1. ASPECTOS GENERALES DEL PROYECTO.
1.1 EL PROBLEMA
1.1.1 Antecedentes

La discriminacion, violencia intrafamiliar, violencia por condicién de género en
campos laborales son algunos de los problemas que aun se presentan en el medio que
vivimos, aunque este ambiente ha ido cambiando en los Ultimos afios, aun se puede
escuchar por medios de comunicacion las situaciones que atraviesan las mujeres, en

especial las de bajos recursos restringiendo el campo de oportunidades.

El puente segunda seccion provincia Méndez se caracteriza por ser
predominantemente rural. Su poblacion distribuida en 62 comunidades que conforman
el territorio. Su territorio comprende tres zonas ecoldgicas con clima y humedad

distintas: zona andina, cabecera de valles.

El Puente es una de los Municipios con mayor indice de pobreza, un 87%vive en
niveles de pobreza moderada, Limitados de recursos econdmicos y bajo desarrollo

humano.

Por tal situacion esto hace necesario tomar medidas que puedan ayudar en alguna forma

a esta poblacion que vive estas situaciones.

Actualmente el Municipio de El Puente no cuenta con una infraestructura o complejo
que englobe las necesidades como ser asesoramiento y capacitacion en diferentes areas,

apoyo a las mujeres.
1.1.2 Planteamiento

De acuerdo a la informacion obtenidas del INE sobre el crecimiento relativo 2012 de
la segunda seccion provincia de Méndez es 13,71(%) donde la poblacion de mujeres
comprende el 50.03 %.(INE 2012)

El alto porcentaje de pobres con necesidades basicas insatisfechas y sumadas a la falta
de personal profesional encargado del bien estar de la sociedad hacen que este
problema social sea de vital importancia dentro de la poblacion.



Existe el problema de deficiente desarrollo politico social econdmico en las

mujeres. Siendo las principales causas;

e No existe infraestructura donde se pueda dar capacitacion a mujeres

¢ No hay albergue para mujeres que sufren violencia intrafamiliar.

e Mujeres de bajos recursos que no tienen oportunidad de estudiar una carrera
profesional.

e Falta de personal para la capacitacion.

De mantenerse la situacion actual, la discriminacion, falta de trabajo y violencia
intrafamiliar hacia la mujer puede continuar y en peor de los casos el incremento de los

mismos.

Causa de esta situacion por lo siguiente se hace necesario plantear como solucion lo
siguiente:
e Proponer carreras técnicas y de corta duracion.
e Lanueva infraestructura CASA LA MUJER EL PUENTE una alternativa de
solucion constara de:
» Una direccion > Apoyo legal
» Saldn auditorio de

o > Apoyo psicoldgico
capacitacion

> albergue > Area administrativa

» Comedor > Aulas para el desarrollo de
> biblioteca carreras técnicas

> Salas de exposicion > Areas de recreacion

1.1.3 Formulacién

Se pretende solucionar el problema deficiente desarrollo social politico econdémico
CON LA CONSTRUCCION DE UNA nueva INFRAESTRUCTURA Casa la mujer
El Puente donde se brindara cursos de capacitacion sobre diferentes rubros se

promovera el estudio de carreras técnicas para que puedan tener mayor oportunidad en



el mercado laboral. Se dispondra de albergues a las mujeres que sufren de violencia
donde se les dara apoyo legal y psicol6gico.

En base a las alternativas planteadas para sanear la problematica existente, se decide
como la alternativa mas apropiada ¢l Disefio y Construccion de la edificacion “casa de

la mujer”, que garantice una solucion viable para la problematica.

1.1.4 Sistematizacién

En base a la posibles soluciones para sanear la problematica se deben plantear ademas
una serie de alternativas técnicas que satisfagan los requerimientos necesarios de

viabilidad, en este sentido se debera hacer un andlisis técnico econémico de las mismas.

1.2 OBJETIVOS

La propuesta de proyecto de ingenieria civil tiene los siguientes objetivos.

1.2.1 General

Elaborar el disefio estructural del proyecto CASA DE LA MUJER “Municipio El

Puente” de acuerdo a los parametros de las normativas vigentes.

1.2.2 Especificos

Como obijetivos especificos se tienen los siguientes:

e Analizar el suelo de fundacién de la zona de emplazamiento para poder obtener
la resistencia admisible del mismo.

e Realizar el disefio y dimensionamiento de: Estructura de fundacién y de la
estructura de sustentacion cumpliendo con las especificaciones de la normativa
vigente.

e Elaborar los planos estructurales del disefio de todos los elementos que
componen la estructura, para utilizar como guia en la ejecucion de la obra.

e Realizar un presupuesto de los items que corresponden al desarrollo del
proyecto para tener un precio referencial de la edificacion.

e Desarrollar el cronograma de actividades para la ejecucion del proyecto.



e Realizar APORTE ACADEMICO ‘“andlisis y estimacion de consumo de

materiales y pesos en las estructuras resueltas con forjados reticulares”
1.3 JUSTIFICACION

Las razones por las cuales se elabora la propuesta de Proyecto de Ingenieria Civil son

las siguientes:
1.3.1 Académica

El desarrollo de la propuesta de proyecto permite al estudiante profundizar los
conocimientos adquiridos durante su carrera, pudiendo desarrollar destrezas y
habilidades en el disefio estructural de edificaciones, asi como también en el desarrollo

de propuestas en beneficio de la sociedad.
1.3.2 Técnica

De acuerdo a las caracteristicas del disefio arquitectonico, se establece que la estructura
mas iddnea para satisfacer los requerimientos planteados es una estructura aporticada
de hormigon armado, entrepisos de losa alivianada, siendo zapatas aisladas la opcion
viable. Aplicando las acciones de sobrecargas destinadas a oficinas y salas de reunion,
se elaborara el disefio estructural de la edificacion tomando en cuenta la normativa

vigente para su respectivo disefio.
1.3.3 Social

Contribuir con el disefio estructural casa de la mujer, el proyecto serd en beneficio de
toda la poblacion del municipio de El Puente. Donde se contara con ambientes comodos
amplios para la ensefianza capacitacion y desarrollo de las actividades de las
beneficiarias y asi ayudar a mejorar el desarrollo y calidad de vida la poblacion del
municipio

14 ALCANCE DEL PROYECTO

El proyecto contempla el disefio estructural de la edificacién, en funcién al disefio

arquitectonico disponible en la institucion que requiere el proyecto, se realizara:



e El estudio de suelos ejecutando el ensayo de SPT, con la finalidad de determinar
la capacidad portante maxima del suelo.

e Calculo estructural y célculo de todos los elementos de H°A° (losas, vigas,
columnas, gradas y fundaciones), contemplados en el esquema estructural
establecido para la edificaciones, observando la normativa actual CBH-87.

e Elaborar las especificaciones técnicas para la ejecucion del proyecto.

e Realizar los computos métricos y el anélisis de los precios unitarios del proyecto.

e Determinar el presupuesto general de la obra.

e Elaborar el cronograma de ejecucion de actividades con la ayuda del programa
MICROSOFT PROYECT 2010.

e Realizar un estudio comparativo de dos tipos de entrepisos.

e Elaboracién del informe del proyecto.

1.4.1 Restricciones del proyecto

En el proyecto no se realizo las instalaciones eléctricas, instalaciones de agua potable
fria-caliente, instalaciones sanitarias y desague pluvial, puesto que solo se profundiza

en el analisis y disefio estructural en el proyecto.

1.5 ASPECTOS DEMOGRAFICOS

1.5.1 Poblacion del area de influencia del proyecto

El proyecto beneficiara a todo las comunidades que pertenecen al municipio El Puente.

La poblacidon diferenciada por sexo en el Municipio, se muestra una proporcién casi
similar de hombres con relacion a la de mujeres, En el siguiente cuadro permite apreciar

la poblacion total del area de influencia del proyecto.

TASA DE
TOTAL CENSO 2012 CRECIMIENTO
Hombres % Mujeres %
11354 13.71%
5674 499 5680 50.03

Tabla 1: Poblacion de Municipio El Puente segln censo, INE 2012



En cuanto a la comunidad de San Antonio, donde se encuentra el area de
emplazamiento del proyecto es de 226 habitantes de los cuales 124 son hombres y 102

mujeres.
1.6 LOCALIZACION

El proyecto “Casa De La Mujer” se encuentra ubicado en la provincia Méndez del
departamento de Tarija, en la comunidad de San Antonio. En su ubicacion geogréfica:
21°28°25”’ de latitud sur y 64°57°05” de longitud oeste.

Ubicacién del Proyecto:
Pais: Bolivia. Municipio: El Puente.
Departamento: Tarija. Comunidad: San Antonio.

Provincia: Méndez.
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llustracién 1: Ubicacidn referencial del proyecto, Elaboracion propia.
1.7  SERVICIOS BASICOS EXISTENTES
1.7.1 Agua Potable y Alcantarillado

La calidad, cobertura y los sistemas de Agua potable en las comunidades rurales en
general presentan condiciones de saneamiento ambiental muy deficientes, el agua en

gran parte es insalubre, lo que provoca enfermedades intestinales y parasitarias.



La mayoria de las comunidades del area de influencia del proyecto cuenta con un
servicio de agua potable, pero cabe sefialar, que en todas las comunidades existe un
deficiente servicio de agua, el origen de estas aguas proviene de: Red publica, Pozo,

Rio, Lago, acequia o vertiente, lluvias, y otros.

Se cuentan con dos sistemas de alcantarillado sanitario que solo benefician al cantén
de El Puente e Iscayachi. Las deméas comunidades utilizan camaras sépticas, pozos

ciegos, quebradas, etc. como servicios sanitarios.
1.7.2 Electricidad

El servicio de energia eléctrica esta cubriendo en gran parte de las comunidades el cual
es brindado por SETAR (Servicios Eléctricos Tarija). En lugares mas lejanos donde no

Ilega electricidad se cuenta con otra fuente de energia que son los paneles solares.
1.7.3 Modalidad de Recoleccién y Disposicion de Residuos Sélidos

Solo en las zonas suburbanas de El Puente y Iscayachi se cuenta se utiliza servicio
publico de recoleccidn (carro basurero) donde la basura es depositada y enterrada en
un vertedero. Las demas comunidades no cuentan con un sistema de recoleccion de
residuos solidos; la basura es botada a los terrenos, los residuos organicos se
descomponen, pero los inorganicos como el plastico, vidrio y envases metalicos no se
desintegran, constituyendo una contaminacién al medio ambiente y la ecologia de la

region.
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2.1 LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

El levantamiento topografico se verifica con el fin de sefialar la configuracién del
terreno, para analizar si es necesario hacer movimientos grandes de suelo, de cualquier

manera es necesario puntualizar las caracteristicas del terreno de emplazamiento.

Debe de tomarse en cuenta que es de vital importancia registrar varios puntos dentro y
fuera del terreno con el fin de establecer curvas de nivel y desarrollar un replanteo

mucho mas preciso del lugar de emplazamiento.

Con la informacion necesaria de coordenadas y elevaciones se detallaran las

caracteristicas de la zona rural.
2.2 ANALISIS DEL SUELO DE FUNDACION

La exploracion del terreno es importante para obtener la tensién admisible del suelo

(kg/cm?) y la determinacion de la profundidad de cimentacion.
2.2.1 Clasificacion

Se catalogara el suelo mediante el ensayo de granulometria. Esta practica abarcara el
procedimiento para especificar el tamafio de las particulas del suelo, empleando

tamices.

Se clasificara el tipo de suelo por dos métodos el S.U.C.S. y por el método
A AS.HT.O.

2.2.3 Ensayo de Penetracion Normal (S.P.T.)

El ensayo de Penetracion Estandar (S.P.T. del inglés, Standard Penetracion Test), que
es una prueba in situ que se realiza en el fondo de una perforacién, que consiste en
determinar el nimero N de golpes de un martillo con peso 63,5 kg (140 Ib) y 762 mm
(30 in) de altura de caida, necesarios para hincar en el suelo inalterado como indica en
lailustracion 2, un toma muestras partido normal en distancia de 305 mm (1,0 ft), cuyos

didmetros normalizados son 36,8 mm de didmetro interior.
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llustracion 2: Esquema generalizado del ensayo de S.P.T

Fuente:”libro Ensayos Geotecnicos in situ” Devincenzi y Frank, pag. 6, afio 1999
2.3 ARQUITECTURA

El disefio arquitectonico es uno de los principales inicios para el predimensionamiento
de la infraestructura y también se la proyecta considerando: La morfologia,

funcionalidad y estética. Siendo plena responsabilidad del arquitecto.

En la actualidad se busca utilizar los materiales nuevos que enfoque una construccion
moderna que cumplan los requisitos técnicos, ofrecer posibilidades para crear formas
nuevas, tanto en los detalles como en el conjunto, los planos arquitectonicos fueron

proporcionados por la Subgobernacion El Puente.
2.4 HORMIGON ARMADO

El hormigdn armado es un material de construccion que combina barras de acero con
hormigon, el hormigon es el Gnico material de construccion que llega en bruto a la
obra, esta caracteristica hace que sea muy 0til en construccién ya que puede moldearse
de muchas formas de acuerdo a los requerimientos estructurales. Se combina la
resistencia a compresion del hormigon, y la resistencia a traccion del acero, para resistir
solicitaciones combinadas en una sola pieza. EI hormigon y el acero forman un

conjunto que transfiere las tensiones entre los dos elementos
2.4.1 Hormigones

Las caracteristicas de calidad exigidas al hormigon se detallaran en el Pliego de
Especificaciones Técnicas, siendo necesario, en todos los casos, indicar los datos

relativos a su resistencia a compresion, a su consistencia y al tamafio maximo del arido.



2.4.1.1 Propiedades del hormigon

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 Segtin su Resistencia

H125| H15 |H17.5| H20 H25 H30 H35 H40 H45 H50 H55

Tabla 2: Hormigdn segun su resistencia en Mpa, Codigo Boliviano del Hormigén CBH-87.

Consistencia.-La consistencia del hormigon 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 cangrejeras.

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:

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

Tabla 3: Asentamientos Admisibles, Codigo Boliviano del Hormigdén CBH-87

Coeficiente de dilatacion térmica.-El coeficiente de dilatacion térmica del
acero se tomara igual al del hormigén, es decir: a= 1,0 x 1 0-5, por grado

centigrado

2.4.2 Aceros

2.4.2.1 Generalidades
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Las armaduras para el hormigon serdn de acero y estaran constituidas por:
e Barras corrugadas

2.4.2.2 Caracteristicas geométricas

Los didmetros nominales en milimetros de las barras corrugadas que se utilizan en el
proyecto y construccion de obras de hormigén armado, seran exclusivamente los

siguientes, con las areas en cm? que se indican:

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 | 12,57 | 19,64

Tabla 4: Diametros Areas de Barras Corrugadas, Codigo Boliviano del Hormigén CBH-87
2.4.2.3 Caracteristicas mecéanicas

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

serie de caracteristicas mecanicas minimas, (ver anexo 1)

25 ARMADURAS
2.5.1 Anclaje de armaduras

Los anclajes extremos de las barras podran hacerse por gancho, patilla, prolongacién
recta. O cualquier otro procedimiento, garantizado por la experiencia y que sea capaz

de asegurar la transmision de esfuerzos al hormigon.
2.5.2 Empalmes de armaduras

Sélo se dispondran los empalmes indicados en planos y los que autorice el Director de
Obra; empalmes que se procurard que queden alejados de las zonas en las que la
armadura trabaje a su maxima carga. Los empalmes podran realizarse por traslapo o

por soldadura.
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2.5.2 Adherencia dela acero y hormigoén

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

u, tiene que cumplirse la limitacion

T = Vid < T
0.9d.n.u

Siendo:

Tod= Resistencia de céalculo para adherencia
2.5.3 Distancia entre Barras

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado
deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y
compactacién del hormigdn pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden
coqueras 0 espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigdn Armado recomiéndalos

valores gue se indican a continuacion:

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:

Dos centimetros
El diametro de la barra mas gruesa

1.25 veces el tamafio maximo del arido

b) Si se disponen de dos 0 més 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.
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2.5.4 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 corrosion como de la accién
del fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del hormigén del
recubrimiento, més aun que su espesor. Las diferentes normas establecen para los
recubrimientos las limitaciones coincidentes con las que recomendamos a

continuacion:

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

méaximo del arido.

b) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras
es de cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento y salvo casos
especiales de ambientes 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.

Elementos Recubrimiento
Para losas y paredes en el interior de los edificios 10cm

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 hormigén en un medio fuertemente agresivo | 4 cm

Tabla 5: Recubrimientos Minimos, Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87
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2.5.5 Doblado de las Armaduras

Las armaduras se doblarén ajustdndose a los planos e instrucciones del proyecto. En
general, esta operacion se realizara en frio y velocidad moderada, por medios
mecanicos, no admitiéndose ninguna excepcion en el caso de aceros endurecidos por

deformacion en frio o sometidos a tratamientos térmicos especiales.
2.6 COEFICIENTES DE LOS ESTADOS LIMITES ULTIMOS (E.L.U)
2.6.1 Coeficientes de Minoracion de las Resistencias de los Materiales

Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales en los estados limites
ultimos que nos indica la norma Boliviana de hormigén armado, son los que se indican

en el siguiente cuadro:

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

Tabla 6: Coeficientes de Minoracion de materiales, Cédigo Boliviano del Hormigén CBH-87
2.6.2 Coeficiente de Mayoracion de las Cargas

Los coeficientes de mayoracion de las cargas en los estados limites Gltimos que nos
indica la norma Boliviana de hormigén armado, son los que se indican en el siguiente

cuadro:
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Coeficientes . ~ . .
L Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basicos
Reducido +0.20
l\!lvel de control en la Normal 0
ejecucion
intenso -0.10
yf=1.6
Minimos -0.10
Danos.preV|S|bIes en caso Medios 0
de accidentes
Muy Importantes +0.20

Tabla 7: Coeficientes de Mayoracion de cargas, Codigo Boliviano del Hormigén CBH-87
2.7 ACCIONES DE CARGAS
2.7.1 Acciones Permanentes

El célculo de los valores caracteristicos de las acciones permanentes se efectuara a
partir de las dimensiones y masas especificas que correspondan.

Para los elementos de hormigdn se adoptaran las siguientes masas especificas:

- Hormigomn sin armar ..............oooeiieiiiiiiiiiiiieee e, 23 KN/m3
- Hormigén armado con cuantias normales .............................. 25 KN/m3
2.7.2 Acciones Variables

Los valores establecidos en las Normas para las acciones variables de explotacion o de
uso, y para las acciones climéticas, seran considerados como valores caracteristicos, es

decir, como valores en los cuales ya se ha incluido la dispersion.

