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1 ANTECEDENTES
1.1 El Problema

La falta de infraestructura y hacinamiento de comerciantes en la comunidad de Palos
Blancos no brinda comodidad a la misma debido al incremento de la poblacion de Palos
Blancos (Tarija), No cuenta con una infraestructura adecuada que brinde comodidad y

responda a las exigencias de la poblacién
1.1.1 Planteamiento

De acuerdo a la informacion obtenida por el I.N.E. el incremento de la poblacion es
con un indice de crecimiento de 0.86 %. Lo cual ocasiona un incremento de la

poblacién en dicha comunidad. en actualidad cuenta con 518 habitantes?.

e La falta de infraestructura en dicho lugar.
e La falta ambientes adecuados para la venta. Para

e La poblacion requiere y necesita un Mercado de comercio.

En actualidad no se cuenta con un mercado que rinda las comodidades que deberia
tener una poblacion por lo cual surge la necesidad de plantear una nueva infraestructura
que pueda satisfacer y mejorar la calidad de vida de los habitantes y visitantes a la

poblacion.
1.1.2 Formulacién

La nueva infraestructura del Mercado Palos Blancos, cumple con las normas
establecidas Bolivianas garantizando la estabilidad, economia, seguridad y vida util de

la estructura. Brindado comodidad y seguridad a la poblacién.
1.1.3 Sistematizacion

La alternativa elegida construccion del “Mercado Palos Blancos”.

! http://pueblos20.net/bolivia/departamento-de-tarija/palos-blancos.html



La estructura estard compuesta por elementos de fundacion (zapatas), columnas, vigas,

muros de acuerdo a la norma CBH-87 y cubierta metélicas LRFD.

1.2 Objetivos

Los objetivos de la propuesta del proyecto son los siguientes:

1.2.1 General

v

Realizar el disefio estructural del “Mercado Palos Blancos (Municipio de Entre
Rios-Prov. O’conor)”, aplicando las normas y reglamentos correspondientes

para el proyecto.

1.2.2 Especificos

v

v
v

Realizar los ensayos de suelos para la determinacién de la capacidad

portante del terreno de fundacion para la estructura.

Disefar la infraestructura de manera que cumpla la normativa CBH-87
Realizar el disefio de la estructura metalica aplicando el método de disefio
AISC-LRFD.

Verificar los resultados de la estructura aporticada (obtenidos del software
CYPECAD 2014), con la aplicacién de la Norma Boliviana del Hormigon
Armado CBH-87

Realizar los planos estructurales

Realizar el presupuesto de la obra

Determinar el cronograma

1.3 Justificacion

Las razones por las cuales se elabora la propuesta de proyecto de ingenieria civil son

las siguientes



1.3.1 Técnica

Se aplicara la norma establecida “CBH-87 Norma Boliviana del Hormigén Armado”,
para el disefio de estructuras de hormigon armado y para el disefio de cerchas metalicas
el manual de disefio AISC-LRFD.

1.3.2 Académica

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

de ingenieria que son el analisis, calculo y verificacion.
1.3.3 Social- Institucional

Contribuir a la poblacion de Palos Blancos con el disefio estructural del Mercado Palos
Blancos, para mejorar la comodidad de los comerciantes y para la poblacién en general,

que generara mas empleo y aumento de la poblacion
1.4. Alcance del Proyecto

En base a la informacidn preliminar acaparada en el perfil de proyecto se desarrolla;
un analisis de alternativas técnicas de Planteo Estructural en base a restricciones y
cualidades especificas de cada alternativa, la seleccion de la alternativa mas viable, y

el aporte académico del estudiante.
1.4.1 Resultados a Lograr

En la propuesta de Proyecto de Ingenieria Civil se incorporaran los siguientes
resultados que necesariamente se deberan lograr cuando se desarrolle el proyecto en la
asignatura de CIV-502.

e Caracterizacion de las propiedades fisico-mecanicas del suelo en el sitio de
emplazamiento a nivel del estrato de fundacion, cuyo valor mas relevante sera
la capacidad portante del suelo. (Laboratorio de la U.A.J.M.S.-Ensayo de
penetracion-granulometria-limites liquido y plastico)

e Analisis de las cargas permanentes y sobrecargas actuantes en la estructura.



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

¢ Disefio de los elementos estructurales en base a la norma vigente, garantizando
la seguridad y el confort en la estructura.

e Planos estructurales a detalle de todos los elementos estructurales.

e Computos metricos de los volimenes de obra, precios unitarios y presupuesto
general del proyecto

e Elaboracion de un cronograma de ejecucion de la obra en base a los volimenes

de obra y rendimiento de la mano de obra en las diferentes actividades.
1.4.2 Restricciones del proyecto

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

en el andlisis y disefio estructural en el proyecto.
1.5 Localizacion
1.5.1 Ubicacion Geografica

La localidad de Palos Blancos se encuentra en el departamento de Tarija, Provincia:
Burnet O'Connor Municipio: Entre Rios, ubicada en la zona meridional de Bolivia
entre la latitud sur paralelo 21.3667 "y longitud Oeste meridiano 63.85" con una altitud

de 720 m.s.n.m.



llustracion 1: Ubicacion Geogréfica del Proyecto
Fuente: Elaboracion Propia

1.5.1.1 Ubicacion de Emplazamiento

La ubicacion del emplazamiento de la estructura “Mercado Palos Blanco” ubicada en

la zona central de la misma localidad de Palos Blanco.

llustracion 2: Ubicacion en la Ciudad del Proyecto
Fuente: Elaboracion Propia



2 MARCO TEORICO
2.1 Levantamiento Topografico

El levantamiento topografico se verifica con el fin de sefialar la configuracion 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 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 detallardn las

caracteristicas de la zona periurbana.
2.1.1 Levantamiento con Estacion Total

Una de las grandes ventajas del levantamiento con estacion total es que la toma y
registro de datos es espontaneo, eliminando los errores de lectura, anotacion,
transcripcion y calculo; ya que con estas estaciones la toma de datos es mecanizado (en
forma digital) y los calculos de coordenadas se practican por medio de programas de

computacion incorporados a dichas estaciones.
2.1.2 Curvas de nivel

Es el método mas empleado para la representacion grafica de las formas del relieve de
la superficie del terreno, ya que permite disponer, en forma sencilla y rapida la cota o
elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles, calcular pendientes, resaltar

las formas y accidentes del terreno.

Si un area de terreno es cortada o interceptada por diferentes planos horizontales, a
diferentes elevaciones equidistantes entre si, se obtendra igual nimero de curvas de
nivel, las cuéles al ser proyectadas y superpuestas sobre un plano comdn, representaran

el relieve del terreno.



