Analisis estructural del sistema estructural, en base a métodos de analisis establecidos
en las normas de disefio, con un estudio de estados de carga, estableciendo claramente
la respuesta estructural ante las solicitaciones.

e Planos estructurales a detalle del calculo de la construccion del edificio del Gobierno
Auténomo Municipal de Camargo.

e Planos estructurales a detalle de todos los elementos estructurales.

o Disefio y célculo estructural con sus respectivas verificaciones de la infraestructura
y superestructura.

¢ Disefio de todos los elementos de la tridilosa y comparacién técnica y econdémica con
losa nervada (Aporte académico).

e Métodos constructivos, especificaciones técnicas, volumenes de obra, precio

unitarios y presupuesto del proyecto.
1.6  Localizacion de proyecto.
1.6.1 Ubicacion geogréfica del proyecto.

El proyecto se sitia en el Municipio de Camargo del Departamento de Chuquisaca
localizado en la Primera Seccion de la Provincia Nor Cinti , estd ubicado al Sud Oeste del
territorio departamental y se halla al Sur Oeste en relacion a su situacion provincial, la capital
seccional se encuentra a 325 km. de Sucre la capital constitucional del Estado Plurinacional
de Bolivia, esta entre el camino troncal entre las ciudades de Potosi y Tarija, distando a 197
km. de la ciudad de Potosi y 187 km. de la ciudad de Tarija. EI municipio de Camargo,
geograficamente esta entre los 20°18" y 20°52" de latitud sur y los 64°52"y 65°23" de longitud
oeste, de acuerdo a datos del Plan de ordenamiento territorial de la Prefectura de Chuquisaca
2002.



UBICACION GEOGRAFICA DEL PROYECTO

mo:mo ZBOlOOO 300?(!) 320.000 3‘?00 360]000

1
)

1
19'00rs

1
1

TEE0000 7700000 7720000 7740000 7760000 7780000 7800000 7620000

™

I

A

1
X00rs

1
I

1
I

L |
s

'

A1

7680000 7700000 T720000 7740000 T7E0000 7780000 700000 TRIO000

20000 290000 300000 20000 30000 350000
llustracién 1, Ubicacion referencial de la Provincia, Fuente: FDM 2012-2016 G.A.M.

1.6.2 Lugar de emplazamiento de proyecto.

En lo que respecta al lugar de elaboracion del proyecto, el terreno cuenta con una superficie
en dos plantas de 2.461,67 metros cuadrados construidos. Sobre un terreno de 1449.92 metros

cuadrados.

E' Element

¥ Element

(_7 Lugar de

llustracién 2, Ubicacion referencial del proyecto, Fuente: Google earth.



2 CAPITULO Il - FUNDAMENTO TEORICO
2.1 Generalidades.

En este capitulo se detallaran los conceptos béasicos de estudios imprescindibles y cada uno
delos materiales que se utilizaran en el disefio, la metodologia de calculo en los elementos
que lo componen la estructura basandose en las recomendaciones que establece el codigo
boliviano del hormigén (CBH 87) para garantizar los resultados que es de aplicacion para el

disefio de estructuras de hormigén en Bolivia.

Para el caso de algunas estructuras que no se establece en el codigo se recurrira a algunos
autores (Jiménez Montoya, Braja Das) o normas vigentes como AISC-LRFD para

estructuras metélicas.
2.2  Estudios de suelo geotécnicos.

Antes de acometer cualquier proyecto u obra de edificacion es necesario conocer las
caracteristicas del terreno involucrado lo cual nos permite definir la tipologia y dimension de
la obra, determinar el tipo de material que ha de ser excavado, determinar problemas
relacionados con el agua y definir el tipo de cimentacion de la edificacion, para lo cual en el
siguiente proyecto se permitimos realizar el estudio de suelo mediante el en sayo de SPT que

nos permitira determinar la capacidad portante del suelo.
2.2.1 Meétodo de analisis de capacidad portante SPT.

“El ensayo normal de Penetracion Estandar SPT es una prueba In Situ que se realiza en el
fondo de una perforacidn, consiste en determinar el numero de golpes de un martillo de peso
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 didmetros
normalizados son: 36.8 mm.(1.45 plg)de diametro interior y 50.8 mm.(2 plg) de diametro

exterior.

El ensayo se puede realizar de dos formas, una a cielo abierto (mediante excavacion con

equipos caracteristicos) y otra por perforacion (mediante barrenado).
El equipo necesario es el siguiente:

o Muestreador (de 2” de didmetro exterior).



. Cono diamantado (2” de diametro).

o Martinete (63.5Kg de peso).

o Tripode de acero con dispositivo para ejecucion.

o Roldana con soga (12" de diametro y 10m de largo)

o 3 tubos y acoples para incrementar la altura del tripode.
o Escalara (en caso de realizar exploracion a cielo abierto).
o Bomba de agua.

o Barrenos de perforacion.

. Sistema hidraulico de perforacion.

Para la determinacion de la resistencia caracteristica del suelo se cuenta con el nUmero de
golpes y la clasificacién del suelo, se puede entrar a los dbacos B.K. Hough, de acuerdo al

tipo de suelo, se ubicara de inmediato los valores de la capacidad admisible.”1
2.3 Hormigén armado.

El hormigon en masa presenta una buena resistencia a compresion pero ofrece una escasa
resistencia a traccion para lo cual resulta inadecuado para piezas que hayan de trabajar a
flexion o traccion. Pero si el hormigdn en masa se refuerza disponiendo con barras de acero
el resultado de la combinacion es llamado “Hormigén armado”. El acero proporciona la
resistencia necesaria cuando la estructura tiene que soportar fuerzas de traccién elevadas. El
acero que se introduce en el hormigén suele ser una malla de alambre o barras que forman

un conjunto que transfiere las tensiones entre los dos elementos.
2.3.1 Materiales.
2.3.1.1 Cemento.

El cemento es un aglomerante formado a partir de una mezcla de caliza y arcilla calcinadas
y posteriormente molidas, que tiene la propiedad de endurecerse al contacto con el agua.
Hasta este punto la molienda entre estas rocas es llamada Clinker, esta se convierte en
cemento cuando se le agrega yeso, este le da la propiedad a esta mezcla para que pueda

fraguar y endurecerse.


http://es.wikipedia.org/wiki/Aglomerante
http://es.wikipedia.org/wiki/Caliza
http://es.wikipedia.org/wiki/Arcilla

2.3.1.2 Aridos.

Se denomina comunmente arido a una roca que, tras un proceso de tratamiento industrial
(simple clasificacion por tamafios en el caso de los aridos naturales, o trituracion, molienda
y clasificacion en el caso de los aridos de machaqueo), se emplean en la industria de la
construccion en maltiples aplicaciones, que van desde la elaboracién, junto con un material
ligante, de hormigones, morteros, de este proceso de elaboracion de obtiene los aridos, tales

como la grava y arena materiales esenciales para el hormigon.
2.3.1.3 Agua.

En general, podrén ser utilizadas tanto para el amasado como para el curado del hormigén en
obra, todas las aguas consideradas como aceptables por la practica y el consumo humano.
Toda agua de calidad dudosa, debera ser sometida a analisis previos en un laboratorio

legalmente autorizado.

Resulta mas perjudicial para el hormigdn utilizar aguas no adecuadas en su curado que en su

amasado.
2.3.2 Propiedades del hormigén.
2.3.2.1 Resistencia.

Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion, a los

28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:

Tipos de Hormigones Segun su Resistencia
H12,5|H15 |H17,5|H20|H25 | H30 | H35| H40 | H45 | H50 | H55

Tabla 1, Hormigones segun su resistencia en Mpa, Fuente: Codigo Boliviano del
Hormigon CBH-87.

Donde las cifras correspondientes a las resistencias de proyecto, fck, en MPa.
2.3.2.2 Consistencia.

La consistencia del hormigdn sera la necesaria para que, con los métodos de puesta en obra
y compactacion previstos, el hormigon pueda rodear las armaduras en forma continua y

rellenar completamente los encofrados sin que se produzcan cogqueras. Como norma general,



y salvo justificacién especial, no se utilizan hormigones de consistencia fluida,

recomendandose los de consistencia plastica, compactados por vibrado.

En elementos con funcidn resistente, se prohibe la utilizacién de hormigones de consistencia
liquida. Se exceptua de lo anterior el caso de hormigones fluidificados por medio de un stper

plastificante.

Las distintas consistencias y los valores limites de los asentamientos correspondientes,

medidos en el cono de Abrams de acuerdo con el método del ensayo son los siguientes:

_ _ Asentamiento en .
Consistencia Tolerancia en cm
cm
Seca 0-2 0
Plastica 3-5 +-1
Blanda 6-9 +-1
Fluida 10-15 +-2

Tabla 2, Asentamientos Admisibles, Fuente: Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87.
2.3.2.3 Coeficiente de dilatacion térmica.

El coeficiente de dilatacion térmica del hormigon, se tomara igual al del acero, es decir:
o =1,0x10°, por grado centigrado.

2.3.3 Aceros.
2.3.3.1 Generalidades.

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

armaduras transversales.

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

las zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion originadas

por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), para asegurar la necesaria ligadura entre
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armaduras principales, de forma que se impida su pandeo y la formacién de fisuras

localizadas.

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o menos

parésitos. Su disposicion puede ser longitudinal o transversal.
2.3.3.2 Caracteristicas geométricas.

Las barras empleadas en el disefio en hormigon armado deben ajustarse a la siguiente serie

de diametros nominales, expresados en mm:

Diametro
4 6 8 10 12 16 20 25 32 40 50
mm

Areacm2|0,126 | 0,283 | 0,503 | 0,785 [1,131(2,011 3,142 | 4,909 | 8,042 | 12,566 | 19,635

Tabla 3, Diametros y Areas de Barras Corrugadas, Fuente: Codigo Boliviano del
Hormigén CBH-87.

2.3.3.3 Caracteristicas mecanicas.

Las barras empleadas en el disefio en hormigon armado deben ajustarse a la siguiente serie

de caracteristicas mecénicas minimas, expresadas en la siguiente tabla:

Carga [Alargamiento| Relacién
Limite elastico fy, [ unitaria de | de rotura, en | fs/fy, en
Designacion Clase de acero | en MPa no menor | roturafs, | % sobre base | ensayo no
que en MPa no | de diametros, | menor

menor que | N0 menor que que

AH 400 N D.N. 400 520 16 1,29
AH 400 F E.F. 400 440 12 1,1
AH 500 N D.N. 500 600 14 1,2
AH 500 F E.F. 500 550 10 1,1
AH 600 N D.N. 600 700 12 1,16
AH 600 F E.F. 600 660 8 1,1

Tabla 4, Tipos de Acero, Fuente: Cdodigo Boliviano del Hormigon CBH-87
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2.3.4 Adherencia entre el hormigén y el acero.

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

Segun la norma boliviana de hormigdén armado:

“la adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigén y
armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y también asegura el anclaje de la armadura

en los dispositivos de anclaje de sus extremos”.

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

como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.

Para garantizar la adherencia suficiente entre la armadura y el hormigon circundante, la
tension tangencial de adherencia producida por el esfuerzo cortante de célculo, en una viga
de canto util d, con armadura compuesta de n barras, cada una de perimetro u, tiene que

cumplirse la limitacion.

Ty = Yo S Ty
0.9d.nu

Siendo:

Tpd= Resistencia de célculo para adherencia.

2.3.5 Disposicion de las armaduras.
2.3.5.1 Distancia entre barras.

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigon armado deben
tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y compactacion del
hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no gqueden coqueras 0 espacios
vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda los valores que se indican a

continuacion:
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a) La distancia 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:

o Dos centimetros.
o El diametro de la barra mas gruesa.
o 1.25 (5/4) 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.

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

hormigon y que todas las barras queden envueltas por él.
2.3.5.2 Distancia a los paramentos.

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

SuU espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes con

las que recomendamos a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del paramento méas

préximo igual o mayor a un diametro y a los seis quintos del tamafio maximo del &rido.
b) Recubrimiento maximo de capas exteriores de armaduras es de cinco centimetros.

¢) Enambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de reparto en medio del espesor
del recubrimiento, para sujetar el hormigon del mismo.

El recubrimiento minimo en cualquier caso debera ser mayor que 1,5cm.

Para losas y paredes en el interior de los edificios 15cm
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Para losas y paredes al aire libre 1.5cm

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

Para un hormigon en un medio fuertemente agresivo | 4 cm

Tabla 5, Recubrimientos Minimos, Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado
2.3.5.3 Doblado de las armaduras.

En las piezas de hormigdn armado las barras deben doblarse con radios mas amplios que los
utilizados en ensayos para no provocar una perjudicial concentracion de tensiones en el
hormigon de la zona de codo. En este sentido conviene advertir que las tracciones
transversales que tienden a desgarrar el hormigén suelen ser méas 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:

Diametro

de la CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 CA-60
armadura
@<20mm |2 @ 20 20 250 30
0>20mm | 250 250 30 40 50

Tabla 6, Radios de curvatura para ganchos y estribos, Fuente: Hormigén Armado de
Jiménez Montoya

@= Diametro de la barra (mm).

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

igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero.

b) Para barras de acero liso fraccionadas de acero CA-25 y CA-32 con @ >6mm. es

obligatorio colocar gancho en las extremidades del anclaje.
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Radios de curvatura para la armadura principal:

Acero | CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 | CA-60
Radio

_ 509 69 69 750 9@
minimo

Tabla 7, Radios de curvatura de la armadura principal, Fuente:Hormigon Armado

Jimenez Montoya.

En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la fisuracion del

hormigon en la region, se aumenta el radio minimo en funcién de la cantidad de capas:

o Para 2 capas de hierro doblado aumentar 50%.

o Para 3 capas de hierro doblado aumentar 100%.
2.3.5.4 Anclaje de las armaduras.

El anclaje de las barras o alambres de acero con el hormigén solicitados a traccion se basa
en la tension de adherencia promedio. La cual exige que las armaduras tengan longitudes

minimas especificadas en armaduras sometidas a tensiones maximas.

Segun Jiménez Montoya “la longitud de anclaje de una armadura es funciéon de sus
caracteristicas geométricas de adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la posicién
de la barra con respecto a la direccién del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de

la forma del dispositivo de anclaje”.

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

b, =
1
4*z'bu
Para aceros corrugados.
z =090*3 fcdz(kgf/cmz); r =040%3 fcdz(MPA)

Cuando la armadura real es mayor que la necesaria.
0.30* Ibl
Ib>[10*¢
15cm

g*f *As
|b _ yd calc
4*7 *As

bu real
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Donde:

@=Diametro de la armadura.

Fyd = Es la resistencia de calculo de la armadura.

Fcd = Resistencia de calculo del hormigdn a compresion.

Ibl = Es el tamafio minimo para la transmision de la fuerza de calculo al hormigon.

rbu =La tension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero.

Para un contacto de 2 barras se debera aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje y para
un contacto de 3 barras o mas se debera aumentar un 33%.EI 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.
Ib/3

Ib, =1b—Alb=(Ib—-10*¢) >|10* ¢

15cm
El tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar un riesgo de hendimiento o
desconchado del hormigdn del recubrimiento. Son indispensables los anclajes por gancho
(135° a180°), en el caso de las barras lisas; los anclajes por patilla(90° a 135°), s6lo se admite

para barras corrugadas.

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:

e 5@ 0 50mm., a continuacion de un arco de circulo de 135° 0 maés.

e 100 o 70mm., a continuacién de un arco de circulo de 90°.
2.3.5.5 Empalme de armaduras.

Las barras de acero que se comercializan estan entre 10 y 12m. de largo cuando tenemos una
pieza estructural de un mayor tamafio es necesario hacer un empalme para cubrir las
solicitaciones determinadas en los diagramas. Otras veces se tiene la obra un pedazo de

armadura que se lo puede reutilizar con las otras armaduras respectando los empalmes.
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2.3.5.5.1 Empalme por traslapo o solapo.

Es el tipo de empalme mas comun, no es utilizado en barras de acero cuyo diametro sea
mayor a 25mm. y explicitamente prohibido utilizado en tirantes.

La idea bésica es transferir esfuerzo de una barra para la otra por medio de la adherencia en
un largo igual al largo del anclaje el mismo es corregido por un coeficiente ¥ que lleva en
cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.

Ecuacion para poder determinar el empalme por traslapo o solape.

Nzwﬂq
Con ganchos para aceros corrugados.
20cm
Iv=(y*Iv-10*¢) >|10*¢
0.50*1b,

Coeficiente  ; que multiplica al anclaje rectilineo depende de los siguientes factores:

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

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

e También depende la distancia “b” que la distancia de la barra externa empalmada hasta

la parte de la pieza.

E Pl

T tl
B o Fa|

E ol al sl ol el ala |

llustracion 3, Empalme por traslapo, Fuente: Norma CBH 87.

Distancia | Distancia Porcentaje maximo de barras empalme

a b 20% 25% 33% 50% >50%
a<10*Q B<5*0 1.20 1.40 1.60 1.80 2.00
a>10*Q b>5*@ 1.00 1.00 1.20 1.30 1.40

Tabla 8, Para obtener los coeficientes y, Fuente: Hormigon Armado Jiménez Montoya.
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La norma también limita el porcentaje de los empalmes de las barras traicionadas en una
misma seccion transversal en funcion al tipo de solicitacion y recomienda que el

deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas no rebase el 0,21mm.

El espesor de hormigdn alrededor de la barra de acero el minimo es de dos veces el didmetro
de las barras, segun CBH 87.

2.4  Coeficientes de minoracion de resistencias y mayoracion de las cargas.

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido +0.05
ys=1.15 Normal 0
Acero
Intenso -0.05
Reducido +0.20
ys=1.5 Normal 0
hormigon
Intenso -0.10

Tabla 9, Coeficientes de minoracion en estados limites ultimos, Fuente: CBH 87.

Coeficientes Nivel de control y dafios previsibles Correccion
béasicos
Nivel de control en Reducido +0.20
la ejecucion
Normal 0
vs=1.6 intenso -0.10
Darios previsibles Minimos -0.10
en caso de
accidentes Normal 1
Intenso +0.20

Tabla 10, Coeficientes de mayoracion, Fuente: Norma Boliviana del del Hormigon

Armado.
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2.5  Hipdtesis de carga.

Para cada fase de comprobacién y para cada estado limite de 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. En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas

acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

Estados Limites Ultimos:

HIPOTESIS | 7, *G+Yy,*Q

HIPOTESIS I 0.90( 7@ *G+ yfq *Q )+0.90*7/fq *W
Estados Limites de Servicio:

HIPOTESIS | G+Q

HIPOTESIS 11 0.90( G +Q ) +0.90*W

Donde:

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

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

W= Valor caracteristico de la carga del viento.

Los valores de las cargas permanentes y accidentales de acuerdo al tipo de estructura,
material y la funcion que cumple la misma nos muestran en anexos. Es importante tomar en

cuenta estos valores puesto que son los que recomiendan las normas.
2.5.1 Sobrecarga del viento.

El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccidn, tanto orientado a
barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria W (kg/m?) en la direccion de su normal,

positiva (presion) o negativa (succion), de valor:

W=C*P
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Donde:
C=Coeficiente edlico, positivo para presion o negativo para succion.
P=Presion dindmica del viento (kg/m2).

W=Sobrecarga unitaria del viento (kg/m2).
2.5.1.1 Presion dinamica del viento.

La velocidad del viento produce una presion dindmica en los puntos donde la velocidad se

anula, de valor:
2
p=Y"
16
Donde:
V=Velocidad del viento (m/s).
P=Presion dindmica del viento (kg/m?).

2.6 Cubiertas.

La cubierta es el elemento estructural que cierra la parte superior de un edificio y tiene la
mision de proteger su interior contra las inclemencias atmosféricas.

2.6.1 Formas de cubiertas.

Entre las formas clasicas de cubiertas, se tiene: a dos aguas, a una sola vertiente, la cubierta
plegada en diente de sierra, cubierta con faldones, cubierta de pabellon, faldon quebrantado,
mansarda, cubierta buliforme, cubierta plana, cubierta compuesta, etc.

2.6.2 Inclinacion de la cubierta.

Las diferentes pendientes o inclinaciones de las cubiertas dependen: de los materiales usados
paratechar, de las circunstancias del clima y de la finalidad a que se destine el local cubierto.
Ordinariamente, tales pendientes se clasifican en tres grupos o categorias:

a) Cubiertas de poca pendiente cuya inclinacion no pasa de 5°.

b) Cubiertas de pendiente media que pasan de 5° hasta 40°.

c) Cubiertas de pendiente fuerte que pasan de 40°.
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2.6.3 Carga de viento en la cubierta.

En el caso de cubiertas se debe tomar en cuenta la influencia del viento para lo cual se necesita

un estudio detallado del sotavento y el barlovento, el cual se resume en la carga dinamica de

viento dada por:

Donde:

® = Carga dinamica de viento kg/m2.

V2

a)__
16

w = 0,0625 * C * I/?

V = velocidad del viento m/s.

COEFICIENTE EOLICO DE SOBRECARGA
Cornente
Viento :_;\'\
Aemanso
Situacion: Coeficiente edlico en:
Angulo de Superficies planas Superficies curvas rugosas Superficies curvas muy lisas
incidencia |~ A parlovento | Asotavento | Abarlovento | Asotavento | Abarlovento | A sotavento
del viento c1 Q a 4 &} c4
En remanso
90°-0° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -04
En corriente
90° +0.8 -0.4 +0.8 -04 +0.8 -0.4
80° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -04
70° +0.8 -04 +0.8 -0.4 +04 -04
60° +0.8 -0.4 +0.4 -0.4 0 -0.4
50° +0.6 -0.4 0 -0.4 -04 -04
40° +0.4 -0.4 -0.4 -0.4 -0.8 -04
30° +0.2 -04 -0.8 -0.4 -1.2 -04
20° 0 -0.4 -0.8 -0.4 -1.6 -2.0
10° -0.2 -0.4 -0.8 -0.4 -2.0 -2.0
0° -0.4 -0.4 -0.4 -0.4 -2.0 -2.0
Valores intermedios pueden interpolarse linealmente

Tabla 11, Coeficientes de Viento, Fuente: Cdédigo Boliviano del Hormigon CBH-87.
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2.6.4 Cubierta con estructura metélica.
2.6.4.1 Combinacion de carga para cubiertas.

De la norma LRFD se utilizaran las siguientes combinaciones.

1.4D 1)
1.2D+16L+05(LroSoR) 2)
1.2D+1.6 (LroSoR) + (0.5L 0 0.8W) 3)
1.2D +1.3W + 0.5L +0.5(Lro S0 R) 4)
0.9D +o- (1.3WoLoE) 9)

Tabla 12, Combinaciones, Fuente: LRFD-93.

Donde:

D: carga muerta.

L: carga viva Lr: carga viva en techos.

S: carga de granizo.

R: carga inicial de agua, lluvia o hielo sin incluir el escarchamiento.

W: Carga de viento.

Con el método LRFD, se forman grupos posibles de cargas de servicio, y cada carga de
servicio se multiplica por un factor de carga, normalmente mayor de 1.0. La magnitud del
factor de carga refleja la incertidumbre de esa carga especifica. La combinacion lineal
resultante de las cargas de servicio en un grupo, cada uno multiplicado por su respectivo
factor de carga, se llama carga factorizada. Los mayores valores determinados de esta
manera se usan para calcular los momentos, los cortantes y otras fuerzas en la estructura.
Estos valores de control no deben ser mayores que las resistencias nominales de los miembros
multiplicadas por sus factores g o de reduccion. Entonces, los factores de seguridad han sido

incorporados en los factores de carga, y podemos decir:

ORn > Ru

Donde:
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@ = Factor de reduccion.
Rn = Resistencia nominal en un miembro.

Ru = Fuerza factorizada calculada en el miembro.
Los factores de reduccion diferentes situaciones se muestran en la tabla 11 (anexo).

2.6.4.2 Anaélisis de miembros de acero.

Dentro de los anélisis de miembros, se detallan férmulas y procedimientos para el

dimensionado de las piezas, segun los estados que se presenten.
2.6.4.2.1 Disefio de miembros en tension.

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

antemano porque el espesor del miembro en la localidad de los agujeros no se conoce”.

Una consideracion secundaria en el disefio de miembros en tension es la esbeltez. Si un
miembro estructural tiene una seccion transversal pequefia en relaciéon con su longitud, se
dice que es esbelto, una medida mas precisa es la relacion de esbeltez L/r, la AISC sugiere
una relacion maxima de esbeltez de 300 para elementos sometidos a tension.

El problema central de todo disefio de miembros, incluido el disefio de miembros en tension,
es encontrar una seccion transversal para la cual la suma de las cargas Factorizadas no exceda

la resistencia del miembro, es decir:
2yiQ; < ORn

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

ft—Nd<® F
I_AB_ 1-Ir'y

d
S ¢2.FI‘

ft2 =
Acrit

La limitacién de la esbeltez sera satisfecha si:
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K1
" <300

Siendo:

ft1 y fto = esfuerzos de la pieza.

Nd= La carga mayorada que actua sobre la pieza.
Fy = Limite elasticos del acero.

Fr = Limite de ruptura del acero.

Ag = Area bruta de la pieza.

Acrit= area critica de la pieza.

K= La esbeltez de la pieza.

I=la longitud de la pieza.

r = Radio de giro minimo necesario de la pieza.

Area critica:
SZ
Acritcate. = ¢ <b+2 4_g -Zd)
Acrit
Acrit < cal
0.85Ap

2.6.4.2.2 Disefio de miembros a compresion.

“Los miembros en compresion son elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales de
compresion”; es decir las cargas son aplicadas a lo largo de un eje longitudinal que pasa por
el centroide de la seccion transversal del miembro y el esfuerzo puede calcularse con fc=P/A,
donde fc se considera uniforme sobre toda la seccion transversal. En realidad este estado ideal
nunca se alcanza debido a la excentricidad, por tanto la flexion no puede despreciarse si existe
un momento flexionante calculable.