El codigo boliviano del hormigdn nos proporciona valores de las cargas permanentes
y accidentales de acuerdo al tipo de estructura, material y la funcion que cumple la
misma. Es importante tomar en cuenta estos valores puesto que son los que

recomiendan las normas (ver tabla 22 anexo A-1).

2.7.3 Presion Dindmica de Viento
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El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccion, tanto orientado
a barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria W (kg/m2) en la direccién de

su normal, positiva (presion) o negativa (succion), de valor:
P = gz*G*Cp - qz*(GCpi)
Donde:

Cr=Coeficiente de presidn externa a barlovento y sotavento
G= Factor de efecto de rafaga
GCpi =coeficiente de presion interna
gz=Presion dinamica del viento (N/m2).

2.7.4 Sobrecarga de Viento

La velocidad del viento produce una presion dinamica en los puntos donde la velocidad
se anula, de valor: La presion dinamica gz, evaluada a la altura z, se calcula mediante

la siguiente expresion:
qz = 0,613 x Kz * K, x Kg * V2 %1 N/m?
Donde:
Kq=el factor de direccionalidad del viento (tabla 24 Anexo Al)
Kz=el coeficiente de exposicion para la presion dinamica (tabla 25 Anexo Al)
Kz=el factor topogréafico (tabla 26 Anexo Al)
I=el factor de importancia (tabla 27 Anexo Al)
V=Velocidad del viento (m/s),
gz=Presion dindmica del viento (kg/m2)
2.8 HIPOTESIS DE CARGA

Para cada fase de comprobacion y para cada estado limite de que se trate se

consideraran las dos hipétesis de carga que a continuacion se indican y se elegira la
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que, en cada caso, resulte mas desfavorable. En cada hipotesis deberan tenerse en

cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

2.8.1 Estados Limites Ultimos

HIPOTESIS |y, *G+Yy,*Q
HIPOTESIS 11 0.90( 7 *G+y, *Q)+0.90%y *W

2.8.2 Estados Limites de Servicio

HIPOTESIS | G+Q

HIPOTESIS Il 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 explotacion, de granizo, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismicas.
W= Valor caracteristico de la carga del viento.

2.9 DISENO ESTRUCTURAL
2.9.1 Cubiertas metalica

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 (lluvia, viento,
granizo, calor y frio). Su forma, su inclinacion (pendiente) y material de cubricidn,

ejercen una influencia esencial sobre el aspecto de la edificacion.
2.9.1.1 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.

2.9.1.2 Inclinacion de las Cubiertas
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Las diferentes pendientes o inclinaciones de las cubiertas dependen: de los materiales
usados para techar, 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°.

2.9.1.3 Cargas de Viento

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

dindmica de viento dada por:
qz; = 0,613 x Kz * K, * Kg * V2 % | N/m?

Q,GC, ¢ -, 9,6 C
a,GC, :

==

T =

L -

llustracién 3: Barlovento y Sotavento, figura 3 Reglamento CIRSOC 102
2.9.1.4 Combinaciones de carga

La norma LRFD nos muestra las siguientes combinaciones:

Uu=14D (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=12D+16L+05(LroS0oR) (Ecuacion A4-2 del LRFD)
U=12D+16(LroS0oR)+(1,0L00,8W) (Ecuacion A4-3 del LRFD)
U=12D+10E+(1,0L00,295) (Ecuacion A4-5 del LRFD)
U=12D+13W+10L+05LroSoR) (Ecuacion A4-4 des LRFD)
U=09D%=(1,3Wo0 10E) Ecuacion A4-6 des LRFD)
Donde:
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U: Carga Ultima; D: Cargas muertas; L: Cargas vivas; Lr: Cargas vivas en techos; S:
Cargas de nieve; R: Carga inicial de lluvia o hielo; W: Carga de Viento; E: Sismo.

2.9.1.5 Método LRFD, Factores de Carga y Resistencia

Método basado en factores probabilisticos para determinar las acciones que actlan en
la estructura, y la resistencia o capacidad de sus elementos. Las incertezas y
variabilidad de las cargas son consideradas mediante distintos factores de
amplificacion de cargas, al considerar la teoria de probabilidades, el disefio logra una

mayor fiabilidad.

Los factores de resistencia que se especifican en el método estan basados en
investigaciones sobre un gran universo de muestras de aceros norteamericanos, pero
se ha considerado apropiado hacerlos extensivos a los aceros que se producen o se
produciran en Bolivia y a los que se importan, para los cuales se especifica satisfacer
las normas ASTM correspondientes. Los valores de los factores de resistencia son los

siguientes:

®t=0.90 para fluencia por traccion ®t=0.75 para rotura por traccién
®c=0.85 para compresion ®b=0.90 para flexién

v =0.90 para cizalle.

2.9.1.6 Anélisis de miembros de acero

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

dimensionado de las piezas, segun los estados que se presenten.
2.9.1.7 Disefio de miembros a flexion

Una viga puede deteriorarse al alcanzar en ella el momento Mp y volverse totalmente

plastica, o puede fallar por lo siguiente:
1. Pandeo lateral — torsional (PLT), elastica o inelasticamente.
2. Pandeo local del patin (PLP), elastica o inelasticamente.

3. Pandeo local del alma (PLA), elastica o inelasticamente.
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Si el esfuerzo méximo de flexion es menor que el limite proporcional cuando ocurre

el pandeo, la falla se llama elastica. Si no es asi, se llama inelastica.

Comenzaremos con perfiles compactos, definidos como aquellos cuyas almas estan

conectadas en forma continua a los patines y que satisfacen los siguientes requisitos:
— espesor para el patin y el alma

b _ 65 h_ 640

2t~ JF, "t JF

El criterio para el alma se cumple para todos los perfiles laminados en caliente dados
en el manual, por lo que sélo el patin debe revisarse. La mayoria de los perfiles

cumplirdn también los requisitos del patin y por lo tanto serén clasificados como
compactos. Si la viga es compacta y tiene soporte lateral continto, o si la longitud no

soportada es muy corta, la resistencia nominal por momento M del perfil. Para

miembros con soporte lateral inadecuado, la resistencia por momento es limitada por

la resistencia por pandeo lateral torsionante, ya sea este elastico o inelastico.

La primera categoria, es decir, vigas compactas soportadas lateralmente, es bastante

comun y es el caso mas simple.

La resistencia nominal como:

M, =F,Z <15M,

El limite de 1,5 My para M es para prevenir deformaciones excesivas por carga de

trabajo y se satisface cuando
, Z
F,Z<15FS 6 —<15
S
Para los perfiles W flexionados respecto al eje fuerte, Z/S sera siempre <1,5. (Sin

embargo, para perfiles W flexionados respecto al eje menor, Z/S nunca sera <1,5.
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Aungque se hizo una revision de M <15M, no es necesario para perfiles | y H

y’

flexionados respecto al eje fuerte.
2.9.1.8 Disefio de miembros a tension

“El disefio de miembros a tension implica encontrar un miembro con dreas totales y
netas adecuada. Si el miembro tiene una conexion atornillada la seleccion de una
seccidn 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”

Aunque la esbeltez es critica para la resistencia del miembro en compresién, ella no
tiene importancia para un miembro en tension. Sin embargo en muchas situaciones es
buena préctica limitar la esbeltez en miembros a tension. Si la carga axial en un
miembro esbelto en tension se retira y se aplica pequefias cargas transversales,
vibraciones o deflexiones no deseadas pueden presentarse. Por ejemplo esas
condiciones podrian ocurrir en una barra de arriostramiento sometida a cargas de

viento. Por esta razon, el AISC sugiere una relacion méaxima de esbeltez de 300”

El problema central de todo disefio de miembros, incluido el disefio de miembros en
tension, es encontrar una seccién transversal para la cual la suma de las cargas

factorizadas no exceda la resistencia del miembro, es decir:

2y;Q; < ORn
Estas son las relaciones que se usan para el disefio de elementos sometidos a flexion:

Nd Nd
ftIZ_SQI.Fy ft2: S@z.Fr
Ap

crit

La limitacion de la esbeltez sera satisfecha si:

Kl
" <300
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Siendo:
ft1y fto = esfuerzos de la pieza Acrit= area critica de la pieza

Nd= La carga mayorada que actla K= La esbeltez de la pieza

sobre la pieza I= la longitud de la pieza

Fy = Limite elasticos del acero r = Radio de giro minimo necesario de

Fr = Limite de ruptura del acero la pieza
Ag = Area bruta de la pieza

Area critica:
Sz Acrit
Acit=t| b+X—-Zd A< cal
calc 4g OSSAB
2.9.1.9 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 f; se considera uniforme sobre toda la seccion transversal. En realidad
este estado ideal nunca se alcanza y alguna excentricidad de la carga es inevitable se
tendra entonces flexion que pueda considerarse como secundaria y ser despreciada si

la condicion de carga tedrica puede aproximarse en buena medida.

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
fam—=<Fa=Fee;*0 - 9=0.85

*

K
—=<200
r

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

Nd= Suma de las cargas mayoradas 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.

:K*l* Fy

“ mwr | E
Puede entonces obtenerse una solucion directa, evitdndose asi el enfoque de tanteos
inherentes en el uso de la ecuacion del moédulo tangente. Si la frontera entre las
columnas eldsticas e inelasticas se toma A, = 1,5, las ecuaciones AISC para el refuerzo

critico de pandeo pueden resumirse como sigue:

Para A, < 1,5, Columnas inelésticas

A 2
F.;=0,658" *fy
Para A, > 1,5, Columnas elasticas
0,877
%
A’

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

fy

crit™

compresion, aunque se trata de un limite sugerido, este limite superior practico porque

las columnas con mayor esbeltez tendran poca resistencia y no seran econémicas’.
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2.9.2 Losa Nervada

Segun el nuevo reglamento, se llama losa nervada cuando se usan moldes recuperables;
Se llama losa alivianada cuando se dejan insertos en el hormigon; a los fines del calculo

no existen diferencias.
2.9.2.1 Condiciones geométricas de la losa nervada

La norma boliviana del hormigon CBH-87. Establece ciertos criterios de parametros

para el calculo de los componentes para este tipo de losas.

Nervios: Son los elementos encargados de transmitir las acciones a los soportes. La
separacion de los nervios puede ser variable en funcién del disefio estructural, la
separacion maxima es de 100cm. El nimero de nervios incluidos en cada recuadro, en
cada direccion debe ser igual o mayor a seis. EI ancho de nervio no sera inferior a 7cm.
Ni la cuarta parte del canto de la placa, medido sin tener en cuenta la capa de

compresion.

Capa de compresion: Las losas nervadas deberan disponer de una capa de compresion
no menor a 3cm. Ni al décimo de la luz libre entre parametros laterales de los nervio y

deberéa disponer de una armadura de reparto en malla.

Canto de la losa: La losa aligerada debe disponer de un canto total de espesor
constante no inferior L/28, siendo L la luz de célculo mayor entre los soportes.

2.9.2.2 Dimensionamiento de la seccién del nervio To L

Las experiencias han verificado que las vigas que se encuentran intimamente ligadas a
las losas arrastran en su deformacion una parte de ésta. Por tal motivo, la seccion de la

viga no seré rectangular sino T o L.

Las vigas T o L constituyen una solucion estructural muy racional en hormigon, la viga
cuenta con una gran cantidad de material sometido a compresion y puede resistir

grandes momentos flectores, aun con alturas reducidas.

2.9.2.3 Viga T aislada
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Anchura de la cabeza de compresion que debe tomarse a uno y otro lado del nervio,
en el centro de luz, cuando la viga se encuentra sometida a carga uniformemente

repartida.

Ilustracion 4: Transferencia de cargas losas casetonadas.
En la practica, en lugar de considerar la verdadera variacién de tensiones en el ancho

del ala, se define un ancho de colaboracion b con un diagrama de tensiones igual a la

tension méaxima que produce la resultante de las compresiones reales.
El ancho de colaboracion o ancho efectivo depende de:

e Laforma de la carga: uniforme, puntual directa o indirecta.
e Las condiciones de apoyo: viga simple, viga continua o en voladizo.
e Laforma de la seccion: vigas T simétricas o asimétricas, relacion entre espesor
del ala y altura del nervio.
e Las condiciones de borde de la placa: empotramiento perfecto o no.
e Laluz delaviga (l).
e Ladistancia entre nervios (a).
Para vigas T simétricas (con alas de ambos lados), se considera el menos valor de b

entre:

luz

b=~ b <b,, + 16h; b<by,+S+Z

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

25



b<— b < by + 6hy b<b, +3

Siendo a la distancia libre hasta la viga mas cercana.
2.9.2.4 Armadura Minima

En las losas nervadas, la cuantia minima se calculara mediante la siguiente expresion:
Agnin = 0.0033 + b, *d

Se usa la formula de cuantia minima para vigas debido a que la verificacion se realiza

para una armadura de un solo nervio y no asi para una franja de losa.
2.9.2.5 Armadura de reparto por temperaturay retraccion de fraguado

En la loseta de compresion de las losas nervadas debera proveerse de acero de refuerzo
para resistir la retraccion de fraguado y los cambios de temperatura, de un modo similar

a las losas macizas de espesor constante.
Agpin = 0.0018 b, + d

La diferencia entre las especificaciones para losas nervadas y para losas macizas se
produce por los nervios de las losas nervadas se comportan fundamentalmente como
una malla espacial de vigas, y la loseta de compresion se comporta como una

combinacién de placas y membrana.
2.9.2.6 Comprobacion de flechas en losas casetonadas

El valor maximo admisible de la flecha vertical en forjados y viguetas que no hayan de
soportar tabiques ni muros, es de L/300, donde L es la luz del elemento considerado.
Para la determinacion de esta flecha se considera la flecha instantnea producida por la
accion simultanea de las cargas permanentes y las de uso con sus respectivos valores

caracteristicos.

En caso de vigas o forjados que hayan de soportar muros o tabiques, se distinguen los
siguientes casos:
v" Si los muros o tabiques han sido construidos con mortero de cemento, la flecha

maxima admisible es £/500.
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v" Si los muros o tabiques han sido construidos con mortero de cal, la flecha
maxima no podra ser superior a £/400.
v Si los muros o tabiques han sido construidos con mortero de yeso, la flecha

maxima admisible es £/300.

2.9.2.7 Abacos en losas casetonadas.

Zona de la placa alrededor de un pilar o de su capitel, que se resalta, o si se trata de
placa aligerada, se maciza con o sin resalto. En las placas macizas, puede no existir, y
si existe, puede ir acompafado de capitel. En las placas aligeradas, su existencia es

preceptiva, pudiendo ir acompafiado o no de capitel

Dimensiones: la distancia del borde del 4baco al eje del pilar, no debera ser inferior a

0.15 de la luz correspondiente del recuadro considerado.

En el calculo de la armadura necesaria para resistir los momentos negativos sobre los
apoyos, se tomara como espesor de célculo el siguiente:
1.- Si no existe abaco o si este esta embebido en la losa, el espesor de la placa.

2.- Si existe abaco el menor de los dos siguientes:

llustracién 5: Abaco y capitel, Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87

» El espesor de la placa mas abaco.
> El espesor de la placa, més la cuarta parte de la distancia del borde del abaco al
pilar o, en su caso, del capitel “e+d/4”

2.9.2.8 Verificacion de la resistencia a cortante

De acuerdo con la experimentacién en que se basa la Teoria de Lineas de Rotura

cuando una losa rectangular, sustentada en todo su perimetro sobre vigas de mayor

27



peralte y sometida a una carga uniforme distribuida que actia en toda la superficie, se
encuentra al borde del colapso, se fisura conformando triangulos y trapecios.

459 459
45g 45g
45g 45g

459 45g
Modelo Real de Fisuracion Modelo Idealizado de Fisuracion

llustracion 6: Lineas de Rotura. Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87

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.
2.9.3 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.

2.9.3.1 Disefio a flexion simple
Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

3 Md
Ha = bw * d? * fcd

Donde:
bw = Ancho de la viga
d = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la
armadura mas traccionada (también llamado “canto 1til”)
fcd =Resistencia de disefio del hormigon.
- Secalcularg el valor 27N Se obtiene de la tabla de valores limites del (tabla
29 Anexo Al)
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Si: wim > ud NO necesita armadura a compresion.

Si el momento reducido de célculo 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 deberd seguir los pasos que se mencionan a

continuacion:

1) Con el valor del momento reducido se entra a la tabla universal de flexion simple o
compuesta Anexo N°1 y se obtiene la cuantia mecanica de la armadura
2) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

fcd

As = w*bw xd * fy_d
Donde:
w= Cuantia mecanica de la armadura
fyd= Resistencia de calculo del acero
As=Area de la armadura a traccion.
3) Calcular la armadura minima y el valor de p se obtiene da la tabla cuantias
geométricas minimas (tabla 30 Anexo Al).

Asmin = p * bw x d

La ecuacion que se muestra, sélo es para secciones rectangulares
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.
Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo

Si: wim > pd NO necesita armadura a compresion.

Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la pieza
necesita armadura de compresion y se debera seguir los pasos que se mencionan a

continuacion:

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

_r _ Hda — Hdlim _
I=3 We2 =47 Ws1 = Wiim + Wy

Donde:
WIim = Este valor se obtiene de la tabla N° 29 del anexo Al

Ws1= Cuantia mecanica para la armadura a traccion
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Ws2 = Cuantia mecénica para la armadura a compresion
[ = Relacion entre el recubrimiento y el canto (il

r = Recubrimiento geomeétrico.

AsZ compreson

As1 traccion

[lustracion 7: Viga de hormigdn armado, Elaboracion propia

2) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

* *d * w_*b *d*f
_Wa b, "d* T g A =—32 W cd
yd yd

Donde:

Asl= Area de la armadura a traccion.

As2= Area de la armadura a compresion.

3) Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene da la tabla N°14.

A =u*b *d
min 'Ll w
4) Se tomaréa la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para

As1 como para As2.
2.9.3.2 Disefo a cortante

Jiménez Montoya dice “en caso particular de inercias constantes tenemos que la tension
de cizallamiento es definida por la ecuacion ya conocida de la resistencia de los

materiales”.

(VW xm)
bl
Doénde:
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T = Esfuerzo cortante

V = Cortante en la seccion que estamos verificando la tension del cizallamiento

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

b = Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.

I = Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza.

Calculo de la armadura transversal

El hormigdn 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.