2.2 Andlisis de suelo de Fundacidn

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 abarcaré el
procedimiento para especificar el tamafio de particulas del suelo, empleando tamices
N°10 ,40y 200.

Se clasifica el tipo de suelo con los métodos de Sistema Unificado de Clasificacion del
suelo (S.U.C.S.)y A ASH.TO. T 27-88.

2.2.2 Limites de Atterberg

Los limites de Atterberg o limites de consistencia se utilizan para caracterizar el
comportamiento de los suelos finos. Por el cientifico sueco Albert Mauritz Atterberg.
(1846- 1916).

Estos se basan en el concepto de que en un suelo de grano fino s6lo pueden existir 3
estados de consistencia segun su humedad. Asi, un suelo se halla en estado sélido,
cuando esta seco, al agregarsele agua poco a poco va pasando sucesivamente a los
estados de semisolido, plastico y finalmente liquido. Los contenidos de humedad en

los puntos de transicion de un estado al otro son los denominados limites de Atterberg.

a) Limite Liquido.- el limite liquido de un suelo es aquel contenido de humedad
bajo el cual el suelo pasa de un estado plastico a un estado semiliquido. Para

la determinacion de este limite se maneja la cuchara de Casagrande.

b) Limite Plastico.- Por plasticidad se entiende la propiedad que tiene el suelo
de deformarse sin romperse. Se amasa rollitos del suelo obteniendo un
didmetro de 3 mm, aproximadamente y 10 cm de longitud sin que presente

signo de ruptura.



2.2.3 Ensayo Cono Dindmico Tipo Holandés

En vista que nuestro suelo presenta suelo fino se considerd realizar sin ninguna duda
el ensayo del Cono Holandés dinamico. Verificamos que el lugar de penetracion del

cono sea suelo blando.

El ensayo dindmico se utiliza en muchas formas; el ensayo normal de penetracion tiene
una doble funcidn: ensayo de penetracion de tomas de muestra, la cual permite conocer
los cambios de suelo por dos métodos independientes es por eso que tiene una gran
utilidad en la exploracion.

Los conos y puntas de distinto tamafio y formas también se usa la resistencia dindmica
solamente. Debido a la simplicidad y a la adaptabilidad a una amplia variedad de
condiciones.

La punta conica no recuperable de 3 a 6 cm de didmetro, se coloca en una barra de
sentido de 2 a 5 cm de diametro exterior y se indica haciendo un hueco con una masa
de 64 kg. Cayendo de 76 centimetros de altura el nimero de golpes que se necesita para
introducir el cono 30 cm, comparada a la resistencia estandar de penetracion N, en el
penetrometro de cono portéatil se emplea una masa una masa de 7.8 Kg que cae de una
altura de 60 cm de altura el nimero de golpes que se requiere para hincar. Si bien los
ensayos dinamicos pueden alterar algunos suelos por el choque y la vibracién, son
simples y se adoptan a suelos muy blandos como a los muy duros.

/4

llustracion 3: Equipo Ensayo Cono Dinamico Tipo HOLANDES
Fuente: Elaboracién Propia




El ensayo se puede realizar de dos formas, una a cielo abierto (mediante excavacion
con equipos caracteristicos) y otra por perforacion (mediante barrenado).

Para la determinacion de la resistencia caracteristica del suelo se cuenta con el niimero
de golpes y la clasificacion del suelo, se puede entrar a los abacos B.K. Hough, de

acuerdo al tipo de suelo, se ubicara de inmediato los valores de la capacidad admisible.
2.3 Materiales
2.3.1 Hormigén Armado

El hormigdn armado es un material de construccion que combina barras de acero con
hormigon, el hormigén es el Gnico material de construccion que llega en bruto a la
obra, esta caracteristica hace que sea muy Util en construccion ya que puede moldearse
de muchas formas de acuerdo a los requerimientos estructurales. Se combina la
resistencia a compresion del hormigdn, y la resistencia a traccion del acero, para resistir

solicitaciones combinadas en una sola pieza.

Presenta una amplia variedad de texturas y colores y se utiliza para construir muchos
tipos de estructuras como autopistas, calles, puentes, tineles, presas, grandes edificios,
pistas de aterrizaje, sistemas de riego y canalizacion, embarcaderos y muelles, aceras,

silos, bodegas, factorias, casas e incluso barcos.
2.3.1.1 Cemento

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

para que pueda fraguar y endurecerse.
2.3.1.2 Aridos

Se denomina comunmente arido a una roca que, tras un proceso de tratamiento
industrial (simple clasificacion por tamafios en el caso de los aridos naturales, o

trituracion, molienda y clasificacion en el caso de los aridos de machaqueo), se emplean
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en la industria de la construccion en multiples aplicaciones, que van desde la
elaboracion, junto con un material ligante, de hormigones, morteros y aglomerados
asfalticos, hasta la construccion de bases y sub-bases para carreteras, balastos y sub-
balastos para las vias de ferrocarril, 0 escolleras para la defensa y construccion de
puertos maritimos. Es un material granular (pequefios trozos de roca) que, en la
mayoria de los casos, ha de tener una distribucion granulométrica adecuada Los aridos,

tal y como se han definido, son conjuntos de granos rocosos de muy diversos tamafos.
2.3.1.2 Agua

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

en un laboratorio legalmente autorizado.

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

en su amasado.
2.3.2 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 &rido.
Cuando sea preciso, se indicaran también los datos referentes a su resistencia a traccion,
al contenido maximo y minimo de cemento, a su absorcion, masa especifica,

compacidad, desgaste, permeabilidad, aspecto externo
2.3.2.1 Propiedades del Hormigon
2.3.2.1.1 Resistencia

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

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



11

Tipos de Hormigones Segun su Resistencia

H12,5 | H15 | H17,5 | H20 | H25 | H30 | H35 | H40 | H45 | H50 | H55

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

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

La consistencia del hormigon sera la necesaria para que, con los métodos de puesta en
obra y compactacion previstos, el hormigén pueda rodear las armaduras en forma
continua y rellenar completamente los encofrados sin que se produzcan coqueras.
Como norma general, y salvo justificacion especial, no se utilizan hormigones de
consistencia fluida, recomendandose los de consistencia plastica, compactados por
vibrado.

En elementos con funcion resistente, se prohibe la utilizacién de hormigones de
consistencia liquida. Se exceptla de lo anterior el caso de hormigones fluidificados por
medio de un sUper plastificante. La fabricacion y puesta en obra de estos hormigones,

debera realizarse segun reglas especificas.