Requisitos de la AISC:

La relacién entre cargas y resistencia toma la siguiente forma:

Nd
faZX < Fa=Fc,;*@ .~ 0=0,85
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*

— <200
r

Donde:

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

Nd= Suma de las cargas mayorada por su respectivo coeficiente de seguridad.

A= Area total de la pieza.

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

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

@= Coeficiente de seguridad de la tension resistente.

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

L= Longitud de la pieza.

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

E= Modulo de elasticidad longitudinal del acero.

Parametro de esbeltez.

_ KL

© w*r |E

Puede entonces obtenerse una solucion directa, evitandose asi el enfoque de tanteos
inherentes en el uso de la ecuacién del mddulo tangente. Si la frontera entre las columnas
elasticas e inelasticas se toma A, = 1,5, las ecuaciones AISC para el refuerzo critico de

pandeo pueden resumirse como sigue:

Para 1. < 1,5, Columnas inel&sticas.

2
Foi = 0,658 *fy

Para A, > 1,5, Columnas elasticas.
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0,877
%k
A

“Se recomienda la relacion de esbeltez maxima Kl/r de 200, para miembros en compresion

fy

crit —

se trata de un limite sugerido, este limite superior es practico porque las columnas con mayor

esbeltez tendran poca resistencia y no seran economicas”.
2.7  Disefio de losas.
2.7.1 Losas con viguetas pretensadas.

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, compuestas con un elemento
principal viguetas pretensadas que permite resistir a flexion.

En la siguiente figura se especifica la disposicion de las viguetas.

Capa de Compresidn e= Som Malla de Compresion S=30c
h} e _
B n - o
—1 t k T : |
Yigoeta Pretensada Conp lemento de Plastoform

llustracion 4, Partes Constructivas de la Losa, Elaboracion
2.7.1.1 Esfuerzos admisibles
Son esfuerzos en el hormigon inmediatamente después de la transferencia y antes de que

ocurran las pérdidas por contraccién y flujo plastico, los esfuerzos bajo cargas muertas y

vivas de servicio.

Esfuerzo de compresion en fibras extremas. ati = —0,6 * f’ci
Esfuerzo de tension de fibras extremas. oti = 0,8 *./f'ci
Esfuerzo de compresion en fibras extremas. ocf = —0,45* f'c
Esfuerzo de tension de fibras extremas. otf = 1,60 = /f'c

2.7.1.2 Perdidas de preesfuerzo.
Las pérdidas de preesforzado se divide: En pérdidas instantaneas y diferidas.
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a) Las Pérdidas Instantaneas.- Son aquellas que pueden producirse durante la operacion de
tesado y en el momento del anclaje de las armaduras activas.

e Acortamiento Elastico.- A medida que la fuerza del tendon se transfiere al concreto, se
presenta una deformacion de compresion eléstica e instantdnea en el concreto, que tiende

a reducir el esfuerzo en el acero de preesfuerzo.

AAE = ( Ep )
~ \Ecpi fegp

Ep: Modulo de deformacion longitudinal de las armaduras activas.

Ecpi: Mddulo de deformacion longitudinal del concreto para una edad j.

b) Pérdidas Diferidas.- Se denominan pérdidas diferidas a las que se producen a lo largo

del tiempo, después de ancladas las armaduras, las siguientes perdidas son:

e Contraccion del Hormigén.- La contraccion del hormigon es el resultado de la pérdida
de humedad, debido a la relacion de agua-cemento, contenido de agregados, condiciones
del medio ambiente, adictivos, la cantidad de refuerzo y tipo de cemento.

ACc=1.193 —10,5«H
H = El promedio anual de la humedad relativa del ambiente (%).

e Flujo Pléastico.- Es la propiedad de muchos materiales mediante la cual ellos continGian

deformandose a través del paso del tiempo bajo un estado constante de esfuerzo o carga.
AFP =12+ fcgp—7 * fcds = 0

Donde:
fcds = Esfuerzo en el hormigon en el centro de gravedad de los torones debido a cargas
muertas que son aplicadas en el miembro después del pre esforzado.

¢ Relajacion del acero en la transferencia.- Es la pérdida de esfuerzo en un material
esforzado mantenido con longitud constante, esta varia dependiendo del tipo y del grado
del acero, pero los parametros mas significativos son el tiempo y la intensidad del esfuerzo
inicial.

AAE1 ! log(t) (ft 0 55) t
= —x * | — — *
10 %8 fpu f
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Donde:
t = Tiempo estimado en dias desde el esforzado hasta la transferencia (horas).
ft = Esfuerzo en el tendon al final del esforzado (kg/cm?).

fpu = Resistencia del acero de pre esfuerzo (kg/cm?).
2.7.2 Losas en dos direcciones.

Segun el reglamento, se llama losa nervurada cuando se usan moldes recuperables, y losa

alivianada cuando se dejan insertos en el hormigon; a fines del calculo no existen diferencias.
2.7.2.1 Dimensionamiento de secciones placaen T o L.

e Anchura eficaz de la cabeza.

La anchura eficaz be, de la cabeza de compresion de una viga T, simplemente apoyada,
sometida a una carga uniformemente repartida, se tomara, en funcion de la anchura real
b segin CBH 87 en las tablas 9.1.2.b, pagina 102, 0 9.1.2c. pag. 103, adjuntas, en anexos
segun se trate de vigas aisladas o mdltiples respectivamente.

Si sobre la viga actla una carga concentrada en una zona de amplitud «a» en la direccion
de la luz, los valores dados por las tablas deberan multiplicarse por el factor de reduccién
k, dado en la siguiente tabla: valores de los coeficientes k péagina 105 de la norma

Boliviana adjunta en anexos tabla 14.

En todos los casos y a efectos de determinar la anchura eficaz de la cabeza, deben tenerse en

cuenta ademas las observaciones siguientes:

1. Los valores indicados en las tablas son validos también para cargas triangulares,

parabdlicas o sinusoidales, asi como para el caso de momentos constantes.

2. Las tablas son aplicables al caso de vigas continuas, considerando como valor de la luz la

distancia que resulte, para cada estado de carga, entre los puntos de momento nulo.

3. En las proximidades de un apoyo, la anchura eficaz de la cabeza de compresion, a cada
lado del nervio k> _ _, no podra ser superior a la distancia entre el apoyo y la seccién

considerada.

4. En el caso de piezas T provistas de cartelas de anchuras bc y altura hc (véase fig. 9.1.2.)

pagina 104, se sustituira la anchura real by, del nervio, por otra ficticia.

b, <h_ b, =b, +2, 0.5(b, —b,,) b,>h, 144
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TABLA 9.1.2.b de la norma Boliviana.

N
L

Haw

Flgura 8.1.2

llustracion 5, Viga T provista por cartelas, Fuente: CBH 87.

e VigaT aislada.

Anchura de la cabeza de compresion b, = b, _ZbW que debe tomarse a uno y otro lado del

nervio, en el centro de la luz, cuando la viga se encuentra sometida a carga uniformemente

repartida.

| |

b
oy
R =

.

[

h

\

& -
T hil
I I

____...Umnx

—U A ] L., 2 U

llustracion 6, Transmisidn de cargas de nervio a placa, Fuente: Libro Estabilidad de

losas aisladas.
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En la préactica, en lugar de considerar la verdadera variacion de tensiones en el ancho del
ala, se define un ancho de colaboracion b con un diagrama de tensiones igual a la tension

maxima que produce la resultante de las compresiones reales.

El ancho de colaboracion o ancho efectivo depende de:

La forma de la carga: uniforme, puntual directa o indirecta;

Las condiciones de apoyo: viga simple, viga continua o en voladizo;

La forma de la seccidn: vigas T simétricas o asimétricas, relacion entre espesor del ala y
altura del nervio.

Las condiciones de borde de la placa: empotramiento perfecto o no;

La luz de la viga (I);

La distancia entre nervios (a).

Para vigas T simétricas (con alas de ambos lados), se considera el menos valor de b entre:

luz al az
bST bSbW+16hf bSbW+?+7
Siendo a la distancia libre hasta las vigas mas cercanas a ambos lados.
Para vigas L (con ala de un solo lado), se considera el menor valor de b entre:
luz a
bSE b < b, + 6h¢ bSbw"’E

Siendo a la distancia libre hasta la viga mas cercana.
2.7.2.1.1 Resistencia de la viga losa.

En el analisis de la resistencia de una viga placa se presentan diferentes situaciones segun la

posicién que ocupe el eje neutro.

Eje neutro dentro del ala de la viga, o sea ¢ = hy; la altura del area comprimida es menor

que el espesor del ala.

Es muy frecuente que al calcular en rotura una seccion T sometida a flexion simple, la
profundidad del eje neutro resulte menor que el espesor hf de la losa, en cuyo caso debe

calcularse como una seccién rectangular de ancho b.
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e Armadura minina.

En losas de espesor constante, cuando se utilice acero de refuerzo con fyk = 5000 Kg/cm?,
la cuantia minima para resistir cambios de temperatura y retraccion de fraguado ®wmin sera
de 0.0018.

En las losas nervadas, la cuantia minina de flexion omin se calculara como una viga.

El armado en losas nervadas se calculara tomando como ancho de la franja de hormigon el

ancho de los nervios.
e Calculo de la resistencia al cortante.

De acuerdo con la experimentacion en que se basa la ™ Teoria de Lineas de Rotura cuando
una losa rectangular, sustentada en todo su perimetro sobre vigas de mayor peralte y sometida
a una carga uniforme distribuida que actla en toda la superficie, se encuentra al borde del

colapso, se fisura conformando tridangulos y trapecios.

459 459
459 45g
45g 45
459 459
Modelo Real de Fisuracion Modelo Idealizado de Fisuracion

llustracién 7, Lineas de Rotura, Fuente: Libro Estabilidad de losas aisladas

Bajo este estado limite, las fuerzas cortantes que generan las cargas que actdan en los
triangulos y trapecios se transmiten directamente a las vigas en las que se sustentan los

respectivos triangulos y trapecios.
2.8 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 hormigdn armado, ya que el proyecto esta disefiado con

vigas rectangulares.
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2.8.1 Calculo a flexion simple.

Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys que se

obtiene del cuadro Ne 3.6.

M d = 7/5 *M
Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

Mg

- 2
bW*d *fcd

Hyq

Donde:

bw = Ancho de la viga.
d=Es la distancia del borde méas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura
mas traccionada (también llamado “canto util”).

fcd =Resistencia de disefio del hormigon.

Se calculara el valor ££ lim> S€ obtiene del cuadro Ne 2.15.

Si @, > py 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 al tabla 13 y se obtiene la cuantia mecéanica

de la armadura.

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

As=w*bw*d x Jea
yd

Do6nde:

w= Cuantia mecanica de la armadura.
fyd= Resistencia de calculo del acero.
As=Area de la armadura a traccion.

3) Calcular la armadura minimay el valor de u se obtiene del tabla 13.
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Amin - ‘u*bw ~d
La ecuacién que se muestra, solo 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.
si —> My S 4y necesita 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

debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:
1) Determinar la cuantia mecénica para la armadura a traccion y compresion.
| =r/d

Ay _/Uglim
1—]J

Wsl — WIim + WsZ

Ws 2

Donde:

WIim= Este valor se obtiene del cuadro Ne 2.15.

Ws1= Cuantia mecanica para la armadura a traccion.
Ws2= Cuantia mecénica para la armadura a compresion.
|=Relacion entre el recubrimiento y el canto dtil.

r=Recubrimiento geométrico.

Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion:

-

* Ag2. compresion

h

= Ag1. traccion

I\ bw 1

*h *d*
Wsz bw d fcd

As _ Wsl*bw*d* 1:cd
1=

yd yd

A, =
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Donde:
Asl= Area de la armadura a traccion.

As2= Area de la armadura a compresion.

3) Calcular la armadura minima, vy el valor de p se obtiene de la tabla 15 de la norma
Boliviana del hormigdn armado adjunta en anexos.
— x> E
min 4 bw d
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para Asl

como para As2.
2.8.2 Esfuerzo cortante.

Segun Jiménez Montoya “en caso particular de inercias constantes tenemos que la tension

de cizallamiento es definida por la ecuacién ya conocida de la resistencia de los materiales”.

T_V*m
Dénde: b*I

T =Esfuerzo cortante.

V =Cortante en la seccidn que estamos verificando la tension del cizallamiento.
m = Momento estatico en la seccion donde se esté 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.
2.8.2.1 Calculo de armadura transversal.

El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

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

armadura.

ch= fVd *bw*d

* 2
f =050 \/Td (kg/cm?)
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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.

Vy =V,
Vd :ch +Vsu _)Vsu :Vd _ch

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigdn armado se debe colocar por lo menos

una armadura minima asi para el estribo vertical es el 2% de la seccion transversal de la pieza
multiplica a t.

Astmin = O-OZ*bW*t*%

yd

La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sera de 5000kg/cmz2.

A continuacion se muestra un grafico en orden secuencial para el célculo de la armadura
transversal, donde se indica las formulas y criterios de calculo.

fvd = 0.50* /fCd
vV =f  *bw*d
cu vd

=0.30* f__ *bw=>*d
cd

<

ou

A 4

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

Voo <A <Vou

o X D )
si

S
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29 Columnas.

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

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

Segln Jiménez Montoya “la mision principal de los soportes es canalizar las acciones que
actlian sobre la estructura hacia la cimentacién de la obra y, en Gltimo extremo, al terreno

de cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente”.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y estribos.

Las cuales estan encargadas de absorber esfuerzos en forma conjunta.
2.9.1 Excentricidad minima de célculo.

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.
2.9.2 Disposicion relativa de la armadura.

Las armaduras de los soportes de hormigon armado seran constituidas por barras

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigén, la menor dimension de
los soportes debe de ser 20cm. si se trata de secciones rectangulares y 25cm. si la seccion es

circular.
2.9.2.1 Armadura longitudinal.

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12cm. 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 seccidn circular debe colocarse un minimo de 6

barras. Para la disposicion de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.

a) La separacion 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 pandeo.
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Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre cada
dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm., y 6/5 del tamafio maximo del
arido.

2.9.2.2 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:

A *f 20.05>I<Nd

1 yd

A =f >0.05% Nd

2 yd

A xf §0.5>1<Ac>l<fCd

1 yd

A *f sO.S*AC*fcd

2 yd

Que para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la forma:

As*fydzo.lO*Nd As*fdeAC*fcd

Donde:

Ac= El area de la seccién bruta de hormigon.

fyd= Resistencia de calculo del acero que no se tomard mayor en este caso de 5000kg/cm2,
Al y A2=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o
compuesta. fcd
=Resistencia de calculo del hormigon.

As=El érea de acero utilizado en la pieza de hormigdn armado.
2.9.2.3 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.
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Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion S entre planos
de cercos o estribos debe ser:

S<b

e

Siendo be la menor dimension del nicleo de hormigdn, limitada por el borde exterior de la
armadura transversal. es aconsejable no adoptar para S valores mayores de 30cm.
Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas, la

separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:

S <12¢
Donde:

@= El didmetro de la barra longitudinal mas delgada.

En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o expuesto a la accion del viento
y, en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la separacion S no debe

ser superior a 12 @.

El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro correspondiente

a la barra longitudinal méas gruesa, y en ningln caso sera menor de 6mm.

2.9.3 Pandeo de piezas comprimidas de hormigdn armado.
2.9.3.1 Ideas previas.

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigén armado no es aplicable la teoria habitual de

primer orden, en la que se desprecia la deformacidn de la estructura al calcular los esfuerzos.

Segun Jiménez Montoya “por efecto de las deformaciones transversales, que son inevitables
aun en el caso de piezas cargadas axialmente (debido a las irregularidades de la directriz y
a la incertidumbre del punto de aplicacion de la carga), aparecen momentos de segundo
orden que disminuyen la capacidad resistente de la pieza y pueden conducir a la

inestabilidad de la misma”.
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2.9.3.2 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 Lo 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
momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en la tabla

en funcion de la sustentacion de la pieza.

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

-Bi empotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz | 1

-Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
-Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
-Soportes elasticamente empotrados 0.70
-Otros casos 0.90

Tabla 13, Longitud de pandeo de las piezas aisladas, CBH 87.

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

vigas que concurren a esta.

Segun Jiménez Montoya “la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos
depende de la relacion 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.”

Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza las siguientes ecuaciones,

para obtener k se utilizara los abacos de la ilustracién 7 y 8 de anexo 3.
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Longitud de pandeo |, =k*I(k se obtiene entrando con )

[o]

Z(%) de todos los pilares

V= ; (igual para y/,)

Z(%) de todos las vigas

2.9.3.3 Esbeltez geométrica y mecanica.

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

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

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

hormigdn armado son los que mencionan a continuacion:

Para esbelteces mecanicas A < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a esbelteces
geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando los efectos de
segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion a pandeo.
Para esbelteces mecénicas 35 < A < 100 (geométricas 10 < Ao < 29), puede aplicarse el

método aproximado propuesto por la EHE.

Para esbelteces mecanicas 100 <A < 200 (geométricas 29 <o < 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 (CBP.) o el de las curvas de
referencia. No
es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigon armado con esbelteces

mecanicas A > 200 (geométricas Lo > 58).
2.9.4 Flexion esviada.

Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se conoce a

priori la direccién de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes:

e En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como las
seccionas en L de lados desiguales.
e En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estan armadas

asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que, siendo
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simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacion que no esta en el
plano de simetria.
e En ultimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran:
La mayoria de los pilares, pues aunque formen parte de pérticos planos, la accion de viento
o del sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo mismo
que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles inexactitudes
de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del plano principal de
flexion. La razon de regir el problema de la flexion esviada debe atribuirse a su complejidad

y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos practicos para su tratamiento.
2.9.4.1 Seccidn rectangular con armadura simétrica.

Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia préactica, que
es el de la seccion rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras

conocidas, en la Unica incognita es la armadura total.

Para el dimensionamiento y la comprobacién de este tipo de secciones existe un

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.

2.9.4.1.1 Abaco adimensional en roseta.

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

de Jiménez Montoya tomo Ne2 o en el anexo 1).

El dimensionamiento de una seccién es inmediato si disponemos de una roseta preparada

para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite elastico del acero.
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Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se trate, con los valores de px,

My, para obtener la cuantia mecénica total necesaria w.

2.9.4.1.2 Columnas cortas y largas.

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a
compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que pierdan
capacidad resistente. Es de esta forma las columnas se clasifican en columnas cortas y

columnas largas.

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

una columna larga.

2.9.4.1.3 Relacién de esbeltez.

A= Lo < 35 Esbeltez mecanica

I

A =-=<10 Esbeltez geométrica

h

> La pieza puede considerarse corta.

o~

Doénde:
lo: Longitud de pandeo.
i: Radio de giro.

k: Coeficiente de pandeo.
2.9.5 Compresion simple.

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un esfuerzo

normal N que actla en el baricentro plastico de la seccién.

En la practica es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la incertidumbre
del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas
recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad

minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente los coeficientes de seguridad.
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2.9.5.1 Excentricidad minima de calculo.

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

direccidn en que se esta considerando el pandeo) igual al mayor de los dos valores:

o >{h/ZO 6 b/20
- 2 cm.

Donde:

h: Canto total en la direccion considerada.
2.9.5.2 Resistencia del hormigon.

De acuerdo con la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura hormigonadas
verticalmente, la resistencia del hormigon debe rebajarse en un 10 por 100, con el objeto de
prever la perdida que dicha resistencia puede experimentar debido a que, durante el proceso
de compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior de la pieza.

fcd =09 &

Cc

2.9.5.3 Excentricidad de primer orden.

Se tomara como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de mayor

momento.

2.9.5.4 Excentricidad ficticia.

Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

fya \ ¢+20-¢e, lo2 .
éric = (3 3500

c: Dimensidn de la seccion, paralela al plano de pandeo.

Excentricidad total:
er=e,+ €fic
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2.9.5.5 Armadura longitudinal.

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm. y situaran en las

proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido. Axil reducido.
o MNacer po N
h-b? feq h-b-fea

De los abacos en rosetas (ANEXO) - w

A =w-b-h-Le2
fyd
La armadura minima es: A min = 0,008 A,

Siendo Ac: Area de la seccion bruta del hormigon.

2.9.5.6 Armadura transversal.

Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos sera:

{b o h (el de menor dimension)

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

1

Z * ¢de la armadura longitudinal

v

¢E5trib0 6 mm

Para atender la necesidad del calculo.

2.10 Estructuras complementarias (escaleras).

Una escalera 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 diferentes niveles.
2.10.1 Proceso de calculo de escalera.
Si los apoyos son vigas o zapatas el momento de disefio sera:

Mu piseiio = **M max
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a=0,8-1,0

Donde:

P =Huella.
Cp = Contra huella.

Espesor de la loza de la escalera.

[ = L, L,
25 20
t
COSOZL h,= —
By, = hy + = t ;P
moTo T 9 cosh 2

Donde:

t= Espesor de la loza de la escalera.
Ln= Longitud horizontal de la escalera.
h= Proyeccion vertical de t

hm= Altura media.
Carga ultima.
qu=pp + Acab + sc

Donde:

qu = Carga Ultima que actla sobre la escalera.
Pp = Peso propio.

Acab = Acabados.

Sc = Sobrecarga de uso.

Una vez que se obtiene la carga ultima que actuara sobre la escalera se calculara como una

viga sometida a flexion.

Célculo del canto util.
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Donde:
t= Espesor de la losa de la escalera.
r= Recubrimiento.

®=Diametro del hierro.

Calculo de la armadura positiva.

_ My
b*d** £,y

My

AS = W*b*d* @
yd

Dénde:
As= Area de armadura positiva.
f >c= Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias (kg/cm?).

fy= Limite de fluencia del acero (kg/cm?).
Disposicion de la armadura.

2
N° barras*n*¢

As

4
g — b-2%r-¢
~ N° barras - 1
P~ bxd
Porin 0,0018 < p < P 0,0133

Donde:

S=espaciamiento entre barras.

Refuerzo de momento negativo.

A, 1in=0,0018*b*d



As min < (')As

Refuerzo transversal por temperatura.

Ay = 0.0018*b*t

Donde:
A = Area de armadura transversal.

A® = Area de la barra de hierro.
2.11 Fundaciones.
2.11.1 Zapatas aisladas.

En las zapatas de espesor variable, el canto ho en el borde debe ser ho >h/3 y no menor g

ue

25 centimetros. El angulo de inclinacion suele tomarse B < 30° que corresponde,

aproximadamente, al &ngulo de talud natural del hormigén fresco.

U & i =
ho
+

4 0 { ¢ 1L
-4~

A i A A, 4~ /-/
1L°o -L%-\L -L%-\L

4 -

llustracion 8, Formas tdpicas de zapatas aisladas,Fuente:CBH 87.

El comportamiento resistente de las zapatas aisladas es muy complejo. Sin embargo, los

métodos de calculo admitidos por las normas son muy seguros ya que estan basados en u

extensa experimentacion.

na
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Tanto las Recomendaciones del Comité Euro-Internacional del Hormigén como la
instruccion espafiola y boliviana distinguen entre zapatas rigidas y flexibles.

Si V< 2h Zapatarigida
Si V>2h Zapata flexible

2.11.1.1 Dimensionamiento de zapatas aisladas con cargas concentradas.

En el caso de zapatas flexibles apoyadas en terrenos sin cohesion, puede admitirse una
distribucion uniforme dé tensiones. Las dimensiones a y b de la planta de la zapata se

determinan en funcion de la tension admisible para el terreno, casm mediante la ecuacion:

N+ P
axb

= Oadm

Donde:
N = Carga concentrada servicio.

P = Peso propio de la zapata.

Al no conocerse inicialmente el valor de P, serd necesario operar por tanteos admitiendo, en
principio, para el peso propio un valor del orden del 5 % de N. Cualquiera que sea el tipo de
zapata, para el célculo resistente del hormigon siempre puede considerarse una tension

uniforme del terreno, en favor de la seguridad.

Por lo tanto, como accién del terreno sobre la zapata se considera la tensién uniforme:
ot = N/(a *b).

Por razones econdmicas las zapatas se dimensionan de modo gque no necesiten armadura de
cortante. Para ello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar para

el canto util d valores inferiores al mayor de los dos siguientes:

~
d1 — aop*by + axb  aop+bo k = 4+ fvd

4 2xk—1 4 Yf*Ot
d2 _ 2x(a+ao .

4+k
2*(b—b0)
dy =— —— foa =05 */fea (kp/cm?)
_/
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Estas formulas son validas para zapatas de planta cuadrada o rectangular en las que el lado
mayor no supere al doble del lado menor; y para soportes de seccion cuadrada o rectangular

con la misma limitacion.

2.11.1.2 Determinacion dela armadura a traccion.

El célculo de la armadura de traccion de las zapatas rigidas deberia hacerse por el método
de las bielas y, para las zapatas flexibles, por el método de flexion. Pero dadas las pequefas
diferencias que se obtienen, suele adoptarse el método general de flexion para ambos tipos

de zapatas. Por ello son de aplicacion las tablas, abacos y formulas simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los paramentos del
soporte de hormigon, 0,15*a, y 0,15*h,, respectivamente (fig. 2.23). EI momento de célculo

en la seccién 1-1, debido a la carga del terreno a; =N/(a* b) es:

yf*N(a—ao 2

Mg =L—(— +0.15+a,)

La armadura correspondiente a esta seccién, de dimensiones b*d, puede determinarse
mediante las tablas o dbacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores mayores
que 1,5 v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy cémoda la

formula simplificada:

Mcq

M=m w=u(l+p) U=Axfyg=wx*bxdx*fy

La cuantia minimas, exigida por la norma para el acero a ser utilizado es:
p=>0.0018 acero AE-400

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

consideraciones de adherencia.