Veuw 2 Vq ch:fvd*bw*d fvd :O-S*Vfcd (kg/sz)

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.
Vd>ch Vd:ch+Vsu - Vsu:Vd_ch

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigén armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima asi para el estribo vertical es el 2% de la seccion
transversal de la pieza multiplica a longitud (t).

fcd
Agtmin = 0.02 * bw * t * fy_d

La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sea de
4200kg/cmz2. A continuacion se muestra un grafico en orden secuencial para el calculo

de la armadura transversal, donde se indica las formulas y criterios de calculo.

Diagrama de flujo para calculo de armadura transversal
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datos
bw;Vd; fcd; f :h;d

yd

=0.50 I\/Z

fvd
V =f *bw=*d
cu vd

V. =030*f  *bw*d
ou cd

f si l
- * _cd
Astmin =0.02*bw*t* . Vd <Vcu
yd no

Vecu <£Vd <Vou
lsi

V_ =Vd —-Vcu
su

_ Vsu™*S
0.90*d * f
yd

As

2.9.4 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
flexion compuesta.

Jiménez Montoya dice “la mision principal de los soportes es canalizar las acciones
que actlan sobre la estructura hacia la cimentacion de la obra y, en Gltimo extremo,
Al terreno de cimentacidn, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad

resistente”.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la

rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados.
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Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y

aumentar su ductilidad y resistencia.
2.9.4.1 Excentricidad minima de calculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal més
desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm. siendo h el canto en la
direccién considerada. Las secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta
deben también ser comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos

principales.
2.9.4.2 Disposicion relativa a armaduras

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

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

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

seccion es circular.

e Armaduras longitudinales

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 seccién circular debe colocarse un
minimo de 6 barras. Para la disposicion de estas armaduras deben seguirse las

siguientes prescripciones.

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.

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

soportes se podran colocar dos o tres barras en contacto.
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e 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:
Axf >0.05%N
1 yd d

A =f 20.05>1<Nd

2 yd

A xf sO.5>x<Ac>x<fCd

1 yd

Axf <05xA =f
2 c cd

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

forma:

As*fdeO.lO*Nd As*fdeAC*de

Donde:

Ac= El area de la seccion bruta de hormigén

fyd= Resistencia de calculo del acero que no se tomara mayor en este caso de
4000kg/cmz.

Aly A2=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o
compuesta.

Nd=Esfuerzo axial de célculo

fcd = Resistencia de célculo del hormigén.

As=El area de acero utilizado en la pieza de hormigén armado.
e Armadura transversal

La mision 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 y, 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 hormigon.
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Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigdn, la separacion S entre
planos de cercos o estribos debe ser:
S<b

e

Siendo be la menor dimensién del nucleo de hormigén, limitada por el borde exterior
de la armadura transversal. De todas formas 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 separacién S entre planos de cercos o estribos debe ser:

S <15¢
Doénde:
@= El diametro de la barra longitudinal mas delgada
En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o0 expuestas 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 diametro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro
correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa, y en ningln caso sera menor de

emm.
2.9.4.3 Pandeo de piezas comprimidas de hormigén armado
e ldeas previas

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigén armado no es aplicable la teoria
habitual de primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al

calcular los esfuerzos.

Jiménez Montoya nos dice” 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 ™.

e Longitud de pandeo
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Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo,
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 fo 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.

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

y vigas que concurren a esta.

Sustentacién de la pieza de longitud £ k
Un extremo libre y otro empotrado 2
Ambos extremos articulados 1
Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
Articulacioén 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 8: Coeficiente de Pandeo en columnas, Codigo Boliviano del Hormigén CBH-87

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

y vigas que concurren a esta.
e Esbeltez geométrica y mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccidon constante a la relacion Ag=Co/h
entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y la
esbeltez mecanica a la relacion A=Co/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro
{, de la seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=\ (I/A), siendo I y A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccidn, ambas referidas a la

seccion del hormigon.
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Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la norma Boliviana de

hormigén 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 mecéanicas 35<A<100(geométricas 10<L0<29), puede aplicarse el
método aproximado.

- Para esbelteces mecanicas 100<A<200(geométricas 29<A0<58), debe aplicarse el
método general para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su altura
puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas de
referencia.

- No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecanicas A>200(geométricas Ao>58).
2.9.4.4 Flexion esviada

Se dice gue una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se
conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos

siguientes:

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, estdn armadas
asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacion que no esta en
el plano de simetria.

e En Gltimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran:

La mayoria de los pilares, pues aunque formen parte de pdrticos 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
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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.
e Seccion rectangular con armadura simétrica

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

armaduras conocidas, en la Gnica incdgnita es la armadura total.

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

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.
% Abacos adimensionales en roseta.

Para realizar el 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 seccién 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 gréaficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y
Linse, ha dado lugar a la denominacion en roseta). Si ademas se preparan en forma
adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v,ux, Hy ), son validos para
una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del
hormigon(para poder observar las rosetas, ver el libro de Hormigon Armado de
Jiménez Montoya Tomo Ne2 o en ilustracion 39 “anexo 1”. Basta entrar, en el sector
correspondiente al valor de v del que se trate, con los valores de pux,uy, para obtener la

cuantia mecanica total necesaria w.

s 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
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capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse 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.

A= \l—(ﬁ < 35 Esbeltez mecanica
A

= EO < 10 Esbeltez geométrica

I =k-1 /

> La pieza puede considerarse corta

—

lo: Longitud de pandeo
i: Radio de giro
k: Coeficiente de pandeo

R/

%+ Compresion simple
La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un

esfuerzo normal N que actla en el baricentro pléstico de la seccion.

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

los coeficientes de seguridad.
Excentricidad minima de calculo

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

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

Donde:
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h: Canto total en la direccién considerada
Resistencia del hormigon

De acuerdo con la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura hormigonadas
verticalmente, la resistencia del hormigdn debe rebajarse en un 10 por 100, con el
objeto de prever la pérdida 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.

f
fq=09 X

C

Excentricidad de primer orden

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

momento

Excentricidad ficticia

Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

foq c4+20-e, 1,°
. =3+ y . .2 .107*
efic ( 3500) c+10-e, h

c: Dimensién de la seccidn, paralela al plano de pandeo
Excentricidad total

€t = € + €fic
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.
_ Ng-eg _ Ng
YR Vo hb fg
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De los abacos en rosetas (ilustracion 39 ANEXO Al) - w

f
A;=w-b-h- ~d
fyq
La armadura minima es: Agmin = 0,008 - A.

Siendo Ac: Area de la seccion bruta del hormigon
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 didmetro del estribo sera:
1

Z * ¢de la armadura longitudinal

¢E stribo = 6 mm

Para atender la necesidad del calculo

2.9.5 Fundaciones
2.9.5.1 Zapatas aisladas

En las zapatas de espesor variable, el canto ho en el borde debe ser ho >h/3 y no menor
que 25 centimetros. El dngulo de inclinacion suele tomarse § < 30°, que corresponde,
aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigén fresco, con lo cual podria
no ser necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este caso, la compactacion

del hormigén es muy dificil.
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ZAPATAS FLEXIBLES: Vmax>2h

llustracién 8: Formas Tipicas de Zapatas Aisladas.

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 una extensa experimentacion.

Tanto las Recomendaciones del Comité Euro-Internacional del Hormigén como la
instruccion espafiola y boliviana distinguen entre zapatas rigidas y flexibles. Se
consideran como zapatas rigidas aquellas en las que el vuelo v, en ambas direcciones
principales, no supera a 2h, siendo h el canto maximo (ilustracion 8). En las zapatas
rigidas puede admitirse una distribucion plana de las tensiones del terreno. Pero dada
su gran rigidez no se cumple la ley de Bernoulli sobre la conservacion de las secciones

planas del hormigon.

Por el contrario, se consideran como zapatas flexibles aquellas en las que el vuelo v es
superior a 2h, en alguna de las direcciones principales. En este caso la distribucion de
tensiones del terreno no es plana; y el funcionamiento resistente del hormigdn puede

considerarse como el de una losa o el de una viga plana.

¢ Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada

Salvo 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, cadm

Mediante la ecuacion:
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N+P
a+b = Oadm

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. Al no
conocerse inicialmente el valor de P, sera necesario operar por tanteos admitiendo, en

principio, para el peso propio un valor del orden del 10 por 100 de N.

Cualquiera que sea el tipo de zapata, para el calculo resistente del hormigon siempre
puede considerarse una tension uniforme del terreno, en favor de la seguridad, pero
prescindiendo del peso propio de la zapata, ya que al fraguar el hormigon queda en un
estado en el que las tensiones son nulas. Por lo tanto, como accion del terreno sobre la

zapata se considera la tension uniforme, ot = N/(a * b).

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

constante, no adoptar para el canto Gtil d valores inferiores al mayor de los dos

siguientes:
'\
d, = \/ao*bo 4 _ab _ a0tbo o = defvd
4 2xk—1 4 Y§+Ot >
d2=(2%*(@2—-ao_2))/(4+K) f,q = 0.5 %, /f.q (kp/cm?)

Con los significados indicados, ademas, fvd la resistencia convencionald/el hormigon
a cortante, fcd la resistencia de célculo del hormigén a compresion y yf el coeficiente
de seguridad de la solicitacion. Estas férmulas 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.

e Determinacion de las armaduras de traccion

Realmente, la determinacion de las armaduras 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 pequefias 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.
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llustracién 9: Calculo a flexion de una zapata. Jiménez Montoya HORMIGON ARMADO
Edicion 2010

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los
paramentos del soporte de hormigon, 0,15*ao y 0,15*bo, respectivamente. El momento
de célculo en la seccion 1-1, debido a la carga del terreno al =N/(a* b) es:

*N,a—a 2
MCd:YfZa ( . 2 +0.15+a,)

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

comoda la formula simplificada:

Mcq

u:m w:u(1+u) U=A*fyd=w*b*d*cd

La cuantia minimas, exigida por la norma para el acero a ser utilizado es:

p=>0.0018 acero AE-4200

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 méas en la banda central

de ancho al =b > ao + 2h, en la que se dispondra la fraccion U*2*al/(a + al). El resto
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se repartird uniformemente en las dos bandas laterales. Por ultimo, 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.

e Comprobacion a cortante y punzonamiento

Las zapatas dimensionadas de acuerdo con lo indicado en el apartado 1°, no necesitan
comprobacion a cortante ni a punzonamiento. No obstante, a continuacion se indican
las comprobaciones preconizadas por la Instruccion espafiola, analogas a las
recomendadas por el CEB-FIP, que son las que han servido de base para la
determinacion de las mencionadas formulas de dimensionamiento. De acuerdo con la
Instruccion espariola, como resistencia convencional del hormigdn a cortante se adopta
el valor, fvd = 0,5* (fcd)%2 (kp/cm?).

2.9.5.2 Zapatas rigidas (v < 2h, en ambas direcciones)

Cuando el vuelo sea, v < 1,5*b, la comprobacién se efectiia 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, y su canto d2 < 1,5*V2.

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

tributaria:

Yf*N (b*bo+d)*(a_ao_d)
E 3
axb 4

SZ*de*(bo+d)*d2

Cuando el vuelo sea v > 1,5*b (zapatas estrechas), la comprobacién se efectia a
cortante en la seccion separada una distancia d del paramento del soporte, de ancho b

y canto d3. Debe ser:

Yf*N(a—ao

(5 —d) < d; i

2.9.5.3 Zapatas flexibles (v > 2h, en alguna direccién 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
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las zapatas rigidas en el apartado anterior. Esta comprobacion debe efectuarse en la
seccion 3-3 cuando sea a - ao > b - bo (llustracién 9); en caso contrario se comprobara

en la seccion ortogonal.

La comprobacidn a punzonamiento se efectla, como en las placas, en la seccién critica
Ac formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los paramentos del
soporte (llustracion 9), es decir, en la seccion Ac = 2 (ao+d+bo+ d)*d2. La zapata se
encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuanto sea:

ye* N
axb

(a*xb—(ao+ d)(bo+d) < Aj * 2f, 4

Debe llamarse la atencion sobre la seguridad de esta Gltima comprobacion en el caso
de soportes muy alargados (ao >2bo). EI Codigo ACI-318 adopta para la resistencia a

punzonamiento, en este caso, el valor:

f 0.5 (1 + 2b0) f
= . k
yd 20 cd
Evidentemente menor que el correspondiente a la norma Boliviana e Instruccion

espafola.

fyd = 2fcd=\/ fea

2.9.5.4 Comprobacion de Adherencia

La comprobacion de adherencia se efectia en las mismas secciones de referencia, 1-
1y 1'-1', tornadas para la flexion (llustracion 9) En el caso de soportes de hormigon, el
cortante de calculo en la seccion 1-1 es:

Yf*N
Vd:

2 (O _Zao) + 0.15 * a,

La armadura se encuentra en buenas condiciones de adherencia cuando sea:
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Yd 37
Yb_0.9*d*n*1t*(25_de_k* fea

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.
2.9.6 Estructuras Complementarias
2.9.6.1 Definicion

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 los diferentes niveles
de un edificio. Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios que estan
formados por huellas, contrahuellas y rellanos.

2.9.6.2 Calculo de la Escalera'y rampa

La escalera se calcula como una losa horizontal de ancho unitario, luego se disponen
precauciones en el cambio de pendiente correspondiente a la escalera.
Se calcula el momento positivo originado por las diferentes cargas en los tramos en la
viga horizontal y para el refuerzo negativo se supone empotrada en los apoyos.
Con estos momentos se determina el &rea necesaria de acero.
Célculo de la carga Gltima:

qu = pp+Acab+sc
Donde:
gu= Carga Ultima que actua sobre la escalera
Pp= Peso propio
Pacab= Acabados
SC= Sobrecarga de uso
Célculo de la armadura:

My
H by a2 fog

Con g se entra en el cuadro N° 2.14 y se obtiene w.
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fcd

yd
Donde wmin = 0.0018. Que es la cuantia minima geométrica para losas.

A =wxb, xd *

Asmin = Whin * bw *d

2.9.7 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 deberd consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de
emplearse, los ensayos a los que deben someterse para comprobacién de condiciones
que han de cumplir, el proceso de ejecucién 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 construccion; los niveles de control exigidos para los
materiales y la ejecucién, y finalmente las normas y pruebas previstas para las

recepciones correspondientes.
2.9.8 Presupuesto del Proyecto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendré 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 cuéles algunos son conocidos o son de facil evaluacion

mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.9.8.1 Andlisis de precios unitarios

Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el
computo métrico, de manera tal que la multiplicacion 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.

Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:

o Costo de materiales. o Desgaste de herramientas o

o Costo de mano de obra. reposicion de equipos.
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o Gastos generales. o Utilidad.

La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c) y d) representan el costo
indirecto, la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al
que adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.

Tomado en cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como
herramientas menores el 5%, de la mano de obra, IVA sera 14.94 %, como gastos

generales el 10% y como utilidad el 10%, IT se toma 3,09%.
2.9.9 Cronograma de Ejecucion del 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 ldgica 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.

La representacion se la realizard mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion grafica de la informacion relacionada con la programacién donde se
muestran las actividades en modo de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las
actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una tras otra,

pudiendo ser mas entendible para el ejecutor.
2. INGENIERIA DEL PROYECTO
2.1 TOPOGRAFIA

La topografia fue otorgada por la subgobernacion de El Puente. El terreno es de
propiedad de la comunidad de San Antonio. El cual en su mayoria es una superficie
plana con desniveles que no son de mucha consideracion, con una pendiente
aproximada del 1 % de salia hacia la carretera a Iscayachi (ver ANEXO 1). No se
realizé una verificacién del mismo con equipo topografico ya que en las visitas al lugar

se pudo observar que el terreno practicamente es de superficie plana.
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2.2 ANALISIS DEL ESTUDIO DE SUELOS

EL Estudio de Mecanica de Suelos, del proyecto “Diseno Estructural de Casa de la
Mujer”, ubicado en la comunidad de San Antonio, se realizo con la finalidad de conocer

la capacidad portante del subsuelo. Para lo cual se realizé en tres fases.
2.2.1 Fase N°1: Trabajo en Campo

Previa inspeccion del terreno, se observa que no cuenta con desniveles considerables,

siendo un terreno plano con poca cobertura vegetal.

Para el estudio del subsuelo, se realizo la excavacion de 2 pozos de exploracion. Para
realizar el Ensayo Normal de Penetracion (SPT). Mediante una previa inspeccion
visual y eleccion adecuada de la ubicacion de los pozos en funcion a la estructura a
emplazar. La profundidad maxima alcanzada en las perforaciones ha sido de 1.80

metros ya que es un suelo muy bien consolidado.

POZO DE
PROYECT PROFUNDIDAD
OYECTO ESTUDIO OFU
Disefio Estructural Casa De La POZO N°1 1.80m
Mujer “Municipio El Puente” POZO N°2 150 m

Tabla 9: Pozos de Estudio, Elaboracion propia

Una vez realizado el ensayo SPT, se ha tomado muestras de suelo en bolsas de plastico
manteniendo de alguna manera inalterado el contenido de humedad del suelo, para

poder realizar los ensayos correspondientes en laboratorio.

En la siguiente ilustracion se puede apreciar la ubicacion de los pozos en el terreno.
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[ustracion 10: Croquis de Ubicacion de los Pozos en el Terreno, Elaboracion Propia.
2.2.2 Fase N°2: Trabajo de Laboratorio

Se realizo en el laboratorio de Suelos y Hormigones de la U.A.J.S. la caracterizacion
de las muestras de suelo extraidas de los pozos en estudio mediante los ensayos de
granulometria y limites de consistencia donde se pudo observar que el suelo que pasa
por el tamiz #40 es un suelo no pléastico, de los cuales se obtuvieron los siguientes
resultados. El desarrollo se encuentra en el ANEXO 2

RESULTADOS DEL LABORATORIO

Analisis o . . Ensayo de Carga
Granulométrico Limites de Consistencia Directa SPT

Gravas: 48.78 %
POZO | Arenas: 39.61 %

POZOS

NO 1 Finos: 11.61 % Suelo no plastico N° Golpes: 15
Total: 100 %
Gravas: 52.35 %
POZO | Arenas: 42.56% Suelo no plastico N° Golpes: 13

N° 2 Finos: 5.09 %
Total: 100 %

Tabla 10: Resultados de los ensayos de laboratorio, Elaboracion Propia.
2.2.3 Fase N°3: Trabajo de Gabinete

Se realiza la clasificacion del suelo de acuerdo a los resultados obtenidos en el
laboratorio, como también la capacidad portante del terreno por medio del abaco con

el tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo SPT.
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Clasificacion del ] Ensayo de Carga Resistencia
POZOS Suelo Profundidad Directa SPT Admisible kefcm2
POZO N2 | AASHTO: A-6-2 o .
1 SUCS: GW-GC 1.80m. N2 Golpes: 15 3,70
POZO N¢@ AASHTO: A-6 -2 o .
2 SUCS: GW-GC 1.50 m. N2 Golpes: 13 3.50

Tabla 11: Resultados del trabajo gabinete, Elaboracion Propia.
2.3 CARACTERISTICAS DEL DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectonico del proyecto Casa de la Mujer “Municipio El Puente”. El
disefio que consiste en una edificacion de 2 niveles destinados especialmente a oficinas,
salas de capacitacion, salas de asistencia técnica psicologica areas de apoyo legal,
auditorios dormitorios y demas dependencias.