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

medidos en el cono de Abram 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 2: Asentamientos Admisibles
Fuente: Cadigo Boliviano del Hormigon CBH-87
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2.3.2.1.3 Coeficiente de dilatacion Térmica
2.3.3 Aceros

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.
2.3.3.1 Generalidades
Las armaduras para el hormigon seran de acero y estaran constituidas por:

e Barras lisas.
e Barras corrugadas.

e Mallas electro soldadas.

Teniendo en cuenta las caracteristicas geométricas, mecanicas, ductilidad y adherencia
de las armaduras como asi su aptitud al soldeo.

2.3.3.2 Caracteristicas Geométricas

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

serie de didmetros nominales, expresados en mm:

Diametro
mm

4 6 8 10 12 16 20 25 32 40 50

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

Tabla 3: Diametros y Areas de Barras Corrugadas
Fuente: Cddigo Boliviano del Hormigon CBH-87

2.3.3.3 Caracteristicas Mecanicas

Las barras empleadas en el disefio en hormigbn armado deben ajustarse a la

caracteristica mecanica de limite de fluencia de 4200 kg/cm?.
2.3.4 Adherencia entre Hormigén y Acero

La adherencia entre el hormigon-acero es el fendmeno basico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigon armado como material estructural. Si no existiese
adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccién, ya que

el acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafiaria al
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hormigoén en sus deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. La norma boliviana
de hormigén armado dice “la adherencia permite la transmision de esfuerzos
tangenciales entre el hormigon y armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y
también asegura el anclaje de la armadura en los dispositivos de anclaje de sus

extremos”.

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

armadura principal como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.
2.4 Armaduras
2.4.1 Anclaje

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

de asegurar la transmision de esfuerzos al hormigon, sin peligro para éste.
2.4.2 Empalmes

Solo 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.

Se admiten también otros tipos de empalme, con tal de que los ensayos con ellos
efectuados demuestren que esas uniones poseen, permanentemente, una resistencia a
la rotura, no inferior a la de la menor de las dos barras empalmadas; y que el

deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas no rebase 0.1 mm.
2.4.3 Adherencia

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

u, tiene que cumplirse la limitacion
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Vy

=4 <
0.9d.n.u

Ty Thd

Siendo:
Tod= Resistencia de célculo para adherencia

2.4.4 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 Hormigén Armado recomiéndalos

valores que 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:

e Dos centimetros
e EIl didmetro de la barra més gruesa
e 1.25 veces el tamafio maximo del arido

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

de barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

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

hormigon y que todas las barras queden envueltas por él.
2.4.5 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
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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 préximo igual o mayor a un didmetro y a los seis quintos del tamafio

méximo 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 hormigén del mismo.

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

Elementos Recubrimiento (cm)
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5

Para vigas y pilares al aire libre 2

Para piezas en contacto con el suelo 3

Para un hormigoén en un medio fuertemente agresivo 4

Tabla 4: Recubrimientos Minimos
Fuente: Caodigo Boliviano del Hormigon CBH-87

2.4.6 Doblado de las Armaduras

Las armaduras se doblaran ajustandose 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.
2.5 Coeficientes de Minoracidn 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 hormigdn armado, son los que se indican

en el siguiente cuadro:



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

2.6 Coeficiente de Mayoracion de las Cargas

Tabla 5: Coeficientes de Minoracion
Fuente: Cadigo Boliviano del Hormigon CBH-87
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Los coeficientes de mayoracion de las cargas en los estados limites ultimos que nos

indica la norma Boliviana de hormigon armado, son los que se indican en el siguiente

cuadro:
Coeficientes ) . o .
. Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basicos
Reducido +0.20
Nivel de control en la
) » Normal 0
ejecucion
intenso -0.10
vf=1.6
Minimos -0.10
Darios previsibles en ]
) Medios 0
caso de accidentes
Muy Importantes +0.20
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Tabla 6: Coeficientes de Mayoracion
Fuente: Cddigo Boliviano del Hormigon CBH-87

2.7 Acciones Sobre la Estructura
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 ............o.euiieiirinineeieiteeieeeeeneeaeenenns 23 KN/m3
- Hormigon armado con cuantias normales .................cccoeevininnnn... 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 climaticas, seran considerados como valores caracteristicos, es

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

Con respecto a las acciones del terreno reseguird un criterio analogo, teniendo en cuenta
que, cuando su actuacion resulte favorable para la hipotesis de carga que se comprueba,
no deberan considerarse los empujes del terreno, a menos que exista la completa

seguridad de que tales empujes habran de actuar efectivamente.
2.7.3 Sobrecarga de Viento

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 direccion de

su normal, positiva (presion) o negativa (succion), de valor:
W =C*qz
Donde:

C=Coeficiente edlico, positivo para presion o negativo para succion, para el

proyecto se tomaran los siguientes valores que se indican a continuacion:
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C1=-0,8 (barlovento) y C2=-0,40(sotavento). En el caso de la cubierta
P=Presion dindmica del viento (kg/m?).
W=Sobrecarga unitaria del viento (kg/m2).

2.7.4 Presion Dinamica de Viento

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

la siguiente expresion:
qz = 0,613 x Ky x K, x Kq * V2 x| N/m?
Donde:
Kq=el factor de direccionalidad del viento (tabla 6 Anexo Al)
Kz=el coeficiente de exposicion para la presion dinamica (tabla 5 Anexo Al)
Kz=el factor topogréafico (figura 2 Anexo Al)
I=el factor de importancia (tabla 1 Anexo Al)

V=Velocidad del viento (m/s), para el proyecto se tom6 una velocidad de m/s

proporcionado por SENAMHI.
gz=Presion dindmica del viento (kg/m2)
2.8 Hipdtesis de Carga

Para cada fase de comprobacion y para cada estado limite de que se trate se
consideraran las dos hipdtesis de carga que a continuacion se indican y se elegira la
que, en cada caso, resulte mas desfavorable. En cada hipotesis deberan tenerse en

cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.
Estados Limites Ultimos:
HIPOTESIS | Vg *G+Y,*Q

HIPOTESIS 11 0.90( Y *G+ Y *Q )+O.90*7/fq *W
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Estados Limites de Servicio:

HIPOTESIS | G+Q

HIPOTESIS I 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 sismica.

W: Valor caracteristico de la carga del viento.