Debe tenerse en cuenta que los cantos Utiles, en los dos sistemas de armaduras ortogonales,
son distintos. Por otra parte, en las zapatas rectangulares, la armadura paralela al lado mayor
se podra distribuir uniformemente en todo el ancho b. Sin embargo, la armadura paralela al

lado menor b se concentrard mas en la banda central de ancho a; = b > a, + 2h, en la que se
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dispondra la fraccion U*2*ai/(a + ai). El resto se repartira uniformemente en las dos bandas
laterales. Por altimo, las normas exigen que la seccion total de armadura, en una direccion,

no sea inferior al 20 por 100 de la correspondiente a la otra direccion.

2.11.1.3 Comprobacion a corte por punzonamiento.

Una columna apoyada en una zapata produce el efecto de punzonamiento a causa de los
esfuerzos cortantes que actlian en la zapata alrededor del perimetro de la columna, efecto por
el que la zapata se somete a una compresion vertical. Si este esfuerzo es muy grande la zapata

tiende a fallar por corte.
2.11.1.4 Zapata rigida (V< 2h, en ambas direcciones).

Cuando el vuelo sea, v < 1,5*b, la comprobacidn se efectlia a punzonamiento por secciones
independientes .Asi, la seccion de referencia 2 - 2 se sitda a una distancia dI2 del paramento

del soporte, su ancho es bo +d<b, ysucanto d2 < 1,5*V2.

La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuando, segun el area

tributaria de la fig. 2.24. a, sea:

Ye*N (b*b,+d)*(a—a,—d)
£
ax*b 4

< 2% fog# (by+ d) % dy

Cuando el vuelo sea v > 1,5*b (zapatas estrechas), la comprobacion se efectla a cortante en
la seccion de referencia 3-3 (fig. 3.11.b), separada una distancia d del paramento del soporte,

de ancho b y canto d3. Debe ser:

yf*N(a—

a"—d)<d s f
a*b 2 — 3 vd

2.11.1.5 Zapata flexible (V>2h, en alguna direccion principal).

En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacion: a esfuerzo cortante y
a punzonamiento. La comprobacion a cortante es idéntica a la indicada para las zapatas
rigidas en el apartado anterior. Esta comprobacion debe efectuarse cuando (a - ao > b - bo)

(fig. 2.24.b); en caso contrario se comprobara en la seccién ortogonal.

La comprobacion a punzonamiento se efectia, como en las placas, en la seccion critica Ac

formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los paramentos del soporte (fig.
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2.24.a), es decir, en la seccion Ac = 2 (ao+ d + bo + d)*d2. La zapata se encuentra en buenas
condiciones de punzonamiento cuanto sea:

Yr*N
axb

Debe Ilamarse la atencién sobre la seguridad de esta ultima comprobacién en el caso de

(axb—(ao+d)(bo+d) < A;*2fyq

soportes muy alargados (a0 >2bo). EI Codigo ACI-318 adopta para la resistencia a

punzonamiento, en este caso, el valor:

2bo

R

Evidentemente menor que el correspondiente a la norma Boliviana e Instruccion espafiola.

= 0.5 (1
fyd + ao

fyd = 2fcd=\/fcd
2.11.1.6 Comprobacién por adherencia.

La comprobacion de adherencia se efectGa en las mismas secciones de referencia, 1-1y1'-
1', tornadas para la flexion (fig.3.10.). En el caso de soportes de hormigon, el cortante de

calculo en la seccion 1-1 es:
e
a

v, (O_z—a") +0.15 * a,

La armadura se encuentra en buenas condiciones de adherencia cuando sea:

Y, 5
Yb_Olg*d*n*n*m_fcd_k*\/fcd

En donde n es el nimero de barras de diametro ¢, y k una constante con el valor k=0,95 para

las zapatas rigidas, y k = 2,00 para las flexibles.
2.11.2 Zapata combinada, zapata continua bajo pilares.

Son aquellas fundaciones que soportan mas de una columna. Se opta por esta solucion
cuando se tienen dos columnas muy juntas y al calcular el area necesaria de zapata para suplir
los esfuerzos admisibles sobre el suelo nos da que sus areas se solapen o queden muy
proximas, siendo necesario proyectar una Unica zapata para las columnas. Un caso frecuente
se da en los nudcleos de escaleras o ascensores. También es usado para contrarrestar la

inclinacion en las fundaciones.
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llustracion 9, Esquema de zapata aislada, Libro José Calavera Ruiz Estructuras de

cimentacion.

Fundaciones combinadas para dos columnas:

La forma y dimensiones de las fundaciones salen de igualar las ecuaciones de posicién de la
resultante con el centroide de la fundacién. Por ejemplo en el caso de fundacién rectangular
al igualar esta ecuaciones podemos despejar L. Una vez determinado esta dimension

podemos conocer B por medio de la ecuacién de esfuerzos admisibles del suelo:

_ XCargas de las columnas y el peso de la fundacion

cadm.del suelo * L

Si el lado L tiene alguna restriccion particular, caso de medianeria, y la dimensién hallada es
mayor que la disponible, entonces tenemos que recurrir a cambiar la forma de la fundacion,
ya sea por formas trapezoidales o0 compuestas. En estas formas toca resolver las ecuaciones
colocando el valor méximo de L permitido y asumiendo un valor ya sea de B1 0 B2 y

encontrando el otro.
Proceso de calculo de zapata combinada:

Su planta suele ser rectangular y su centro de gravedad debe coincidir con el punto de paso
de la resultante de las cargas de soportes. El canto de estas zapatas debe ser suficientemente

grande para dar rigidez al conjunto y poder admitir una presion uniforme del terreno.

a) las dimensiones en planta de la zapata pueden determinarse por tanteos en funcién de
la presion admisible del terreno, admitiendo, en principio, un peso de la cimentacion

del orden del 10 % de la carga total N1+N2 de los soportes.
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b) La armadura longitudinal de flexion se determina considerando la zapata como una
viga apoyada en los dos soportes, con dos voladizos, sometida a la carga del terreno.

_ N1d + N2d

ot
axb

Esta armadura se distribuira uniforme mente en todo el ancho de la zapata.

c) La armadura de seccion transversal, en el caso de las zapatas de seccion rectangular, se
determina considerando dos voladizos de vuelo b/2, sometidos a la carga del terreno ot : €s

decir a partir del momento:
b
Md = 2+ (N1d + N2d)

La armadura total corresponde a este momento, se dispondra concentrada en las dos zonas
centradas bajo los soportes de anchos b < a,+2h y b<als+2h, respectivamente en las tres

zonas de la planta de la zapata se dispondra una armadura igual al 20% de la longitudinal.

d) la comprobacion a cortante 0 punzonamiento se efectuara conforme a los criterios

establecidos para zapatas centradas.
2.11.3 Muro de contencion.

El terreno superficial no suele tener, en general, resistencia suficiente para soportar una
discontinuidad vertical, por lo que se hace necesario disponer de una obra de fabrica, o de
hormigdn entre los dos niveles de servicio que asegure la resistencia y el funcionamiento del
conjunto. La mision del muro, por lo tanto es servir de elemento de contencion de un terreno,
gue en ocasiones es un terreno natural y en otras un relleno artificial, o de elemento de
contencion de un material almacenable. Ademas, en ciertos casos el muro desempefia una
segunda mision, que es la de transmitir cargas verticales al terreno, desempefiando también

la funcion de cimiento.
2.11.3.1 Empuje de terreno.
Estados de limite.

Estado activo: en este caso el suelo esta en un estado de tension entre la superficie

provocando un empuje al muro.
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Las fuerzas por unidad de largo en la pared debido a la distribucion de la presion activa se

denominan empuje activo donde:
1
Py :E*KA*V*(H_ZO)Z

Estado pasivo: en este caso el muro comprime al suelo, también se dice que es pasivo, ala

reaccion del terreno que se opone al movimiento donde:

P

1
p:E*Kp*y*(H)2+2*C* Kp *H

Donde:

Ka =Coeficiente de presion activo.

Kp = Coeficiente de presién pasivo.

¥ = Peso especifico del suelo.

H = Altura del muroy H” altura de suelo pasivo.

C = Cohesion del suelo.
2.11.3.2 Estabilidad del elemento.
a) Seguridad a deslizamiento.

La fuerza que produce el deslizamiento es la componente horizontal del empuje activo Pa
.Las fuerzas que se oponen al deslizamiento son el rozamiento entre la base del muro y el
terreno de cimentacion y el eventual empuje pasivo Pp frente a la puntera del muro. La

fuerza que se opone al deslizamiento viene dada por la siguiente expresion:
R=(N+pay)*u+Pp

Donde: N

= Resultante de los pesos del muro y las zonas de terreno situadas verticalmente.

PAv = Componente vertical del empuje activo.

u = Coeficiente de rozamiento entre suelo y hormigén. En general sera el resultado del
correspondiente estudio geotécnico. A falta de datos més precisos, puede tomarse p=tan ¢,
siendo ¢, el &ngulo de rozamiento interno del terreno base. En la tabla 11.6., tomada de

Calavera, se indican valores del coeficiente de rozamiento para algunos tipos de suelo.
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Pp = Empuje pasivo frente a la puntera del muro.

Tipo de suelo Coeficiente p
Arenas sin limos 0,55
Arenas limosas 0,45
limos 0,35
Roca sana con superficie rugosa 0,60

Tabla 14, Coeficientes de rozamiento (&) entre el suelo y el hormigén, Fuente: libro José
Calavera.

El coeficiente de seguridad a deslizamiento viene dado por la siguiente expresion:

_ Festabitizante _ (N"+ PAv)u+ Pp
Ca =F B P
desestabilizante A

b) Seguridad a vuelco.

Como se aprecia el vuelco del muro esta producido por el empuje horizontal. Despreciando
el empuje pasivo en la puntera, el coeficiente de seguridad a vuelco se obtiene a partir de la

siguiente expresion:

N’ (a' e )
C. — Mestabitizante _ 2 4
sv

B Mdesestabilizante B [PA(H — y)] — [PAU (% — x)]

> 1,5

N’ = resultante de los pesos del muro y las zonas de terreno situadas verticalmente sobre la
puntera y el talén (zonas 1, 2 3) en la figura 11.24.

PAv = componente vertical del empuje activo.
PA = componente horizontal del empuje activo.

er = excentricidad de N” respecto al punto medio de la base del cimiento. Se introduce en

la férmula con su signo, siendo positiva si cae del lado de la puntera del muro.
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X = excentricidad del punto de aplicacion de PAv, respecto al punto medio de la base del
cimiento. Se introduce en la formula con su signo, siendo positiva si cae del lado de la puntera

del muro.

Y = profundidad del punto de aplicacion del empuje activo.

2.11.4 Especificaciones técnicas.

Son las que definen la calidad de obra que el contratante desea ejecutar por intermedio del
Contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
deberéa consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a
los que deben someterse para comprobacion de condiciones que han de cumplir, el proceso
de ejecucidn previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de obra, las
instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deban adoptarse durante la
construccidn; los niveles de control exigidos para los materiales y la ejecucién, y finalmente

las normas y pruebas previstas para las recepciones correspondientes.
2.11.5 Precios unitarios.

Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el computo
métrico, de manera tal que la multiplicacién de cada una de las actividades definidas para
una unidad delimitada, le corresponda un precio unitario que nos disponga el costo parcial

de la misma.

Tomado en cuenta como beneficios sociales el 60% de la mano de obra; como herramientas
menores el 5%, de la mano de obra, IVA sera 13,0%, como gastos generales el 10% y como
utilidad el 5%, IT se toma 3,0%.

2.11.6 Computos métricos.

Los computos metricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y voliumenes de
las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de formulas geométricas

y trigonométricas.

El trabajo de computar sera detallado en todas sus partes para facilitar su revision, correccion

0 modificacion, debera quedar constancia no solamente de todas las operaciones, sino
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también de los criterios particulares que hayan sido necesario adoptar, se buscara un orden,
que permita reducir al minimo el nimero de operaciones y el de mediciones, basandose de

las caracteristicas de los planos y documentacion definitoria del proyecto.
2.11.7 Presupuesto de proyecto.

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una edificacion al ser
acabada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los elementos
que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a una serie de
factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil evaluacién mientras que otros

estan sujetos a la estimacién o criterio del calculista.
2.11.8 Cronograma de ejecucion de proyecto.

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las actividades estan
interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas de ellas no pueden

comenzar hasta que otras se hayan terminado.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un plan

en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacién a la formulacién de un conjunto

de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.

La representacion se la realizara mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion grafica de la informacion relacionada con la programacion donde se muestran

las actividades criticas.
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3 CAPITULO Il - INGENIERIA DE PROYECTO
3.1  Estudios preliminares.

Dentro de este capitulo se mostraran los resultados obtenidos de todo el marco teorico.

3.1.1 Levantamiento topografico.

El plano del levantamiento topogréafico fue otorgado por el gobierno auténomo municipal de
Camargo, el terreno cuenta con una superficie de 1449,92 m2 que es en su totalidad

topograficamente plano cuenta con desniveles muy pequefios.
3.2 Analisis de estudio de suelo.
3.2.1 Generalidades.

EL Estudio de Mecanica de Suelos, del proyecto “Disefio Estructural del edificio central del
Gobierno Auténomo Municipal de Camargo en la Primera Seccion de la Provincia Nor Cinti
del Dpto. Chuquisaca, se realizé con la finalidad de conocer las condiciones geotécnicas del

subsuelo, enmarcadas en sus propiedades fisicas y mecanicas.
3.2.2 Objeto del estudio.

El objetivo del estudio, es determinar las condiciones geotécnicas del subsuelo, que permitan
proyectar el disefio de las fundaciones del proyecto “Disefio Estructural del edificio central

del Gobierno Auténomo Municipal de Camargo.

Para conseguir tal objetivo, se realiza el Estudio de Mecéanica de Suelos, cuya ejecucion
implica el desarrollo de las siguientes fases:

a) Fase de Campo, donde se efectuan las exploraciones del subsuelo y se toma el nimero
de muestras necesarias.

b) Fase de Laboratorio, donde se ejecutan los ensayos de caracterizacion de suelos.

c) Fase de Gabinete, donde se determinan las caracteristicas fisicas y mecanicas del

suelo, y su comportamiento frente a cargas externas.

El terreno de emplazamiento del proyecto presenta construcciones a sus alrededor.
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3.2.3 Estudio de mecénica de suelos.
La Fase de Campo se realiz6 mediante la siguiente técnica:

Para el estudio de las fundaciones, se han realizado pozos de exploracién con equipo para
Ensayos Normales de Penetracion (SPT) previa inspeccion visual y eleccidn adecuada de la
ubicacion de los pozos en funcidn a la estructura a emplazar. La profundidad méaxima

alcanzada en las perforaciones ha sido de 3,5 metros.

llustracion 10, Pozo N°1 a una profundidad mayor a la de fundacion, Fuente:
Elaboracion Propia

PROYECTO POZO DE SONDEO PROFUNDIDAD

Disefio Estructural del |POZO N°1 25m

edificio central de la

. POZO N°2 3,5m
alcaldia de Camargo

Tabla 15, Pozos de Sondeos, Fuente: Elaboracién Propia

En cada excavacion se ha recuperado muestras de suelo en bolsas de plastico manteniendo
de alguna manera inalterado el contenido de humedad del suelo, en cada pozo se realiz6 una
descripcidn visual del suelo.

El tipo de suelo es Suelo granular A — 1(b), segun la clasificacion AASHTO.

El tipo de suelo segun la clasificacion del sistema unificado (SUCS) el suelo es un SP.
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Resistencia admisible: 3,01 Kg/cm?.

Se adopto la resistencia admisible de menor resistencia, en este caso el pozo N° 2 ver en

anexos.
Pozo Profundidad Ne° Resistencia
No m Golpes | oadm (kg/cm?)
1 3,5 22 3,08
2 2,5 21 3,01

Tabla 16 Capacidad portante del suelo en los distintos pozos, Fuente: Elaboracion propia
3.3 Analisis del disefio arquitectonico.

El disefio arquitectonico fue proporcionado por el Gobierno Auténomo Municipal de

Camargo y consta de los siguientes ambientes:
Planta Semis6tano para garaje con 765,14 m? construidos para 14 vehiculos.

Planta baja con 902,20 m? construidos que consta con 2 salas de eventos y demas

independencias.

Primer piso con 794,23 m? construidos que consta con oficinas administrativas.
Rampa y Escaleras.

3.4  Datos del proyecto.

3.4.1 Descripcion del modelo estructural.

3.4.1.1 Modelo de la estructura de sustentacion de la cubierta.

e Tipo de cercha: La cubierta de este proyecto consta de dos cubiertas :
Cubierta 1.-Tiene unancho de 12,5 my la luz de las cerchas es de 12,5 m. Se disefiara
con cerchas metalica tipo “HOWE” debido a que se adapta a las condiciones del lugar
y a la luz de célculo.
Cubierta 2.-Tiene un ancho de 9,8 m y la luz de las cerchas es de 9,8 m. Se disefiara
con cerchas metalica tipo “HOWE” debido a que se adapta a las condiciones del lugar

y a la luz de célculo.
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Tipo de cubierta: después de una serie de comparaciones en cuanto a costo,
reduccion de listones, disponibilidad en el mercado y a rendimiento de instalacion, se
optd por disefiar con calamina galvanizada n°28. es liviana, resistente, de gran

economia y bastante rendimiento en el proceso de instalacion.

El tipo de calamina ondulada es fabricada en diferentes longitudes, con un ancho util de

0,9 m. y su longitud de rendimiento (descontando el traslape) es de 3,22 m para la cubierta

1 y para la cubierta 2 con longitud de rendimiento de 2,5 m con necesidad de correa

intermedia, estas dimensiones se adecuan de manera exacta al tipo de cercha seleccionada.

Altura de la cercha: La cercha tiene una luz de calculo de 12,5m; tomando en cuenta
que las especificaciones técnicas de la calamina ondulada nos indican que la cubierta
debe estar a un angulo minimo de 5%, se adoptd una pendiente de 25% lo cual seria
un Angulo de 14, 36° y una altura de 1,6m, por otra parte, mientras mas alta sea la
cercha eso reduce la solicitacion en la cuerda superior (elemento mas solicitado) por
esta razon, se adopta una altura de célculo de 1,6m.

Para la cubierta 2 se adopt6 una pendiente de 25% una altura de 1,2 m y un angulo de
13,76°.

Espaciamiento entre cerchas: Asumimos un espaciamiento practico de 3.05 m para

la cubierta 1 y para cubierta 2 de 3,5 m.

156

125

llustracion 11, Longitudes de la cercha, Fuente: elaboracion propia.

61



3.4.2

Modelo de la estructura de sustentacion de la edificacion.

El modelo estructural de la estructura de sustentacion de la edificacion se compone de

columnas, muros, vigas y entrepisos.

343

34.4

Columnas: Esta compuesta de columnas de seccion rectangular con altura de 3.
Vigas: Estdn compuestas de vigas rectangulares, la luz mayor se tiene de 8,45 m.

Entrepisos: Los entrepisos se plantean como losas planas aligeradas con abacos o
forjados de losa nervada reticular y losa alivianada, en las uniones de losa-columna,

con espesores de 35 cm.
Modelo de estructuras complementarias.

Escaleras: Las escaleras se plantean como losas inclinadas en las rampas y
horizontales en los descansos, con vinculaciones fijas en las uniones con las losas y

en las uniones con los apoyos intermedios.

Rampa: Se plantea como losas inclinadas y horizontales en los descansos con

vinculaciones fijas en las uniones con apoyos intermedios.

Modelo de fundaciones.

Las fundaciones del edificio estdn compuestas por zapatas aisladas céntricas, zapatas

medianeras, continuas a una profundidad de a un metro, desde el nivel del sétano con una

resistencia admisible en el suelo de 3,01 kg/cm?,

345

Normas aplicadas.

En el célculo de disefio se aplicaron las normas y reglamentaciones del Codigo Boliviano del
Hormigon Armado (CBH-87). Ademas del Manual de Disefio AISC — LRFD.

3.4.6

Cubierta metalica.

La cubierta fue calculada siguiendo con el método LRFD para metales.

El material de la cubierta es de perfiles metélicos de las siguientes caracteristicas:

Limite de fluencia = Fy= 2.530 Kg/cm?
Limite de ruptura = Fr=4.080 Kg/cm?
Madulo de elasticidad = E = 2.100.000 Kg/cm?
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3.4.7 Hormigon.

Para los elementos de hormigon armado se usaran hormigon con la siguiente resistencia

caracteristica de compresion a los 28 dias.

) i Nivel de Factor de
Elemento Resistencia ) )
Control Minoracion
Entrepisos 250 kg/cm? Normal 1,5
Vigas 250 kg/cm? Normal 15
Columnas 250 kg/cm? Normal 15
Muros 250 kg/cm? Normal 15
Zapatas 250 kg/cm? Normal 15

Tabla 17, Resistencia del Hormigon, Fuente: Elaboracién Propia.

Ademas, presentara las siguientes caracteristicas:

- Médulo de )
Elemento Peso Especifico o Madulo de Poisson
Elasticidad

Entrepisos 0,0025 Kg/cm?® 2.48541,5 Kg/cm? 0,2

Vigas 0,0025 Kg/cm?® 2.48541,5 Kg/cm? 0,2
Columnas 0,0025 Kg/cm? 2.48541,5 Kg/cm? 0,2

Muros 0,0025 Kg/cm?® 2.48541,5 Kg/cm? 0,2
Zapatas 0,0025 Kg/cm?® 2.48541,5 Kg/cm? 0,2

Tabla 18, Propiedades del hormigon, Fuente: Elaboracion Propia.
3.4.8 Estructura de hormigén armado.

La estructura de hormigén armado fue calculada siguiendo la normativa boliviana CBH-87.
En toda la obra, tanto para el disefio de zapatas, columnas y vigas se emplea un hormigon y

un acero de las siguientes caracteristicas:

e Hormigon con una resistencia fck= 250 Kg/cm?

e Acero con una resistencia fyk= 5.000 Kg/cm?
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3.4.9 Cargas consideradas en el disefio.

Las cargas consideradas en el disefio de la estructura, tanto permanentes como sobrecargas

de uso se desarrollan en el anexo, a continuacion, se muestra una tabla resumen de las cargas

consideradas en el disefio.

Estructura de Acero:

Cargas Consideradas

Peso Propio

Para cada Elemento

Cargas Permanentes

Cobertura (Calamina galvanizada)

0,00033 Kg/cm?

Peso Cielo Falso

0,0025

Kg/cm?

Carga Viva (Mantenimiento)

0,0080 Kg/cm?

Sobrecargas de Uso

Presion de Viento

0,00223 Kg/cm?

Lluvia (canaleta)

52,5

Kg

Tabla 19, Cargas Consideradas Estructura de Acero, Fuente: Elaboracion Propia

No se tomo en cuenta la carga de granizo ya que en la zona hay poca probabilidad de ocurra

este fendmeno.

Estructura de Hormigén Armado:

Cargas Consideradas

Peso Propio Para cada Elemento

Sobre piso y Acabados 0,0074  Kg/cm?
Cargas Permanentes | Muro de Ladrillo Exterior (e=18 cm) |0,0226  Kg/cm?
Muro de Ladrillo Interior (e=12 cm) |0,0154 Kg/cm?

Paneles de Vidrio 0,0011  Kg/cm?
Salas de eventos 0,0450 Kg/cm?
_ Oficinas publicas 0,0350 Kg/cm?
Sobrecarga de Disefio Carga Viva Escaleras y rampa 0,0450 Kg/cm?
Azotea 0,0100 Kg/cm?
Presion de Viento 0,0022 Kg/cm?

Tabla 20, Cargas Consideradas Estructura de Hormigon Armado, Fuente: Elaboracion

Propia.
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35 Disefio de cubierta.

La cubierta calculada y disefiada esta conformada por cerchas con elementos metélicos,
siguiendo la normativa ASIC método LRFD para estructuras metalicas.
Las cerchas de cubierta a ser disefiada es de tipo Howe, continuacion se muestra un

esquema de la cerchas que lo conforman.

1,6\ %
1,6\ % F

o
- —* / ’1\

T~

O -
1,96m 1,96m 1,96m Loem  —f—  1,36n % 1,96m % 1,56m 74

12,5m

——| L36n

0,35m

llustracion 13, Tipo de cercha Howe, Fuente: Elaboracion propia
Especificaciones de la calamina Galvanizada.

llustracién 12, Distribucién de cerchas, Fuente: CYPE 3D.

Longitud a requerimiento, forma de calamina ondulada, (Fuente: Sucursal Fabrica de
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calaminas en la ciudad de Tarija Av. Froil&n Tejerina esquina Silvetty).
Longitud Total = 350cm
Ancho = 90 cm
Peso de calamina galvanizada N°28 = 0,00033 Kg/cm?

Pendiente para cubiertas de calamina (5° < a < 30°)

llustracion 14, Cubierta calamina galvanizada N°28, Fuente: Elaboracion propia

Especificaciones de la cercha:

Alturade cercha = 160 cm
Angulo de inclinacion = 14,36 Grados
Longitud de la cercha = 1250 cm

Separacién entre cerchas = 307 cm

Separacion entre correas = 162 cm  En funcion a la longitud de calamina

Cargas que actuan en la cercha:

Peso propio de la calamina N°28 = 0,00033  Kg/cm?
Peso propio de la cercha = 0,00250 Kg/cm? (Asumido)
Peso propio de la correa = 0,00066 Kg/cm? (Asumido)
Sobre carga de uso y mantenimiento = 0,010 Kg/cm?
VZ
Presion dindmica de viento pP= I
Carga de viento w = 0,0625* C * V2

Cl= -04 Barlovento
C2= -0,27 Sotavento
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Velocidad de viento = 0,189

Carga de viento =

3.5.1 Disefo de las correas.

-0,00089
-0,00060

Descomposicion de cargas a considerar:

D = Ppcalamina+Ppcorrea =

Dx =D *cosa =

Dy =D xsina =
Lr=
b Lx =Lr*cosa =

Ly = Lr *xsina =

W =

Wx =W *cosa =

Wy =W xsina =

Combinacién de cargas.