La informacion para el disefio

Disefio arquitectonico, planos acotados y fachadas.
Cubierta: compuesta por una estructura metalica (perfiles metélicos) cubierta con

calamina galvanizada # 28.

Estructura de sustentacion: Pdrtico de hormigén armado: compuesto por elementos
verticales (columnas) y elementos horizontales (vigas), dispuestos de tal forma que

formen entramados rigidos.
Fundaciones

Zapatas aisladas: zapatas de hormigon armado pudiendo ser centradas, medianeras o

esquineras

Cuenta con dos escaleras de hormigon armado y una rampa de acceso hacia el primer

piso.
2.4 PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL
2.4.1 Modelo Estructural

El modelo estructural se compone por una estructura aporticada con entrepisos de losas

aligeradas y zapatas centradas en las fundaciones.
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Columnas

Las columnas se plantean de secciones cuadradas y rectangulares.

Vigas

Se plantean como vigas peraltadas de secciones rectangulares con luces de célculo
variables de 3.00 a 6.75 m.

Entrepisos

Se plantean como losa aligerada bidireccional con espesor de 25 cm y con aligerante

de poliestireno de 40x40x20 cm
Cubierta

Se plantean cubierta con calamina galvanizada #28 apoyadas en cerchas de estructura

metalica tipo PRATT realizadas con perfil costanera (CA)
2.4.2 Modelo de las 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.
2.4.3 Modelo de las Fundaciones
Fundaciones

Se plantean como zapatas aisladas centradas cuya profundidad de fundacién sera de
1.50 m, donde se tomara la resistencia admisible de 2.90 kg/cm?; ya que pudimos

observar que se trata de un suelo bien consolidado en toda la zona.
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Losa Casetonada 25 cm

Estructura Metélica |

| Columnas de H°A°

Vigas de HoA?
llustracién 11: Esquema de la estructura de sustentacién, Elaboracion Propia.

2.5 DATOS DEL PROYECTO

2.5.1 Normativa

El proyecto “CASA DE LA MUJER” contempla un disefio elementos estructurales de

Hormigon Armado y perfiles metéalicos.

Para el disefio del proyecto se usara la normativa CBH-87 Cddigo Boliviano del
Hormigdn y la normativa ANSI/AISC 360-10 (LRFD) para la estructura metéalica.
Para las sobrecargas de uso se tomo en cuenta la NBE-AE88 “Normativa Espafola”
2.5.2 Materiales

Los materiales empleados en el célculo y disefio de los elementos estructurales, son
tomados en cuenta de acuerdo a la disponibilidad en el medio y que estén dentro de las

especificaciones de la normativa.
2.5.2.1 Hormigon

Para los elementos de hormigon armado como ser: entrepisos, vigas, columnas y
elementos de fundacion, se usara hormigoén con la siguiente resistencia caracteristica
de compresion a los 28 dias.

fox = 210 kg/cm?. Nivel de control normal, implica un factor de minoracion Y¢ = 1,5.
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Por lo que la Resistencia de Célculo del Hormigon es: f.q = . para el calculo de la
losa, vigas y estructuras de fundacion. Art. 7.3 CBH-87
Para las columnas se usa f.q = 0.90 * Lok Art. 5.1.2 CBH-87

Yc

También cabe mencionar las siguientes caracteristicas:
Peso especifico = 2500 Kg/m? Art. 6.2.2.1 CBH-87
Madulo de Elasticidad: E, = 44000 * (fy + 8)/3 Art. 5.1.6 CBH-87

1
E. = 44000 = (fy + 80)3 = 291241kg/cm?
Coeficiente de Poisson: n = 0.20 Art. 5.1.9 CBH-87

2.5.2.2 Acero de refuerzo

Para los refuerzos longitudinales y transversales de los elementos de hormigon armado
se usa acero con las siguientes caracteristicas:

Limite elastico caracteristico: fyx = 4200 Kg/cm? Con un nivel de control normal, por
lo que se cuenta con un factor de minoracion Y's = 1,15. Por lo que el limite elastico de
calculo sera: f,,q = j;,i" Art. 7.3 CBH-87

Modulo de Elasticidad: Ec= 2100000 Kg/cm? Art. 5.2.5 CBH-87

2.5.3 Cargas Consideradas en el Disefio

Las cargas consideradas en el disefio estructural, tanto permanentes como sobrecargas

de uso se presentan en las siguientes tablas:

El desarrollo de dichas cargas se presenta en el ANEXO A3 analisis de cargas.

CARGAS PERMANENTES
Sobrepiso Y Acabados 103 Kg/m?
Muro de Ladrillo Exterior (e = 18 cm) 644 Kg/m
Muro de Ladrillo Exterior (e = 12 cm) 406 Kg/m
Placas de yeso sobre tela metélica 30 Kg/m?

Tabla 12: Cargas Permanentes, Elaboracion Propia

55



SOBRECARGAS
Salas y Pasillos 300 kg/m?
Sala de reuniones y capacitacion 300 kg/m?
Carga Viva Escaleras 400 kg/m?
Zonas de dormitorio 200 kg/m?
Carga viva en cubierta 96 kg/m?
Carga de viento 38 kg/m?

Tabla 13: Sobre Cargas de Uso, para Edificaciones.
NBE-AES8 “Normativa Espafiola”

2.6  ANALISIS, CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL
2.6.1 Estructura de Sustentacion de la Edificacién

De acuerdo con el modelo estructural, se compone de elementos de hormigon armado,
que fueron disefiados de acuerdo a las especificaciones y limitaciones de la normativa
adoptada, de cada elemento estructural se tomé el de méximas solicitaciones para su

verificacion estructural.
2.6.1.1 Cubierta metélica con calamina galvanizada

La cubierta calculada y disefiada esta conformada por cerchas con elementos de perfil
metalico tipo costanera, siguiendo la normativa ANSI/AISC 360-10 LRFD para

estructuras metalicas.
Especificaciones y materiales de la cubierta metélica

- Cubierta de calamina galvanizada#28 : 3,30 [Kg/m2]
- Correas perfil tipo costanera (CA 36 KSI)

- cercha metalica tipo PRATT de perfil costanera.

- Sobrecarga de uso segin norma (CIRSOC 101)

- Sobrecarga de viento segun norma (CIRSOC 102)
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llustracion 12: Cubierta de toda la estructura, Elaboracion propia

TIPO | : DETALLE EN CUBIERTA

— CORBEAS 100%50415%3
-1 —.].06
¥ — ~

T‘\-\{\\-%-*I 83

“ RO ¢

- -2 i 06 0.3

| ] P B

1.40 1.40—554.00
l . 565 1.00—
: : 1330m
- CORDON INFEKIOR CA 80°40%15%2

llustracion 13: Esquema cercha tipo I, Elaboracién propia
Especificaciones de la cercha metélica TIPO |
e Angulo de inclinacion = 16,44°
e Longitud de la cercha=13,30 m

e Laseparacion de las cerchas es de 3,375 m, con un espaciamiento de correas de

1,05 m dada las condiciones del tipo de cubierta.

e Separacion de correas 1.05 m.
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3.6.1.1.1 Cargas que actuan en la cercha

Para lograr la carga que actua en la cercha son debido al peso propio de la cercha,

correa y sobrecarga de disefio, se cuenta con los siguientes datos:
Peso propio de la calamina #28 = 3,30 kg/m?
Peso propio de la correa = 4,95 kg/ m?

Sobrecarga de disefio: Sobrecarga de uso para mantenimiento (CIRSOC 101 Art
4.9.1) ver anexo A3

Lr =71 kg/ m?
Presion dindmica del viento (CIRSOC 102) ver anexo A3
Presion del Viento para la cubierta (ver anexo A3):

q, = 0,613 %0.93 % 1% 0.85%27.77 1 =373.69 N/m? > 38kg/m?

Donde nuestra presion de disefio seré:
Presion de disefio a barlovento:-26.40 kg/m?
Presion de disefio a sotavento:-23.96 kg/m?

Factores de carga: Combinaciones usuales de carga consideradas segun el manual
LRFD:

Uu=14D (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=12D+16L+05(LroSo R) (Ecuacion A4-2 del LRFD)

U=12D+16(LroSo R)+(1,0Lo 0,8W) (Ecuacion A4-3 del LRFD)

U=12D+10E+(1,0L0 0,25) (Ecuacion A4-5 del LRFD)
U=12D+13W+10L+05(Lro So R) (Ecuacion A4-4 des LRFD)
U=09D%=(1,3Wo0 10E) (Ecuacion A4-6 des LRFD)
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Dénde:

U: Carga ultima D: Cargas muertas

L: Cargas vivas L:: Cargas vivas en techos

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

La solicitacion maxima del elemento se obtiene de la combinacion de carga mas

desfavorable.
3.6.1.1.2 Disefo de la correa
% Considerando el disefio por flexion Asimétrica

o,

% Descomposicion de cargas. - Las cargas que se toman en cuenta para el
disefio de correas son: Peso de la cubierta de 3.30 kg’m?, peso propio de 4,95

kg/m? y la sobrecarga de 71 kg’'m? la separacion entre correas 1,05 m.
> D =3,30+ 4,95 = 8,25 kg/m?

Dy = 8,25 * Cos 16,44= 7,93 kg/m?

Dx = 8,25 * Sen. 16,44= 2,34 kg/m?
> Lr=71kg/m?

Lry=71* C0s16,44 = 68,09 kg/m?

L = 71 * Sen16,44 = 20,09 kg/m?
> W =-26.54 kg/m?

WYy =-26.54*c0s16.44= -25.45 kg/m?

WHx = -26.54*sen16.44=-7,51 kg/m?

Las consideraciones de cargas segun la norma ANSI/AISC 360-10 LRFD a usarse en

la combinacion son las siguientes:
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CARGA CARGA CARGA CARGA
COMBINACION DE CARGA MUERTA EN TECHO | DE VIENTO | CRITICA
EN (X) "Dy "Lrx" "W "Ux"
X
Kg/m? Kg/m? Kg/m? Kg/m?
Ux= 1,4 Dx 3,27
Ux =12Dx+0,5Lrx 12.85
Ux =1,2Dx+ 1,6 Lrx +0,8 Wx 2,34 20.09 -7.51 34,95
Ux = 1,2 Dx + 0,5 Lry+ 1,3 W 3.083
U X = 0,9 Dx -1,30 Wx 11.84
Tabla 14: Cargas critica de la correa eje (x), Elaboracion propia
Se obtiene la carga Ultima Ux = 28.94 kg/ m?
CARGA CARGA CARGA CARGA
COMBINACION DE CARGA MUERTA EN TECHO | DE VIENTO | CRITICA
EN (Y) "D " IILrYII IIWYII IIUYII
Y
Kg/m? Kg/m? Kg/m? Kg/m?
Uv=14Dy 11.08
Uy =12Dy+05Lry 43.54
Uy =12Dy+1,6Lry +0,8Wy 7,93 68,09 -25.45 118.46
Uy =12Dy+05Lryt+1,3Wy 10.45
Uy =0,9Dy-1,30 Wy 38,82

Tabla 15: Cargas critica de la correa eje (YY), Elaboracion propia

Se obtiene la carga Gltima U, = 98.01 kg/m?

% Carga lineal sobre la correa:

Quy =

98.01 kg/m? * 1,05 m = 124.38kg/m

Qux = 28.94 kg/m? *1,05 m = 36.70 kg/m

Momento ultimo. - Se obtiene el momento maximo en cada uno de los ejes.

Momento ultimo en el eje y

Momento ultimo en el eje x

My

M_

y

1
uy T g

1
= -, 1?=168,66 kg.m

q,L2=52,25 kg - m
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Momento producido en la correaen el eje Y

T 16866kgm

[lustracion 14: Diagrama momento en correa EJE Y, Elaboracion propia

Diagrama de momento en la correa en el eje X

T s225kem

llustracién 15: Diagrama momento en correa EJE X, Elaboracion propia

Se toma en cuenta el mayor de los dos momentos calculados para la seleccién del
perfil.

s> Muy 16866
N _

= = 7,40 cm?
=®b+Fy 0,9+ 2.530 cm

Propiedades del material: A-36

— Perfil tipo CA 100X50X15X3
~ Tension de fluencia Fy = 36 ksi = 2530 kg/cm?

—  Tension de ruptura Fr = 4080 kg/cm?
— Modulo de elasticidad E = 29000 ksi = 2100000 kg/cm?

— Area de la seccion transversal 6.31 cm?

- Modulo resistente de la seccién Zx 19.56cm?*
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Perfil: CA 100x50x15x3
Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi)

y propiedades Caracteristicas mecanicas
A B C | D |Peso |Area |Ixx  |Zx Iyy Zv
] (mm | (mm) |(mm| (mm |(kg/m |(cm?) |[(cm?*) [(cm3) |(cm*) [(cm?)

100 | 50 | 15| 3 [495 |6.31 |97.8 |19.56 |20.52 |6.25

Notas:

() : Inercia respecto al eje indicado

(2) :Modulo resistente de la seccién

Momento nominal
Mpy = Fy-Z, =15812.2Kg-cm
My = Fy - Zy =49486.8 Kg-cm

Verificando la resistencia

( Mue My ) <1
by Myx  bp- Mny
Donde ¢b es un factor de resistencia segun LRFD de valor 0,9 para vigas que estan

sometidas a flexién), se encuentra en la tabla del marco teérico

( 5225 4 17709 )<
0,9-15812.20 0,9.49486.80/ —

0,82 <1 !NCumple la resistencia!l

Porcentaje de resistencia=82%
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Estado limite de servicio

AISC limita la deflexion de las vigas que soportan techos o losas susceptibles de

agrietarse, a L/360 y a L/300 corresponde a flechas maximas:
E =2100000 kg/cm?  Modulo de elasticidad del acero
Combinacion de servicio: 1-D+1-L

Verificando a deflexion en “x”

L 33750
fmax = 300 300

=1,125cm

f 5, Wyl 0.622
yT384 Elg

f=063cm <1,125cm OKjj

Verificando a deflexion en “y”

_ L3750
fmax =300 = 390~ b125¢m

5 Wy L*

f, = = 1.049
*T384 R,

f=0.88cm< 1,125cm OKj;

3.6.1.1.3 Disefio de la cercha méas cargada

Los valores de las cargas consideradas en la cercha TIPO | por metro lineal.

Las cargas en las barras para una separacion de cerchas para una separacion 3.375 m

Peso propio calamina ..................ccoeeeininnnnn. 3.30kg/m?x3.375m=11.13kg/m
Peso de correa CA 100X50X15X3......cooveninnnnn. 4.95 kg/m?x3.375m=16.71 kg/m
Sobrecargade uso Lr..........ooovviiiiiiiiiiinninni 71 kg/m?x3.375m=240 kg/m
Sobrecarga de viento (sotavento).................... -26.54 kg/m?x3.375=-89.57 kg/m
Peso placas de cielo falso con tela metilica......... 30 kg/m?3.375=101.25 kg/m
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TIPO | : REFERENCIAS EN NUDOS

N4
NIZ— | N1®
NI [T N8
NiE— | T~ N20
NT_— T e
- N12 - N13 N14 N1 () N10 ‘NH e N3
— N§ ——d - AN K - e D N2 —
APOYQ "A" APOYO "B" APOYO "C”

llustracion 16: Nominacion de los nudos de la cercha, fuente: elaboracion propia

. — CM=27.84 Kgim
Cv=89Kgim . T L+L17

Lr-240 Kg/m

CM=101.25 Kg/m

llustracion 17: Nominacion de las cargas, fuente: elaboracion propia.
Célculo de los esfuerzos en cada barra

Las fuerzas de traccion y compresion en cada una de las barras se determinaron por

el método de los nudos.

esmmm ESFUERZOS DE TENSION
emmme ESFUERZOS DE COMPRESION

llustracion 18: Esfuerzos axiales en las barras tensién y compresién

Para el célculo de esfuerzos en cada barra se lo realizo mediante el metal 3D que es
una opcién mas que nos da el programa Cypecad v2015.n.