2.9 Determinacion de los Esfuerzos

Los esfuerzos se determinaran usando un software de computadora para el calculo y el
disefio estructural, el cual proporciona las envolventes de los momentos flectores,

fuerzas cortantes y momentos torsores.
2.9.1 Elementos Estructurales
2.9.1.1 Cubiertas

La cubierta es el elemento estructural que cierra la parte superior de un edificio y tiene
la mision de proteger su interior contra las inclemencias atmosféricas (lluvia, viento,
granizo, calor y frio). Su forma, su inclinacion (pendiente) y material de cubricion,

ejercen una influencia esencial sobre el aspecto de la edificacion.
2.9.1.1.1 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

guebrantado, mansarda, cubierta buliforme, cubierta plana, cubierta compuesta, etc.
2.9.1.1.2 Inclinacion de las Cubiertas

Las diferentes pendientes o inclinaciones de las cubiertas dependen: de los materiales

usados para techar, de las circunstancias del climay de la finalidad a que se destine el
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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°.
2.9.1.1.3 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 %1 N/m?
Donde:
(.= Carga dindmica de viento N/m2
Kq=el factor de direccionalidad del viento (tabla 6)
Kz=el coeficiente de exposicion para la presion dinamica (tabla 5)
Kz=el factor topogréfico (figura 2)

I=el factor de importancia (tabla 1)

V = velocidad del viento m/s.

Barlovento N\, <

llustracion 4: Barlovento y Sotavento
Fuente: Elaboracion Propia
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llustracién 5: Coeficientes de Viento
Fuente: Codigo Argentino CIRSOC

2.9.1.1.4 Cubierta Metélica
Generalidades

En el mercado del acero nacional existen una serie de perfiles conformados en frio
dentro de los cuales se pueden destacar los siguientes elementos estructurales
individuales, secciones del tipo C, CA, Z, L, Tubulares, X, Q etc. La altura de estas
secciones en general varia entre 50 a 300 milimetros y en casos especiales hasta 550
milimetros, los espesores oscilan entre 0.5 a 6 milimetros. Estos elementos de acero
conformados en frio se utilizan como elementos resistentes primarios en
construcciones menores y como elementos secundarios en edificios mayores por
ejemplo, cordones y almas de vigas enrejadas, estructuras estereométricas, arcos y

racks de almacenamiento.

En la etapa de disefio, utilizando estos tipos de perfiles hay que tener algunas
consideraciones especiales como son los fendbmenos de pandeo y post pandeo de

elementos delgados en compresion, rigidez torsional de los elementos, disposicion de
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atiesadores en elementos que trabajan bajo esfuerzos de compresién, propiedades de
seccion variables para elementos atiesados, parcialmente atiesados y no atiesados,
conexiones en planchas delgadas, resistencia al aplastamiento en los extremos de vigas,
limitaciones de espesor, disefio plastico, métodos lineales para el calculo de
propiedades, trabajo de formado en frio y por ultimo ensayos para casos especiales las
que en su totalidad desarrollaremos a lo largo de este trabajo.

Acero y sus propiedades.

ASTM A36 acero al carbono, ASTM A572, grados 42,50,60 y 65 KSI, acero de alta
resistencia y baja aleacion de columbio-vanadio. En Chile se usa principalmente el
acero INN A42-27ES, acero al carbono y ASTM A653[6] acero con cubierta de zinc

o0 galvanizado.

Las propiedades mecanicas que nos interesan desde el punto de vista estructural son
principalmente la tension de fluencia, caracteristicas tension-deformacion, médulo de
elasticidad, médulo tangente y médulo de corte, ductilidad, soldabilidad, resistencia a
la fatiga.

Tension de fluencia:

La tension de fluencia varia en rangos desde Fy=24 KSI (1690 kg/cm2) y Fy=80 KSI
(5625 kg/cm2).

Comportamiento Tension-Deformacion:
- Fluencia instantanea : aceros producto de procesos de laminado en caliente.

- Fluencia gradual : aceros producto de procesos con trabajo mecanico como los

conformados en frio.
Ductilidad:

Capacidad de la pieza y ensamble estructural para permitir trabajo inelastico sin

ruptura, este concepto se aplica a las uniones y no a los elementos conformados.

Fatiga:
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Se entiende por fatiga al dafio que puede producir ruptura de la estructura 6 unién,
debido a la frecuencia de fluctuaciones de tensiones a que esté sometida. La fatiga de
material es importante en elementos sometidos a cargas ciclicas, repetitivas y
vibraciones, el AISI no incorpora la fatiga en su especificacion pero el fendmeno puede

ser analizado por ensayos 0 por curvas de tension versus ciclos del acero.
Efecto de la Temperatura:

Las propiedades mecénicas se obtienen en temperaturas normales de trabajo, para
condiciones extremas se debe considerar la modificacion de las propiedades, estas
condiciones extremas son temperaturas menores a —30°C y temperaturas mayores a
93°C
2.9.1.1.4.1 Combinaciones de carga
La norma LRFD nos muestra las siguientes combinaciones:
Uu=14D (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=12D+16L+05(LroSoR) (Ecuacion A4-2 del LRFD)

U=12D+16(LroS0oR)+(1,0L00,8W) (Ecuacion A4-3 del LRFD)

U=12D+10E+(1,0L00.2S) (Ecuacion A4-5 del LRFD)

U=12D+13W+10L+0,5LroSoR) (Ecuacién A4-4 des LRFD)

U=09D+(1,3Wo 10E) (Ecuacion A4-6 des LRFD)
Donde:

U: Carga tltima

D: Cargas muertas

L: Cargas vivas

Lr: Cargas vivas en techos
S: Cargas de nieve

R: Carga inicial de lluvia o hielo
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W: Carga de Viento
E: Sismo
Metodo 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.

El método de Factores de Carga y Resistencia dimensiona las estructuras de modo tal
que no se sobrepase ningun estado limite aplicable cuando la estructura queda sujeta a
las combinaciones de carga mayorada. Los estados limites pueden ser de resistencia o
de servicio, y aungue el método pone acento en los primeros también los segundos son
importantes. Los valores que se establecen para las distintas cargas individuales que
intervienen en las combinaciones son los especificados por las normas o en las

especificaciones especiales que se hayan desarrollado para un proyecto en particular.

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:

ot=0.9 para fluencia en traccion.
et =0.75 para rotura por traccion.

¢c=0.85 para compresion.
eb=0.90  para flexion.
ev=0.90 paracizalle.

2.9.1.1.4.2 Analisis de miembros de acero
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Dentro de los analisis de miembros, se detallan formulas y procedimientos para el

dimensionado de las piezas, segun los estados que se presenten.

Clasificacion de las secciones segun pandeo

Para la compresion, la AISC clasifican las secciones como no esbeltas o esbeltas. Para
elementos con una seccién no esbeltas, la razén ancho-espesor de sus elementos
comprimidos no debe exceder los valores Ar. Si la razén ancho espesor de cualquier

elemento en compresion excede el valor Ar, la seccion se considera esbelta.