Combinacion de cargas en "' X".

m/s
Kg/cm? Barlovento
Kg/cm? Sotavento

0,00099 Kg/cm?
0,00096 Kg/cm?
0,00025 Kglcm?
0, 01000 Kg/cm?
0, 00970 Kg/cm?
0, 00250 Kg/cm?
-0,00089  Kg/cm?
-0,00086  Kg/cm?
-0, 00022 Kg/cm?

Carga muerta | Carga de servicio | Carga de viento
"Dx" "Lrx" "Wy
Kg/cm? Kg/cm? Kg/cm?
0,000960 0,00970 -0,000864

Combinacion:

UX=14DX
UX =12DX+05LrX

UX =12DX+16LrX+08WX
UX =12DX+ 0,5LrX+1,3WX

UX =0,9DX-1,30 WX

La carga ultima sera:

Ux =

= 0,001345 Kg/cm?
= 0005996  Kg/em?
= 0,015961 Kg/cm?
= 0,004873 Kg/cm?
= 0001988  Kglem?

159,61 Kg/m?
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Combinacién de cargas en "'y"".

Carga muerta | Carga de servicio | Carga de viento
"Dy" "Lry" "Wy
Kg/cm? Kg/cm? Kg/cm?
0,000246 0,002480 -0,000221

Combinacién:
Uy=14Dy = 0,000344 Kg/cm?
Uy=12Dy+05Lry 0,001535 Kg/cm?
Uy =1,2Dy + 1,6 Lry+0,8 Wy 0,004086 Kg/cm?
Uy =1,2Dy+ 0,5 Lry+1,3 Wy 0,001248 Kg/cm?
Uy =0,9 Dy-1,30 Wy 0,000509 Kg/cm?

La carga ultima sera:
Uy = 0,0041 Kg/cm?

Carga lineal sobre la correa:

S’= Separacion entre correas = 162 cm
Qux = Ux*S" = 2,59  Kg/cm
Quy = Uy*S" = 0,66 Kg/cm
Qu= 2,59 Kg/cm
Diagrama de momentos:
-25.653, 00 Kg*cm -19.240, 00 Kg*cm
18.983,00 Kg*cm 8.016,00 Kg*cm

Ilustracion 15, Momentos flectores de disefios en correas, Fuente: Elaboracion propia

Mux = -25.653,00 Kg*cm
Muy = -6.524,00 Kg*cm
Se tomara el mayor de los momentos para la eleccion del perfil
Fy= 2530 Kg/cm? Limite de fluencia
Zx > Mux _ 68
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E = 2.100.000
acero @=
Propiedades: Plg.
Seccion C100X3 bf= 1,57
P — = 4
tw= 0,12
Area = 0,9
= Ix = 2,01
. ly = 0,28
T Zx= 2,12
B Zy= 0,531
W= 72

Momento nominal.

Mnx = QFy x Zx =

Mny = @Fy x Zy =

Verificando la resistencia.

Mux

0,9

Kg/cm? Modulo de elasticidad del

Factor de resistencia
11,27 cm3
40 <cm Ancho
10,0 cm Altura
0,3 cm Espesor
57 cm? Areabrutade la seccién

83,51
11,74

cm? Inercia alrededor del eje x
cm? Inercia alrededor del eje y
34,74 cm® Modulo de seccion superior
8,70
0,107 Kg/m

cm® Modulo de seccidn superior

7.9104, 29 Kg*cm
1.9813, 38 Kg*cm

Muy

@b *Mnx+ @b * Mny

0,73 < 1 OKiiiii
Separacion permisible entre cerchas
S= 307 m
Verificacion a flexién en X.
fmax = 0,73 X Lo 1,02
, cm ; ﬁ = , cm
f= cm cm
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0,73

IA

Verificacién a flexiénen Y.
f= 027 cecm <

3.5.2 Disefio de la cercha.

Cargas que actuan en la cercha:

Peso propio de la calamina N°28 =
Peso propio de la cercha =

Peso propio de la correa =

Carga muerta total =

Sobre carga de uso y mantenimiento =

Carga de viento =
Combinacion de cargas:

Uu=14D =
U=12D+05Lr =
U=12D+16Lr+08W =
U=12D+ 05Lr+1,3W =
Uu=09D-130 W =

Calculo de fuerzas puntuales en los nodos.
Carga total U=
S=
L=
P=U*S*l =
Carga de cielo falso =
Q = Ppcielo falso*S*| =

0,0163
307 cm Distancia entre cerchas.

1,02 OKiii

1,02cm  OKjii

0,00033 Kg/cm?
0,00250
0,00066
0,00349
0,00800

-0,000892

Kg/cm? (Asumido)
Kg/cm?
Kg/cm?
Kg/cm? (Asumido)

Kg/cm? Barlovento

0,0049 Kg/m?
0,0082 Kg/m?
0,0163 Kg/m?
0,0070 Kg/m?
0,0043 Kg/m?

Kg/m?

156  cm Distancia entre parantes.

77949 Kg
0,0025 Kg/m?
119,73 Kg
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PS5+2Rao +Rb

0.35n 04 05+200+*0b (04
12.5n

llustracion 16, Fuerzas puntuales en la cercha, Elaboracion propia.

Reacciones de cerchas diagonales en el punto medio de la cercha de apoyo.

Datos:

v= 35 cm  Volado de cercha.

S= 307 cm  Separacion entre cerchas.

L= 156 cm  Separacion entre parantes

L= 1250 cm  Longitud de cerchas.
Reacciones:

2*Ra=2.519, 91 Kg. 2*Qa=387,06 Kg
Rb = 933, 92Kg. Qb=143,45 Kg

Calculo de cargas puntuales:

CARGAS PUNTUALES
SOBRE CARGA | CIELO FALSO

(Kg.) (Kg.)
P1| 113361 | Q1| 17412
P2 984,84 Q2 | 151,27
P3 786,47 Q3 | 120,80
P4 588,11 Q4 | 90,33
P5| 1.94658 | Q5| 299,00

Idealizacion de reacciones:

R = w = 6.275,14 Kg.

R1= 4.867,26 Kg.
R2= 1.407,88 Kg.
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a= 0,251 Rad
p= 0473 Rad
9= 0,655 Rad

14,36 Grados
27,11 Grados
37,52 Grados

Fuerzas internas en los elementos de la cercha.

L. de .
Barra | barra F. Axial Tipo de
(m) (Kg) fuerza
A 1,61 |14.352,8 C.
B 1,61 |14.900,7 C.
C 1,61 [13.863,9 C.
D 1,61 |12.661,6 C.
E 1,56 |13.904,4 T.
F 1,56 [13.904,4 T.
G 1,56 [14.435,2 T.
H 1,56 |13.430,8 T.
I 0,40 |12.56,61 C.
J 1,61 | 547,93 T
K 0,80 15,08 C.
L 1,76 |1.128,41 C.
M 1,20 | 604,59 T.
N 1,97 [1.468,61 C.
o) 1,60 |2.088,05 T.

Tabla 21, Esfuerzos internos de compresién y traccion, Elaboracion propia
3.5.2.1 Disefio de miembros de la cercha.

Se analizara aquellos elementos mas desfavorables y la posicion que se encuentra.

Disefio de cordon inferior més solicitado.

Datos:

Elemento: G traccion.

Segun la Norma ASTM 1011-A36, Acero de calidad estructural.

Fy= 2530 Kg/cm?
Fr=4.080 Kg/cm?
Pu= 1443520 Kg

36 Ksi.
58 Ksi.
14.435,20 Kip.

Limite de fluencia
Limite de ruptura

Solicitacién a traccion
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E= 2100.000 Kg/cm?  29.000 Ksi. Madulo de elasticidad del acero
L= 156 cm Longitud de barra.

Propiedades geometricas de la seccion.

Seccién HSS4X2X1/8

t(des)=

h= 500 plg. 12,00 cm. Altura
b= 240 plg- 6,00 cm. Ancho
X t= 0,10 plg. 025 cm. Espesor
A= 133 plg> 859 cm? Area
b= Ix= 3,87 plg* 161,01 cm* Inercia en el eje X
ly= 1,32 plg* 5506 cm* Inerciaenel eje Y
Radio de giro
rx= 433 cm
ry:r= ,53= cm

Factores de resistencia segun LRFD. Para elementos a tension.
1= 09 Fluencia
92 = 0,75 Ruptura

Verificacion con la seccion elegida:

k*L
< 300

61,72 < 300 OKiiii

Resistencia permitida en traccion:

Pu
ftl = < olxFy

Bruta
Kg K_g
168047 —z = 2.277,00cm? OKjiiii

cm
Resistencia por ruptura.

Célculo del area critica.

¢on= 0,25 plg. 0,63 cm Diametro nominal del perno.
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¢oc= 0,76 plg. 1,90 cm Diametro de célculo.

Area critica.
Acrit = Agry — ZAag

Acrit = 5,75 cm?
Resistencia por ruptura.
Pu
ft2 = < @2xFy
ACritica
Kg K
250841 —- < 3.060,0 29 0 OKiiiii

Disefio de parante més solicitado.
Datos:

Elemento: O traccion.

cm?

Segun la Norma ASTM 1011-A36, Acero de calidad estructural.
Fy= 2530 Kg/cm?2 36 Ksi. Limite de fluencia.
Fr=4.080 Kg/cm2 58 Ksi. Limite de ruptura.
Pu= 2.088,05 Kg 2.088,05 Kip.

E= 2.100.000 Kg/cm2 29.000 Ksi.
L= 160 cm

Propiedades geométricas de la seccion.
Seccion C3X6.

0 = 240 Plg- 6,00
bf= 160 plg. 4,00

tw= 010 plg. 0,25

= 060 plg? 384

2 Ix= 051 pig* 2143

ly= 020 plg* 853

Solicitacién a traccion.

Maodulo de elasticidad del acero.

Longitud de barra.

Altura.

Ancho de ala.
Espesor del alma.
Area.

Inercia en el eje X.

Inerciaenel eje Y.
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Radio de giro.

r= \/z: rx= 158 cm
A
1,00 cm

ry =

Factores de resistencia segun LRFD. Para elementos a tension.
1 09 Fluencia.
@2 0,75 Ruptura.

Verificacion con la seccion elegida:

kL
<300
160,56 < 300 OKiiii
Rigidez permitida en traccion:
Pu
ftl= < glxFy
ABruta
Kg Kg
543,76 m? < 2.277,00 py) OKjiiiii
Resistencia por ruptura.
Célculo del area critica.
Se define el diametro del perno.
On = 0,25 plg. 0,63 cm Diametro nominal del perno.
oc= 076 plg. 1,90 cm Didmetro de célculo.

Area critica.
Acrit = Agpy — EAag

Acrit= 1,00 cm?

Resistencia por ruptura.

ft2 = < g2 xFr

ACritica
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K
2.078.26 m—% < 30600 K90 OKiiiii

cm?

Disefio de miembros a compresion.
Disefio de cuerda superior mas solicitado.

Datos:

Elemento: B compresion.

Segln la Norma ASTM 1011-A36, Acero de calidad estructural.

Fy= 2.530 Kglcm? 36 Ksi. Limite de fluencia.
Fr= 4.080 Kg/cm?> 58 Ksi. Limite de ruptura.
Pu= 14.900,70 Kg 14.900,70 Kip. Solicitacion a compresion.

E= 2.100.000 Kg/cm? 29.000 Ksi. Modulo de elasticidad del acero.
L= 161 cm Longitud de barra.

Propiedades geométricas de la seccion.

Seccién HSS4X2X1/8

i tides)=
h= 480 plg. 12,00 cm. Altura
b= 240 prlg- 6,00 cm. Ancho
X t= 010 plg- 025 cm. Espesor
A= 1,33 plg? 859 cm? Area
Ix= 3,87 plg* 161,01 cm* Inercia en el eje X
i ly= 1,32 plg* 55,06 cm* Inerciaen el eje Y
Radio de giro
r= j% — rx= 433 cm
ry= 253 c¢cm

Longitud efectiva.- Esta en funcion de al tipo de unidn del elemento, en donde para una

articulacion K = 1.

l=k+«L = 161 cm
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Esbeltez médxima.

k.L
Amasz S 200

63,71 < 200 OKijii

Definicion de frontera entre columna eléstica e inelastica.

Si A < 15 F..;, = 0,658%° «xFy  Columna intermedia o corta.
0,877
Si Adc > 15 F.i= P Fy Columna Larga.
KL F
Ac = « =X~ o070
Tmin * T E
e =070 < 15 Columna intermedia o corta.

Esfuerzo critico para el elemento.

Kg

F,,; = 0,658%° « Fy = 2.056,21 >
cm

Resistencia normal por compresion.
Pn=Fcri* Agpyq = 17.662,80 Kg.

Suma de las cargas Factorizadas.
Factor de resistencia segun LRFD en columnas.
@c= 0,85
Pu=@¢c+Pn= 15.013,40 Kg.

Verificando solicitaciones.

Pu = Pug

15.013,40Kg = 14.900,70 Kg OKjjj

Disefio de diagonal mas solicitado.
Datos:

Elemento: N compresién.

Segun la Norma ASTM 1011-A36, Acero de calidad estructural.
Fy= 2530 Kg/cm? 36  Ksi. Limite de fluencia.
Fr= 4.080 Kg/cm? 58 Ksi. Limite de ruptura.
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Pu= 1.468,61 Kg 1.468,61 Kip. Solicitacion a compresion.
E= 2.100.000 Kg/cm? 29.000 Ksi. Madulo de elasticidad del acero.
L= 176 cm Longitud de barra.

Propiedades geometricas de la seccion.
Seccion C3X6

40

A t = 240 6,00 cm. Altura.
bf= 1,60 4,00 cm. Ancho deala.
tw= 0,10 0,25 cm. Espesor del alma.
= 060 384 cm? Area
1 Ix= 051 21,43 cm* Inerciaen el gje X.
ly= 0,20 853 cm* Inerciaeneleje.

I
rz\/;z rx= 2,36 cm

ry= 149 cm

Longitud efectiva.- Esta en funcion de al tipo de unién del elemento, en donde para una

articulacion K = 1.

l=k=xL = 176 cm
Esbeltez maxima:
.L
Amax = T S 200
117,78 < 200 OKjii

Definicion de frontera entre columna elastica e inelastica.

Si Ac £ 1,5 F,.; = 0,658% x Fy Columna intermedia o corta.
0,877
Si Ac > 15 Forg = — 5 *Fy = Columna Larga.
KL F
Ac = . =X = 1,30
Tmin * T E
e = 130 < 15 Columna Intermedia o Corta.
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Esfuerzo critico para el elemento.

Kg

Feri = 0,658}“C2 x* Fy = 1.245,44 >

Resistencia normal por compresion.
Pn=Fcri*Agyyeq = 4782,50 Kg.

Suma de las cargas Factorizadas.
Factor de resistencia segun LRFD en columnas.
¢oc= 0,85
Pu=@c*Pn= 4.06512 Kg.

Verificando solicitaciones:

Pu 2 PuSol
406512 Kg = 146861 Kg OKjjj

3.5.3 Disefio de uniones.

Todos los elementos de la cercha tendran uniones soldadas de esta manera se generara un
elemento rigido, la verificacion de las uniones se realiza a continuacion teniendo la

verificacion de una unioén.

Soldadura

lustracion 17, Uniones de soldadura tipo filete, Fuente: Elaboracion propia.

Resistencia del metal de soldadura E70.

Datos:

E70= 4.900 Kg/cm? Electrodo de resistencia minima de la soldadura.

0= 0,75  Factor de garantia especifica.
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w = 0,5 cm Tamafio minimo de soldadura (Tabla 14.2 MC
Cormac).
Fw= 0,6*E70=3.430 Kg/cm?
Fws = 0,707 x g * w * Fw =909,379 Kg/cm

Resistencia del metal base.
Fy= 2530 Kg/cm?
t= 0,25cm Espesor de la seccion.

Fwb=09*Fy=t= 569,25kg/cm

Longitud de filete requerida.

Pu= 1.468,61 Kg Fuerza de diagonal més solicitada.
Pu 3

l= —=

Fwb

cm Soldadura en cada lado.

Verificando l
" <100

5 < 100 OKiii

3.5.4 Disefio de placa de apoyo (movil).

|EI disefio de la placa de anclaje sera la misma para todas las cerchas metalicas, con la
reaccion mas desfavorable obtenidas de la cercha siguiendo las especificaciones ASCI
LRFD.

Angulo soldado .
o atornillado a la ﬁecuon rectangular
columna en el taller K
o A
_ . _Tuerca
‘ 1«— Arandela
P];x'\‘;] \j‘. b;m: — ‘ ‘
r<— Pernos de anclaje —
| 1

llustracion 18, Placa de anclaje, Fuente: Mc Cormac.
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Disefio de los pernos de anclaje.

Datos:
Pu= 3.596,89 Kg Reaccion mas desfavorable de cercha.
gt = 0,75
d= 3/4 plg. 1,91 cm Didmetro de perno (Asumido).

Resistencia por cortante para un perno.
Ap= 285 cm2 Area de perno.
Rn =gt +Fv+ Ap = 5.408,31 Kg. Resistencia por cortante.

Pu
N®perno = R 1,2= 20 Pernos.

Verificacién de la placa.
Datos:
Fy= 2530 Kg/cm?
Pu= 6.275,14 kg
t= 3/8 plg. 1 cm. Espesor de placa (Asumido).
Distancias minimas a los bordes en cualquier direccion.
SS 11/4 plg. 32 cm
S= 22/3 plg. 6,8 cm

H H Lc= 5 cm (Asumido)
L4 g S= 10 cm (Asumido)
d= 1,91 cm diametro perno.

Silc<2d > @Rn=0,75% (1,2 Lc*t=Fu)
Silc>2d —> @6Rn=0,75%(2,4*d *t * Fu)
2d= 3,81 cm
Lc > 2d
gRn =0,75* (2,4*d *t«Fu) = 8.263,29 Kg.

Verificando
gRn Placa > ¢RnTotal pernos

8.263,29 > 8.112,47 OKjij



3.5.5 Disefio de placa de apoyo.

Cuando las cerchas metalicas se apoyan en la columna de hormigon armado es necesario que

las cargas se distribuyan en el area suficiente para evitar que se sobre esfuerce el hormigon

la carga de transmite a traveés de la placa de acero A36 que esta ligada a la columna con

pernos de anclaje.

Area de la placa base.

La resistencia de disefio por aplastamiento del concreto debajo de la placa base debe ser por

lo menos igual a la carga soportada. Cuando la placa base casi cubre toda el area de la

columna esta es igual a (0,6 por aplastamiento del concreto) multiplicada por la resistencia

nominal del concreto 0,85*Fc*A.
Datos:

Pu= 6.275,14 Kg.
fc= % = 166,67 Kg/cm?

)

g= 06 Coeficiente por aplastamiento del concreto
_ Pu
Aplaca requerida > m =73,83 cm?
Seccion asumida.
B'= 20 cm
N'= 20 cm
A= 400 cm?
Espesor de la placa base.

Se tomara como si la placa estuviera en voladizo con las dimensiones n y m igualando al

momento plastico de la placa de acero de la siguiente.

M2 g _PEmt
—ﬁ# N’ B’ 2 2%NxB
- . . P n  Pxn?
‘ M =N " 2" am
3
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Momento plastico.

O+ Mp=0xCre L e
* = x( x—=@ * ¥ — % — = @ * * —
p S =@xfyxgxo=0xfyxo

Igualando el momento plastico con momento maximo se obtiene el espesor de la placa.

t2 P % n? t2 P % m?
_—— * * —_—=——
o fyr =y Bl Iy sov.p B2
Datos:
g= 09 Fy= 2530 Kg/cm?
n= 5 cm N'= 20 cm

m= 10,0 cm B'= 20,0 cm
Pu= 6.275,14 Kg.

2xP
= - 05 cm 1/4  plg
t1 n*\/(z)*Fy*N'*B'
2%P
= — - 117 cm 1/2 lg.
t2 m*\/q)*Fy*N,*B, pg

Asumido 3/8 plg.

Dimensiones de la placa.

Placa = 20 X 20 X 0,95 cm
2Pernos = 3/4 plg. 191 com
CORTE VISTA EN PLANTA
placa movil
Soldadura
Soldadura
Placa Mowl 38" 4 'y Tuerca r* Espaclo de desplazaniento
Placa Base 38" ne,  Arandela & §° Por dlatocion termica 4cn
-~ ) . 3 |
b
4
‘Pemos de ' Pernos de
anclaje 3/4" anclaje 3/4"

lustracion 19, Detalles de placa de apoyo, fuente: Elaboracion propia.
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3.6  Estructuras de Hormigén Armado.

3.6.1 Esquema Estructural.

Se modela la estructura como un pértico espacial en 3D, con un esquema estructural como

se muestra en la figura.

lustracion 20, Estructura de Hormigon Armado en 3D, fuente: CYPE CAD.

Datos de Estructura de Hormigén Armado:

Norma a utilizar

Cadigo Boliviano del Hormigén CBH -87

Resistencia Caracteristica del H°A°

250 Kg/cm?

Resistencia de Fluencia del Acero de Refuerzo

5.000 Kg/cm?

Coeficientes de Minoracion de las Resistencias

Hormigén yc = 1,5

Acero ys = 1,15

Nivel de Control de Ejecucion

Normal

Coeficiente de mayoracion de cargas

vi=1,6

Tabla 22, Datos de la Estructura de H°A?,

fuente: Elaboracién Propia
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3.6.2 Estructura de Sustentacion de la Edificacion.

Las losas son elementos estructurales planos cuyo espesor es pequefio comparado con sus
otras dimensiones, y que, formando parte de los entrepisos, tienen como funcién estructural
el soporte directo de las cargas que actuan sobre ellos, y la transmision de las mismas hacia
otros elementos estructurales como vigas, columnas y tabiques.

3.6.3 Disefio Estructural de Losas.

La estructura de sustentacion de los entrepisos estara constituida por viguetas pretensadas

prefabricadas y complemento de poliestireno.
El andlisis para el célculo se realizara de la losa de mayor dimension.

Losa de mayor dimension, longitud paralela a las viguetas L(cm)=550.

llustracion 21, Estructura de Hormigon Armado en 3D, por CYPE CAD 2016, fuente:
elaboracion propia.

3.7 Disefio Estructural de losas.

La estructura de los entrepisos estara constituida por viguetas pretensadas prefabricadas y

complemento de poliestireno.

El anélisis para el célculo de la losa se realizara con la mayor dimensién con longitud

paralela a las viguetas L =550 cm.
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3.7.1 Disefio de la capa de compresion de la losa de H°A®.

Las losas corresponden a las siguientes caracteristicas geomeétricas.

Weclln: R do REah GRE- ¢ BiLSHcs

armadura Plastoform Capg, des .
negativos. en apoyo compresién Vigueta

’ Malla, + armadura
E®N|
<
YEE.

) fransversal
e
LiL% i SpL

\ // | \;ﬁ‘//
D% PIK
50 B

lustracion 22, Vista transversal de la losa, fuente: Elaboracion Propia.

Calculo de la altura de la capa de compresion de la losa e:

Datos:
b= 44 cm Ancho del complemento.
fyd = 4.347,83 kg/cm? Esfuerzo del acero.
ep = g = 3,67 cm Espesor minimo de la losa.

Constructivamente se adopta:
e=5cm

Calculo de armadura de distribucion:

La armadura de distribucion se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigon y las variaciones térmicas, evitando la figuracion y contribuyendo la rigidez del
forjado. Segun CBH-87 recomienda una armadura de distribucién para losas con una

separacion maxima entre barras de 30 cm.

Calculo de armadura necesaria de distribucion:

Aspec = 0,58 cm?/m
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Calculo del nimero de barras.

Q= 6 mm Diametro de barra.
An= 0,28 cm? Area de seccion.
As ,
n=_—= 3 barras/m Numero de barras.
n

n= 4 barras/m (Adoptado)
Se colocara en ambas direcciones:

® 6 mmc/25
Eleccion del tipo de complemento a utilizar:

MOMENTOS ADMISIBLES

v - v

EEENTRE EPESORES M0 CONPOENTES YoM TPOS DE VIGUETAS SEGUN PRODUCOON ESTANOAR
YEUES PO0E e DELALOSA HORMIGON RONENTOS ADMSBLES
2 = D WRES DS Tt Tl T | Tt TS Tl | Tl | Tl
- -5 _sin) gemei] Imn  igns e lons  igum  igmh  igne  igen
40 P8 11003 ¢, 3 12 pa ] [ 1.5 5] 27 L2 § 1286 | 153 | 1853 | Laee | 248
0 Poo0ies | w0 | S |15 13 b3 in s m bS] o LS | 128 | LA | 15 | 1888
50 75 10/100/5¢ 15 e v asss L 3.1 = =) 1006 | 12a | 130 | 180
40 P8 12/100/3¢ b1 3 b % Q088 e 108 | L1 LSS | 1L08s | 215 | 2313 | 2588
S0 5 12/100/6s | 12 3 7 m e in oM 0 L) w: 1208 1438 v 1458 295
&0 B 12100/5¢ 171 i 19 0050 %0 m 3] 180 L LA 15 1917
40 P8 15100/34 e = S asn s 1311 | LS5 | LGS | 205 | 267 | 28 | 34
S0 PBivIonee | 15 | | X 5 i i 057 TR O] 1050 | LS | e | LRO ) 19 | 20 | 250
60 | #1500 15 W | e 0.054 £33 Bl m s jist) un | ues | e
<0 P8 177100738 b2 i3 i | (1] RS | 1468 | L6 | 28 | 201 | 192 | e | O
>0 PB 17100088 | O s|2 208 s in o | & 173 | 1% 166 | 15@ | 230G | 258 | 3.1
60 7B 17/100/5¢ 5 1 e 105 el 575 1.08S LG I LRs ) 155 ] im | 1685
40 73 20/10003¢ %3 = i3 L1 1] 1250 | LSSe | LEW | 233 | 2807 | 13 | AT | 458
30 PPVIO0/ee | 0 | S| B o5 Pl P fos Y 1357 | 18 1909 | 3357 | 2% | 1% | 36
60 75 X105 w i¥ 114 05 b SR AR AR AR AR AR
40 P8 22/10032 = = i ) [ §°1] L300 | LSCE | 2047 | 2603 | 307 | 1667 | 350 | 42
0 BN | 12 3|\ T 56 s bl s b IAN | LEN | 2085 | 248 | 19 | L@ | 1%
) 78 22/100/54 ™ & v ao8e L 1233 | L% L7383 § 2050 | 284 | 28 | 308
40 P8 25100034 E 12 b5 ] aum L1AES | 2008 | 2300 | 233 | 348 | L8 | a2 | ssa
50 MBIVK | B |5 | = m e bl ] 0% L373 | 1683 | L2 | 238 | 270 | 131 | 158 | ae@
60 | 7825110075 M | 2 | w0 20% s | 137 | oo | s |2 | 2 | 2ee | 30w

Tabla 23, Dimensiones de Complementos y esfuerzos, fuente: PRETENSA.