A continuacion se presenta una tabla de esfuerzos en las barras
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n Esfuerzos pésimos

Barra (%) N Vz My
(t) (t) (t-m)
N1/N9 24.77 0.358 -0.113 -0.040
N9/N10 20.34 0.562 -0.101 -0.029
N10/N11 22.89 1.018 -0.092 -0.022
N11/N2 30.90 -0.345 0.133 -0.054
N2/N3 26.07 -0.495 -0.122 -0.038
N1/N4 50.93 -1.532 -0.002 -0.002
N3/N8 42.38 0.601 0.279 -0.075
N8/N20 69.02 -1.172 -0.320 -0.090
N20/N18 50.08 -0.484 0.314 -0.085
N18/N19 48.15 0.469 0.322 -0.090
N19/N4 57.83 1.616 0.306 -0.081
N5/N12 32.45 -0.345 -0.133 -0.054
N12/N13 23.85 1.021 0.094 -0.024
N13/N14 21.51 0.536 0.105 -0.032
N14/N1 26.27 -0.371 0.114 -0.040
N6/N5 26.10 -0.495 0.122 -0.038
N6/N7 42.35 0.601 0.279 -0.074
N7/N15 68.78 -1.172 -0.319 -0.090
N15/N16 44 .44 -0.658 -0.292 -0.065
N16/N17 50.90 0.496 0.320 -0.095
N17/N4 58.83 1.616 0.315 -0.083
N5/N7 35.44 -1.409 -0.150 0.035
N2/N8 35.48 -1.410 0.150 -0.035
N12/N15 5.90 -0.196 0.009 0.006
N13/N16 9.65 0.425 0.011 -0.009
N14/N17 17.51 0.923 -0.012 0.013
N10/N18 8.29 0.418 0.008 -0.007
N9/N19 12.41 0.925 0.001 0.002
N11/N20 5.93 -0.193 -0.012 -0.007
N1/N19 64.73 -1.660 -0.009 -0.008
N9/N18 37.30 -1.188 -0.005 0.008
N10/N20 15.21 -0.524 -0.004 0.006
N11/N8 27.59 1.412 0.026 0.022
N1/N17 66.64 -1.638 0.009 -0.013
N14/N16 34.07 -1.182 0.003 -0.002
N13/N15 16.55 -0.537 -0.007 0.009
N12/N7 27.83 1.412 0.027 0.022

Tabla 16: Esfuerzos en las barras: Elaboracion propia
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3.6.1.1.4 Disefio de Corddn Superior

Las comprobaciones de disefio se las realizo para el elemento compuesto entre los
nodos N20-N8

Disefio en Estados Limites Ultimos

Perfil de Disefio
Para el disefo es estados limites ultimos se verifico con la seccidn costanera de
80x40X15x2 mm cuyas caracteristicas geomeétricas son

Perfil: CA 80x40x15x2
Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi)

" propiedades Caracteristicas mecanicas

A B C | D |Peso |Area |Ixx |Zx v |2y
1 (mm | (mm) [(mm| (mm|(kg/m [(cm?) |(cm?) |(cm3) |(cm?) [(cm3)

80 | 40 |15 2 |2.78 |(3.54 |35.3 |8.81 |8.07 (3.18

Notas:

() : Inercia respecto al eje indicado

(2) :Modulo resistente de la seccién

Disefio a Compresion
Para el disefio a compresion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD
desarrolladas en el capitulo E de la ANSI/AISC 360-10 (LRFD)

Disefio a Compresion

Para el disefio a cortante se debe satisfacer el siguiente criterio:
Pr P
=~ <1 ne= — =0.252 cumpe /S
Pc Pc
Donde:

Pr: Resistencia a compresion requerida para la combinacion mas critica
Pc: Resistencia de disefio a compresion proporcionada por el perfil de disefio
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Disefio a Flexion
Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD

desarrolladas en el capitulo F de la ANSI/AISC 360-10 (LRFD)

Disefio a Flexién en Eje X
Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mrx
nm = |\/|_ <1 nm = % = 0.423 CUMPLE J
CX CX

Dénde:

Mrx: Resistencia a flexion requerida para la combinacion mas critica
Mcx: Resistencia de disefio a flexion

Disefio a Cortante

Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD
desarrolladas en el capitulo G de la ANSI/AISC 360-10 (LRFD)

Disefio a Cortante en Eje Y
Para el disefio a cortante se debe satisfacer el siguiente criterio:

Wr \Y/
w= <1 e Y 0153 CUMPLE J
\cy \cy

Dénde:
Vry: Resistencia a cortante requerida para la combinacion mas critica
Vcy: Resistencia de disefio a cortante

Resistencia a Flexion del Eje X Combinada con compresion
Se debe satisfacer la siguiente relacion:

Tr Mrx Tr Mrx

oTc @y Mcx ¢Tc  Dpy Mcx
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3.6.1.1.5 Disefio de Cordon Inferior
Las comprobaciones de disefio se las realizo para el elemento compuesto entre los

nodos N11-N2

Disefio en Estados Limites Ultimos
Perfil de Disefo
Para el disefio es estados limites Ultimos se verifico con la seccién de 80x40x2 mm

cuyas caracteristicas geométricas son:

Perfil: CA 80x40x15x2
Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi)

propiedades Caracteristicas mecdanicas

A B C | D |Peso |Area |Ixx |Zx vy |2y
1 (mm | (mm) [(mm| (mm |(kg/m [(cm?3) |(cm?) [(cm3) [(cm*) |(cm?3)

80 40 | 15| 2 |2.78 |3.54 |35 8.81 |8.07 |3.18

Notas:

() : Inercia respecto al eje indicado

(Z) :Modulo resistente de la seccién

Disefio a Traccion
Para el disefio a traccion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
en el capitulo D de la ANSI/AISC 360-10 (LRFD)

Disefio a Traccion
Para el disefio a traccion se debe satisfacer el siguiente criterio:

=<1 o= 0131 CUMPLE /
Te Te
Doénde:

Tr: Resistencia a traccion requerida para la combinacion mas critica
Tc: Resistencia de disefio a traccién proporcionada por el perfil de disefio
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Disefio a Flexion
Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD
desarrolladas en el capitulo F de la ANSI/AISC 360-10 (LRFD)

Disefio a Flexién en Eje X
Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mrx
nm = |\/|_ <1 nm = % = 0.253 CUMPLE J
CX CX

Dénde:
Mrx: Resistencia a flexion requerida para la combinacion mas critica

Mcx: Resistencia de disefio a flexion proporcionado por el perfil de disefio

Disefio a Cortante
Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD

desarrolladas en el capitulo G de la ANSI/AISC 360-10 (LRFD)

Disefio a Cortante en Eje Y
Para el disefio a cortante se debe satisfacer el siguiente criterio:

Wr
w2 o1 ys MY _ 0,064 CUMPLE ‘/
\cy \cy

Donde:
Vry: Resistencia a cortante requerida para la combinacion mas critica

Vcy: Resistencia de disefio a cortante proporcionada por el perfil de disefio

Resistencia a Flexion del Eje X Combinada con Traccidn
Se debe satisfacer la siguiente relacion:

Tr Mrx Tr Mrx
nfc = — 4+ —— < 1 nfC = — 4+ ——— < 0325 CUMPLE J
oTc @y Mcex ¢Tc  Dpy Mcx
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3.6.1.1.6 Disefio de Diagonal
Las comprobaciones de disefio se las realizo para el elemento compuesto entre los

nodos N1-N17

Disefio en Estados Limites Ultimos
Perfil de Disefio

Para el disefo es estados limites Ultimos se verifico con la seccion de 80x40x2 mm

cuyas caracteristicas geométricas son:

Perfil: CA 80x40x15x2
Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi)

v propiedades Caracteristicas mecanicas

A B | C | D |Peso |Area |Ixx |Zx |2y
1 (mm | (mm) |(mm]| (mm |(kg/m |(cm?) [(cm?*) |(cm3) |(cm?) |(cm?3)

80 40 | 15| 2 |2.78 |3.54 353 |8.81 |8.07 |3.18

Notas:

() : Inercia respecto al eje indicado

(2) :Modulo resistente de la seccién

Disefio a Compresion
Para el disefio a compresion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD
desarrolladas en el capitulo E de la ANSI/AISC 360-10 (LRFD)

Disefio a Compresion:
Para el disefio a cortante se debe satisfacer el siguiente criterio:

=1 o= ' 0509 CUMPLE J
Pc Pc
Dénde:

Pr: Resistencia a compresion requerida para la combinacion mas critica
Pc: Resistencia de disefio a compresion proporcionada por el perfil de disefio
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Disefio a Flexion
Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas

en el capitulo F de la ANSI/AISC 360-10 (LRFD)

Disefio a Flexién en Eje X
Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mrx
nm = |\/|_ <1 nm = % = 0.062 CUMPLE J
CX CX

Donde:

Mrx: Resistencia a flexion requerida para la combinacion mas critica

Mcx: Resistencia de disefio a flexion

3.6.1.1.6.1 Disefio a Cortante

Para el disefio a flexidn se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas

en el capitulo G de la ANSI/AISC 360-10 (LRFD)

Disefio a Cortante en Eje Y:
Para el disefio a cortante se debe satisfacer el siguiente criterio:

WVr Vi
w1 v Y 0005 CUMPLE J
ey \cy

Donde:
Vry: Resistencia a cortante requerida para la combinacién mas critica

Vcy: Resistencia de disefio a cortante

Resistencia a Flexion del Eje X Combinada con Compresion
Se debe satisfacer la siguiente relacion:

Pr Mrx Pr Mrx
nfc= —+—-——-<1 nufc= —+——— <0.666 CUMPLE /
oPn  @py Mcx oPn @y, Mcx
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3.6.1.1.7 Disefo de uniones soldadas

UNIONES SOLDADAS

llustracidn 29: Detalla de Unidn Cordon Inferior-Diagonal, Elaboracion Propia

Resistencia del Metal de soldadura para el electrodo E70:

El material base tiene caracteristicas de Acero 36, para las uniones se utilizaran

electrodo E70xx

Datos:

Pu=1532 (kg) Fuerza axil

E70=4280 (kg/cm?) Resistencia del electrodo

¢ =0,75 Factor de resistencia LRFD

Fy =2530 kg/cm? Limite fluencia acero A36

t=0.2cm Espesor minimo de elementos a unir
W= 5cm Tamafio minimo de filete

La resistencia del metal de soldadura para el electrodo E70 es

Fw=0,6FEXX = 2568 kg/cm?
La capacidad por centimetro es:
Fws = 0,707.w.¢.Fw = 766,74 kg/cm

La capacidad del metal base es:

Fwb=0,9.Fyt= 455,40 kg/cm
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La longitud del filete requerida es

L=2% =364cm
Fwb

3.6.1.1.8 Diseiio de la Placa de Anclaje “movil” (apoyo B)

El disefio de la placa de anclaje serd la misma para toda la estructura metélica,

adoptandose las reacciones mas desfavorables obtenidas del anélisis de fuerzas de todas

las estructuras metélicas.
La reaccion més desfavorable se encuentra en la cercha de tipo |.
Propiedades de la seccion en estudio.

Seccion: CA 80X40X15X2
Altura (h) =8 (cm) =1,968 in
Ancho de ala (b) =4 (cm) =1,968 in
Espesor  (tw) =0,2 (cm) =0,08 in
Reaccion vertical (Rv) = 4232 (kg) equivalente a 9.31 kps

Ancho de la seccién en apoyo: B=20 cm 8 in.
Calculo de la longitud del apoyo (N)

R, = (2,5k + N)FE,t,, Paraprevenir la fluencia en el alma

Donde:

k: Coeficiente de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa = 0,6 cm = 0,24

in

N: Longitud minima del apoyo en el soporte.

Fy: Esfuerzo de fluencia = 36 ksi

Rn= Rv : Resistencia nominal por fluencia = 9,31 kps

PUV

N =
Fy x ty,

—25%xk =2.63in
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Verificacidn al aplastamiento del elemento.- El aplastamiento del alma es el pandeo

del alma causado por la compresion transmitida a través del patin.

Para una cara en o cerca del soporte (distancia no mayor que la mitad del peralte de la

viga desde el extremo), la resistencia nominal es:

Seasume N/d > 2

P68 tw? [1 + (4% — 2) (i—‘}v)l'*;] \/% >R,

El factor de resistencia para este estado limite es @ = 0,75
Despajando el valor de N se tiene que:
N = 453 in

De los dos valores obtenidos anteriormente se selecciona el mayor y se comprueba la
siguiente relacion.

N/d > 2 1,42 > 0,2 'Ok cumple!!
Calculo de la dimensién B de la placa:
Se escoge el maximo N =453 in
©(0,85)fc A, = R,
A1 =731in?

El valor minimo de la dimension B es:

Ay
-N
B=161in

B

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

B=8in; N=10 in
Célculo del Espesor de la Placa
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L [2222Rm? _
- | BNE, T

Constructivamente se usaran 2 placas, una empotrada en el hormigon armado vy la otra
se fijara en el perfil metalico de la cercha, para que de este modo la transmision de
esfuerzos sea lo méas optimo posible. Por lo tanto se tomaré un espesor de la placa de 1

cm cada una.

Se usara una placa de:

N B t
PL (in) 10 8 0,32
PL (cm) 25 20 1

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

= —=*=—=0,29in’

9 7 0,75%@t*Fu
Vs
Ag=7d?
Escogemos d = % in con su area (Ag = 0,442 in?).
Donde:
Tu: 9.31 kps Es la fuerza aplicada al perno, fuerza axial sobre la placa.

ot : 0,75 Factor de resistencia tomado para acero A36
fc : 2 ksi Resistencia caracteristica del hormigon.

Fu: 58 ksi Esfuerzo ultimo de ruptura utilizado para aceros A36

Las precauciones propuestas por los autores Res Shipp y Haninger sugieren basados en
la normativa una tabla, segun el tipo de acero utilizado las minimas distancias a las que

se deben embeber o anclar los pernos segun la siguiente tabla:
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Bolt Type, | Minimum Em- | Minimum Embedded
Material | bedded Length Edge Distance

A307, A36 12d S5d=4in.
A325, Ad49 17d 7Td=4in.

Donde (d) es el diametro nominal del perno estas son distancias conservadoras segun
normativa.
2.- Determinar el area de la superficie requerida:
Ty
psf =
aa et *./fc

Apsf = 69,87 in?

A

3.- Determinar la longitud del perno de anclaje:

, A
L = psf
3,14« D

L=5,441in

d= el diametro nominal del perno de anclaje: %2 in = 0,75 in
A36 12d=9in ; 5d=3,75in

Finalmente se tiene que la longitud de anclaje es: L=5,44 in=13,8cm=~ 14 cm

Resumen general de los resultados obtenidos para la placa y el perno de anclaje.
El disefio de las uniones, de la placa base y del perno de anclaje de la estructura es la

siguiente:
Dimensiones de la placa base: N x B x e
Apoyo “A,C” PL 25x20x1cm Apoyo “B” PLL 20 x25x 1 cm

Longitud y diametro del perno de anclaje:

L =4,79in= 14 cm d=3/, in~20mm
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Las dimensiones de la placa base, en el apoyo mavil, no serén las mismas que para el
apoyo fijo, con la variacion de que el agujero de la placa de apoyo movil, debera ser
ovalado con un largo de 2,5 veces el didmetro del perno (h = 2,5d) y el ancho sera el

del diametro del perno

APQOYO "B” APOYO "B" VISTA EN PLANTA

SRnAc. _p23s10@c75%Ranura por accion termica
\\\l l// ” O 0 | M AU
NN Y/ 2 Placas de 10 mm » l l
[ —— a
@»
25 em 4

gt 1nase
@
Placa apoyo de 10 mm

-

4 pernos /20 mm - 1.l Columna de H°A® LS'?__

Pemo 20 mm—~"

llustracién 20: Detalle placa de anclaje APOYO B, fuente: Elaboracion propia.
2.6.1.2 Losa Reticular

Predimensionamiento

Capa de compresion para forjados alivianados segun CBH-87 Art. 9.4.5.3¢c € > 3cm
Capa de compresion: e = 5.00 cm.

Verificando la relacion canto/luz para una losa alivianada.

Maxima longitud de la losa: L = 6.75 m.

Cumpliendo con las condiciones prescritas en la CBH-87 Art. 9.4.5.3.

h . L
L 28
L 675
5 8 =24.10 se asume una alturade 25cm

Predimensionamiento del nervio. CBH-87 Art. 9.4.5.3. Tomando como hipétesis de
contar con armadura en cada nervio de: 2¢10.
$6= 0,60 cm  Estribos
¢12= 1,00 cm  Armadura longitudinal
r= 2,00 cm  Recubrimiento. CBH-87 Art. 12.5.3

Ancho min = 2 *r + 2 * @6estribo + 2 * P12As.long + Separaciéon min. = 9.20cm.
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Ancho de nervio: by = 10 cm. CBH-87 Art. 9.4.5.4¢ bw > 7 cm.
Separacién de nervios se tomara: S = 50.00 cm. CBH-87 Art. 9.4.54¢ s<1m

Las losas nervadas corresponderan a las siguientes caracteristicas geometricas.

[lustracion 21: Losa Nervada, Elaboracion Propia.
Calculo del Peso Propio de la Losa

K
Peso especifico del hormigén: ygeop. = 2500 m—%

Peso de la losa de compresion:

W]osa — 2500%((1%1%1%0.25)—(4%0.40%0.40%0.20)) = 305 Kg/mz

11

Peso del complemento:
Acom = 0.16 m? Vol.om = 0.128 m3 Yeom = 15 kg/m3
Weom = Voleom * Yeom = 1.92 kg/m?
Peso de sobrepiso y acabados: Wac = 103 kg/m?
Peso de muro de ladrillo : Wac = 67.54 kg/m?

Cargas de Disefio:

k k
Qc = 476.46 m—g2 Peso propio. QL= 300m—g2 Sobrecarga de uso.
q=16*Qg+ 1,6 *Q = 1242.44 kg/m?

Calculo de la Altura Equivalente
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Para determinar la altura equivalente de una losa reticular a una losa maciza primero
se determinara la inercia de una losa reticular para un metro de ancho para luego igualar

con una losa maciza de altura h y un metro de ancho que posee la misma inercia.

Seccioén real

s - 100 em -

= 10cm =

Seccidn equivalente

=t 100 cm -

llustracion 22: Altura equivalente en losas Reticulares, Elaboracion Propia.

i 2XAxY
Centro de gravedad de la seccién T: Y = A = 16.94 cm.
Inercia de la seccién T: Iy = 49097.24 cm*.
3 Ix
Altura Equivalente: h= |12+% Pl 18.06 cm.

Analizando la gréafica del panel de losas reticulares del primer piso se puede observar
que las caracteristicas de las losas son similares con luces de 5.65 en una direccion y

6.75 m en la otra, analizaremos la losa N° 3 que tiene un lado sin continuidad en su luz
mayor.
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Los coeficientes m; para el calculo de los momentos flectores en las direcciones x e y

se obtienen de las tablas para el disefio de losas nervadas rectangulares sustentadas

perimetralmente, sometidas a cargas distribuidas uniformes (Anexo 1).

Bel

e

* S.75m

i

20 _ut
-

llustracién 23: Panel de Losa Nervada 1° Piso, Elaboracion Propia.