Para flexion, las seccion se clasifican como compactas, no compactas y esbeltas, Para
que una seccién califigue como compacta, sus alas deben de estar continuamente
conectadas al alma (o las almas) y la razén ancho- espesor de sus elementos
comprimidos no deben exceder la razon ancho-espesor Ap. Si la razon ancho espesor
de uno 0 mas de uno de los elementos comprimidos exceden Ap, pero no supera Ar, la
seccion se denomina no compacta. Si la razén ancho- espesor de cualquier elemento

comprimido excede Ar, la seccion califica como esbelta.
A =Razébn ancho — espesor.
A, =Limite superior para la categoria de compactas.
A, = Limite superior para la categoria de no compactas.
Entonces:

Si A< A,y el patin esta conectado en forma continla al alma, la seccion es
compacta.

Si 4, <A<, laseccién es no compacta.

Si 1> A,, laseccion es esbelta.

Resistencia de miembros en flexion de perfiles compactos
Una viga puede deteriorarse al alcanzar en ella el momento M, 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.
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3. Pandeo local del alma (PLA), elastica o inelasticamente.

Si el esfuerzo maximo de flexion es menor que el limite proporcional cuando ocurre el

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

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
— < _y_ < ——
at, ~ [F,t, R,

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.

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<15F S o —<15
S

Para los perfiles W flexionados respecto al eje fuerte, Z/S sera siempre <15. (Sin

embargo, para perfiles W flexionados respecto al eje menor, Z/S nunca sera <1,5.
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Aunque se hizo una revisién de M ; <15M , no es necesario para perfiles | y H
flexionados respecto al eje fuerte.
2.9.1.1.4.2.2 Formato de Disefio para el método LRFD

Es necesario verificar los estados limites de servicio, para el cuél la estructura o sus

elementos fallaran o perderan la capacidad de cumplir su funcion.

Los elementos limites de servicio a considerar en el disefio de elementos formados en

frio son:
* Fluencia.
* Pandeo.

» Deslizamiento de corte.
* Pandeo del alma.

» Deformacion excesiva.
*  Otros.

El método de los Factores de Carga y Resistencia puede representarse por la ecuacion

siguiente:
2y;Q; < ®Rn
Donde:
[0) =Factor de resistencia a
Qi = Cargas o0 efecto asociado al estado de servicio.
Rn = Resistencia nominal.
yi = Factor de carga correspondiente a Qi.

¢ Rn = Capacidad o resistencia de disefio.

>viQi = Demanda o Resistencia requerida.
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Estas son las relaciones que se usan para el disefio de elementos sometidos a flexion:

ft—Nd<® F
1—AB_ 1-ry

d
S@z.Fr

crit
La limitacién de la esbeltez sera satisfecha si:

Kl
—<300
r

ftz =

Siendo:

ft1y fto: esfuerzos de la pieza

Nd: La carga mayorada que actla sobre la pieza
Fy: Limite elasticos del acero

Fr: Limite de ruptura del acero

Ag: Area bruta de la pieza

Avciit: &rea critica de la pieza

K: La esbeltez de la pieza

L: la longitud de la pieza

r: Radio de giro minimo necesario de la pieza
Acrit: Area critica:

SZ
A crit =t <b+z - —Ed>
calc 4g

A { Acrit
< cal
“0.85A,

2.9.1.1.4.2.3 Disefio de miembros a compresién

“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 seccién transversal del miembro y el esfuerzo puede

calcularse con
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fc = P/A, donde fc se considera uniforme sobre toda la seccién 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 relacidn entre cargas y resistencia toma la siguiente forma:

Nd .
faZKSFaZFCCm ) ?=0,85
%
—=<200

r
fa= Tensidn 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

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

@= Coeficiente de seguridad de la tensidn 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.
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Puede entonces obtenerse una solucion directa, evitdndose asi el enfoque de tanteos
inherentes en el uso de la ecuacion del modulo tangente. Si la frontera entre las
columnas elésticas e inelasticas se toma Ac=1,5, las ecuaciones para el refuerzo critico

de pandeo pueden resumirse como sigue
Para A, < 1,5, Columnas inelésticas

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

f
A Y

crit™

“Se recomienda la relacion de esbeltez maxima Kl/r de 200 para miembros en
compresion, aungue se trata de un limite sugerido, este limite superior practico porque

las columnas con mayor esbeltez tendran poca resistencia y no serdn econdmicas”.
2.9.1.2 Estructura de Sustentacion 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 hormigon armado, ya que el proyecto

esta disefiado con vigas rectangulares.
2.9.1.2 .1 Disefio a flexion simple

-Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys =1.6 de

acuerdo con la Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87
— *
I\/ld - }/s M
-Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

M,

Donde:

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

fcd =Resistencia de disefio del hormigon.

e De este modo el valor del momento reducido (p 1im =), €S independiente del tipo
de acero utilizado?.

®  si:gy, = 44 NO necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte
los esfuerzos de traccion vy se deberd seguir los pasos que se mencionan a

continuacion:

1) Con el valor del momento reducido se obtiene la cuantia mecanica de la armadura
2) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo
Donde:

f
As=w*bw*d * -
yd

w= Cuantia mecénica de la armadura (tabla Anexada A-1)
fyd= Resistencia de célculo del acero
As=Area de la armadura a traccion.
3) Calcular la armadura minimay el valor de p
Ag min =wmin x b, * h
La ecuacion que se muestra, sélo es para secciones rectangulares

4) Se tomaréa la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para

(As), como para (As min.)

2 Hormigon Armado. P. Jiménez Montoya (142 edicidn), tabla 14.3.
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o Cuando el momento reducido es mayor gue el momento minimo

Sl > p;,, < 1, necesita armadura a compresion

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

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

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

[ =r/d

Hyq — Hyjim
= ot

W = Wi, + Ws;
Donde:
WIim= Este valor se obtiene del cuadro tabla Anexada A-1
Ws1= Cuantia mecénica para la armadura a traccion
Ws2= Cuantia mecénica para la armadura a compresion
|=Relacion entre el recubrimiento y el canto (til

r=Recubrimiento geométrico.

T L — A5 COIMPresion

h

J - & a— A5 raccion
b—bw—

2) Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion

_ Wsz*bw*d * fcd

A, =

As — Wslikbw*d * fcd
1

yd yd

Donde:

Asl= Area de la armadura a traccion.
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As2= Area de la armadura a compresion.

3) Calcular la armadura minima3,la cuantia geométrica minima es wmin=0,0033, se

obtiene de la tabla

Ay =Wmin*b*h

4) Se tomaréa la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para

Asl como para As2. (Tablas anexada A-1)

2.9.1.3 .2 Diseio de la armadura transversal

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

V *m

b*I

T =

Donde:
t=Esfuerzo cortante
V=Cortante en la seccion que estamos verificando la tension del cizallamiento

m= Momento estatico en la seccién 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.