87



Tipo de complemento a utilizar:

15 X 100 X 44 cm

llustracion 23, complemento para Losa, fuente: PRETENSA:

3.7.2 Calculo del momento flector que debe resistir la vigueta.

Datos:
CM= 10,0312 Kg/cm? Carga muerta.
SC = 10,0100 Kg/cm? Sobre carga de uso (azotea).
Q=CM+SC= 0,0412 Kg/cm? Carga total.

Transformando en carga lineal:

A= 50 cm Distancia entre ejes de viguetas (de tabla).
gq=Q*A= 206 Kg/cm Carga lineal.

Para una losa simplemente apoyada tenemos el momento flector maximo en centro luz.
Datos:
L= 550 cm Longitud de la losa paralela a las vigueta.

L? .
Mf = q; = 77.894,00 K*cm Momento flector méaximo.

Md = 1,6*Mf = 124.630, 00 K*cm Momento mayorado de disefio.
Madm = 147.000, 00 Kg*cm Momento admisible de la vigueta TIPO VP4
(De tabla).

Verificando la condicién:
Md < Madm
124.630,00 Kg+*cm < 147.000,00 Kg*cm OK

Por lo tanto se utilizara viguetas TIPO VP4 (PRETENSA).
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3.8 Disefio de losa casetonada.

Estado limite tltimo de flexion:

Datos de los materiales:

fck =250 Kg/cm?
fyk = 5.000 Kg/cm?
Yc= 1,5

Resistencia caracteristica del hormigdn a compresion (28 dias)
Limite de fluencia del acero.

Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon.

Ys= 1,15 Coeficiente de minoracién de resistencia del acero.
fcd = fek — 166,67 Kg/cm? Resistencia de disefio del hormigon.
yc
fyd = fyk = 43478 Kg/cm? Resistencia de disefio del acero.
YSs

Datos geométricos de la seccion:

25

30 7

L= 830 cm

= 60 cm
bw= 10 cm
= 30 cm
hf= 5 cm
r= 25 c¢m
d=h-r=27,5cm
t= 100 cm
l, = 620 cm

- lIO—l

Luz de calculo de la viga.
Ancho del ala.
Ancho del nervio.
Altura de la losa.
Altura de la capa de compresion.
Recubrimiento.
Altura efectiva de la viga
Ancho unitario de calculo.

Longitud de arriostramiento de la cabeza de compresion.

Datos del analisis Estructural:

Mdy = 38.965.00 kg*cm/m Momento mayorado de disefio en direccion Y (inferior).
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Calculo del ancho efectivo de la seccién:

Calculo de valores auxiliares:

hf
= o167
L _ 830
w
2 %L _
= 3320

En base a los valores encontrados en la tabla 9.1.2 b del CBH. Se calcula el valor.

be—bW_ 1
b—bw

Se despeja el valor del ancho efectivo del ala be, se tiene:
b=X*Mb-bw)+bw= 60 cm

Entonces b1 sera:

b, — bw
bl = 5 = 25 cm

Verificacion a pandeo lateral:

Se debe comprobar las siguientes condiciones:

hf = %*bl

50 cm = 3,13 cm OKjji
Verificacidn de la siguiente condicion:
bw > %*(h—hf)
10,0 cm > 3,13 cm OKijii
Verificacion de la siguiente condicion:
l, <12xb
620,0 cm < 720,0 cm  OKijijj

Calculo del momento de blogue de compresién:

hf
Mo = 0,85 * fcd * be * hf * (d — 7) = 1.062.500,0

Ancho de cabeza de compresion.

Kg*cm
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Verificacion de la siguiente condicion:
Md < Mo

38.9650 Kg*cm < 1.062.500 Kg*cm

Entonces (YY) cae dentro el ala de la seccion, se calcula como seccion rectangular.

Profundidad del bloque de compresion (y).

Md
y=dx* 1_\/1_0,425*be*d2*fcd = 1,72 cm.

3.8.1 Calculo de armadura positiva transversal inferior.

fcd 9
As = 0,85 * be * y * = 3,36 cm“/m
Y Fyd

Calculo de la armadura positiva minima.
Cuantia mecéanica minima:

La cuantia minima de determina a partir de tabla en funcion de la resistencia del acero y en
funcion del elemento estructural.

Wmin = 0,0028 Cuantia mecanica minima.

Armadura minima:
Asmin = Wsmin *bw xd = 0,77 cm?

Verificacion de la siguiente condicion:

As > Asmin
3,36 cm?> >0,77 cm?  OKjji

Por tanto si no cumple la condicién se adoptara la armadura minima:
As= 3,36 cm?m

Distribucion del area de acero.
La distribucion del area de acero de la armadura se la distribuira en funcién a los diametros

comerciales de barras de acero corrugado teniendo en cuenta la separacion minima.
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DIAMETRO | AREA As N° DE
(mm) (cm?) | (cm?) BARRAS
8 0,503 3,36 7
10 0,785 3,36 5
12 1,131 3,36 3
16 2,011 3,36 2
20 3,142 3,36 2
25 4,909 3,36 1
nl= 2 Barras 01 16 mm
n2 = Barras @2 O mm

Se dispondra:

2 01 16 mm+ 0 ¢2 0 mm en un metro

Se verifica la siguiente condicion:
ASrear > AScaiculada
402 com?® > 3,36 cm? OKijij
3.8.2 Calculo de armadura transversal de nervios.
Datos:

Vd= 406 Kg./m Fuerza cortante.

r= 25 cm Recubrimiento.

fcd= 166,67 Kg/cm? Resistencia de disefio del hormigon.
fyd = 4.347,8 Kg/cm? Resistencia de disefio del acero.

h= 30,00 cm

bw= 10,00 cm



Cortante mayorado
fvd =0,5%./fed = 6,455  Kglcm?

Veu= fvd*bw+(h—r)= 17751 Kag. Cortante que resiste el hormigon.

Verificando las condicion del caso 1.
Vd <Vcu

406 Kg. < 17751Kg  Calcular Asmin
Cuando Vd es menor que Vcu no requiere armadura adicional. Pero sin embargo se debe

colocar armadura minima transversal.

Armadura minima:

A 0,02 « bw * t fed 0.63 m?2
Sminit = 0,02 * bw * € * =
mini.t fyd , C

Verificando la condicién del caso 2.

Vd >Vcu

Vsu=Vd—-Vcu = 0 Kg. Cortante que resiste el acero.

Verificando la condicién del caso 3.

Agotamiento por compresion oblicua del alma:

Vou >Vd
Vou=03=*fcd*bw=(h—71)= 20.625,00 Kg.

20,625 K9 > 406 kg OKjj

Armadura transversal:
t= 100 cm Longitud unitario.
Ast = Vsuxt _ )
s = 09 drfyd 0,00 cm

Verificando la condicién:
Ast > Asmin Armadura con Asmin
Armadura minima:

_ fcd
Asmin = 0,033 * bw = t * Fyd = 127 com?
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Se debe adoptar el valor mayor de los dos (Ast, ASmin).
Entonces:

Ast= 127 cm?

La disposicion de los estribos seré con dos piernas, se calculara el area para una sola pierna:

Ast p
AStpierna = T = 0,633 cme.

Didmetros para estribos:

@ 6 mm Asbmm = 0,2827 cm?
@ 8 mm As8mm = 0,5027 cm?
Numero de estribos en una longitud unitaria:
Ast,;
Noomm = ——— =336 ~ 3,00Estribos/m
Sot
Ast,;
Npgmm = ————= 189 ~ 2,00 Estribos /m
Asge
Separacion de los estribos:
Separacidn calculada:
t
Spe = N 30 cm

Entonces se dispondra
6 mmc/ 30cm

Verificacion de la siguiente condicion:

Area real
Asreal= 1,70 cm?
ASrear > AScaiculada
1,70 cm? > 127 cm®  OKjij

3.9 Verificacion de abacos.

Estado limites ultimos de flexion.
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Datos de los materiales:

fck= 250 Kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigén a compresion (28 dias)
fyk = 5.000 Kg/cm? Limite de fluencia del acero.
Yc= 15  Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon.

Ys= 1,15 coeficiente de minoracion de resistencia del acero.

ck
fcd = ];—C = 166,67 Kg/cm? Resistencia de disefio del hormigon.
fyd = fyk — 4.347,82 Kglcm? Resistencia de disefio del acero.

¥s
Yue = 2.500 Kg/m?® Peso especifico del hormigon armado.

Datos geométricos de la columna:

ao= 30 cm Dimensién X en la columna.
bo= 30 cm Dimensién Y en la columna.

bw= 100 cm Ancho unitario de disefio a flexion.

r= 2,5 cm Recubrimiento.
h= 30 cm Altura de la losa.
d= 275 cm Altura util de la losa.

Datos del andlisis estructural:
Fsd=Nd = 172.290,00 Kg. Esfuerzo de punzonamiento de calculo.
Md = 1.308.000,00 Kg*cm Momento de calculo.
Calculo de superficie critica de punzonamiento.

Ul=4xm*d+2=x(ay+by) = 50557 cm Perimetro critico.
Ac=p=h= 1516725 cm? Area critica de punzonamiento.
Up=2%apg+2+by= 160 cm  Perimetro de columna.

Célculo de la fraccién de momento para diferentes condiciones:

Para pilares Interiores:

1
a=1-— =
L2, o 1d 0,400
3 \by+d
Para pilares de borde:
1
a=1- = = 95
2 a0+§
T+3* 5, 7d



0.373

Para pilares de esquina:

1o ! — 0,400

2 |2a9+d
1+3* |25, +4d

Calculo de la resistencia virtual del hormigon:

Fev = 0,131+ 3/fck? = 11,2 Kglem?

Distancia a la fibra neutra:
d
u:ao-{-E: 53,75 cm
d
V:b0+E: 53,75 cm
Calculo de momento de inercia combinado para pilares interiores:

d d)? d)«d® dx(by+d 2
I = *(“%Jf ) +(a0+6)* A C )2*(a°+d) ~ 5.872.324,21cm’

Comprobacién a punzonamiento:

No seré necesario armadura a punzonamiento si se cumple la siguiente condicion:
Nd+a*Md*u
Ac Jc
Nd+a*Md*v
Ac Jc

<2=xFcv

<2=x*Fcv

Verificando las siguientes condiciones:

16,15 Kg/lcm?> < 22,40 Kg/cm? OKjii
16,15 Kglcm?> < 22,40 Kg/cm? OKjii

Por tanto no es necesario armadura a punzonamiento.
3.10 Disefio de Vigas.
Estados limites tltimo de flexién.

Datos de los materiales:
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fck =250 Kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigén a compresion (28 dias)
yk = 5.000 Kg/cm? Limite de fluencia del acero.
Yc= 15  Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigén.

Ys= 1,15 coeficiente de minoracidn de resistencia del acero.

fod = ek — 166,67 Kg/cm? Resistencia de disefio del hormigén.
yc

fyd = fyk =4.347,82 Kg/cm? Resistencia de disefio del acero.
YS

Datos geometricos de la seccion:

L= 86 m Luz de célculo de la viga.
h= 45 cm  Altura de la viga.

bw = 20 cm  Ancho de viga.

r= 2 cm  Recubrimiento.

d=h-r= 37,5 cm  Altura efectiva de la viga.

Datos del analisis Estructural:

Md(+) =1.527.000,00 Kg.cm Momento mayorado de disefio positivo.
Md(-) =973.000,00 Kg.cm Momento mayorado de disefio Negativo.

3.10.1 Célculo de la armadura positiva.

Momento reducido de calculo (ud).
El célculo de momento reducido de célculo estara en funcién del momento mayorada de

disefio y las propiedades del material y de la seccién de la viga, de acuerdo a la siguiente

ecuacion:

Md

m = 0,250 Momento reducido de célculo.

pd =

Se determina el momento reducido de calculo limite a partir de tabla en funcién a la

resistencia  del acero.
plim = 0,319
Verificacidn de la siguiente condicion.

ud < plim

<
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0,250 0,319 No requiere armadura a compresion.

La cuantia mecénica Ws se determina de la tabla universal para flexién simple o compuesta

en funcién del momento reducido de calculo pd.
pd = 0,250 Momento reducido de calculo para el ingreso a la tabla general.

Se obtiene una cuantia mecanica:
Ws= 0,307 Cuantia mecanica.

Armadura positiva:
El area de acero de la armadura positiva sera determinada de acuerdo a la siguiente ecuacion

en funcidn de la cuantia mecéanica.

fcd
As=Ws*bw*h*fyd: 10,59 cm2

Célculo de la armadura minima.

Cuantia mecanica minima:

La cuantia minima de determina a partir de tabla en funcion de la resistencia del acero y en
funcién del elemento estructural.

Wmin = 0,0028 Cuantia mecanica minima.
Armadura minima:
Asmin = Wminxbw+h= 252 cm?

Verificacion de la siguiente condicion:

As > Asmin

10,59 cm* > 252 cm?  OKjjj
Por tanto:
As = 10,59 cm?

Distribucion del area de acero.
La distribucion del area de acero de la armadura se la distribuird en funcion a los diametros
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comerciales de barras de acero corrugado teniendo en cuenta la separacion minima.

DIAMETRO AREA As N° DE
(mm) (cm?) (cm?) BARRAS

8 0,503 10,59 22

10 0,785 10,59 14

12 1,131 10,59 10

16 2,011 10,59 6

20 3,142 10,59 4

25 4,909 10,59 3
nl= 2 Barras 39 20 mm
n2= 2 Barras ©2 20 mm

Se dispondra:

2 91 20mm+ 2 0220 mm

Se verifica la siguiente condicion:

Asreal > Ascalculada

1257 €™ > 1059 cm? OKkjjj

Separacion entre barras.

bw —2.r—01.n1 — P2.n2 _

sb= nl+n2—1 2,0 cm

3.10.2 Calculo de armadura transversal.
Datos:

Vd= 11.890,00 Kg. Fuerza cortante.
r= 2 cm Recubrimiento.

fcd= 166,67 Kg/lcm? Resistencia de disefio del hormigon.



fyd = 4.347,8 Kg/cm? Resistencia de disefio del acero.
h= 4500 cm
bw= 20,00 cm

Cortante mayorado.
frd =0,5x,/fcd = 645 Kg/cm?
Veu = fvd » bw » (h —r) = 5.551,30 Kg. Cortante que resiste el hormigon.

Verificando las condicion del caso 1.
Vd <Vcu

11.890,00 Kg. < 5551,30 Kg  Aplicar caso2

Cuando Vd es menor que Vcu no requiere armadura adicional. Pero sin embargo se debe

colocar armadura minima transversal.

Armadura minima:

fed ..
ASminic = 0,02 % bw * ¢ * Fyd = Calcular armadura adicional.

Verificando la condicion del caso2:

Vd >Vcu

Vsu=Vd—-Vcu= 6.339,00 Kg. Cortante que resiste el acero.

Verificando la condicion del caso 3:

Agotamiento por compresion oblicua del alma.
Vou >Vd
Vou=03*fedxbwx(h—r) = 43,000,00 Kg.
43.000,00 kg = 11.890,00 kg OKjj
Armadura transversal:

t= 100 cm Longitud unitario.

Vsuxt

Ast= —————— =
S 0,9 xd * fyd
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3,77 cm?

Verificando la condicién:

Ast > Asmin

Armadura minima:

. fcd
Asmin = 0,02 * bw * t * =
fyd

1,53 cm?

Se debe adoptar el valor mayor de los dos (Ast,Asmin).

Entonces:

Ast= 3,77 cm?

La disposicion de los estribos serd con dos piernas, se calculara el area para una sola pierna:

Ast
AStpierna = IR = 1,88 cme.
Diametros para estribos:
g mm 6 Asbmm =
8 As8mm =
@ mm

Numero de estribos en una longitud unitaria:

Ast,;
pemm ASq)t ,
Ast,;
N — pierna _ ~
p8mm AS@t 3175
L= 100 cm
Separacion de los estribos:
Separacion calculada:
Spe = L
pe= y= 15
Entonces se dispondra
@ mmc/

0,28
0,50

4

cm

cm

Estribos/m

Estribos /m

Longitud de distribucion.

cm
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6 15

Verificacion de la siguiente condicion:

Area real

As.real = 3,96 cm?

Asreal > AScalculada

3,96 Kglem? >377  Kglcm?  OKjjj

3.10.3 Célculo de la armadura Negativa.

Momento reducido de calculo (ud).
El célculo de momento reducido de célculo estara en funcion del momento mayorado de
disefio y las propiedades del material y de la seccién de la viga, de acuerdo a la siguiente

ecuacion:

Md

ud = bwdZs fod = 0,153 Momento reducido de céalculo.

Se determina el momento reducido de calculo limite a partir de tabla en funcion a la

resistencia del acero.
plim = 0,319

Verificacion de la siguiente condicion

ud < uplim
0,153 < 0,319 No requiere armadura a compresion

La cuantia mecanica Ws se determina de la tabla universal para flexién simple o compuesta

en funcion del momento reducido de calculo pd.
pud = 0,153 Momento reducido de célculo.
Se obtiene una cuantia mecanica:

Ws= 0,178 Cuantia mecénica.
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Armadura negativa:
El area de acero de la armadura positiva serd determinada de acuerdo a la siguiente ecuacion

en funcion de la cuantia mecéanica.

fecd )
As = Ws * bw x d * = 587 cm
fyd

Calculo de la armadura minima.
Cuantia mecénica minima:
La cuantia minima de determina a partir de tabla en funcion de la resistencia del acero y en

funcion del elemento estructural.
Wmin = 0,0028 Cuantia mecanica minima.

Armadura minima:

Asmin = Wmin*bw+d = 2,41 cm?

Verificacion de la siguiente condicion:

As > Asmin
587 M’ > 241 CcM*  OKjji
Por tanto:
As= 587 cm?

Distribucion del area de acero.
La distribucion del area de acero de la armadura se la distribuira en funcién a los didametros

comerciales de barras de acero corrugado teniendo en cuenta la separacion minima.

DIAMETRO | AREA As N° DE
(mm) (cm?) | (cm?) BARRAS
8 0,503 5,87 12
10 0,785 5,87 8
12 1,131 5,87 6
16 2,011 5,87 3
20 3,142 5,87 2
25 4,909 5,87 2
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ni= 2 Barras 20 mm
n2= 2 Barras 12 mm

Se dispondra:
2 01 20mm+ 2 02 j12mm

Se verifica la siguiente condicion:

ASreai > AScaiculada
855 cm? >587 cm? OKijjj

Separacion entre barras:

bw —2.r—01.n1 — P2.n2 _
nl+n2-1 = 32 com

Sb =

40
—1
45
—

20 70
158 865
20120 =385
| 195———
2312 L=350 —
10— 2@20 L=1060 '
Al :
2000 ) | 20145

~ IRENEEH

| il 2020 =925 |
ol 2012 L=200! 2020 L=530 |

| —166—— —_—
L 8x1e@6c/20 | 12x1e@Bc/15 14x1e@6c/30 23x1e@Bc10
7143 1313 170 440 230 13113

llustracion 24, Disposicion de Armadura en viga, fuente: CYPE CAD.
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3.11 Disefo de Columnas.

Estados limites ultimos de compresion.

Datos de los materiales:

fck= 250
fyd = 5.000
Yc= 15
Ys= 1,15
k
fog =LK
Yc
fyk
fyd = s

DATOS GEOMETRICOS DE COLUMNAS Y VIGAS

Kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigon a compresion (28 dias)

Kg/cm?

Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon.

Limite de fluencia del acero.

coeficiente de minoracién de resistencia del acero.

= 166,67 Kg/cm? Resistencia de disefio del hormigon.

4.347,83 Kg/cm? Resistencia de disefio del acero.

Los datos geométricos representan las dimensiones de las columnas y vigas de los tramos

que se analizan para el disefio, extraidos de CYPE CAD.

PILAR N°13 MAS SOLICITADO

PUNTO A (Sotano)
COLUMNAS
I
Miembro |hxa|hya| | L L | Nd Mxd Myd vd
(m)[(m)| (m4) | (m) (ton.) | (ton.*m.) | (ton.*m.) | (ton.)
A-Cim |0,3/0,3]/0,0007| 1 7E-04 | 158,7 0 -0,37 |-1,46
A-B 0,3]0,3]0,0007| 24 | 3E-04 | 158,7 0 -0,37 |-1,46
SUMA | 1E-03
VIGAS QUE LLEGAN AL PUNTO
C13-C12 | 0 | 0,6 0 8,6 0
C13-C14 | 0 | 0,6 0 3,2 0
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C13-C5 | 0 | 0,6 0 55 0
C13-C20 | 0 | 0,6 0 55 0
SUMA 0
PUNTO B (Planta baja)
COLUMNAS
I
Miembro |hxa|hya| | L L | Nd Mxd Myd vd
(m)|(m)| (m4) | (m) (ton.) | (ton.*m.) | (ton.*m.) | (ton.)
B-A 0,3]/0,3/0,0007| 2,4 | 3E-04 |157,82| -0,064 3,23 -1,46
B-C 0,3]/0,3]0,0007| 3 2E-04 |157,82| -0,064 3,23 -1,46
SUMA | 5E-04
VIGAS QUE LLEGAN AL PUNTO
C13-C12 |0,2]0,4| 0,001 | 8,6 1E-04
C13-C14 | 0,2 0,4 ] 0,001 | 3,2 | 3E-04
C13-C5 |0,2|0,4| 0,001 | 55 | 2E-04
C13-C20 | 0,2]0,4| 0,001 | 55 | 2E-04
SUMA | 8E-04
PUNTO C (Primer Piso)
COLUMNAS
I
Miembro |hxa|hya| | L L | Nd Mxd Myd vd
(M) [(m)| (m4) | (m) (ton.) | (ton.*m.) | (ton.*m.) | (ton.)
C-B 0,3]/0,3]0,0007| 3 2E-04 | 87,22 | -0,32 6,74 -4,13
C-D 0,3]0,3/0,0007| 3 2E-04 | 87,22 | -0,32 6,74 -4,13
SUMA | 5E-04
VIGAS QUE LLEGAN AL PUNTO
C13-C12 |0,2]0,4| 0,001 | 8,6 1E-04
C13-C14 |0,2]0,4] 0,001 | 3,2 | 3E-04
C13-C5 |0,2|0,4| 0,001 | 55 | 2E-04
C13-C20 | 0,2]0,4| 0,001 | 55 | 2E-04
SUMA | 8E-04
PUNTO D (Asotea)
COLUMNAS
I
Miembro |hxa|hya| | L L | Nd Mxd Myd vd
(m)[(m)| (m4) | (m) (ton.) | (ton.*m.) | (ton.*m.) | (ton.)
D-C 0,3]/0,3/0,0007| 3,1 | 2E-04 | 87,22 | -0,32 6,74 -4,13
SUMA | 2E-04

VIGAS QUE LLEGAN AL PUNTO
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C13-C12 |0,2|0,4| 0,001 | 8,6 1E-04
C13-C14 |0,2|0,4| 0,001 | 32 | 3E-04
C13-C5 |0,2|0,4|0,001 | 55 | 2E-04
C13-C20 |0,2]0,4] 0,001 | 55 | 2E-04
SUMA| 8E-04

Tabla 24, Caracteristicas de columnas y esfuerzos, fuente: Elaboracion propia.

A continuacion se calcula el coeficiente y para cada punto.

» %) Columnas

= = 0,000
i > (%) Vigas
4B = » %)IColumnas _ 0.509
> (Z) Vigas

Conociendo los valores de los coeficientes y se precede a calcular el valor del coeficiente o
con el siguiente monograma.

Se determina numéricamente el coeficiente o mediante:

_ 064+ 114+ @pA+YB) +3+pA*YB  Enporticos Intraslacionales.
1,28 +2 * (YA + B + 3+ pA * B

go |24 A+ YB) +16«YA B En pérticos Traslacionales.
75+ A + YB

Aplicando como pértico Intraslacional (Tramo A-B).
a,—p = 0,597 <— Del monograma.
Calculo de la longitud de pandeo:
lo=a =L Longitud de pandeo.

Calculo de la esbeltez geométrica:
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Esbeltez geométrica.

Se verifica la siguiente condicion:
A <10

Cuando se cumple esta condicion se considera columna corta, despreciando los efectos de
segundo orden, no siendo necesario efectuar comprobaciones de pandeo.

TRAM PUNT vy a LONG | lo b A CONDICION
0] 0]
(m) (m) DE
ESBELTEZ
A-B A 0,00 | 0,59 3 1,79 | 0,3 5,97 Corta
0 7
B 0,59
9
B-C B 0,59 | 0,70 3,6 254 | 0,3 8,48 Corta
9 7
C 0,53
2
C-D C 0,53 | 0,65 3,6 2,37 | 0,3 7,91 Corta
2 9
D 0,25
8

Tabla 25, Parametros para la clasificacion de columnas, Fuente: Elaboracion propia.
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3.11.1 Calculo armadura longitudinal del tramo a-b.