DATOS GENERALES
Peso propio de la losa mas cargas muertas Qc=  476.46 [kg/m?]
Sobrecarga de uso: Qu= 300 [kg/m?]
Maodulo de elasticidad hormigon: Ew= 3E+09 [kg/m?]
Altura equivalente: h= 18.06 [cm]
Base de nervios en un metro de ancho b= 20 [cm]
Base de un metro de ancho Psup = 100 [cm]
Longitud mayor de la losa Ly = 6.75 [m]
Longitud menor de la losa Lx = 5.65 [m]
Losa Formula Coef. Lx/Ly Resulta.| ™Md Units
0,84
A =0,0001*q*6*L/(E¥h3) | 6 273 | 0,0019 - m
My- = 0,0001*q*my-*L,® | my- | 839 3327 | 3327 | kg*m
Mys = 0,0001*q*my+*Ls | my+ | 432 | 1713 | 1713 |kg*m
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Mx. = 0,0001*q*m*L2 | mx | 804 | 3188 | 3188 |kg*m

Ly
.»{"’f"""f Mx+ = 0,0001*q*My+*Ly® | mys | 362 1435 | 1435 | kg*m

Calculo de armadura
Profundidad del Bloque de Compresiones

Se calcula la profundidad del bloque de compresiones de acuerdo a la siguiente

ecuacion:
=d«[1- [1- Ma = 7.40 cm?
y 0.425 * by * d2 # f g y=7,
Armadura Negativa:
Ag =085+ by« A, = 4.80 cm?
yd

Armadura Negativa Minima

Asmin = wsmin-bw-d As=1.48 cm?
En una faja un metro de ancho de losa existen dos nervios la armadura para cada
nervio seré la mitad de la armadura total.
Area de acero para cada nervio 4.80/2 Axn=2.40 cm?
Se dispondra:
1 ¢16mm + 1 ¢p10mm

Se presenta la armadura correspondiente a cada nervio de la losa mostrada figura:

Profundidad
Momento de disefio bloque . ;
Md (Kg*cm) compresion Y Armadura Necesaria As (cm?)
(cm)
[ As(y) 332700 7.44 240 | 1¢16+1¢10
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As(y+) 171300 3.46 1.13 1$10+1¢ 10
As(x-) 318800 7.06 2.30 1$16+1¢ 10
As(x+) 143500 2.86 0.95 1p10+168

DISENO A CORTANTE

La comprobacidn correspondiente se efectuara para una seccion situada a una distancia

del borde del apoyo directo igual al canto til de la pieza hacia el centro de la luz; y la

armadura necesaria que resulte, se llevara hasta el apoyo.

Las cargas que solicitan las secciones de cortante critico son aquellas que acttan sobre

zonas ortogonales limitadas por la linea de cortante critico y la linea de fisuracion

intermedia de la losa. Se toma la seccion de disefio con ancho unitario.

DATOS GENERALES

Peso propio : 0= 476.16 [kg/m?]
Sobrecarga de uso: QL= 300,00 [kg/m?
Base de la viga: bvigg=" 2500  [cm]
Altura dtil de la losa: d= 27,550 [cm]
Base de nervios en un metro de ancho b= 24 [cm]
Longitud mayor de la losa Ly= 6,80 [m]
Longitud menor de la losa Lx= 6,62 [m]

6.75

5.65

1.00

LOMNDITUD DE CARDA

" \ —
N SECCION DE DISENO

LOMDITUD DE CRITIG

Sy FS— carga —

llustracién 24: Seccidn critica, Elaboracién Propia.

Combinacion de carga mas desfavorable 1:1.6*G+1.6*Q 1241.85 [kg/m?]
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bviga

Longitud critica: leric = d + — = 0.35m
. ly
Longitud de carga: learg = 57 leric = 2.475 m

La fuerza cortante que actta sobre un metro de ancho de la zona critica.
Vd = 1m * l¢4rg ¥ q = 3073.57 kg.

Resistencia a corte del homigon: f,q = 0,5 % /f.qg = 5.92 kg/cm?

Cortante resistente por el hormigéon: V., =f,q4 *xb,, *d = 2664.00 p)

Si Vd < V¢, el hormigén de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante y la viga no

necesita teéricamente armadura transversal. No obstante, es necesario colocar estribos

de seguridad, cuyo diametro no sea inferior a 6 mm.

Veu > Vg No cumple

No se verifica la condicion, se requiera armadura transversal.
Agotamiento por Compresion Oblicua en el Alma

Vou = 0,30 x f.q xb,, *d = 27720 kg

Esfuerzo de cortante en el acero: Vou = Vg — Veu = 409.57 kg
Vsu * t 2
Armadura transversal: Ay =———F=0.56 cm
0,90 *x d = vd
. fcd

Armadura trasversal minima: Agtmin = 0,02 * @ * by, * t = 1.53 cm?
Armadura transversal por nervio: Agin = 7St = 0.77 cm?
Armadura transversal para una pierna: Ay, = ;tn = 0.385 cm?

Adoptando un diametro de ¢6 se tiene Age = 0.28 cm?, por lo tanto:

stn

- A(Z)e

Nb = 2.75 se asume mayor valor entero 3 pza

Con 3 barras de §6 se tiene un area de: As = 0.85 cm?
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La separacion seréd de: S = 100/Nb = 33.33 cm.

Por norma CBH-87. La separacion maxima debe ser el menor de:

S<30
Q)Estrivo >45S<0.85*d =23
S<3xb=36
Se dispondra de: ®6mm ¢/ 20 cm

Armadura de reparto por temperaturay retraccion de fraguado

Para absorber los esfuerzos generados en el hormigén de la loseta de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccion de fraguado, y permitir un control

eficiente de las fisuraciones:

Agmin = @min *b*d donde @i, = 0.0018 paralosa de fyk = 4200kg/cm?
Agmin = 0.0018 * 100 * 5 = Apin = 0.9cm?

#barras = 0283 = 3.18 = 4 barras

o 100
Espaciamiento = o = 25cm

Se utilizara: ®6mm c¢/25c¢m a inicio y mitad de cada caseton.

3.6.1.2 Disefio estructural de vigas

Amadura Negativa

] "&"
" a
{ . ==K Armadura Transversal
-
55em
-
We N o P
. | Armadura Positiva
— i
! ‘Lﬂ_-
25 cm

[lustracion 25: Dimensiones de la viga, Elaboracion Propia
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Las vigas se disefian a efectos de esfuerzos de flexion y cortante, seran vigas peraltadas,
que se encuentran en los bordes de las losas y sirven como cierre de entrepiso y
rigidizado de los pdrticos. La viga analizada tiene las siguientes caracteristicas

geométricas.

Datos:

Md = 11460 kg*m Momento Méximo Positivo
L=675cm Longitud de la viga.

r=2cm Recubrimiento.

d=53 cm Altura util de la viga

fck = 210 kg/cm2 Esfuerzo caracteristico del H®.

fyk = 4200 kg/cm2 Esfuerzo de fluencia del acero.
ye=1,5 Coeficiente de minoracion del H°.
ys= 1,15 Coeficiente de minoracién del acero.

Céalculo Armadura Positiva

Momento Reducido de Célculo (ud):

My
ha = 5 et = 0.12
De la Tabla de Valores Limites (tabla 29 Anexo Al) se obtiene el momento reducido
de calculo limite: ulim = 0.332
Se verifica que: Wim > K4 Ok. No necesita armadura a comprecion.

Se obtiene la cuantia mecénica: (Ws) de la Tabla Universal para Flexion Simple o
Compuesta. (Tabla 31 Anexo Al): wg = 0.1306

Armadura Positiva (As):

f
Ag=wxby +d*-=2 = 6.63 cm?

fya
Armadura Minima (Asmin):
La cuantia minima es de: Wpin = 0.0033

Agmin = Wpin * by, * h = 4.53 cm?
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Como: As > As min
Se dispondra:
2 p10mm+3 $16 mm

Célculo Armadura Negativa en la Columna C-65

Momento de Disefio (Md):
Md = 20290 kg * m
Momento Reducido de Célculo (ud):

Mgy
Mg = m =0.21
De la Tabla de Valores Limites (Anexo Al) se obtiene el momento reducido de
calculo limite: ulim = 0.332
Se verifica que: Wim > K4 Ok. No necesita armadura a comprecion.

Se obtiene la cuantia mecéanica: (Ws) de la Tabla N°31. Tabla Universal Para Flexion
Simple o Compuesta. (Anexo Al): wg = 0.2468
Armadura Positiva (As):

f
Ag=wxby, *d*-=2 =12.54 cm?
fya

Armadura Minima (Asmin):
La cuantia minima es de: Wpin = 0.0033
Agmin = Wmin * by * h = 4.37 cm?

Como: As > As min

Se dispondra: 2 $10mm + 2 ¢16mm+2 $p20mm

Célculo Armadura Negativa en la Columna C-64

Momento de Disefio (Md):
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Md = 18470 kg * m
Momento Reducido de Célculo (ud):

M
d =0.19

M by dZ s g
De la Tabla de Valores Limites (Anexo N°1) se obtiene el momento reducido de
calculo limite: ulim = 0.332

Se verifica que: Wim > K4 Ok. No necesita armadura a comprecion.

Se obtiene la cuantia mecénica: (Ws) de la tabla N°31. Tabla Universal para Flexion
Simple o Compuesta. (Anexo Al): ws = 0.2190

Armadura Positiva (As):

f
Aszw*bw*d*C—d=11.12cm2

fya

Armadura Minima (Asmin):
La cuantia minima es de: Wpin = 0.0033

Agmin = Wmin * bw * h = 4.37 cm?
Como: As > As min

Se dispondra: 2 ¢10mm +2 ¢16mm+2 $p20mm

llustracién 26: Envolventes de Momentos de Disefio, Elaboracion Propia

Célculo Armadura Transversal
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Calculo Armadura Transversal 1zquierda C-64

Cortante de Disefio (\Vd): Vd = 14230 kg
Resistencia a cortante del hormigon:

f,q = 0,5 * \/feq = 5.92 kg/cm?
Cortante Resistente por el Hormigon:

Kg
ch = Iyq *bw*d = 784‘4@

Si Vd < V¢, el hormigon de la pieza resiste por si sélo el esfuerzo cortante y la viga
no necesita teéricamente armadura transversal. No obstante, es necesario colocar

estribos de seguridad, cuyo didmetro no sea inferior a 6 mm.

Veu > Vg No cumple

No se verifica la condicion, se requiera armadura transversal.
Agotamiento por Compresion Oblicua en el Alma

Vou = 0,30 * f.q by, *d = 55650 kg

Esfuerzo de cortante en el acero: Vg, = V4 — V., = 6386 kg

Armadura Transversal:
Vou * t
Ay = ——————— = 3.67cm?
70,90 * d * fq o
Armadura Transversal (Astmin):
fcd 5
Agtmin = 0,02 * @ *b, *t=1.92cm

Armadura Transversal Para una Pierna:

Como: Ast > Astmin

A
Agt_p = — = 1.84 cm?

2
Adoptando un diametro de ¢8 se tiene Ags = 0.50 cm?, por lo tanto:
Ast—p
Nb = = 4 pza
Ags

Con 4 barras de ¢8 se tiene un area de: As = 2.00 cm?



La separacion seré de: S = 100/4 = 25 cm.
Se dispondra de ¢8 con una separacion de S =25 cm. Se tiene:

$»8mm ¢/ 25.00 cm

Célculo Armadura Transversal Derecha C-65

Cortante de Disefio (Vd): Vd = 14650 kg
Resistencia a cortante del hormigon:

foq = 0,5 * \/feq = 5.92 kg/cm?
Cortante Resistente por el Hormigon:

Kg
ch = Iyq *bw*d = 7844@

V.u > Vg No se verifica la condicidn, se requiera armadura transversal.

Agotamiento por Compresion Oblicua en el Alma:

Vou = 0,30 * f.q by, *d = 55650 kg
Esfuerzo de cortante en el acero: Vg, = V4 — V., = 6806 kg
Armadura Transversal:

Vou * t

- _390cm?
0,90 * d * f,q o

Ast

Armadura Transversal Para una Pierna:

C0m02 Ast > Astmin

A
Agtp = 7“ = 1.95 cm?

Adoptando un didmetro de ¢8 se tiene Ags = 0.50 cm?, por lo tanto:

Ast—p
A(Z)s

Nb = = 4 pza

Con 5 barras de ¢8 se tiene un area de: As = 2.50 cm?

La separacion sera de: S = 100/5 = 25cm.

Se dispondra de $8 con una separacion de S 25 cm. Se tiene:
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Ast = 100/25*A ¢8 = 4.00 cm. > Astp = 2.00 cm?

$8mm c/ 25.00

RER PEd

L ortants
)
J

t

cm

llustracién 27: Envolventes de Cortantes de Disefio, Elaboracion Propia
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[lustracion 28: Despiece de armadura en Viga, Elaboracion Propia

3.6.1.3 Disefo estructural de columnas

Las columnas se disefiaran a efectos de esfuerzos de flexo-compresion y cortante, seran

columnas de seccidn rectangulares. La columna que se verificara sera la C70 en su

primer tramo comprendido entre la planta baja y el primer piso.

Datos Generales:
a=25cm. b=35cm. Seccién de la columna.
Nd = 79380Kg

Mdx = 740 Kg*m.
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Mdy = 120 Kg*m.
Vdx = -820 Kg.
Vdy = 384 Kg.

VIGA 20*35

VIGA 20*40
VIGA 20%40
VIGA 20*35
VIGA 25*50
VIGA 25*55
VIGA 25*55
VIGA 25*50
VIGA 20*40

VIGA 20*40
VIGA 20*40

VIGA 20%40

llustracién 29: Esquema de la columna, Elaboracion Propia.

Esbeltez Geométrica - Comprobacion a Pandeo

Se hara uso del nomograma de pérticos traslacionales.

Punto A:
Ixm_ﬂx& Iyca _|_Ixcz
Lei L Lei L
bax =7 oy Toor Tyvs = %65 Way =7 o o Tos = 127
XV1 + XV2 1 YV3 1 YV4 YV1 YV2 + XV3 4+ XV4

Lyi * Lyz  Lyz * Lys Lyi * Lyz * Lyz * Lya

Punto B:
IXC1+IX£ IYC1+IYC2
Lei L Lei L
Wex =1 oo =018 Wy =1 LT =177
xvs | Ixve | Iyvz | lvve vvs | Iyve | Ixvz | Ixvs
Lys ~ Lve Lyz = Lyg Lys = Lve Lyy = Lys
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Conociendo los valores de los coeficientes y se procede a calcular el valor del
coeficiente o con el nomograma confeccionado por Jackson y Moreland (Anexo
N°1):

ay = 1.30 a, = 1.42
Por lo tanto la longitud de pandeo es:

lox =o0x* L =4.03m. loy = ay * L = 4.40m.
Calculo de la Esbeltez Geométrica

1ox lloy
A, =—=115 Ay = —=17.60
X bX 1y h1y

Como A > 10 la pieza puede considerarse como columna intermedia, por lo que se

puede aplicar el método aproximado para su verificacion.
Excentricidad de Primer Orden

Mdx Mdy
€ox = W = 0.015 cm. €oy = W = 0.010cm.

Excentricidad Minima de Calculo

La excentricidad minima de célculo segln la normativa es:

C
e02e3=%220m ea=%=1.5cm.

La excentricidad de primer orden para el céalculo de la excentricidad ficticia, no serd

menor que el valor accidental minimo.
Por lo tanto se tiene: e, = 2.00 cm.

Excentricidad Ficticia Debido al Pandeo (Segundo Orden)

d 20 e, 12
+3f;’00)*c+ o, 24107t

Cfic ( ct+10xe, c
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fyd\ b+20%e, 12,
4 3500) x4 107* = 2.18 cm.

eﬁCX:(S *b+10*e0 b

fyd \ h+20xe, 13 i
eﬁCY_(3+3500)*h+10*e0*T*10 = 440 cm.

La excentricidad de célculo sera:

€xmax = €ficx T €ox = 4.18 cm. €ymax = €ficy T €oy = 6.40 cm.

Armadura Longitudinal

Capacidad mecénica del hormigon:

fck kg
fcd = 0,9 = % = 126@ Uc = fcd * Ac = 110250 kg.
Esfuerzos reducidos de célculo:
Nd Nd * €Xmax Nd * €ymax
V—m—0.72 HX_W_O-OB uy—w—0.18

Con estos valores se entra en el diagrama en roseta flexién Esviada para secciones
rectangulares (Anexo N°1). En el sector correspondiente al valor de v y con los valores

px y py. Se obtiene la cuantia mecanica o.

pl > p2 por lo tanto pl= py; p2 = px
w = 0.38

Capacidad mecanica de la armadura total necesaria sera:

U total = w * Uc = 41895 kg.
Armadura Longitudinal:

_ U total

As = fd = 11.47 cm?

Armadura Minima:
Asmin = 0,006 * b * h = 5.25 cm?

El 4rea de armadura que se debera disponer es: As = 6.56 cm?
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Se dispone: 4¢16mm +2¢p16mm

Areal = 11.47 [cm? > As= 12,06 [cm? OK

Armadura Transversal
Cortante Mayorado:
fvd = 0,5 * Vfcd = 5.92 kg/cm?
Vcu = fvd * bw * d = 5810 kg.
Verificacion de la condicion:
Vd =820 kg. < Vcu = 5810 kg. Ok. Cumple.

Armadura Minima:

fcd
Asmin = 0,006 * bw * t * — = 1.91 cm?
fyd

La distribucion del area de acero de la armadura transversal se realiza en funcion al

ancho tributario teniendo en cuenta los didmetros comerciales de barras de acero

corrugado y la separacion minima que debe existir entre ellas.

La disposicion de la armadura transversal sera de dos piernas, entonces se calcula el

area para una sola pierna y se tiene:

Asmin
= 0.96 cm?

Asp =

El didmetro del estribo sera:

1° — % @ . .
(DEstrivo > { 4 As longitudinal mas gruesa.
2° @6émm

1
1° ®t=2*¢12=3mm. 2° @t = 6 mm.

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

s {1" b o h (El de menor dimension)
—(2° 15 * Q)As longitudinal mas delgada.

S1=25cm. S2=18cm. Por lo tanto se asume: S =15 cm.
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Se dispone: ®6mm ¢/ 15 cm

[lustracién 30: Despiece de armadura en Columna; Elaboracion Propia
3.6.1.4 Disefio estructural de fundaciones

Este elemento estructural fue disefiado bajo solicitaciones de flexion, corte y
compresion axial en base a las exigencias de la Norma Boliviana del Hormigon
Armado (CBH-87).

Disefio estructural de zapatas centrales

Datos de los materiales: Los datos de los materiales representan las caracteristicas

mecénicas de los materiales a emplear en el disefio del elemento estructural.

fck = 210 [kg/cm?] Resistencia caracteristica del hormigdn
fyk = 4200 [kg/cm?] Resistencia caracteristica del acero

yc = 1,5 Coeficiente minoracion Hormigon

ys = 1,15 Coeficiente minoracion Acero

vf= 1,6 Coeficiente mayoracion de cargas
YHo A= 2500 [kg/m3  Peso especifico del hormigdén armado.

Terreno de Fundacion

Los datos del terreno de fundacion se reflejan las caracteristicas mecanicas del terreno
donde se realizara la fundacion de la estructura se tomara el valor de la resistencia

obtenida por el ensayo de SPT reduciendo un 15% por desgaste del equipo.