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

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

3 Hormigén Armado. P. Jiménez Montoya (142 edicion), pag. 235
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En virtud a todos los efectos favorables el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante

; 4
sin armadura®. vV ZVd
u

C

ch: fVd *hw*d

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

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.
V. >V
d cu
V.=V 4V 5V =V -V
d cu su su d cu
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 seccidn
transversal de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos ().

Ay =wWmin*b*h A :o.oz*bw*t*h
stmin f q
y

La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sera de
4200kg/cmz2.

A continuacién se muestra un grafico en orden secuencial para el célculo de la

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

datos
bw;Vd; fcd; f :h;d

yd
fvd =0.50* /fcd
V. =1 *bw*d

cu vd

V. =030*f  *bw*d
cd

ou

4 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.2.
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f
A =0.02%bw*t*—d | vd <Vcu

st min .
fy ’

Vcu <£Vd <Vou

lsi

V =Vd-—-Vcu
Su

_ Vsu*sS
0.90*d * f
yd

As

Armadura de piel.- En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas
armaduras longitudinales de piel que por norma no se debe emplear didmetros
inferiores a 10 mm si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario
con separacion maxima entre barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada
cara, referida al alma, igual a:

100 * A, ,;
—SWZ 0,05
b(2d — h)

2.9.1.4 Estructura de Sustentacion 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 pag. 327
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“la mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actian sobre la
estructura hacia la cimentacion de la obra y, en Gltimo extremo, al terreno de

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

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.

Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigén armado donde el
esfuerzo principal es el nominal. Su funcién principal es absorber los esfuerzos de la
estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma comudn es la cuadrada y la

rectangular las columnas pueden clasificarse en: Cortas, largas.
2.9.1.4.1 Excentricidad minima de célculo

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

principales.

2.9.1.4.2 Disposicion relativa a armaduras

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

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

Con el objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigén, la menor
dimensién de los soportes debe de ser 20cm si se trata de secciones rectangulares y

25cm si la seccion es circular.
2.9.1.4.2.1 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

% Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Pag. 327
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cada esquina de la seccion. En los soportes de seccion circular debe colocarse un
minimo de 6 barras. Para la disposicion de estas armaduras deben seguirse las

siguientes prescripciones.

a) La 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 0 mayor que 2cm, que el didmetro de
la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las esquinas de los
soportes se podran colocar dos o tres barras en contacto.

2.9.1.4.2.2 Cuantias limites

La norma Boliviana de hormigéon armado recomienda para las armaduras
longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo

que estan colocadas en dos caras opuestas, A1y A2, las siguientes limitaciones:

A *f 20.05>l<Nd
Axf >005%N
2 d
Ax*xf <05*xA *f
1 c cd
Axf <05xA *f
2 c cd

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

Asﬁx<fyd20.10>x<NOI As*fydsAC*fcd
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Donde:
Ac= El area de la seccion bruta de hormigon

fyd= Resistencia de célculo del acero que no se tomara mayor en este caso de
4200kg/cm?.

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

Nd=Esfuerzo axial de célculo
fcd=Resistencia de calculo del hormigdn.

As=El area de acero utilizado en la pieza de hormigon armado.
2.9.1.4.2.3 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.

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 dimensidn del nucleo de hormigdn, 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¢
Donde:

@= EIl diametro de la barra longitudinal mas delgada
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En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o 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

6mm.
2.9.1.4.3 Pandeo de piezas comprimidas de hormigon armado
2.9.1.4.3.1 Ideas previas

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigon 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 aplicaciéon 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”.
2.9.1.4.3.2 Longitud de pandeo

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.

Sustentacion de la pieza de longitud (. k

-Un extremo libre y otro empotrado 2
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-Ambos extremos articulados 1

-Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz | 1

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

Tabla 7: Coeficiente de pandeo

Fuente: Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87

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

y vigas que concurren a esta.

Jiménez Montoya nos dice” la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a
porticos depende de la relacion de rigideces de los soportes a las vigas en cada uno
de sus extremos, y puede obtenerse de los monogramas que se indica en esta parte,
_siendo para ello preciso decidir previamente si el pdrtico puede considerarse

intraslacional o debe considerarse traslacional ilustracion ¥ ”

Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacién, Porticos

intraslacionales ( para obtener el valor de K figura anexada A-1)

Longitud de pandeo I0 =k*I(k se obtiene entrando con )

D (El 1) de todos los pilares (igual para v )
= ;o (gu
Va D (El+1) de todos las vigas gual para v

2.9.1.4.3.3 Esbeltez geométrica y mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag= lo/h
entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y la

esbeltez mecanica a la relacion A= lo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro
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(ic), de la seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que, siendo | y A respectivamente,
la inercia en dicho plano y el &rea de la seccion, ambas referidas a la seccion del

hormigon.
Los valores limites para la esbeltez mecénica son los que mencionan a continuacion:

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

pandeo.
e Para esbelteces mecanicas 35< A <100, puede aplicarse el método aproximado.

e Para esbelteces mecéanicas 100< A <200 (geométricas 29< Ao <58), debe preservarse

el método general.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecédnicas A > 200 (geométricas Ao > 58).
3.9.1.4.4 Flexion Esviada

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

siguientes:

» En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como

las seccionas en L de lados desiguales.

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

el plano de simetria.
» En ultimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran:

La mayoria de los pilares, pues aunque formen parte de porticos planos, la accion de

viento o del sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se



42

desprecian, lo mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo
y de las posibles inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades
situadas fuera del plano principal de flexion. La razon de regir el problema de la flexion
esviada debe atribuirse a su complejidad y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de

métodos practicos para su tratamiento.
2.9.1.4.4.1 Seccion rectangular con armadura simétrica

Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia practica,
que es el de la seccion 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 préactico, que se exponen a continuacion.
2.9.1.4.4.1.1 Abacos adimensionales en roseta

Para realizar el célculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexion
esviada, se utilizaran los diagramas de iteracién adimensionales en flexion recta. Del
mismo modo que alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccidn un conjunto de
diagramas de interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de
interaccion(N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas
que resultan al cortarlas por planos N=cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u
ocho de estos graficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y
Linse, ha dado lugar a la denominacion en roseta). Si ademas se preparan en forma
adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v,ux, 1y ), son validos para
una seccidn rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del
hormigdn(para poder observar las rosetas, ver el libro de hormigon armado de Jiménez

Montoya tomo Ne2 o en el anexo 1).