Se despreciaran los efectos de segundo orden no siendo necesaria la comprobacién a pandeo
en columnas cortas.

Datos:

hxa= 30 cm

hya= 30 cm
fled = 0,9 * fek _ 150 Kg/cm?
yc

Uc=f'ed*bxh= 135000 Kg. Capacidad mecanica del hormigon.
Calculo de esfuerzos reducidos de calculo.

Datos:

Nd = 157.800,00 Kg. Fuerza normal en la columna.
Mxd =-32.000,00 Kg.*cm.  Momento en el eje x de la columna.

Myd = 674.000,00 Kg.*cm.  Momento en el eje y de la columna.

= e 1,17
_ Mxd )
W= Uc*hxa 0,01 H
Myd
=—= 020 —>
w Uc * hya =

Con los resultados obtenidos de los esfuerzos reducidos, se determina mediante el &baco de

roseta se obtiene el valor de la cuantia geomeétrica.
w= 0,878 Cuantia geométrica.
Capacidad mecanica de la armadura total.
Utotal = w*+ Uc = 118.530,00 Kag.

Armadura total.

Utotal
fyd

27,26 cm?
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Calculo de acero de la armadura minima.

Asmin = 0,005 * hxa * hya =

450 cm?

Por lo tanto se selecciona el area mayor entre el area de la armadura positiva y el area de la

armadura positiva minima y se tiene:

Por tanto:

As > Asmin

As = 27,26

Distribucion del area de acero.

cm?

La distribucion del area de acero de la armadura se la distribuira en funcion a los diametros

comerciales de barras de acero corrugado teniendo en cuenta la separacion minima.

Se dispondra:

DIAMETRO | AREA | As N° DE
(mm) (cm?) | (cm?) BARRAS

8 0,503 | 27,26 55

10 0,785 | 27,26 35

12 1,131 | 27,26 25

16 2,011 | 27,26 14

20 3,142 | 27,26 9

25 4,909 | 27,26 6
nl= 4 Barras g2 20 mm

Barras g1 20

mm

4 @1 20mm+ 6 9220 mm
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Se verifica la siguiente condicion:

Asreal > AScalculada

31,42cm? > 27,26 cm? OKijij
3.11.2 Calculo de armadura transversal tramo a-b.
Datos:
Vd = -4130,00 Kg. Fuerza cortante.
r= 25 cm Recubrimiento.
fcd = 166,67 Kg/cm? Resistencia de disefio del hormigén.
fyd = 4.347,8 Kg/cm?
hxa= 30,00 cm
hay = 30,00 cm
Cortante mayorado.
frd=05=yfed =" 6455 Kglem?
Veu = fvd x hxa * (hya —r) = 5.325 Kag.
Verificando la condicion:
Vd <Vcu
4.130,00 Kg. = 5.325,00 Kg OKijii

Calculo del area de acero de armadura minima:

t= 100,0 cm  Longitud unitaria.

fed 2
ASpinic = 0,02 * hxa * t * = 2,30 cm
mini.t fyd

Entonces:
Ast =Asmin=2,30 cm?

Distribucion del area de acero:

La distribucién del area del acero de la armadura transversal se realizan en funcién al ancho

tributario teniendo en cuenta los diametros comerciales de barras de acero corrugado
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teniendo en cuenta la separacién minima.

La disposicion de los estribos sera con dos piernas, se calculara el area para una sola pierna:

Ast
AStpierna = T = 1,15 sz.

Definicion del diametro del estribo segun CBH 87:
1) 1/4 de la armadura longitudinal mas gruesa.

1
Pt=-+01= 5 mm

2) No debe ser menor que 6 mm.

Ot = 6mm-= 6 mm

Entonces se adoptara como diametro de estribo:
ot = 6 mm
Area de acero adoptado:
As@ 6 mm= 0,283 cm?
Numero de estribos en una longitud unitaria:

Ast,;
N = pierna _
—Asm 4.07

Q

5,00 Estribos/m

Separacion de los estribos:
Separacion calculada:

t
Spe = 5 = 16,67 cm
1) No debe sobrepasar a la menor de 300 mm.

Spe= 30 cm

2) 12 veces el diametro minimo de las barras longitudinales.
Spe=12+02= 144 = 150 cm
Elegimos una separacion de estribo:

Spe= 15 cm
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Entonces se dispondra

0 g mmc/ 15cm

Verificacion de la siguiente condicion:

Area real
As.real = 2,83 cm?

Asreal > Ascalculada

283 cm? > 230 cm? OKjjj

lustracion 25, Disposicion de armadura de columna, Fuente: CYPE CAD.

3.12 Disefio de Muros de contencion de hormigén Armado.

Estados limites ultimos a compresion.

Datos de los materiales:

fck = 250 Kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigon a compresion (28 dias).
fyk =5.000 Kg/cm? Limite de fluencia del acero.

Yc= 1,5 Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon.

Ys= 1,15 Coeficiente de minoracion de resistencia del acero.

fcd = fek — 166,67 Kg/lcm? Resistencia de disefio del hormign.
yc

Iyk
YSs

fyd = = 4.348,00 Kg/cm? Resistencia de disefio del acero.
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Datos geométricos de muros:

Los datos geométricos representan las dimensiones de los muros de los tramos que se

analizan para el disefio.

h= 400 cm Altura muro.
bho= 20 cm Ancho de muro.
r = 25 cm Recubrimiento.

t = 100 cm  Longitud de célculo unitario.

Datos del analisis Estructural:
Los datos del analisis estructural representan las solicitaciones que debera transmitir los
muros a la fundacion, como lo son normal, cortantes, momentos flectores, obtenidos del

analisis estructural de la estructura completa.

= = i "
; - V= B 4 5
P e
Nx Ny Mx My

lustracion 26, Esquema de direccidn de esfuerzos, Elaboracion propia.

Datos:
Nx =21.140 Kg./m Fuerza axial vertical.
Mx(+) = 483.000 Kg.cm/m Momento Vertical (Alrededor del eje horizontal).
Qx= 0 Kg.cm/m Cortante transversal vertical.

Ny(-) = 5.070 Kg./m Fuerza axial horizontal.
My(+) = 154.000 Kg.cm/m Momento Vertical (Alrededor del eje vertical).
Qy= 0 Kg/m Cortante transversal horizontal.

3.12.1 Calculo de Armadura vertical.

fed=09+L1%_ 150  Kglem’

44
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Uc = f'cd xbo = 3.000,00 Kg./cm Capacidad mecanica del H®.

_ Nd_ 007
Uc
e M 008 ——> w2
Uc * box
uy = Myd = 0,01 e /,{1
Uc * ty

Con los resultados obtenidos de los esfuerzos reducidos, se determina mediante el abaco de
roseta se obtiene el valor de la cuantia geométrica.

w= 0,161 Cuantia geométrica.
Capacidad mecanica de la armadura total.

Utotal = w * Uc = 48.300,0 Kg./m

Armadura total.

Utotal _ 11,11 cm?m
fyd

Calculo de acero de la armadura minima.

As =

Asmin = 0,0003 x box xty = 0,60 cm?/m
Por lo tanto se selecciona el area mayor entre el area de la armadura positiva y el area de la
armadura positiva minimay se tiene:

Por tanto: As > Asmin

As= 11,11 cm?m

Distribucion del area de acero.
La distribucion del area de acero de la armadura se la distribuira en funcién a los diametros

comerciales de barras de acero corrugado teniendo en cuenta la separacion minima.

DIAMETRO |AREA| As N° DE
(mm) (cm?) | (cm?) | BARRAS
8 0,503 | 11,11 23
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10 0,785 | 11,11 15
12 1,131 | 11,11 10
16 2,011 | 11,11 6
20 3,142 | 11,11 4
25 4,909 | 11,11 3
ni= 6 Barras #1 16 mm

Se dispondra:
6 01 16 mm

Se verifica la siguiente condicion:
ASreqr > AScaiculada

12,06 cm? > 11,11lcm? OKiii
Separacion calculada:
Spe = %: 16,7 cm 15,00 cm Asumido

Entonces se dispondra en la cara lzquierda y derecha del muro:
@ 16 mmc/ 15 cm

3.12.2 Calculo de Armadura Horizontal:

La armadura horizontal debera tener una armadura cuya cuantia serd menor o igual al 50%

de la correspondiente a la armadura vertical:

Asv = 0.5*As

Asv = 6,03 cm?m
Se determina el area de acero de armadura minima:

Asmin = 0,0006 * box x hy =
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1,2  cm?m

Por lo tanto se selecciona el area mayor entre el area de la armadura positiva y el area de la

armadura positiva minima y se tiene:

As > Asmin

Por tanto:

As= 6,032 cm?m
Para una cara:

As= 3,016 cm?m

Distribucion del area de acero.
La distribucion del area de acero de la armadura se la distribuira en funcion a los diametros

comerciales de barras de acero corrugado teniendo en cuenta la separacion minima.

DIAMETRO |AREA| As N° DE
(mm) (cm?) | (cm?) | BARRAS
8 0,503 | 3,016 6,00
10 0,785 | 3,016 5
12 1,131 | 3,016 3
16 2,011 | 3,016 2
20 3,142 | 3,016 1
25 4,909 | 3,016 1
nli= 5 Barras 10 mm
Se dispondra: 01
5 01 10 mm

Se verifica la siguiente condicion:

Asreal > Ascalculada
2
3,927 ¢M* > 3016 cm? Okiii
Separacion calculada:

t
Spe = N 20,0 cm 20,00 cm Asumido
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Entonces se dispondréa en la cara Izquierda y Derecha del muro:

®10 mmcC/ 20 cm

14
i AFPAATE L=2911 cort
1 o Fia) Muro W12 Flanta 2
[ranavaraalag
Murm. Ramas: 1
(G428 6e/15 =201 | G420 Gef15 L e240 [Didmetio: @6
Sap, VMartlcal 20 cm
Sep Honzontal 15 cm
AUcim F—’——‘i
B2 020 L =297 corn - - B2 0/ 20 =291 cor

iy Muro M2 Flanta 1
T T [ranavaraalag
: 4 [om. Ramas:
A, I, Lhlamatro: @6
| G2 A Bef1s | 163 Sep Yerfical 20 om

Sep Honzontal 15 cm

A0eim
G2 0020 L =2a1 colf, ? . _|-|'.’r'|b‘1||||.|’.’||| 2911 cor M Eiay bMura M12 Planta O

i i lransversalas
:-]. :]. [um. Ramas: 1
A Diametro. @6
1o 25 a1 | 1411 e jOa P 2s@  Beflh | R -

a0
20Cm PE—/"E‘
SE2AGT0C20 L=2971 corr _ _BPa De/20 L=2811 cor

[SAF 27 60D =158

ap Merlical 20 cm
Sop. Honzontal 15 cm

lustracion 27, Disposicion de Armadura en muro de contencion, fuente: CYPE CAD.

3.13 Disefio de Zapata aislada rigida.

Estado limite ultimo.

Datos de los materiales:
fck = 250 Kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigon a compresion (28 dias)
fyk = 5.000 Kg/cm? Limite de fluencia del acero.
Yc= 1,5 Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon.

Ys= 1,15 Coeficiente de minoracion de resistencia del acero.

k

fcd = % = 166,67 Kg/cm? Resistencia de disefio del hormigdn
k . . .

fyd = % = 4.347,8 Kg/cm? Resistencia de disefio del acero

yue= 2500 Kg/m® Peso especifico del hormigdn armado.



Datos del terreno de fundacion:
Loa datos del terreno de fundacion se refieren a las caracteristicas mecanicas del terreno en

donde se fundara la estructura.
oaam = 3,01 Kglem?  Capacidad portante del terreno

Datos geométricos de la columna:
r=25 c¢m Recubrimiento.
ao=30 cm Dimension X en la columna.
bo=30 cm Dimensién Y en la columna.

bw= 100 cm Ancho unitario de disefio a flexion.

Datos del anélisis estructural:
Los datos del analisis estructural representan las solicitaciones que debera transmitir

la zapata al terreno:

N= 99.190,00 Kg. Fuerza normal de disefio.
Mx = (-) 13.000,00 Kg*cm Momento de disefio respecto al eje X.
My = (+) 265.000,00 Kg*cm Momento de disefio respecto al eje Y.
Qx=(-) 110,00 Kg. Cortante de disefio respecto al eje X.
Qy=(+) 2.110,00 Kg. Cortante de disefio respecto al eje Y.

r=5cm Recubrimiento de la zapata.

3.13.1 Predimensionamiento de Zapata.

Se realizara un predimensionamiento del area requerida de la zapata en funcién solamente
al esfuerzo mayorado teniendo en cuenta que a un no se conoce el peso propio de la zapata,

por lo que se mayorara un 5 %.
1,05« N
Oadm = Ar

Despejando la ecuacion se tiene:

1,05*N

Ogdm

Ar =

= 34.601,16 cm? Arearequerida de disefio.

Como es una seccion cuadrada se tiene que el area de la zapata es:
Ar =a*b
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Si a=b
Entonces Ar =b*b

Despejando b se tiene:
b= VAr = 186,01cm
a=b= 186,01cm

Adoptamos dimensiones constructivas:
a= 190 cm  Dimensién X de la zapata.

b= 190 cm  DimensionY de la zapata.

Calculo del area con las dimensiones adoptadas:
Ap=axb= 36.100,00 cm?

Calculo del canto util de la zapata:

El canto de la zapata sera el mayor valor de las expresiones calculadas:

fvd =05 /fcd = 6,45 Kglem?

_ 4xfvd
1,6 % Oadm

= 5,36

Por Punzonamiento:

ag * by ax*xb ag + by
= — =441 m
dil j 7 +2*k—1 ) A3 ¢
Por corte en a:
2% (a—agp)
2= ———— =
d > 32,05 cm
Por corte en b:
d3=w= 32,04 cm
44+ k

Se verifica la siguiente condicion:

d > dl

Adoptamos el mayor valor de sumando el recubrimiento:

h=d+r=500 cm Alturade lazapata.

120



Por tanto el peso propio de la zapata sera:
Pp = yyoxaxbx*h = 551250 Kg.

Clasificacion de la zapata:

Se verifica la siguiente condicion:

V>2h
a—a
Vx = —( > 0)= 75 cm
b—b
=—( 2°)= 75 cm

75 em. > 100 cm  Zapatarigida.

75 cm. > 100 cm  Zapatarigida.

3.13.2 Verificacion al Vuelco de la zapata.

Se realizara la verificacidn debido a que esta sometido a momento y a fuerzas horizontales.

Se verifica la siguiente condicion en X.
Yv > 15

Mxgorap = (N + Pp) % —  11.353.000

Mxpesestap = My + Qy * h = 275550

Se verifica la siguiente condicion:

41,20 > 1,5

Se verifica la siguiente condicion en X.
Yv > 15

b
Mygstap = (N + Pp) * E = 11353000

MYpesestap = Mx + Qx * h = 18500

Kg*cm

Kg*cm

OKjii

Kg*cm

Kg*cm
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Se verifica la siguiente condicion:

613,68 > 1,5 OKiii

3.13.3 Comprobacion al Deslizamiento.

Se debe comprobar la seguridad al deslizamiento de la zapata debido a que esta sometida a
fuerzas horizontales:

Datos:

Ap= 4 m? Area de la zapata.
®= 35 ton/m? Angulo de rozamiento.

2
tan§®= 0,43 Kg/m? Rozamiento Tierra-Cimiento.

Se verifica la siguiente condicion en X.
Ydx > 1,5
Ydx = tan(%* Q)ZN = 445,20
XH ’

445,20 > 15 OKjii

Se verifica la siguiente condicidonen Y.

Ydy > 15
2
v tan (§* (Zﬁ)ZN 2321
y e ——————— L]
YH
23,21 > 15 OKiii

3.13.4 Esfuerzo maximo de tension sobre el terreno (Preliminar).

Verificacién de Casos.

Célculo de la excentricidad .
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Caso |

———
-~
i
-——
-

llustracién 28, Esfuerzos en zapatas caso I, fuente: CBH-87.

es=—-= 31,67 Aplicar este Caso

(o) NI~y

Se verifica la siguiente condicion:

0s1 < 1,25 x o4qm,

Caso Il

“-\_“\-

h==N

[ )

llustracién 29, Esfuerzos en zapatas caso |1, fuente: CBH-87.

Si:

ol
N
Q
IA
wl o

31,70 < 0,1 =< 63,30 No Aplicar

_ 4% N
" 3x(b—2%e)xa

ol
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Se verifica la siguiente condicion:

01 < 1,25 % 04q4m,

Los esfuerzos se calcularan con el momento del analisis estructural.

Datos:
N = 99.190,00 Kg.
Mx
T éf Mx =(-) 13.000,00 Kg*cm
s @ gegm ¥ My=(+)  265.000,00 Kg*cm
Qx=(-) 110 Kag.
Qy Qy =(+) 2.110 Kag.
& a= 190 cm
b= 190 cm
Mxc =Mx+ Qy+h = 118.500 Kg*cm
Myc =My +Qx*h = 270.500 Kg*cm
Np=  103.703,00 Kag. Normal méas peso propio de la zapata.
Esfuerzos en la X:
_Np 6*M 598 Kg.lcm? Compresion
ST wb T axb? ’ J P
Np 6xM

Oy =— T~ 7= 2,77 Kglem? Compresion

3.13.5 Armadura de la zapata en la direccién x (caso i).

Célculo a flexion simple con el momento de la seccién de referencia de S1.

bo
@‘4.4),15%)
I

o=

< b — =3

lustracion 30, Esfuerzos en zapata aislada de la estructura, fuente: Elaboracién Propia.
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Vx= 75 cm Vuelo en la direccién X.
a= 190 cm
b= 190 cm

Segun la norma Boliviana del hormigoén la seccidn de referencia S1 a (0,15*a).

L=Vx+015%qa,= 81 cm  Longitud de calculo.

Calculo del esfuerzo en la seccién de referencia S1.
oxl= 2,98 Kglcm? ox2 = 2,77 Kglem?

ox1 —ox2

- «(b—1) = 2,89 Kg/lcm?

Ogx1 = OX2 +

Ser verifica la condicién:

0s1 < 1,25 xo,4m
2,89 Kglcm?> = 3,76 Kglcm? OKjjj

Calculo del peso de la seccién de la Zapata por metro:
Psecc = 23,75 Kg/cm

Calculo del momento en la seccion de referencia S1.

(ox1 — osx1) , osxlxaxl? Pxl?
=5 raxl 2 T2

= 1.758.841,10 Kg*cm

Momento de disefio:
Md =1,6*Msl1 = 2.814.145,80 Kg*m

Célculo de momento reducido:

Md . .
ud = bwsdZs fed 0,0439 Momento reducido de célculo.
Calculo de la cuantia mecanica:
wg = ud(1+ud) = 0,0458 Cuantia mecanica del acero.

Céalculo de armadura necesaria:

fecd
As = Ws *x bw * d *
fyd

= 15,01 cm?  Armadura necesaria.
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Célculo de armadura minima:

Asmin = Wmin+bw +xd = 12,83 cm? Armadura minima.

Verificacion de la siguiente condicion:

As > Asmin
15,01 cm? > 12 83 cm? OKjii

Por tanto:
As= 1501 cm?

Distribucion del area de acero.
La distribucion del area de acero de la armadura se la distribuira en funcion a los diametros

comerciales de barras de acero corrugado teniendo en cuenta la separacion minima.

DIAMETRO |AREA| As N° DE
(mm) (cm?) | (cm?) | BARRAS
8 0,503 | 15,01 30
10 0,785 | 15,01 20
12 1,131 | 15,01 14
16 2,011 | 15,01 8
20 3,142 | 15,01 5
25 4,909 | 15,01 4

Adoptamos n° de barras:

n= 11 Barras 16 mm

Numero de barras en el ancho de la zapata:

nl= 12 Barras

Se verifica la siguiente condicion:

Asreal > Ascalculada

24,13 cM* >1501 cm? OKiij
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Separacion entre barras.

bw—2.r_

Sb= ——7 =15 cm

12 1 16 mm c/15

Calculo de armadura en la direccion Y.
Fraccion de armadura en la direccion:

2*b

F=tasn

Como es cuadrada la armadura es igual en ambas direcciones.

%

lHustracion 31, Disposicion de Armadura en zapata, fuente: CYPE CAD.

3.13.6 Comprobacion por adherencia.

Calculo de la fuerza cortante en la seccion de referencia S1.

Datos:
osx1= 289 Kg/cm? Esfuerzo en la seccion de referencias.
oxl= 298 Kglcm? Esfuerzo maximo en la en la direccion X.
L= 381 cm Longitud de célculo.
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a= 190 cm Dimensién de la zapata en la direccion X.
1
V=asxl*a*L+§*(ax1—asx1)*a*L

V= 4512500 Kg Fuerza cortante en la seccion de referencia S1.

Calculo de cortante de disefo:
vd=1,6*V = 72.200,00 Kg.

Calculo de la Tension tangente de Adherencia requerido:

Vd 2
= — 29,56 Kag/cm
td 09+xd*xn*xm*Q@ g

Calculo de la Tension de Adherencia limite del hormigon:
Datos:
K= 10,95 Coeficiente de rigidez de al zapata rigida.

fcd= 166,67 Kg/cm? Resistencia de disefio del hormigén.

g = K * 3[fed? = 28,77 Kg/cm?
Se verifica la siguiente condicién:

T4 < Tpd

28,00 Kg/cm? <= 28,77 Kglcm?>  OKjjj

3.14 Disefio de Zapata Corrida rigida.

Estado limite ultimo.

Datos de los materiales:

fck = 250 Kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigén a compresion (28 dias)
fyk = 5.000 Kg/cm? Limite de fluencia del acero.
Yc= 15  Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon.

Ys= 1,15 coeficiente de minoracion de resistencia del acero.

fck

fcd = e = 166,67 Kg/cm? Resistencia de disefio del hormigén.
_fyk » : , o
fyd = Vs o 4.347,8 Kg/cm Resistencia de disefio del acero.
Yue= 2.500 Kg/m? Peso especifico del hormigon armado.
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Datos del terreno de fundacion:
Loa datos del terreno de fundacion se refieren a las caracteristicas mecanicas del terreno en

donde de fundar la estructura.
0zam = 3,01 Kg/lcm? Capacidad portante del terreno.
Datos geomeétricos del muro (M12):

r= 25 cm Recubrimiento.
ao= 100 cm Dimensién X del muro unitario.

bo= 20 cm Dimensién Y del muro.

Datos del analisis estructural:
Los datos del andlisis estructural representan las solicitaciones que debera transmitir la
zapata al terreno:

N = 14.290,00 Kg./m Fuerza normal de disefio.
My = (-) 64.400,00 Kg*cm/m Momento de disefio respecto al eje Y.
Qy= (+) 2.130,00 Kg./m Cortante de disefio respecto al eje Y.
r= 5 cm Recubrimiento de la zapata.

3.14.1 Predimensionamiento de la Zapata corrida.

Se realizara un pre dimensionamiento del ancho requerido de la zapata corrida.

Nd
Oadm = T
Despejando la ecuacion se tiene:
b= Nd — 75,96 cm?  Ancho requerida de disefio de la zapata.
Oadm
Adoptamos dimensiones constructivas:
a= 100 cm  Dimension X unitario de la zapata.
b= 9500 cm Dimension Y de la zapata.

Calculo del canto util de la zapata:

El canto de la zapata sera el mayor valor de las expresiones calculadas:

fvd =05%./fcd = 6,45 Kglcm?
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4 * fvd

=— 71"~ — 536
1,6 * 044m
Por punzonamiento:
_ ap * by ax*b a0+b0_ 843 cm
dl_\/ x T2ek—1 4

Por corte en a:

_ 2x(a—ag) _ 0,00 cm
dz = 44k
Por corte en b:
_ 2x(b—by) _
d3 = W = 16,023 cm
Se verifica la siguiente condicion:
d > dil

Adoptamos el mayor valor de sumando el recubrimiento:
h=d+r= 30,0 cm  Alturade lazapata
Por tanto el peso propio de la zapata para un metro seré:
Pp=yy-xbxh= 7,12 Kg./cm
Clasificacion de la zapata:

Se verifica la siguiente condicion:

V >2h

_ (b—by) _

%
Y 2

375 cm
375 em. > 60 cm Zapata rigida.

3.14.2 Verificacion al Vuelco de la zapata corrida.

Se realizara la verificacion debido a que esta sometido a momento y a fuerzas horizontales.
Se verifica la siguiente condicion en X.
Yv > 15
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Mxgerap = (N + Pp) % ~ 714.856,25 Kg*cm
Mxpesestap = My + Qy *h = 70.796,00 Kg*cm
Se verifica la siguiente condicion:

Mx
Yox = —25t0 10,097
xDesest

10,097 > 15 OKijii

3.14.3 Comprobacion al Deslizamiento.

Se debe comprobar la seguridad al deslizamiento de la zapata debido a que estad sometida a
fuerzas horizontales:

Datos:

0= .
35  ton/m? Angulo de rozamiento.

tan%@ = 0,43 Kg/m? Rozamiento Tierra-Cimiento.

Se verifica la siguiente condicionen Y.
Ydy > 1,5
tan (% * (Z)) N
>H
289 > 15 OKiii

Ydy = 2,89

3.14.4 Esfuerzo méaximo de tension sobre el terreno (Preliminar).

Verificacién de Casos:

Caélculo de la excentricidad.
450 cm

Caso |

lustracion 32, Esfuerzos en zapata aislada Caso I, fuente: CBH-87.
131



e < g = 15,83 Aplicar este Caso.

Se verifica la siguiente condicion:

0s1 < 1,25 o,4m

Caso Il

r//r L

lustracion 33, Esfuerzos en zapata aislada Caso 11, fuente: CBH-87.

b_ _b
6 =3

158 < 45< 31,7 No Aplicar

_ 4xN
" 3x(b—2%e)*a

ol

Se verifica la siguiente condicion:

01 < 1,25%o4qm.