Cadm = 2.9 kg/cm?
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Los datos geométricos representan las dimensiones de las zapatas que se deberan
fundar. En funcion a los datos del anélisis estructural representado en las solicitaciones
que deberan transmitir estos valores hacia el suelo de fundacion mediante las

fundaciones la fundacion en analisis corresponde al pilar 70.

l Qy 2
b ) M ™M __’ -
.
3 My 4 '\
My . h .

\,
] |

llustracion 31: Esquema de la Zapata Centrada; Elaboracion Propia

Zapata Centrada (P70).
Qo= 35,00 [ecm] Dimensién en x de la columna
b, = 25,00 [cm] Dimension en y de la columna
r = 5,00 [em] Recubrimiento geométrico
bw = 100,00 [ecm] Ancho unitario de disefio.
N = 81350 kel Normal de disefio
Mx = 170 [kg*m]  Momento de disefio en X.
My = 64 [kg*m]  Momento de disefio en 'y
Qx = 32 kel cortante de disefio en x
Qy = 96 [kg] cortante de disefio en 'y
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Predimensionamiento
Zapata medianera

Se realiza un redimensionado del area requerida de la zapata en funcion solamente al
esfuerzo normal de servicio teniendo en cuenta que aun no se conoce el peso de propio

de la zapata, por lo que se mayorara un 10 %, se tiene lo siguiente.

1,10 * N2
2="——"=30520 cm?
cadm
~ ~ . (a2=175cm
a2 =vVA2 =174.6 cm seccion: {b2 — 175¢m

1° condicidn: A requerida < A adoptada
30520 cm? < 30625 cm?
2° condicion: ¢ adm > ¢ max

_110«N 6+Mx 6*My
Omax = 79 +a*b2 a2xb

= 2.36 kg/cm? < Ga4m

2.89 kg/cm? < 2.9 kg/ cm?

Canto de la Zapata: Para que no sea necesaria la verificacion de los esfuerzos

tangenciales, se deberd cumplir que el canto Util sea el mayor de los siguientes valores:

k 4 * fvd
fvd = 0,5 * Vfcd = 5.92 —= K = — 5.8
cm? 1,6 * ot
_ |ao*by  aZxb2 ag+by
dl—\/ 2 +2*K—1 2 = 42.75
2 * (a2 —ao,)
d2 = 17K = 28.71 cm.
2 * (bZ —_ bOZ)
d3 = AT K = 32.96 cm.

d=d3+r=50cm.
Por lo tanto, adoptaremos el canto de la zapata medianera sera:

h =50 cm.

Correccién de la normal
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Peso propio de la zapata.
Pp = Vol * yge = (a * b * h) * yg. = 3828 kg.

Correccion de los momentos
Mx = Mx, + Qy, *h =218 kg x m

My = My, + Qx, *h = 80 kg * m

Comprobacion al Vuelco

Se debe comprobar la seguridad al vuelco de la zapata que esta sometida a momentos
y fuerzas horizontales con la siguiente condicion:
Comprobacién en X:

Mestabilizante

1 D : =
yv>1,5 onde: yv Mdesestablizante

a?2
Mestabilizante (N + Pp) * -

~ Mdesestablizante Mx, + Qy, *h

yv = 342.6 > 1.5 Ok cumple.
Comprobacién en Y:

b2
Mestabilizante (N +Pp) * =

~ Mdesestablizante ~ My, + Qx, * h

yv = 933.60 > 1.5 Ok cumple.

Comprobacion al Deslizamiento

Se debe comprobar la seguridad al deslizamiento de la zapata que esta sometida fuerzas
horizontales con la siguiente condicion: dependiendo del tipo de suelo para un suelo

granular tenemos un angulo de friccién de 30°

6 =30 2
0d==x6=30=
3
N = tag(5d)
yx = Ox = 616 > 1.50 OK
_ N * tag(6d) _ 513 > 1.50 OK
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Verificacion tensiones admisibles

_N+Pp 6+Mx 6*My

— _ — 2
ol = b b2 aZ+b 2.77 kg/cm* < 04qm
2_N+Pp 6 * Mx 6*My_275k )
02 = b 2 b Zip > g/cm” < G4am
3_N+Pp 6 * Mx 6*My—282k )
03 = b +a*b2+a2*b_ . g/cm* < 0aam
4_N+Pp 6 * Mx 6*My—280k )
o4 = b +a*b2_a2*b_ . g/cm* < 04am

Esfuerzos de Disefio: Se determinan los esfuerzos de disefio; cortante y momento en
cada direccion de la zapata, a una distancia del 15% de la dimensién de la columna,

tomando en cuenta el diagrama con mayor solicitaciones.
Esfuerzos en X

X_a—ao
T2

omin = o4 = 2.80 kg/cm?

+ 0,15 xao = 75.25 cm

omax = 03 = 2.82 kg/cm?

omax — omin
ox = omin + — (a—X) = 2.814 kg/cm?

2 2
Momento: Mx = oX * > + (omax — ox) * 3= 8819 kg * m
Mdx = Mx * bw = 8819 kg * m

(omax + ox)
= @ @ T x
2

Vdx = Vx * bw = 21197 kg.

Cortante: X =211.97 kg * cm

Esfuerzosen Y
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b — bo
2
omin = o1 = 2.75 kg/cm?

X = + 0,15 * bo = 75.25 cm.

omax = 03 = 2.82 kg/cm?

omax — omin
b
2 XZ
Momento: My = ox * > + (omax — ox) * 3= 7955 kg * m

oy = omin + * (b — X) = 2.76 kg/cm?

Mdy = Mx * bw = 7955 kg * m/m

(omax + oy)
= %
2

Vdy = Vy * bw = 21107 kg

cortante: X =209.19 kg * cm

Disefio a Flexion en X

My

Momento reducido de calculo: g = m = 0.03
Cuantia Mecanica: ® = pud * (1 + pd) = 0.0309
Armadura positiva: A =wx*b,, xd* fc—d = 5.33 cm?
yd
Cuantia Mecénica Minima (Wmin)
®Wmin = 0.0018 Asmin = wmin * bw * h = 9.00 cm?

Para un diametro de ®16, se tiene:

Numero de barras: Nb = As/AQ =5
Colocando 4 barras de @16 se tiene un espaciamiento de:
_bw 100 20
“Nb 5
Se dispondra: ¢ 16mm c /20 cm.
Disefio a Flexion en Y
__Ma o028
SRR Y Pl

® = ud * (1 + pd) = 0.0288
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f
A, =wxby, *d*-=2 =497 cm?
fya
®Wmin = 0.0018 Asmin = wmin * bw * d = 9.00 cm?
Para un didmetro de @16, se tiene:
Numero de barras: Nb = As/AQ =5

Colocando 5 barras de @16 se tiene un espaciamiento de:

bw _ 100

S:N—b—?ZZOCm.

Colocando las barras con un espaciamiento de: S =20 cm.
Se dispondra: ¢ 16mm c /20 cm.
Verificacion a la Adherencia Direccion X

vd
:O,9*d*n*n*9

Vdx
=0,9*d*n*1‘t*6

D¢ < tbd = 0.95 * 3\/ fcd?

™ = 20.82 /cm?

k
td = 2 * /fck? = 25.61 5 td > tx Ok cumple.

cm?

Verificaciéon a la Adherencia Direccion Y

vd 3
= < = 0. 2
Ty 0,9*d*n*1‘t*6_de 0.95 * y/fcd
= vdy = 20.73k 2
Ty_O,9=|<d=|<n>l<11=|<9_ ' g/cm
3 kg
td = 0.95 * /fcd? = 25.61CF td > tx OK cumple.
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Despiece de zapata central:

F70 P70
k875 L - p— | 875 | 875 |
| T
[=3
LTs
L k o = D = . i "J + + ¥ ki ¥ LJ ¥ ¥ ki _.L_
=] 9@ 16c/20 L=183 | 9@18c/20 L=165
Tx]
=
} 176 |

llustracidn 32: Despiece se armado de Zapata Central; Elaboracion Propia
3.6.2 Estructuras Complementarias
3.6.2.1 Disefio estructural de escaleras

Las escaleras por su tipo de apoyo pueden ser simplemente apoyadas o empotradas.

Fernandez Chea indica que “por condiciones de que no existe el empotramiento
perfecto, las gradas se consideran simplemente apoyadas” de esta manera se consiguen
momentos positivos son mayores a los que se presentarian en la condicion de
empotramiento, pero con la observacion que se estaria disefiando una escalera con

momentos negativos cero en los apoyos.

Si el empotramiento se realiza en una viga se recomienda colocar armaduras negativas
para resistir los momentos perfectos, pero al calcular las armaduras de vanos, en la

situacion de agotamiento, debe suponerse que la viga es un apoyo simple.
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De esta manera se evitaran las fisuraciones tanto en los apoyos (momentos negativos),

como en los centros de vano (momentos positivos).

Geometria escalera N°1

|
1]
)
40

o
o
<
8

1

4 B B

180 20 180

llustracién 33: Geometria de la Escalera N°1; Elaboracion Propia

fo = 210 kg/cm? fyx = 4200 kg/cm?
Y. = 1,50 ys = 1,15
Z=310m Desnivel a salvar.

r =3.00 cm Recubrimiento de la armadura.
h =0,270 m Huella.

ch=0,18m Contra huella.

Célculo de la carga muerta para la primera rampa

Pesoescalon * tescalon
(escalén = 2 =215 kg/mz

Jrampa = t* Yhopo = 450 kg/m2
Jacabados = 60 kg/mz dbarandado = 90 kg/m2

Qem = Qescalén T Qrampa T Qacabados T Ubarandado = 775 kg/mz
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Calculo de la carga muerta para el descanso

kg kg
m_z Jacabados = 60 F

Qrampa = t* YHeao = 450
Obarandado = 50 kg/mz

Qcm = Qdescanso T Qacabados + dbarandado = 560 kg/m2

Sobrecarga de Uso

La sobrecarga de uso por metro de ancho es: Q. = 400 kg/m?
Carga ultima de Disefio
Qu=1.6*Qcy + 1.6 Qg

Carga ultima de disefio en la rampa Qur = 1880 kg/m

Carga ultima de disefio en el descanso Qud = 1535.00 kg/m

[lustracion 34: Diagrama de esfuerzos en escalera

Disefio a Flexion
Momento Positivo de Diseno en el tramo

Md = 1865 kg * m
Momento Reducido de Calculo (pd)

__ Ma 5060
M= 2wty
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De la Tabla de Valores Limites (Anexo N°1) se obtiene el momento reducido de
calculo limite: ulim = 0.332

Se verifica que: Wim > K4 Ok. No necesita armadura a compresion.

Se obtiene la cuantia mecénica: (Ws) de la Tabla Universal para Flexion Simple o

Compuesta. (Anexo N°1):

wg = 0.0630
f
Armadura Positiva: A =w=xb,, *xdx* fc—d = 3.65 cm?
yd
Armadura Minima (Asmin)
La cuantia minima es de: Wpin = 0.0018

Agmin = Wnin * bw * d = 2.7 cm?
Como: As > As min
Se dispondra: 5 ¢ 10mm c/20cm.

Momento Negativo de Disefio en el descanso
Md = 2487 kg * m
Momento Reducido de Calculo (nd)

My
ha = 5 et = 0.08
De la Tabla de Valores Limites (Anexo N°1) se obtiene el momento reducido de
calculo limite: ulim = 0.332
Se verifica que: Wim > Mg Ok. No necesita armadura a compresion.

Se obtiene la cuantia mecénica: (Ws) de la tabla N°26. Tabla Universal para Flexion
Simple o Compuesta. (Anexo N°1)

ws = 0.0849
- fcd
Armadura Negativa: Ag=wxb,, *xd* = 4.88 cm?
yd
Armadura Minima (Asmin):
La cuantia minima es de: Wpin = 0.0018
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Agmin = Wmin * by *d = 2.7 cm?
Como: As > As min
Se dispondra: 5 ¢ 12 mm c/20 cm.

Refuerzo transversal por temperatura:

Agmin = 2.7 cm? Asuminedo ®8 = > Ayg = 0.50 cm?

Nb = Agmin /Agg =6 =>

Se empleara: ® 8 C/20

68 = 3.00cm? > Agpiy, = 2.7 cm?
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Ilustracion 35: Despiece de Armadura; Elaboracion Propia.

3.6.2.2 Disefio de Rampa
f.x = 210,00 kg/cm?

Y. = 1,50

Z=310m Desnivel a salvar.

r=3.00m Recubrimiento de la armadura.
h=0,20m Espesor de la rampa

x = 4200,00 kg/cm?
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[lustracion 36: Geometria rampa de acceso; Elaboracion Propia

Célculo de la carga muerta para la rampa:

Qrampa = t* YHeao = 500 kg/mz
Qacabados = 60 kg/mz Jbarandado = 50 kg/mz
Qem = Qrampa T Ubarandadot Qacabados = 610kg/m2

Célculo de la carga muerta para el descanso:

Qrampa = t* YHeae = 500 kg/mz

Qem = Qrampa T Qbarandadot Qacabados = 610 kg/mz
Sobrecarga de Uso:
La sobrecarga de uso por metro de ancho es:

Q. =400 kg/m

Carga ultima de Disefio
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Qu=1.6*Q.y + 1.6 * Q.

Carga ultima de disefio en la rampa Qur = 1616 kg/m
Carga ultima de disefio en el descanso Qud = 1616 kg/m
1
ol
il
lustracion 37: esfuerzos rampa de hormigén; Elaboracion Propia.
Disefio a Flexion
Momento Positivo de Disefio en el tramo (Md):
Md = 2320 kg * m
Momento Reducido de Calculo (nd):
__ M 06
SRR VET Y Pl
De la Tabla de Valores Limites. (Anexo N°1) se obtiene el momento reducido de
calculo limite: ulim = 0.332
Se verifica que: Wim > K4 Ok. No necesita armadura a compresion.

Se obtiene la cuantia mecéanica: (Ws) de la tabla N°26. Tabla universal para flexién
simple o compuesta. (Anexo N°1)
w = 0.0630

Armadura Positiva (As):
f
A;=wxby, *d*—=2 =410 cm?
fyq

Armadura Minima (Asmin):
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La cuantia minima es de: Wpin = 0.0018

Agmin = Wmin * by *d = 3.06 cm?
Como: As > As min
Se dispondra: 6 ¢ 10mm c/20cm.

Momento Negativo de Disefio en los apoyos (Md):
Md = —3620 kg * m
Momento Reducido de Calculo (pd):

My
ha =5 s CCl=0.09
De la Tabla de Valores Limites. (Anexo Al) se obtiene el momento reducido de
calculo limite: ulim = 0.332
Se verifica que: Wim > Mg Ok. No necesita armadura a compresion.

Se obtiene la cuantia mecénica: (Ws) de la tabla N°31. Tabla universal para flexion
simple o compuesta. (Anexo Al)
wg = 0.0960
Armadura Negativa (As):
Ag =W*bw*d*£;—j= 6.27cm?
Armadura Minima (Asmin):
La cuantia minima es de: Wpin = 0.0018
Agmin = Wpin * by *d = 3.06 cm?
Como: As > As min

Se dispondra: 6 ¢ 12mm c/ 15 cm.
Refuerzo transversal por temperaturay reparto:

Agmin = 3.06 cm? Asuminedo ®10 = > Agg = 0.78 cm?

Nb = AAﬁ =6 => 4310 =3.14cm? > Ay, = 3.06 cm?

Se emplearé: ® 10 C/25
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3.6.3 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, las instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones
que deban adoptarse durante la construccion, los niveles de control exigidos para los
materiales y la accidn, y finalmente las normas y pruebas previstas para las recepciones

correspondientes.

3.6.4 Presupuesto del Proyecto

Para el proyecto se tomo en cuenta las actividades mas importantes y significativas, el
computo métrico fue desarrollado segln el listado de items 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.