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se

trate, con los valores de px,Jy, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.
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2.9.1.4.4.1.2 Columnas cortas y 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.

La esbeltez de un elemento se la determina mediante la siguiente formula:

lo

A =-==<35 Esbeltez mecanica

\i

! > : :
1= n < 10 Esbeltez geométrica La pieza puede considerarse corta
lo=k-I ~

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

2.9.1.5 Estructuras complementarias
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 esta considerando el pandeo) igual al mayor de los
dos valores:

¢ >{h/ZO 6 b/20
- 2 cm.

Donde:
h: Canto total en la direccion 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.
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de = Oigfc_k

Cc

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:

fyd> c+20-e, 1,°

. = 3 ._.10—4
fic <+3500 ct10-¢, h

c: Dimensién de la seccién, paralela al plano de pandeo

Excentricidad total

er = e, + e

Armadura Longitudinal

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm vy situaran en

las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido. Axil reducido.
Ng - er Ny
‘Ll = ———— vV =——-
h-b?: feq h-b-feq

De los abacos en rosetas para flexién esviada (Anexada A-1) — w(cuantia
geométrica )
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Aszw-b-h-fc—d
fyd

La armadura minima es:
Agmin = 0,008 - A,

Siendo Ac: Area de la seccion bruta del hormigén

Armadura transversal en columnas

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

sera:

1\ b o h (el de menor dimensién)
o S=11s
* ¢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

2.9.1.6 Fundaciones
2.9.1.6.1 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 angulo de inclinacion suele tomarse f<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 compactacién

del hormigdn es muy dificil.
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llustracion 6: Formas tipicas de zapatas Montoya
Fuente: Meseguer-Moran

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. 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 conservacién 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 distribucién 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.
2.9.1.6.1.1 Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada

Salvo en el caso de zapatas flexibles apoyadas en terrenos sin cohesion, puede admitirse
una distribucion uniforme de tensiones. Las dimensiones a y b de la planta de la zapata
se determinan en funcion de la tension admisible para el terreno, casm mediante la

ecuacion:

N+ P
axb

= Ogdam
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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, serd necesario operar por tanteos admitiendo, en
principio, para el peso propio un valor del orden del 5 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 hormigdén 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, o= N/(a * b).

Por razones econdémicas 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 a*b _ ao+bo k _ 4*fyd
2= 4 25k—1 4 = Yo
_ [ao*bo a*b ap+bo _ 2
d; = 4 +2*k—1_ 4 fva = 0.5/ feqa (kp/cm?)

fvd la resistencia convencional del hormigdn a cortante, fcd la resistencia de célculo
del hormigoén a compresion y vr el coeficiente de seguridad de la solicitacion. Estas
formulas son validas para zapatas de planta cuadrada o rectangular en las que el lado
mayor no supere al doble del lado menor; y para soportes de seccion cuadrada o

rectangular con la misma limitacion.
2.9.1.6.1.2 Determinacioén de la armadura a traccién

Realmente, la determinacién 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 pequerias 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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Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los
paramentos del soporte de hormigén, 0,15*a, y 0,15*bo, respectivamente . EI momento

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

Mg =

Yr*N a—a, 2

a ( > + 0.15 * ao)
La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b*d, puede determinarse
mediante las tablas o abacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
mayores que 1,5 v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy

comoda la formula simplificada:

— Mcq
U="——
bxd*xfcq

©=p(+p U=A*fya=wxbxd*fy
La cuantia minimas, exigida por la norma para el acero a ser utilizado es:
p=>0.0018 acero AE-400

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

0= b ¢ Cg*2N .}

—1—+
— | ;
- ' !
| |
d 4+ Co - !
L o | 8 J
e
l —

llustracion 7: Armadura de traccidn en zapata aislada
Fuente: Montoya-Meseguer-Moran

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 concentrara mas en la banda central
de ancho a; = b > ao+ 2h, en la que se dispondra la fraccion U*2*ai/(a + ai). El resto se

repartira uniformemente en las dos bandas laterales. Por Gltimo, las normas exigen que
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la seccion total de armadura, en una direccion, no sea inferior al 20 por 100 de la

correspondiente a la otra direccion.
2.9.1.6.1.3 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 continuacién se indican
las comprobaciones preconizadas por la Instruccién 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
Instruccidn espafiola, como resistencia convencional del hormigdn a cortante se adopta
el valor, fvd = 0,5* (fcd)%2 (kp/cm?).

2.9.1.6.1.4 Zapatas rigidas

Cuando el vuelo sea, v < 1,5*b, la comprobacion se efectla a punzonamiento por
secciones independientes .Asi, la seccion de referencia 2 - 2 se sitla a una distancia dl2
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 de la fig. 3.11. a, sea:

Ye*N (b*b,+d)*(a—a,—d)
*
ax*b 4

S2*fvd"‘(bo-l'd)*dz

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

paramento del soporte, de ancho b y canto d3. Debe ser:

yf*N(a—ao

(- d) <ds* fua

2.9.1.6.1.5 Zapatas flexibles

En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacion: a esfuerzo
cortante y a punzonamiento. La comprobacion a cortante es idéntica a la indicada para

las zapatas rigidas en el apartado anterior. Esta comprobacion debe efectuarse en la
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seccion 3-3 cuando sea a - a.> b - bo(fig. 3.10.b); en caso contrario se comprobaré en
la seccion ortogonal.

La comprobacidn a punzonamiento se efectda, como en las placas, en la seccién critica
Ac formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los paramentos del
soporte (fig. 3.10.a), es decir, en la seccién Ac = 2 (a,+d+bo+ d)*d2. La zapata se

encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuanto sea:

- 1
laf—.—b— a-b-(a, +d) (bo+d)J'eAc-2fu,

Debe llamarse la atencion sobre la seguridad de esta Gltima comprobacion en el caso

de soportes muy alargados (a,>2bo). EI Cédigo ACI-318 adopta para la resistencia a

punzonamiento, en este caso, el valor:

’,0
(-

2
fpd-:O,S (1 -+ =

1V Gpend

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

Jea = 2fud = V.

2.9.1.6.1.6 Comprobacién de adherencia

En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacion: a esfuerzo
cortante y a punzonamiento. La comprobacion a cortante es idéntica a la indicada para
las zapatas rigidas en el apartado anterior. Esta comprobacion debe efectuarse en la
seccion 3-3 cuando sea a - a.> b - bo(fig. 3.10.b); en caso contrario se comprobara en
la seccién ortogonal.