Los esfuerzos se calcularan con el momento del analisis estructural.

Datos:
N = 14.290,00 Kg./m

My = (-) 64.400,00 Kg*cm/m

Qy = (+)2.130,00 Kg./m

a= 100 cm =1m

b= 95 cm
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Momentos y fuerza normal para un metro de Zapata corrida.
Myc =My —Qy*h)= 158 1.283,6 Kg*cm/cm
Np = 150 Kg./cm Normal méas peso propio de la zapata.

Esfuerzos en la direccion X.

Np 6xM

Ox1 ="+t~ = 2,43 Kg./em? Compresion
N 6+*M

Oyp = Tp - % = 0,73 Kg/cm? Compresion

3.14.5 Armadura de zapata en la direccion vy.

Calculo a flexion simple con el momento de la seccién de referencia de S1.

I%‘{,Q,lb‘b

: | .
| [ y

N

jm. Ju d

- [TI[]]]e

S1
b

lHustracion 34, Esfuerzos en zapata corrida bajo muro, fuente: CBH-87.

Vy= 375 cm  Vueloen ladirecciony.
a= 100 cm
b= 95 cm

Segun la norma Boliviana del hormigdn la seccién de referencia S1 a (0,15*bo).
L=Vy+0,15%bh, = 40,5 cm  Longitud de calculo.
Calculo del esfuerzo en la seccion de referencia S1.

oyl= 2,43 Kglcm? oy2= 0,73 Kglcm?
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oyl —ay?2

Oy = 0y2 +————*(b—1) = 1,70 Kglcm?
Ser verifica la condicion:
os1 < 1,25 * 044
1,70 Kglcm? < 3,76 Kg/cm? OKjii

Calculo del peso de la seccién de la Zapata por metro:
Psecc = 7,13 Kg/cm

Calculo del momento en la seccion de referencia S1

:(ayl—gasyl)*a*Lz+asy1>;a*L2_P;L:

Mg,
Momento de disefio:
Md =1, 6*Msl = 287.376, 9

Calculo de momento reducido:

Md

Hd = e Fed 0,0276

Calculo de la cuantia mecanica:
ws =ud(1+pud) = 0,0283

Calculo de armadura necesaria:

fcd
As = Ws *bw * d * = 2,72 cm?
fyd
Calculo de armadura minima;
Asmin = Wmin « bw xd = 45 cm?
Verificacidn de la siguiente condicion:
As > Asmin

195CM* > 45 cm?

179.610,55 Kg*cm

Kg*cm

Momento reducido de célculo

Cuantia mecanica del acero

Armadura necesaria.

Armadura minima.

Calcular con Asmin.
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Por tanto:
As= 450 cm?m

Distribucion del area de acero.

La distribucion del area de acero de la armadura se la distribuira en funcion a los diametros

comerciales de barras de acero corrugado teniendo en cuenta la separacion minima.

DIAMETRO |AREA| As N° DE
(mm) (cm?) | (cm?) | BARRAS
8 0,503 | 4,50 9
10 0,785 | 4,50 5
12 1,131 | 4,50 3
16 2,011 | 4,50 3
20 3,142 | 4,50 2
25 4,909 | 4,50 1
Adoptamos n° de barras:
Numero de barras en el ancho de la zapata:
n= 3 Barras 91 12 mm
nl= 3 Barras/m
Se verifica la siguiente condicion:
Asreal > Ascalculada
452 cm? >450 cm? OKijjj
Separacion entre barras
Sh = bw —2.r
T -1 0om
301 12mmc¢/ 30

Calculo de armadura en la direccion X

Fraccion de armadura en la direccién:
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Armadura es igual en ambas direcciones:

o 1. 204278
47.5 == {
/
(32} \«' ™
) (@3]
I I
-y ot
Lo Up]
> x5
&} o
«© ((s]
g X
Q QO o
lg) l » wn ™
e 3 > ) ~ o <)) !

1
w
1

3912¢/30 L=2911

m 1 I
98@12¢/30 L=110

= - 95

lustracién 35, Disposicion de Armadura de zapata corrida, fuente: CYPE CAD.

3.14.6 Comprobacion por adherencia.

Caélculo de la fuerza cortante en la seccion de referencia S1.

Datos:
osyl= 1,70 Kg/cm? Esfuerzo en la seccion de referencias.
oyl= 243 Kglem? Esfuerzo maximo en X.
L= 405 cm Longitud de calculo.
a= 100 cm Dimension unitaria de la zapata en X.

V=asyl*a*L+%*(oyl—asyl)*a*L—P*L
V= 8.090 Kg Fuerza cortante en la seccion de referencia S1.
Calculo de cortante de disefio:
Vd =1,6*V = 12.944 Kg.

Calculo de la Tensién tangente de Adherencia requerido:

B vd
T 09xdxn*xmTx0Q

= 31,79 Kg/cm?

Ta
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Calculo de la Tension de Adherencia limite del hormigon:

Datos:

K= 1095 Coeficiente de rigidez de al zapata rigida.

cd= 166,67 Kg/cm? Resistencia de disefio del hormigén.

Tpq = K * 3ffcd? = 28,77 Kglcm?
Se verifica la siguiente condicion:
Tqg < Tpa

24,03 Kglem? < 28,77 Kg/cm? OKjii

3.15 Disefio de obras Complementarias.
3.15.1 Disefio de escalera.

Estado limite ultimo de flexion.

Datos de los materiales:

fck= 250 Kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigon a compresion (28 dias

fyk = 5.000 Kg/cm? Limite de fluencia del acero.

Yc= 15 Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon.
Ys= 1,15 Coeficiente de minoracion de resistencia del acero.
fck . . — .
fcd = 7 166,67 Kg/cm? Resistencia de disefio del hormigon.
_ fyk ) N -
fyd = Vs 4.347,8 Kg/cm Resistencia de disefio del acero.
Yue = 2.500 Kg/m® Peso especifico del hormigon arafiado.

Datos Geométricos de la escalera:
L1= 270 cm Longitud horizontal de rampa.
L2= 128 cm Longitud de descanso.
a= 135 cm  Ancho de rampa.
B= 300 cm  Ancho total de rampa.
t= 15 cm Espesor de rampa.
H= 30 cm Huella.
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CH= 18 cm Contra huella.
= 360 cm Altura media salvar.

= 10 N° de peldafios.
Analisis de cargas:
Carga muerta de rampa:
Vpeld = 36.450 cm?® Volumen de peldafios .
Ppesld = 911,25 Kg Peso de peldafios.
Aiosa = 36.450 cm? Area de la losa de rampa.

Carga de peso propio de peldafios por metro de ancho.
gpeld= 2,60 Kg/m
Carga de peso propio de la rampa por metro de ancho.
gramp = 5,06 Kg/cm
Carga de acabado y Barandado.

gsc= 4,80 Kg/cm

Carga muerta total en la rampa:
QCM = 12,47 Kg/cm
Carga de peso propio de descanso:
»qd = 5,06 ,Kg/cm

Carga de acabado y barandado:

gsc= 3,00 Kg/cm
Carga muerta total en el descanso:

QCM = 8,06 Kg/cm
Sobre carga de uso para disefio de escalera recomendada.

Qcv= 500 Kg/cm?

Calculo de la carga ultima de disefio:

Qu=16*Qcy + 1,6 *Q¢y

Qur = 30,75 Kg/cm Carga ultima en la rampa.

6,75 Kg/cm

Qud = 23,70 Kg/cm Carga ultima en el descanso.
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Datos del andlisis estructural de la escalera:
Momentos de disefio y reacciones.
Ra=2383,50 Kg Reaccion en el punto A.
Rb= 9,50 Kg  Reaccion en el punto B.
Md1 = 187.530 Kg*cm Momento de disefio positivo.
Md2 = 222.320 Kg*cm Momento de disefio negativo.

Datos:

bw= 100 cm  Ancho unitario para calculo.

t= 15 cm  Altura de seccion de célculo.

r= 3 cm  Recubrimiento.

d= 12 cm  Canto util de la seccion.

hf= 5 cm  Altura del bloque de compresion.

3.15.1.1 Refuerzo de armadura Positiva maxima por metro.
Mo = 0,85 * fcd * bw * hf * (d - hz—f) - 672.916,67 Kg*cm
Verificacion de la siguiente condicion:
Md < Mo

187.530,00 Kg*em < 672.916,70 Kg*cm

Entonces (YY) cae dentro el ala de la seccion, se calcula como seccidn rectangular.

Profundidad del bloque de compresion (y).

Md
= _ _ - 1,16 cm.
y=dx <1 jl 0,425 * bw * dZ fcd>

Calculo de armadura positiva:

fed
fyd

Calculo de la armadura positiva minima.

As = 0,85 * bw * y * 3,78 cm?

Cuantia mecanica minima:
La cuantia minima de determina a partir de tabla en funcion de la resistencia del acero y en
funcién del elemento estructural.

Wmin = 0,0028 Cuantia mecanica minima.
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Armadura minima:
Asmin = Wsmin * bw x d = 3,36 cm?

Verificacion de la siguiente condicion:

As > Asmin
3,78 cm?> > 336 CM? OKiii

Por tanto:
As= 3,78 cm?

Distribucion del area de acero.
La distribucion del area de acero de la armadura se la distribuird en funcion a los diametros

comerciales de barras de acero corrugado teniendo en cuenta la separacion minima.

DIAMETRO |AREA| As N° DE
(mm) (cm?) | (cm?) BARRAS

8 0,503 | 3,78 8

10 0,785 | 3,78 5

12 1,131 | 3,78 4

16 2,011 | 3,78 2

20 3,142 | 3,78 2

25 4909 | 3,78 1
ni= 7 Barras 12 mm
n2 = Barras mm

Se dispondra:

7 91 12 mm/m
Se verifica la siguiente condicion:
Asreal > Ascalculada
791 c©m® > 378 cm? OKiii

Separacion entre barras.

bw —2.r — 0l.nl B

Shb =
nl—1

20 cm 20 cm Asumido
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8 91 12mm c/20cm

3.15.1.2 Refuerzo de armadura maxima negativa por metro.

h
Mo = 0,85 * fcd * bw * hf * (d — 7]() = 672.916,67 Kg*cm
Verificacion de la siguiente condicion:
Md < Mo

222.320,00 Kg*ecm <672.916,70 Kg* cm

Entonces (Y) cae dentro el ala de la seccion, se calcula como seccidn rectangular.

Profundidad del blogue de compresion (y)

Md
y=d=* 1_\/1_0,425*bw*d2*fcd = 139 ocm.

Calculo de armadura negativa:

fcd

As = 0,85« bw * y * = 4,52 cm?
Y Fyd

Calculo de la armadura negativa minima.
Cuantia mecénica minima:

La cuantia minima de determina a partir de tabla en funcién de la resistencia del acero y en
funcion del elemento estructural.

Wmin = 0,0028 Cuantia mecanica minima.
Armadura minima:

Asmin = Wsmin * bw xd = 336 cm?

Verificacion de la siguiente condicion:

As > Asmin

452¢cm* > 336 cm®  OKjjj

Por tanto:
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As= 452 cm?

Distribucion del area de acero.
La distribucion del area de acero de la armadura se la distribuira en funcion a los diametros

comerciales de barras de acero corrugado teniendo en cuenta la separacion minima.

DIAMETRO |AREA| As N° DE
(mm) (cm?) | (cm?) BARRAS

8 0,503 | 4,52 9
10 0,785 | 4,52 6
12 1,131 | 4,52 4
16 2,011 | 4,52 3
20 3,142 | 452 2
25 4,909 | 4,52 1

nli= 7 Barras 10 mm

Se dispondra:
8 91 10 mm

Se verifica la siguiente condicion:

Asreal > Ascalculada
2
5,49 ¢M™ > 452 cm? OKiij

Separacion entre barras:

bw—2.r—0l.nl _

Sb =
nl—-1

20 cm
8 ®110 mm c¢/ 20 cm

3.15.1.3 Armadura de distribucion Transversal Superior e inferior.

DIAMETRO |AREA | Asmin N° DE
(mm) (cm?) | (cm?) BARRAS
8 0,503 | 2,26 5
10 0,785 | 2,26 3
12 1,131 | 2,26 2
16 2,011 | 2,26 2
20 3,142 | 2,26 1
25 4909 | 2,26 1
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nli= 5 Barras ¢1 8 mm
Se dispondra:
5 ¢1 8 mm/m

Se verifica la siguiente condicion:

Asreal > Ascalculada

252 cm?2 > 2,26 cm?  OKjij

Separacion entre barras:

bw—-2.r —01.n1 _ 2
nl—1

@1 8mm ¢/20 cm

Sh = cm

Verificacion por corte:

Datos:

Vd = 2.384,00 Kg. Fuerza cortante.
r= 3 cm Recubrimiento.
fcd= 166,67 Kg/cm?  Resistencia de disefio del hormigon.
fyd = 4.347,80 Kg/cm?  Resistencia de disefio del acero.
= 15,00 cm
bw= 100,00 cm

Cortante mayorado.
fvd =05+ /fed= 645 Kglcm?
Veu= fvd*bw* (h—1) = 7.746,00 Kg. Cortante que resiste el hormigon.

Verificando las condicion del caso 1.

Vd <Vcu
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2.384,00 Kg. < 7.746,00 Kg. Calcular Asmin.
Cuando Vd es menor que Vcu no requiere armadura adicional. Pero sin embargo se debe

colocar armadura minima transversal. Pero en este caso no se colocara.

11Sa et ont 11 strantime obaersbais o I1 252 100

lustracién 36, disposicién de armadura en escalera, fuente: CYPE CAD.

3.16 Especificaciones Técnicas.

Son las que definen la calidad de la obra que el contratante desea ejecutar por intermedio del

contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
debera consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a
los que deben someterse para comprobacion de condiciones que han de cumplir, el proceso
de observacion previsto, las normas para la elaboracion de las distintas partes de obra, la
instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deban adoptarse durante la
construccidn, los niveles de control exigidos para los materiales y la accion, y finalmente las

normas y pruebas previstas para las recepciones correspondientes.
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3.17 Presupuesto general.

Para el proyecto se tomd en cuenta las actividades mas importantes y significativos, el
computo métrico fue desarrollado por bloques debido a la magnitud del proyecto y los precios
unitarios del proyecto se incluye el costo de la mano de obra, materiales, herramienta,
equipos, cargas sociales, gastos generales, administrativos, impuestos y utilidades sin tomar

en cuenta instalaciones, obra fina.
Los parametros tomados en cuenta para el presente proyecto se mencionan a continuacion:
PARAMETRO:

CARGAS SOCIALES 60,00%

IVA  14,94%

IT 3, %

HERRAMENTAS MENORES 5,00%
GASTOS GENERALES 10,00%
UTILIDAD 10,00%

PRESUPUESTO GENERAL
Proyecto: CONST. EDIFICIO CENTRAL G.A.M. DE CAMARGO Fecha: Octubre 2017
Cliente: G.A.M. DE CAMARGO Tipo de cambio: 6,97
Modulo: iMOli - OBRAS PRELIMINARES
1 INSTALACION DE FAENAS glb [1,00 7.312,64 7.312,64
2 REPLANTEO Y TRAZADO m?2 883,98 5,39 4.764,65
3 EXCAVACION (0-2 M.) S. SEMIDURO m3 1.815,15 105,44 191.389,82
4 RELLENO Y COMPACTADO C/MAQUINA m3 124,44 102,57 12.764,31
5 RETIRO DE ESCOMBROS C/CARGUIO m3 | 1.690,71 53,58 90.588,18
Son: Trecientos seis mil ochocientos diecinueve 61/100 Bolivianos
Mddulo: (M02) - OBRA GRUESA
1 CARPETA DE HORMIGON POBRE E=5CM m?2 193,06 121,09 23.377,27
2 ZAPATAS DE H° A° m3 68,61 | 4.260,42 292.316,36
3 COLUMNAS DE He° A° m3 31,76 | 5.423,13 172.211,49
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4 | VIGAS DE H° A° m3 99,35 | 5.034,91 500.228,38
5 | LOSA ALIV. DE H° A? m?2 249,74 | 367,86 91.869,36
6 | LOSA CASETONADA DE H° A° T-H30 m3 198,74 | 3.001,35 596.488,30
7 | LOSA MACISA T-H15 Rampa m3 48,30 | 4.752,44 229.542,85
8 | ESCALERAS DE H° A° m3 6,69 | 4.366,85 29.214,23
9 | MURO DE CONTENCION He A° m3 101,52 | 3.267,54 331.729,16
10 | CIMIENTOS DE H° C° m? 33,56 705,25 23.666,78
11 | SOBRECIMIENTOS m? 3,89 | 1.328,27 5.170,53
12 | SOBRECIMIENTOS IMPERMEABILIZACION m?2 12,98 29,02 376,55
13 | MURO LADRILLO GAMBOTE E=0.12 m? 204,90 333,65 68.366,39
14 | MURO LADRILLO E=0.12 (6H) m? 1.298,64 171,03 222.107,00
15 | MURO PERIMETRAL LAD. CERAM. 18 H E=0.12 VISTO m 205,50 333,65 68.565,08
16 | COLUMNAS LAD. CERAM. 18 H VISTO DE 20x20CM m 45,00 127,08 5.718,60
17 | CUMBRERA DE LAD. CERAM. 18 H VISTO m?2 85,80 152,63 13.095,65
18 | CUB. DE CALAMINA + ESTRUC. METALICA m? 741,87 393,18 291.688,45
19 | CUMBRERA DE CALAMINA m 52,10 109,56 5.708,08
20 | PROVISION Y COLOCADO DE LIMATESAS Y LIMAHOYAS m 31,48 111,96 3.524,50
21 | DINTEL DE H°A° 6,40 | 455,14 2.912,90
22 | BOTAGUAS DE H°A° m 1.415,71

Son: Dos Millén(es) novecientos setenta nueve mil doscientos noventa y tres 60/100

Bolivianos
Mddulo: (M03) - OBRA FINA
Und

N° Descripcion . Cantidad | Unitario Parcial
1 | CONTRAPISO DE CEMENTO E=5CM + EMPEDRADO m2 838,32 | 173,29 145.272,47
2 | CIELO RASO B/ LOSA m? 622,10 | 154,32 96.002,47
4 | CIELO FALSO CON PLACAS DE YESO ESTRUC. METALICA m? 1.087,14 | 258,24 280.743,03
5 | REVOQUE INTERIOR DE YESO m2 2.794,60 | 114,02 318.639,75
6 | REVOQUE EXTERIOR CEMENTO CAL Y ARENA m? 15519 | 207,17 32.149,78
7 | MESONES DE H°A? m? 15,14 | 44573 6.750,14

REVEST. DE GRANITO EN MESONES m2 15,14 | 1.362,42 20.632,49
9 | PISO DE CERAMICA NACIONAL (30X30) m? 1.060,34 | 291,03 308.590,37
10 | PISO DE CERAMICA NACIONAL S°H° (20X30) m? 106,84 | 299,09 31.954,78
11 | PISO DE PORCELANATO m? 322,70 | 346,44 111.796,76
12 | PISO DE BALDOSA DE HORMIGON m? 651,66 | 317,74 207.058,11
13 | PISO ENLUCIDO FINO DE CEMENTO m? 160,28 92,13 14.766,14
14 | REVESTIMIENTO DE AZULEJO IMPORTADO 20X30 m? 39527 | 309,23 122.229,34
15 | REVESTIMIENTO DE PIEDRA TARIJA CORTADA PULIDA m? 92,52 | 325,68 30.131,91
16 | ZOCALO DE CERAMICA H=10CM m 486,44 53,83 26.185,31
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MAMPARAS DIVISORIAS Y PUERTAS DE VIDRIO TEMPLADO C/ESTR.
17 | AL. m? 298,66 564,52 168.596,72
18 | VENTANA DE ALUMINIO C/VIDRIO 4MM GRIS m? 16,28 590,89 9.619,69
19 | MAMPARAS MELAMINICA + PUERTAS PARA BANOS PUBLICOS m2 54,39 505,18 27.476,74
20 | PUERTA TAB. DE HOJA SIMPLE m2 14,28 736,53 10.517,65
21 | PUERTA TAB. DE DOBLE HOJA m? 8,40 730,76 6.138,38
22 | PUERTA TAB. DE DOBLE HOJA GARAJE m? 59,00 730,76 43.114,84
23 | QUINCALLERIA DE PUERTAS HOJA SIMPLE S/ MATERIAL pza 13,00 315,47 4.101,11
24 | QUINCALLERIA DE PUER. DOBLE HOJA S/ MATERIAL pza 46,03 326,08 15.010,11
25 | PISO DE PIEDRA TRABAJADA S/ GRADAS m? 43,60 298,33 13.007,19
26 | BARANDA PERFIL RECTANGULAR INCLUYE PINTURA m 56,26 385,31 21.677,54
27 | BARANDA PERFIL RECTANGULAR P/RAMPA INCLUYE PINTURA m2 112,74 385,31 43.439,85
28 | PERFIL RECTANGULAR INCLUYE PINTURA m? 2.794,60 348,71 974.503,31
29 | PINTURA INTERIOR LATEX m? 155,19 44,65 6.929,03
30 | PINTURA EXTERIOR LATEX m? 11,10 41,23 457,65
31 | CERRAMIENTO EXTERIOR CON PERFIL RECTANGULAR m? 49,00 376,96 18.471,04
32 | PROV. COLOC. LETRAS TIPO CAJON EN ALUMINIO H=35CM pza 4,00 | 5.939,26 23.757,04
33 | PROV. E INST. EXTRACTOR DE AIRE DE ALUMINIO D = 6" pza 141,99 | 1.750,90 248.610,29
34 | AREAS VERDES EN JARDINES m? 4,00 152,95 611,80
35 | PROV. COLOC. DE BANQUETAS DE H°A° pza 22,00 | 7.299,00 160.578,00
36 | PROV. COLOC. DE POSTES DE LUZ PARA JARDIN pza 3,00 | 5.602,69 16.808,07
37 | PROV. COLOC. DE MASTILES DE BANDERAS pza 1,00 | 1.611,64 1.611,64
38 | PROV. COLOC. PLACA DE ENTREGA DE OBRA pza 1,00 | 2.283,39 2.283,89
39 | LIMPIEZA GENERAL glb 1 843,5 843,50

Son: Tres Millon(es) quinientos setenta mil sesenta y siete con 95/100 Bolivianos

Médulo: (M04) - INST. HIDROSANITARIA
Und | Cantida

Ne Descripcion d Unitario Parcial
1 REPLANTEQ DEL SISTEMA HIDROSANITARIO glb 1 759,15 759,15
2 PROV. Y TENDIDO TUBERIAPVC 1" ESQ. 40 EC m 18,66 55,80 1.041,23
3 | PROV. Y TENDIDO TUBERIA PVC 3/4" ESQ 40 EC m 32,09 193,04 6.194,65
4 | PROV.Y TENDIDO TUBERIA PVC 1/2" ESQ. 40 EC m 205,14 51,30 10.523,68
5 INST. ACCESORIOS EN TANQUES ELEVADOS glb 1| 2.798,52 2.798,52
6 | PROVISION E INST. DE TANQUE CISTERNA glb 1] 4.628,44 4.628,44
7 INSTALACION DE MEDIDOR DE AGUA pza 1,00 428,74 428,74

PRUEBA HIDRAULICA PARA AGUA POTABLE glb 1,00 863,75 863,75
9 | PROV.Y TENDIDO TUBERIA PVC 6" ESQ 40 EC m 85,94 117,16 10.068,73
10 | PROV. Y TENDIDO TUBERIA PVC 4" ESQ 40 EC m 55,77 88,27 4.922,82
11 | PROV. Y TENDIDO TUBERIA PVC 2" ESQ 40 EC m 85,08 226,17 19.242,54
12 | CAMARA DE INSP. DE LADRILLO GAMBOTE pza 8,00 | 1.033,65 8.269,20
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Son: Ciento Treinta y Cinco Mil Setecientos Noventa y Cinco con 15/100 Bolivianos
Médulo: (M05) - INST. ELECTRICAS

13 | INODORO TANQUE BAJO pza 19,00 | 726,24 13.798,56
14 | LAVAMANOS BLANCO EMP/ MESON pza 8,00 121,66 973,28
15 | LAVAMANOS BLANCO C/PEDDESTAL pza 11,00 163,83 1.802,13
16 | JABONERA PARA BANO pza 15,00 53,93 808,95
17 | PORTAPAPEL PARA BANO pza 15,00 46,15 692,25
18 | TOALLERO PARA BANO pza 10,00 25,07 250,70
19 | URINARIOS pza 6,00 | 1.011,26 6.067,56
20 | BASE DE DUCHA 0.80X0.80 M pza 1,00 | 1.567,88 1.567,88
21 | LAVARROPA DE CEMENTO pza 2,00 | 77747 1.554,94
22 | LAVAPLATOS 1 FREGADERO pza 400| 68821 2.752,84
23 | REJILLA DE PISO pza 20,00 147,90 2.958,00
24 | LLAVE DE PASO DE 1/2" pza 12,00 | 245,82 2.949,84
25 | TANQUE ELEVADO DURALIT (600 LT.) pza 1,00 | 1.181,02 1.181,02
26 | PRUEBA HIDRAULICA PARA ALCANTARILLADO glb 1,00 | 575,83 575,83
27 | BAJANTE PLUVIAL CADENA DE METAL m 160,00 45,24 7.238,40
28 | CANALETA DE CALAMINA 140,55 148,57 20.881,51

|

i |_puriat_|

Son: Ciento Ochenta Mil Trescientos Setenta con 87/100 Bolivianos

1 | INSTALACION ACOMETIDA glb 1,00 | 2.150,42 2.150,42
2 | CONEXION PUESTA ATIERRA glb 1,00 | 3.000,45 3.000,45
3 | INSTALACION TABLERO GENERAL (15 LINEAS) glb 1,00 900,68 900,68
4 | INSTALACION TABLERO SECUNDARIO (6 LINEAS) glb 5,00 509,32 2.546,60
5 | INSTALACION DUCHA ELECTRICA pza 1,00 502,64 502,64
6 | INST. ELEC. ILUM. FLUORESCENTE 2X40W pto 198,00 500,82 99.162,36
7 | INST. ELEC. TOMACORRIENTES DOBLES pto 67,00 352,34 23.606,78
8 | INST. TRANF. TRIF. 250KVVA-10KV/380-220 pza 1,00 | 48.500,94 48.500,94

Son: Siete millones ciento setenta y tres mil trecientos cuarenta y siete con 17/100

Bolivianos

Tabla 26, Presupuesto General de la Obra, Fuente: Elaboracion propia.