Los pardmetros tomados en cuenta para el presente proyecto son:

PARAMETROS
CARGAS SOCIALES 55,00%
IVA 14.94.00%
IT 3,09%
HERRAMENTAS MENORES 5,00%
GASTOS GENERALES 10,00%
UTILIDAD 10,00%
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El presupuesto general del proyecto es:

Ne | ACTIVIDAD | UNIDAD | CANTIDAD | P.U(BS) | P.P (BS) COSTO LITERAL
OBRAS PRELIMINARES
ONCE MIL TRECIENTOS
1| LIMPIEZA Y DESBROCE m2 1620 7,00 11340,00 S ENTs
DOS MIL QUINIENTOS SESENTA
2 | INSTALACION DE FAENAS pza 1 2562,91 2562,91 ¥ DOS CON 917100
DIEZ MIL SEICIENTOS SETENTA
3| TRAZADO Y REPLANTEO m2 1620 6,59 106758 N EINes CON 30/200
MOVIMIENTO DE TIERRAS
EXCAVACION TERRENO VEINTIDOS MIL SEICIENTOS
4| SEMIDURO MANUAL 0-2 M m3 191 11842 2261842 | bIECIOCHO CON 42/100
RELLENO Y COMPACTADO DOCE MILSETECIENTOS
5 | CI/SALTARIN C/MATERIAL m3 191 66,98 12793,18 NOVENTA Y TRES CON 18/100
FUNDACIONES
CARPETA DE HORMIGON OCHO MIL OCHOCIENTOS
g POBRE m3 12,61 700,08 8827,76 VEINTISIETE CON 76/100
CIENTO DICISIETE MIL
7 | ZAPATAS H° FCK=250 KGICM2 | m2 50,16 2337,62 | 11725502 DOCIENTOS CINCUENTA Y
CINCO CON 02/100
OBRA GRUESA
CINCUENTA Y TRES MIL CINTO
8 CIMINETOS HeC? m2 87,95 604,68 53181,61 OCHENTAY UNG CON 511200
o e CIENTO CUATRO MIL
g | SOBRECIMIFRTO SN FCR=2101 g 5954 | 176099 | 10484934 | OCHOCIENTOS CUARENTA Y
NUEVE CON 34/100
IMPERMEABILIZACION DE
10 oM TOS m2 140,72 30,61 4307,44 | CUATRO MIL SIETE CON 44/100
COLUMNAS H° FCK= 210 CIENTO QUINCE MIL
L KGICM?2 m3 36,53 317290 | 11590604 | \oVECIENTOS SEIS CON 04/100
CUATROCIENTOS CINCUENTA
12| VIGAS H° FCK=250 KG/CM2 m3 1444 315711 | 45588668 | Y CINCO MIL OCHOCIENTOS
OCHENTA Y SEIS CON 68/100
SEICIENTOS OCHENTA Y CINCO
13|  ACERO ESTRUCTURAL Kg. 41950 16,35 685882,50 | MIL OCHOCIENTOS OCHENTA Y
DOS CON 50/100
UN MILLLON SETENTA Y SIETE
14| LOSARETICULAR H=35cm m3 162200 | 664,32 | 1077527,04 | MIL QUINIENTOS VEINTISIETE
CON 04/100
QUINIENTOS VEINTIUN MIL
15 CU%’ESXQ |'\r<|1iT#A2|7g|CA m2 1640 317,84 | 521257,60 | DOCIENTOS CINCENTA Y SIETE
CON 60/100
ESCALERAS Y RAMPA DE CUARENTA Y SEIS MIL
16 HORMIGON ARMADO m3 15,88 201538 | 4629623 | DOCIENTOS NOVENTA Y SEIS
FCK=210 KG/CM2 CON 93/100
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DOCIENTOS OCHO MIL
17| CONTRAPISO + EMPEDRADO |  m2 1648 126,68 | 20876864 |SETECIENTOS SESENTA Y OCHO
CON 64/100
DOCIENTOS CATORCE MIL
18 MURSU%ECSQEB&'&%DE 6 m2 990,30 21697 | 21486539 OCHOCIENTOS SESENTA Y
= CINCO 39/100
TRECIENTOS CINCUENTA Y
19 MURF?UDEEC'BQ'Z_R&'&%DE 6 m2 235400 | 151,09 | 35566586 CINCO MIL SEICIENTOS
= SESENTA Y CINCO CON 86/100
OBRA FINA
SEICIENTOS TREITA Y UN MIL
20 | REVOQUE INTERIOR DE YESO |  pza 6422,00 98.39 63186058 | OCHOCIENTOS SESENTA CON
58/100
CIENTO SESENTA Y CUATRO
21 REVO&SE%(RTOER'OR m2 101050 | 162,65 | 164357,82 TRECIENTOS CINCUENTA Y
SIETE CON 82/100
PROVISION Y COLOCACION DOCIENTOS SETENTA Y
22| DEPUERTAS DE MADERA m2 285 96215 | 27421275 CUATRO MIL DOCIENTOS
CIMARCO Y ACCESORIOS DOCED CON 75/100
PROVISION Y COLOCACION OCHENTA Y NUEVE MIL
23 | DE VENTANAS DE ALUMINIO | m2 234.96 381,88 8972652 | SETECIENTOS VEINTI SEIS CON
CIVIDRIO Y ACCESORIOS 52/100
CINCUENTA Y SIETE MIL
94| PROVISION Y COLOCACION |, 63,84 902,54 57618,15 SEICIENTOS DIECIOCHO CON
PUERTA DE VIDRIO o
PROVICION Y COLOCACION CIENTO SESENTA Y OCHO MIL
25| CIELO RASO CON YESO EN m2 1622 10374 | 16826628 | DOCIENTOS SESENTA Y SEIS
LOSA CON 28/100
PROVISION Y COLOCACION
26| DE CIELO FALSO DE PLACAS | m2 1640 100,00 | 311600,00 TRECIENTOS ONCE MIL
SEICIENTOS CON 0/100
DE YESO
PISO DE CERAMICO QUINIENTOS NOVENTA Y DIOS
27| ESMALTADO NACIONAL m2 3100 10111 | 592441,00 MIL CUATROCIENTOS
25%25 CM CUARENTA Y UNO CON 0/100
ZOCALO DE CERAMICO
CIENTO SIETE MIL CIENTO
28| ESMALTADO NACIONAL m 2180 4917 107190,60 L e
25%25 CM
REVES. DE PIEDRA TARIJA. VEINTISEIS MIL DOCIENTOS
29 CORTA. PULIDA m2 83,70 314,21 2629938 | NOVENTA Y NUEVE CON 38/100
VEINTIDOS MIL TRECIENTOS
30| BARANDA METALICA m2 308 726,35 22371,58 O M R oy
MIL CINCUENTA Y CUATRO
31|  JUNTA DE DILATACION m 72.20 14,60 105412 e
CIENTO SESENTA Y 0CHO MIL
32| PINTURA INTERIOR LATEX m 4462 37.87 168975,94 NOVECIENTOS SETENTA Y
CINCO CON 94/100
CUARENTA Y DOS MIL
33| PINTURAEXTERIOR LATEX | m2 101070 4177 4221694 DOCIENTOS DIECISEIS CON
94/100
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DIEZ MIL CIENTO TREINTA'Y

34| BARNIZADO DE PUERTAS m2 286,75 3534 10133,74 N e
TAREAS FINALES
ACERA DE HORMIGON CON VEINTIOCHO MIL SESENTA Y
35 EMPEDRADO m2 170 165,07 28061,90 UNO CON 90/100
MIL DOCIENTOS OCHENTA Y
36| RETIRO DE ESCOMBROS m3 15 85,52 1282,80 e o oo
DOCE MIL SESENTA Y OCHO
37 LIMPIEZA GENERAL m2 464 26,01 12068,64 A
SEIS MILLONES SEISIENTOS
CUARENTA Y CINCO MIL
Monto Total Bs. 6.645.849,44 OCHOCIETOS CUARENTA Y
NUEVE CON 44/100
NOVECIENTOS CINCUENTA Y
Monto Total $u$ 954.862,65 | CUATRO MIL OCHOCIENTOS

SESENTA Y DOS CON 65/100
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CAPITULO I V: APORTE ACADEMICO

ANALISIS Y ESTIMACION DE CONSUMO DE MATERIALES Y PESOS EN
LAS ESTRUCTURAS RESUELTAS CON FORJADOS RETICULARES

4.1. Marco Conceptual

4.1 antecedentes.
Realizar una estimacion previa lo mas ajustado posible sobre el costo final por metro

cuadrado de un determinado modelo estructural que se propone al promotor sin que
previamente se haya realizado él calculo y los planos de construccion, resulta en la
actualidad cotidiano, y diriamos mas, resulta casi obligado.

Por consiguiente, lo primero que se deduce de lo expuesto, es la absoluta necesidad de
contar con criterios objetivos fiables y sencillos de aplicar lo que en la construccion se
conoce como cuantias /m2 de una estructura y de esta forma, poder realizar una
primera y tales trascendental evaluacion econémica con un margen de error asumible.
Existe poca bibliografia existente sobre este campo debido a la irrupcion en el mercado
de las estructuras de los modernos programas de andlisis espacial generales que
permiten elaborar y calcular cualquier modelo estructural acoplando en los mismos con
suma rapidez, haciendo posible hacer las mediciones del modelo introducido pese a
gue siempre es necesario hacer ajustes, retoques manualmente

4.1.2 Hipdtesis basicas de trabajo al estudio de las cuantias en forjados reticulares.
Es necesario establecer unas hipétesis de partida clarificadoras del problema para poder
establecer un sistema operativamente comodo y confiable.

Dichas hipdtesis a tomarse seran:

e El estudio de cuantias exige en aras de precision tener que dividir la estructura
en partes sencillas: nosotros propondremos dividirla en abacos; vigas y sunchos
Y nervios.

e Dado que en una edificacion convencional el tipo de hormigon utilizado es 21
MPa (210 Kg/cm2) y el acero 42 MPa (4200 Kg/cmz2).

e Elintereje estudiado sera de (e/e) de 50 cm.
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4.1.3 Determinacion de parametros que intervienen en la estimacion de los

consumos de acero y hormigén en un forjado reticular

Se pretende obtener para una estructura cuya superficie sea S m2, Unicamente los
volumenes de hormigén (V) y el peso del acero (G) por m 2 tal que:
S*V => volumen total del hormigén consumido

S*G => peso del acero colocado en la estructura

El precio es por m? (Bs/m? tendremos finalmente el costo total de la estructura supuesta
en nuestro anélisis.

C=S*Pm => en Bs
El precio es por m? (Bs/m? tendremos finalmente el costo total de la estructura supuesta

en nuestro analisis.

1.-el trazado de todos los zunchos de las futuras placas reticulares, distinguiendo los
zunchos y vigas que tienen una clara funcion estructural resistente, que Ilamaremos
principales, de aquellos otros cuya funcion mas bien sea de remate final en los bordes

de que seran de escasa trascendencia que llamaremos secundarios.

Lr: Longitud de las vigas o zunchos principales.

Lv: longitud de los zunchos secundarios en metros.

2.-se procede a contabilizar los pilares de las placas, agrupandolas de la siguiente

forma.

N1: nameros de pilares con forjado en su cuatro caras
N2: nimero de pilares e medianeria o borde, con forjado en tres de sus cuatro caras.

N3: numero de pilares de esquina.
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3.-se mide la superficie total de la placa (Sp)Lmx

4.-se calculan las luces cuadraticas medias segun las direcciones X e Y previamente
establecidas y se determina las luces cuadraticas medias de ambas.

’ . ’ )2
me = Z(LTXl)Z 1=17293n Lmy = @ 1=1,2,3m

Lpx® + Liy®
b= |7

4.1.4 Consumo e hormigdn en las placas reticulares

Operando con los parametros anteriormente establecidos de obtendra un desglose de la

las superficies.

Superficie de loas &bacos

Sap=(0.16xn1+0.08xn2+0.04xn3)*Lm?

Superficie ocupada por los zunchos.
Sz:bX(Lv+Lr)

La superficie aligerada destinada a los nervios y casetones.

Sa=StSabv-S;
El nimero de reticulas basica aligeradas (nimero de casetones, viene dada por la
siguiente formula.
Sa
N, =
€7 el.e2

Calculo de volumenes en para el forjado reticular.

Volumen de hormigén en abacos  Ve=Se*H

Volumen de hormigon en zunchos Vz=Sz*H

Volumen de hormigon en la zona aligerada Va=Sa*H- N¢*Vq4

Donde:
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H=canto total; h=canto de los casetones; V4¢=volumen desalojado por los casetones.

El volumen total del hormigén consumido por la planta sera:

Vp:Vab +Vz+Va

El consumo por metro cuadrado de planta dado en m*/m? resulta finalmente.

V
V=2 md¥m?
Sp

4.1.5 Determinacion de las cuantias de acero en los forjados reticulares

Se puede decir que las todas las obras no son iguales pese a q puedan parecerse al tener
las mismas superficies o luces cuadraticas medias pero son muchos los factores que
influyen en los resultados finales: contornos huecos, modulacién de pilares, etc.se

introducira un factor de disefio de forma complementaria al sistema general propuesto.

El factor de disefio refleja la variacion que existe entre el contorno real de la placa con
sus peculiaridades e irregularidades y el que tendria la misma placa de idéntica

superficie e idéntica luz cuadratica media

El factor de disefio cuyo valor afecta fundamentalmente a los nervios y zunchos
depende de cuatro factores principalmente:

e Tamaiio de la planta
e Contorno de la planta
e Disposicion de los huecos

e Disposicion de los pilares

También resulta conveniente dividir las plantas de los edificios en tres grupos

diferentes.
e Pequefia Sp< 250 m?
e mediana 250 m? < Sp< 500 m?
e Grande Sp>500 m?
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4.1.5.1 consumo de acero en los abacos.

Cabe la posibilidad de colocar armaduras de montaje para todos los gustos por lo tanto
obtener cuantias de acero muy diferentes. De acuerdo a Los criterios expuestosen | la
norma (NTE) para los forjados reticulares se puede observar en la ilustracion 40 un
croquis basico de los montajes que se computan. Basandose
en lo expuesto, la estimacion del consumo de acero en el Abaco viene dada por:

Pab=(50XNn1+20XN2+12xn3)....... (Kp)

Gap = i Kp/m?

=5
4.1.5.2 consumo de acero en los zunchos y vigas de borde.
Estos elementos estructurales juegan un papel prioritario en los mecanismos resistentes

de las placas y tienen una repercusion en las cuantias entre un 30% y un 40% para
valorar el peso de acero estimado en zunchos y vigas de borde se propone la siguiente

formula:
P,=55L,+K=*L, EnKp
G, =2 Kpm?
Sp
szinal = Guiniciat * I, Kp/m2 E, =F, *F
VALORES DE COEFICIENTE K

Lm 3.0 3.5 4 45 5 55 6|6.5
K 6.5 6.75 7.5 9.5 10.5 13.25 15.00 | 17.00
Lm 7.0 7.5 8.0 8.5 9.0 9.5 10

K 19.00 | 22.00| 2550| 2850| 3250| 36.50 40

Tabla 17: Valores de coeficiente K de vigas y zunchos en forjados reticulares, tabla 5.20 CAP
5 los forjados reticulares analisis y construccion “FLORENTINO REGALADO”

Lr: Longitud de las vigas o zunchos principales.
Lv: longitud de los zunchos secundarios en metros.
Donde el valor de K se obtiene de la tabla 17
Valor de FZ de la figura 21
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FACTORES DE DISENO DE ZUNCHOS Y VIGAS
tipologia superficie plana factor de
contorno y
huecos fc/fn
Pequefa 1.00
regular Mediana 1.00
Grande 1.00
Pequefa 1.04
Irregular Mediana 1.03
grande 1.02
Pequefa 1.07
Muy irregular Mediana 1.06
grande 1.05

Tabla 18: Factores de disefio de vigas y zunchos en forjados reticulares, tabla 5.21 CAP 5 los
forjados reticulares analisis y construccion “FLORENTINO REGALADO”

4.1.5.3 Consumo de acero en los nervios

De acuerdo a estudios basandose en mediciones teoricas de ordenador se plantea la

siguiente formula empirica.

_ QL“*Lm2
N 12750+H

Q: carga total caracteristica sin mayorar.

Kp/m?

Lm:luz cuadratica media.

H: canto de la placa en metros.
4.1.6 aplicacion del estudio de estimacion de consumo de materiales

De acuerdo con los pardmetros descritos anteriormente se procedio a determinar la
estimacion de consumo de hormigon y acero en losas reticulares para el modelo de esta

estructura. Los resultados se presentaran en la siguiente tabla:

Datos:
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Superficie total del proyecto S¢=1590 (m?)

Luz media cuadrética en las direcciones X e Y. Ln=6.036 (m).

Superficie total de los 4bacos Sa»=219.93 (m?).

Superficie total de los zunchos S;=123.83 (m?).

Carga total en las losa =800 kg/ m?

Con los siguientes datos y aplicando todos lo prescrito anteriormente presenta una

tabla de resultados de analisis y estimacion de consumo de materiales y pesos en las

estructuras con forjados reticulares.

Consumo de hormigoén
Espesor de losa reticular (e/e)50 cm h=25 cm
En dbacos m3/m2 | 0,033
En zunchos y vigas de borde m3/m? | 0,019
Superficie aligerada m3/m? | 0,097
Total m3/m2 | 0,149

Tabla 19: cuantias de hormigdn en forjados reticulares, Elaboracion propia

Consumo de acero

Espesor de losa reticular (e/e)50 cm h=25 cm
En dbacos Kg/m? 1,260
En zunchos y vigas de borde Kg/m? 3,580
Superficie aligerada Kg/m? 9,140
Total Kg/m? 13,980

Tabla 20: cuantias de acero en forjados reticulares, Elaboracién propia

peso consumo de consumo de
H e/e Lm . L
(cm) (m) (m) propio hormigdn acero
(kg/m2) (m3/m2) (kg/m2)
25 0,5 6,036 305 0,148 13,98

Tabla 21: cuantias de acero y hormigén en forjados reticulares, Elaboracion propia

120




5.- CONCLUSIONES

5.1 CONCLUSIONES

Del presente proyecto “Disefio Estructural Casa De La Mujer” Municipio El Puente

se llego a las siguientes conclusiones:

Con la implementacién del proyecto casa de la mujer se pretende brindar una
infraestructura dotada de ambientes comodos amplios para el desarrollo de

mualtiples actividades en beneficio de la poblacion del municipio.

El estudio de suelos se realiz6 a una profundidad de 1.80 m y 1.50 donde los
resultados obtenidos del SPT nos dio una capacidad portante del suelo mayor a
3 kg/cm? también pudimos observar que es un suelo bastante consolidado y
muy compacto por lo que se tomo la decision de fundar a los 1.50 m de

profundidad.

El disefio de la cubierta metalica se lo realizo con perfiles tipo costaneras tanto
para las correas como para la cercha con uniones soldadas de elemento a

elemento (CA) ya que estos son perfiles comerciales en el mercado de Tarija.

Para una mejor distribucion de las cargas se tomé la separacion de cerchas
apoyadas en los pilares y a mitad de los vanos entre pilares

El desarrollo del calculo estructural se realiza empleando el cypecad, para una
posterior verificacion del dimensionamiento de los elementos mas solicitados
de la estructura donde los resultados obtenidos cumplen satisfactoriamente bajo
la Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87.

las luces de las vigas que estan entre 5.65 m. a 6.75 m. se planted el tipo de
losa reticular ya que este tipo de losas presentan mayores cualidades en cuanto
a funcionalidad en luces mayores a los 5 metros con sobrecargas de uso

considerables; por tener un comportamiento de distribucién de cargas
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bidireccional siendo mas eficiente que el comportamiento unidireccional de las

losas con viguetas pretensadas.

Gracias a la buena resistencia admisible del suelo se dimensiono zapatas
aisladas donde las dimensionas no superan los 1,75 x1, 75 por lo que no fue

necesario colocar vigas centradoras.

La simetrias en el panel de losas nos permitié uniformizar las armaduras en los

nervios de las losas casetonadas para una mejor trabajabilidad en obra

Debido a la longitudes del proyecto se opt6 por colocar juntas de dilatacion de
separaciéon 2.5 cm de acuerdo a la norma CBH87 para evitar esfuerzos por

temperaturas que puedan causar dafios a la infraestructura.

Debido a la simetria del disefio arquitectonico se optd por agrupar columnas

por grupos tanto para columnas de esquina como columnas medianeras.

El costo estimado del proyecto segun el presupuesto es de Bs. 6°645.849,44
Por lo tanto el costo por metro cuadrado es de: $U$ 292. Estando dentro del
rango en costos para obras similares. EI costo no contempla lo referente a

instalaciones y equipamiento.

El resultado de consumo de hormigdn y acero para un forjado de acuerdo a las
luces medias cuadraticas de 6.036 m nos dio cuantias de 0.148 m3/m2 de
hormigén y de 13.98 kg/m2 esto significa que la cuantia es un 31% superior a

la cuantia de una losa reticular con vigas descolgadas
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