Precio por metro cuadrado construido aproximado 3024,73 Bs.

Precio por metro cuadrado construido aproximado 434,59 $
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4 CAPITULO IV: APORTE ACADEMICO.
4.1  Marco Conceptual.

Como aporte académico se propuso una comparacion técnico-economica entre dos sistemas

estructurales distintos:

o Sistema Estructural de una losa casetonada o nervada
o Sistema Estructural de una losa Reticular Mixtas (Tridilosa)
Se realizara un analisis econdmico de costos de ambos por que la estructura presenta

caracteristicas para realizar cualquiera de las dos alternativas.

4.2  Marco teorico.
Generalidades.
El proyecto desde su concepcion arquitectonica plantea dos tipos de losas:

Una losa casetonada comprende de una estructura alivianada con complemento no
recuperable o recuperable de poliestireno que comprende de elementos en dos direcciones

que trabajan exclusivamente a flexién, denominados nervios.

Una losa reticular espacial mixta (tridilosa) es una estructura espacial con piramides de base
cuadrada que tiene un comportamiento autoportante que comprende de una malla superior y

otra inferior unidas con elementos diagonales que transmiten los esfuerzos a las mallas.

En base a las implicaciones de la arquitectura se resuelve plantear dos tipos de sistemas
estructurales, para calcular la estructura, y una vez realizado esto comparar las dos

alternativas en lo que a técnico y costo econémico se refiere.
4.2.1 Losa casetonada.

Las losas nervadas consisten en una combinacion monolitica de nervios o viguetas
regularmente espaciados y una losa colocada en la parte superior que actlia en una direccion

0 en dos direcciones ortogonales.

Este tipo de losas pueden sustentarse directamente sobre las columnas llamandose en este

caso losas planas. La integracion losa-columna es poco confiable, pero pueden utilizarse

149



capiteles y abacos para superar parcialmente ese problema y mejorar la losa al

punzonamiento.

Las losas casetonadas son losas que tienen grandes ventajas a diferencia a las losas
convencionales, reduce el peso por sus caracteristicas de alivianado, cubre grandes luces,

tiene gran resistencia a la aplicacion de cargas de uso elevadas.
Disefio de losa casetonadas:

El disefio de la losa se realizara de acuerdo a las especificaciones en disefio de losa

casetonadas en el capitulo I11.
4.2.2 Losa reticular mixta (Tridilosa).

La estructura espacial mixta EEM es un nuevo concepto estructural ideado para reemplazar
con ventaja a losas, placas y cascarones, cuando se desea cubrir luces medianas y luces
grandes, asi como resistir sobrecargas elevadas, en diferentes aplicaciones como edificios,

puentes, naves industriales u otras estructuras arquitectonicas.

La estructura espacial tiene un comportamiento autoportante en la que los elementos que la
forman trabajan bajo las condiciones mas elementales, es decir, esfuerzos de traccion
compresion y cortante, y los materiales que la constituyen estan colocados de manera que el
acero absorbe las tracciones, el hormigdn las compresiones y las diagonales (de acero)

alternativamente a traccion o compresion.

La estructura espacial consigue eliminar hasta una 60% del peso muerto de la estructura
tradicional, ya que en ella, y evitando la losa inferior en traccion, no se emplea hormigdn
fisurado, que no trabaja. En la parte superior lleva una capa de hormigon de 5 a 7 cm de
espesor aproximadamente, que sirve de elemento resistente a la compresion y hace ademas
las veces de piso. En la parte inferior también se puede ubicar una losa que hace las veces de
cielo raso y que protege del fuego y agentes agresivos a las diagonales. Una propiedad a
resaltar es que al aumentar el canto, como consecuencia de las luces a cubrir, el peso de la

estructura por unidad de area no aumenta significativamente.

150



Disefio de la EEM modelada tridimensionalmente.

Para el disefio de los elementos se utilizara el disefio por factores de carga y resistencia

(LRFD) mencionado en el capitulo I1.
4.3  Disefio de tridilosa.

El disefio de se realizara partiendo del analisis lo que establece el manual AISC (LRFD).

Datos de los materiales:

fc= 250 Kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigén a compresion (28 dias).
fy= 5.000 Kg/cm? Limite de fluencia del acero.
Yc= 0,0025Kg/cm?® Peso especifico del hormigon armado.

Ys= 0,0079 Kg/cm?® Peso especifico del acero.

Datos geomeétricos de la seccién de losa:

L= 860 cm  Luzde célculo de la losa.
h= 50 cm  Altura de la tridilosa.
bw= 100 cm  Ancho unitario de calculo de losa.
d= 50 cm  Altura efectiva de la losa.
e= 5 cm  Espesor de lalosa de compresion (Asumido).

Cargas de Aplicadas en la losa:

PD = 0,0125 Kg/cm? Carga de Peso propio de la losa.
PAs = 0,00078Kg/cm? Carga por peso propio del acero.
PP= 0,0074 Kg/cm? Carga permanentes.

PL= 0,0500 Kg/cm? Sobre carga.

Combinacién de cargas:

Carga de
Carga muerta servicio
"D" "Lr'
Kg/cm? Kg/cm?
0,0204 0,0500
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Combinacién:
U=14D = 0,0286 Kg/cm?
U=12D+0,5Lr = 0,0495 Kg/cm?

u=12D+16Lr+08W

0,1045 Kg/cm?

U=12D+ 05Lr+13W 0,0495 Kg/cm?
U=09D-130 W = 0,0184 Kg/cm?
La carga Gltima sera:
U= 0,1045 Kg/cm?
Carga lineal en la seccién de calculo de la losa:
b= 1 m Longitud unitario de céalculo.

Qu=U=xb= 1045 Kglem Carga lineal.

Calculo del momento ultimo:

_ QuxL?
-8

Mu = 965.850 Kg*cmMomento dltimo.

4.3.1 Disefio a rotura por flexion.

h —eemae-
L > T=f*As

Deformacion Esfuerzos

llustracion 37, Deformaciones y blogue de compresiones, fuente: Miguel Bozzo.

De donde se tiene:

Mu = go*As*fy*(d—g)

Igualando C y T se tiene:
As * fy

e = —————  Profundidad de la losa de compresion.
0,85* fc*b
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Calculo del area requerida:

Datos:
fy= 5.000 Kg/cm? Limite de fluencia del acero.
fc= 250 Kg/cm? Resistencia del hormigén a los 28 dias.
e= 5 cm  Espesor de la losa (Asumido).
b= 100 cm  Ancho de calculo.
d= 50 cm  Altura efectiva de la losa.

Mu=  965.850 Kg*cm Momento ultimo.

Area requerida:

Mu
As = == 478 cm?
0,85+ fy*(d—>)

Célculo de la profundidad de la losa de compresion:
As * fy

=—— 7 - 148 cm
¢C =085+ fc*b
Verificando:
ec < e
148 cm < 5cm Por tanto cae en la seccién de la losa

Calculando el nimero de barras en funcion al diametro:

DIAMETRO |AREA| As N° DE
(mm) (cm?) | (cm?) BARRAS
8 0,503 | 4,48 19
10 0,785 | 4,48 13
12 1,131 |4,48 8
16 2,011 | 4,48 5
20 3,142 | 4,48 4
25 4909 | 4,48 2

NUmero de barras:

nl= 2 Barras @ 25 mm
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Se verifica la siguiente condicion:

ASrear > AScaiculada

6,28 cm?> > 478 cm?  OKiij

Armadura en seccion de calculo de la losa:

Losa de compresion
VRV RS T
»N LTI s

lustracion 38, Armadura a traccion en la losa, fuente: Elaboracion Propia.

Fuerzas internas en los elementos de la tridilosa modelado en CYPE 3D:

'\" VAN ,
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VALl kg L‘I “

!;.ll A

¥ ‘nl. ’]’“"“ AN Jl;
I‘ '!j?‘}‘ S LIS N 1\",;‘:‘."54&".:1.3(,."\1
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\ 70N

; '\‘!il‘!tl.‘lﬂl‘nl‘ﬂll’lll' ll"l.“’ll‘l AN
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v'é’ummmmwm A7\

oy
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,mmmmy_mmmumm
AVAY/ /\/\] A!m
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llustracion 39, Vista 3d de tridilosa, fuente: CYPE CAD.
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Elementos y fuerzas internas en planta:

| ]
+— -
o0
L ] —I ] |— s
I Ts? EN) y
i & .;_' L
[s) olo 0.
5] [ R
o (v o] o
T2 |
L .—I ' l_~
| I ] - J
00
' i | I |
llustracion 40, Elementos y fuerzas internas, fuente: CYPE CAD.
Tabla de fuerzas internas:
N BARRA LONGITUD AXIL (N)
(m) (ton.)
1 N298/N318 0,5 -5,08
2 N318/N338 0,5 -5,08
3 N317/N318 0,5 -8,971
4 N318/N319 0,5 -8,971
5 N308/N318 0,614 -0,148
6 N307/N318 0,614 -0,148
7 N327/N318 0,614 -0,148
8 N328/N318 0,614 -0,148
9 N327/N328 0,5 3,154
10 N307/N327 0,5 1,566
11 N307/N308 0,5 3,154
12 N308/N328 0,5 1,566
13 N308/N319 0,614 0,109
14 N328/N319 0,614 0,109
15 N328/N338 0,614 -0,121

155



\° aARRA | LONGITUD [ AXIL (N)
(m) (ton.)
17 | N327/N317 0,614 0,121
18 | N307/N317 0,614 0,109
19 | N307/N298 0,614 -0,121
20 | N308/N298 0,614 -0,121

Tabla 27, Fuerzas internas en barras de tridilosa, Fuente: CYPE CAD.

4.3.2 Verificacion de miembros de la losa.
Se analizara aquellos elementos méas desfavorables y la posicion que se encuentra.

Disefio de miembros a traccion.

Disefio de elemento de la malla inferior mas solicitado.

Datos:
Elemento: N327/N328 traccion.
Segun la Norma ASTM 1011-A36, Acero de calidad estructural.

Fy= 2530 Kg/cm? 36 Ksi.  Limite de fluencia.
Fr= 4.080 Kg/cm? 58  Ksi. Limite de ruptura.
Pu= 3.154 Kag. 3154,0 Kip. Solicitacion a traccion.

E= 2.100.000Kg/cm?  29.000 Ksi. Modulo de elasticidad del acero.

L= 50 cm Longitud de barra.

Propiedades geométricas de la seccidn.

Seccidn circular:

D=1 plg. 25 cm. Diémetro de la seccion de acero.
A= 08 Plg°51 cm? Area

Ix =0,05 plg* 2,0 cm* Inercia de la seccion del acero.
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Radio de giro.

r= |== rx= 0,64 cm
Factores de resistencia segun LRFD. Para elementos a tension.
o1 0,9  Fluencia.
02 0,75 Ruptura.

Verificacion con la seccion elegida:

k*L
< 300

78,74 < 300 OKijiii

Rigidez permitida en traccion:

Pu
ftl= < glx*Fy

K
62240 —2 < 2277,0059  OKijijii
cm 2

cm
Disefio de miembros a Compresion:

Disefio de diagonales mas solicitado.

Datos:
Elemento: N308/N318 Compresion.
Segun la Norma ASTM 1011-A36, Acero de calidad estructural.

Fy= 2530 Kg/lcm? 36  Ksi. Limite de fluencia.

Fr= 4.080 Kg/cm? 58 Ksi.  Limite de ruptura.

Pu= 148,0 Kg 148,0 Kip. Solicitacion a compresion.

E = 2.100.000Kg/cm?  29.000Ksi. Maodulo de elasticidad del acero.
L= 61 cm Longitud de barra.
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Propiedades geométricas de la seccién

Seccidn circular:

D=1 plg. 25 cm. Diametro de la seccién de acero

A= 08 plg’51 cm? Area

Ix = 0,05 pig* 2,0 cm* Inercia de la seccion del acero
Radio de giro

r= |[-= Xx= 0,64 cm

Longitud efectiva.- Esta en funcion de al tipo de union del elemento, en donde para una

articulacion K = 1.
l=kxL = 6140 cm

Esbeltez méxima:

96,69 < 200  OKijji
Definicion de frontera entre columna eléstica e ineléstica.

Si A < 15  F,; =0658%"xFy Columna intermedia o corta.

0,877
Si A >15 Foi= e Fy  Columna Larga.
KL ,F
/1C = * —y = 1’07
Ymin *T E
Ac = 107 < 1,5  Columna Intermedia o Corta.
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Esfuerzo critico para el elemento.

0,877 Kg 6 1 > 1s
cri = F*Fy =1.944,14 — c
Kg :
F..; = 0,658% x Fy = 1.569,15 g Si A < 15
; K
Feri = 1569,15 —2
cm

Resistencia normal por compresion.
Pn = Fcri *x Agpyta = 7.951,02 Kg.

Suma de las cargas Factorizadas.

Factor de resistencia segiin LRFD en columnas.
oc= 0,85

Pu=@cxPn= 6.758,37 Kg.

Verificando solicitaciones.

Pu = Pug,

6.758,37 kg > 148,00Kg  OKjjj

Disefio de miembros a Compresion:

Disefio de diagonales mas solicitado.

Datos:
Elemento: N317/N318 Compresion.
Segun la Norma ASTM 1011-A36, Acero de calidad estructural.

Fy= 2530 Kg/cm? 36 Ksi.  Limite de fluencia.
Fr= 4.080 Kg/cm? 58  Ksi. Limite de ruptura.
Pu= 8.971,0 Kg 8.971,0 Kip. Solicitacion a compresion.

E=  2.100.000Kg/cm? 29.000 Ksi.  Modulo de elasticidad del acero.

L= 50 cm Longitud de barra.



Propiedades geométricas de la seccion.

Seccion circular:
D=1 plg. 25 cm. Diametro de la seccién de acero.
A= 08 Plg®51 cm2. Area.

IXx =0,05 plg* 2,0 cm4  Inercia de la seccion del acero.

Radio de giro.
— I —
r= 1=

rx= 050 cm

Longitud efectiva.- Esta en funcion de al tipo de unién del elemento, en donde para una
articulacion K =1

Il=k+L = 500 cm

Esbeltez méxima:

k.L

IA

200

A
max r

78,78 < 200 OKjij
Definicion de frontera entre columna eléstica e ineléstica.

Si A < 15  F,; =0658%"xFy Columna intermedia o corta.

0,877

Si e > 15 Foi= W*Fy Columna Larga.
KL Fy
Ac = * |—= 0,87
Tmin ¥ T E
Ac = 087 < 15 Columna Intermedia o Corta.

Esfuerzo critico para el elemento.

0,877 Kg Si A > 15
i = g+ Fy =293L70 —= c
Kg .
29 Si Ac < 15
Feri = 0,658%" x Fy = 1.843,10 — ' A
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Fori= 184310 29
cm
Resistencia normal por compresion.

Pn = Fcri *x Agryea = 9.339,10 Kg.

Suma de las cargas Factorizadas.

Factor de resistencia segin LRFD en columnas.
oc= 0,85

Pu=@cxPn= 7.938,30 Kg.

Resistencia a compresion del hormigén en la losa:

Pu =085x* fc*Ac = 53,125,00 Kg.

Verificando solicitaciones.

Pu = Pugy

61.063,00 Kg = 8.971,00

4.3.3 Costo de obra con losa tridilosa.

Cuantias totales de obra:

Kg  OKjij

Elemento Superficie (m?) Volumen (m3) Barras (kg)
Losas macizas 32,42 4,89 856
Unidireccionales 228,07 22,35 215
Tridilosa 1.414,80 10,74 110.453,44
Vigas 433,48 105,14  6.313,49
Encofrado lateral 764,06
Muros 1.108,79 110,87 5.786
Pilares (Sup. Encofrado) 501,80 20,35  5.257,31
Escaleras 41,85 6,69 557
Cimentacién 38,61 5.001,84
Total 4.525,27 319,64 134.439,78
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Costo de obra con Tridilosa:

. Unidad . P.U Total
Material Cantidad | (Bs) (Bs)

Hormigon m3 319,64 | 840 268497,60
Acero Corrugado Kg. [134.439,78| 6,5 873858,57

Madera de encofrado p? 86,89 8 695,12

Total: | 1.143.051,29
Costo (m?) 807,92
Peso de losa(Kg/m?) 171,20

Tabla 28, Costo de losa tridilosa, Fuente: Elaboracion Propia.

4.3.4 Costo de obra con losa casetonada.

\

1

llustracién 41, Vista 3d de losa casetonada, fuente: CYPE CAD.

A

Cuantias totales de obra con losa casetonada.

Elemento
Losas macizas
Unidireccionales
Reticulares
*Arm. base abacos
Vigas
Encofrado lateral
Muros
Pilares (Sup. Encofrado)
Escaleras

Superficie (m?)
32,42

228,07
1.414,80

433,48
764,06
1.108,79
501,80
41,85

Volumen (m?3)
4,89

22,35

198,74

105,14
110,87

36,17
6,69

Barras (kg)
856

215

14.392

861

11.220

5.786
9.343
557
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Elemento Superficie (m?) Volumen (m3) Barras (kg)
Cimentacion 68,61 8.889
Total 4.525,27 553,46 52.119

indices (por m2) 2,123 0,227 20,28

N° de blogues de reticular = 4481 Uds.

Calculo del costo de obra con losa Casetonada:

. P.U Total
Material Unidad Cantidad | (Bs) (Bs)

Hormigon m? 553,46 840 464.906,40
Acero Corrugado Kg. |52.119,00| 6,5 338.773,50
Bloques de reticular Pza. | 4.481,00 | 15,85 71.023,85

Madera de encofrado P2 86,89 8 695,12
Total:| 875.398,87

Costo (m?) 618,74

Peso de losa(Kg/m?) 391,50

4.3.5 Comparacion técnicay econdmica.

COMPARACION TECNICA

Elemento Con Casetonada  Con Tridilosa Diferencia
Vol. (m3) B. (kg) Vol.(m®) B.(Kg) Vol.(m%®) B.(Kg)

Losas macizas 4,89 856 4,89 856 0,00 0,00
Unidireccionales 2235 215 22,35 215 0,00 0,00
Reticulares, Tridilosa 198,74 14.392 10,74 110.453,44 188,00 96.061,44
*Arm. base abacos 861 -861
Vigas 105,14 11.220 105,14 6.313,49 0,00 -4.906,51
Muros 110,87 5.786 110,87 5.786 0,00 0,00
Pilares (Sup. Encofrado) 36,17 9.343 20,35 5.257,31 15,82 -4.085,69
Escaleras 6,69 557 6,69 557 0,00 0,00
Cimentacion 68,61 8.889 38,61 5.001,84 30,00 -3.887,16
Total 553,46 52.119 319,64 134.439,78 233,82 82.320,78
Peso de losa(Kg/m?) 391,50 171,20

Porcentaje (%) 42,25 61,23

Reduccidn de peso (%) 56,27
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COMPARACION ECONOMICA

PU Con Casetonada Con Tridilosa
Material Unidad | ° -~
(Bs) . Total . Total
Cantidad (Bs) Cantidad (Bs)
Hormigc')n m?3 840 553,46 464.906,40 319,64 268497,60

Acero Corrugado Kg. 6,5 | 52.119,00 | 338.773,50 |134.439,78 | 873858,57

Bloques de reticular | Pza. | 1585 | 4.481,00 | 71.023,85

Madera de encofrado | P2 8 86,89 695,12 86,89 695,12
Total: | 875.398,87 1.143.051,29
Costo (m?) | 618,74 807,92
Diferencia econémica (Bs.) 267.652,42
Porcentaje (%) 23,42

Tabla 29, Tabla comparativa de losa Casetonada y Tridilosa, Fuente: Elaboracion
Propia.
4.3.6 Guia para su utilizacion.

El presente aporte académico (Tridilosa) se utiliza en cualquier tipo de estructura,
debido a que posee una gran capacidad de soportar sobre cargas, y ademas por su

reducido peso tiene las caracteristicas de cubrir grandes luces.
En cuanto a lo econdmico se tiene un elevado costo dejando a consideracion.
Conclusiones:

e Realizando una comparacion técnica y econdmica se tiene la siguiente:

Observaciones en
Con Casetonada | Con Tridilosa tridilosa
Elemento Incremento | Reduccion

Cantidad Cantidad (%) (%)

Hormigén (m°) 553,46 319,64 42,25
Acero Corrugado (Kg.) 52.119,00 134.439,78 61,23
Costo (Bs) 875.398,87 1.143.051,29 23,42

Peso (Kg/cm?) 391,50 171,20 56,27

e Segun observaciones la ventaja fundamental de la Tridilosa radica en la reduccion

de peso y su funcionalidad debido a que entrega mayor espacio en el terreno.
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5 CAPITULO V: CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.

5.1

CONCLUSIONES.

Del presente proyecto “Disefio Estructural del edificio central del gobierno autonoma

municipal de Camargo” se lleg0 a las siguientes apreciaciones:

a)

b)

De acuerdo a los objetivos planteados.

Se realizé el disefio estructural de la estructura de sustentacion porticada de dicho
edificio en cumplimiento de la norma boliviana del hormigén.

En el estudio de suelos realizados en la zona de emplazamiento de la estructura se
observa que el suelo presenta una capacidad portante de 3,01 kg/cm? sin presencia
de humedad que se deberéa tener en cuenta al momento de construir.

En el disefio de la estructura metalica para la cubierta se escogié una seccion
rectangular para la cuerda superior e inferior y para correas y elementos intermedios
un perfil C. cuyo perfil cumple con las condicionantes de flexion, compresion que
exige el método AISC-LRFD.

Los resultados obtenidos por el software CYPECAD 2016 en la estructura porticada
fueron verificados y cumplen segtn la norma CBH-87.

En cuanto a al aporte académico se realizé la comparacién técnica y econémica.

El presupuesto general de la obra se estim6 en funcion de la revista de presupuesto
y construccion 2017-2018.

En cuanto al Fundamento Teorico.

La teoria aplicada en el proyecto son recomendaciones de la norma boliviana del
hormigoén con algunas complementaciones del auto, Jiménez Montoya “Hormigén
Armado”, José Calavera “Estructuras de cimentacion “y la norma AISC-LRFD, lo
cual fue fundamental para el disefio de dicho proyecto.

Ingenieria del Proyecto.

El disefio de los elementos de la estructura se realiz6 de forma manual con la
respectiva comparacion del programa CYPECAD, los cuales se deduce los resultados
siguientes:

Elementos de cubierta calamina galvanizada n°28, cercha, correas perfil C

100*40*3mm Cuerda superior e inferior seccion rectangular 120*60*3mm,
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e Elementos de estructura porticada de hormigdn armado, vigas de H°A° 20*40 cm,
columnas de H°A° 30*30cm

d) Aporte Académico.

e Se realizd la comparacion técnica y economica de los dos tipos de losas planteados

se tiene los siguientes resultados.

Observaciones en
Con Casetonada | Con Tridilosa tridilosa
Elemento Incremento | Reduccion

Cantidad Cantidad (%) (%)

Hormigon (m°) 553,46 319,64 42,25
Acero Corrugado (Kg.) 52.119,00 134.439,78 61,23
Costo (BS) 875.398,87 1.143.051,29 23,42

Peso (Kg/cm?) 391,50 171,20 56,27

e Segun observaciones la ventaja fundamental de la Tridilosa radica en la reduccién
de peso y su funcionalidad debido a que entrega mayor espacio en el terreno.

e Realizando una comparacion técnica de la estructura se tiene una disminucion
considerable de dimensiones de columnas de vigas y cimentacion, debido a la
reduccion del peso propio de la losa.

e En cuanto a lo econdmico se tiene un incremento debido a que la estructura de la
tridilosa requiere principalmente de una armadura de acero.

e) Presupuesto y plan de ejecucion.

e EIl presupuesto general de la obra realizado es aproximadamente 7.173.347,17 Bs. y
el costo por m? de area construida es aproximadamente 3.024,79 bolivianos.

e Las especificaciones técnicas fueron definidas para lograr una correcta ejecucién de
obra definiendo la calidad de materiales que se deben emplear en la construccion
cumpliendo con una serie de ensayos segun el tipo de material.

e Se realizo el cronograma de ejecucion de obra en funcion de la duracion de cada
actividad a realizar para su ejecucion el cual tiene una duracion de 760 dias

calendario.
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5.2

RECOMENDACIONES.

Se recomienda para la cubierta cumplir con los planos de detalles, secciones y
perfiles que componen las cerchas.

De acuerdo a los resultados en el disefio se recomienda cumplir las especificaciones
y dimensiones de dichos elementos de la estructura porticada.

Antes de fundar se recomienda realizar una verificacion de la capacidad portante
presente en el terreno ademas verificar a mayor profundidad de fundacion el tipo de
suelo.

Es recomendable utilizar agregados de buena calidad y tamafios indicados en las
especificaciones para lograr la resistencia requerida

En la construccion se debe seguir estrictamente los planos de detalles y
especificaciones técnicas para evitar fallas en el funcionamiento.

De acuerdo a la comparacion técnica y econdmica de la losa casetonada y tridilosa
se recomienda realizar un analisis para su aplicacion de la tridilosa debido a su
elevado costo quedando en consideracion.

Para el proyecto se recomienda cumplir estrictamente las cantidades de los items de
manera que una variacion de las mismas afectara directamente al presupuesto general

y al cronograma de ejecucion.
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