La comprobacion a punzonamiento se efectua, como en las placas, en la seccion critica
Ac formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los paramentos del
soporte (fig. 3.10.a), es decir, en la seccién Ac = 2 (a,+d+bo+ d)*d2. La zapata se

encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuanto sea:
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o N ]
‘;’—.g[a-b—(aﬁd) (bo+d)J'EAc-2f‘d

Debe Ilamarse la atencidn sobre la seguridad de esta ultima comprobacion en el caso
de soportes muy alargados (a.>2bo). ElI Cdodigo ACI-318 adopta para la resistencia a
punzonamiento, en este caso, el valor:

2b,

< ) Vfu (kp/em?)

(]

fpd = 0,5 (1 -+

Evidentemente menor que el correspondiente a la norma Boliviana e Instruccion

espafola.

fpd = zfrd = \/}-_(I

2.9.2 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 comprobacion de condiciones
que han de cumplir, el proceso de ejecucidn previsto; las normas para la elaboracién
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 ejecucion, y finalmente las normas y pruebas previstas para las

recepciones correspondientes.
2.9.3 Computos Métricos

Los computos metricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y
volimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacién de

férmulas geométricas y trigopnométricas.
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El trabajo de computar serd detallado en todas sus partes para facilitar su revision,
correccion o modificacion, debera quedar constancia no solamente de todas las
operaciones, sino también de los criterios particulares que haya sido necesario adoptar,
se buscara un orden, que permita reducir al minimo el nimero de operaciones y el de
mediciones, basandose de las caracteristicas de los planos y documentacién definitoria

del proyecto.
2.9.4 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 adicién de los siguientes rubros:

e Costo de materiales.

e Costo de mano de obra.

e Desgaste de herramientas o reposicion de equipos.
e Gastos generales.

e 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 60% de la mano de obra; como
herramientas menores el 5%, de la mano de obra, IVA serd 14,94%, como gastos

generales el 10% y como utilidad el 5%, IT se toma 3,10%.
2.9.5 Presupuesto del Proyecto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una edificacion al ser
acabada, la exactitud de la misma dependerd 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.
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2.9.6 Cronograma de Ejecucidén 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 logica en el sentido que algunas

de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado.

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

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

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacion de un

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

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.
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3 INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1 Andlisis del Levantamiento Topogréfico

La topografia del lugar presenta una superficie relativamente plana, tal como se aprecia

en las fotografias, tiene una altitud promedio de 722 m.s.n.m.

El terreno de emplazamiento ostenta caracteristicas de planicie, con muy pocas
variaciones de cota, dado que el desnivel mas alto es de 0,2 m el area de emplazamiento
es de 2138.5601 m2 y un perimetro 195.22 m. (ver detalles anexo A.2).

[lustracion 8: Fotografia de la superficie
Fuente: Elaboracion Propia

3.2 Andlisis del Ensayo de Suelos
Fase de Campo
La Fase de Campo se realizé mediante la siguiente técnica:

Para el estudio de las fundaciones, se han realizado pozos de exploracion con equipo
para Ensayos Normales de Penetracion (Cono Holandés Dindmico) 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 2 metros.
(ver detalles anexo A.3)

Fase de Gabinete.

En la fase de gabinete se realizara la clasificacion del suelo de acuerdo a las
caracteristicas determinadas en la etapa de laboratorio como asi también la capacidad
portante del suelo. (detalles anexo A.3).
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FASE DE GABINETE
50705 Clasificacion del Suelo Prof. [Ensayo Cono Holandés | Resistencia Admisi
(m) (N° Golpes) ( kglcm2)

POZO N°1
Muestra N° 1 | AASHTO: Suelo A-3 (0), SUCS: SM 15 59 0.91
Muestra N° 2 | AASHTO: Suelo A-3 (0), SUCS: SM 2 62 0.94

POZO N° 2
Muestra N° 1 | AASHTO: Suelo A-3 (0), SUCS: SM 15 61 0.94
Muestra N° 2 | AASHTO: Suelo A-3 (0), SUCS: SM 2 63 0.97

Tabla 8: Pozos de Sondeos
Fuente: Elaboracién Propia

3.2.1 Perfil Estratigrafico

Con la Clasificacion de Suelos, y con la informacion obtenida del campo, se ha
elaborado un perfil estratigrafico eje que forman los pozos de exploracion en la
siguiente figura se muestra la ubicacion del eje, y el respectivo perfil estratigrafico.

ivel 0.00 m
_ Arena fina de plasticidad nula, sueloseco & —nivel -0.25m

| nivel-150m

ivel -2.00 m

llustracion 9: Profundidad Final de Sondeo
Fuente: Elaboracion Propia

3.3 Analisis del Disefio Arquitectdnico

El disefio arquitectonico elaborado por la Alcaldia de Entre Rios, cuyo disefio consiste
en una edificacion de un nivel que estara dispuesta por toda la Comunidad el uso se
dara a la venta de todo en general, desde librerias, ferreterias, agricola y ambientes
administrativos, en general todos los ambientes son amplios, de luces considerables, de

acuerdo a sus finalidades.

Las planta se muestran a continuacion:
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llustracion 10: Planta Baja
Fuente: Elaboracion Propia
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llustracién 11: Modelo arquitectonico

Fuente: Elaboracién Propia
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La informacion para el disefio

¢ Disefio arquitectonico, planos acotados y fachadas.
e Por inspeccion visual del sitio se observa que no presenta irregularidades

apreciables de desnivel, por lo que se puede considerar un terreno nivelado.
Cubierta:

e Cubierta de acero: compuesta por elementos reticulares de acero (perfiles
metalicos) ensamblados por planchas-pernos-soldadura

Estructura de sustentacién:

e Pdrtico de hormigon armado: compuesto por elementos verticales (columnas)
y elementos horizontales (vigas), dispuestos de tal forma que formen

entramados rigidos.
Fundaciones:

e Zapatas aisladas: zapatas de hormigdn armado pudiendo ser centradas,

medianeras 0 esquineras.
3.4 Modelo Estructural

El modelo estructural de la estructura se compone por un sistema de cubierta tipo curva
de una agua, compuesta por vigas peraltadas como elementos de borde, columnas

rectangulares y muros como elementos verticales de soporte, zapatas centradas.
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Vlga\ Cubierta metalica

T e— .

i N e\

1 | ,
Zapatas aisladas ‘\'\ Junta de dilatacion Columnas

llustracion 12: Modelo Estructural
Fuente: Elaboracién Propia

A

.

[lustracion 13: La Junta de Dilatacién
Fuente: Elaboracién Propia

3.4.1 Modelo de la Estructura de Sustentacion de la Cubierta

La cubierta se plantea como una estructura de acero compuesta por vigas celosias de
perfiles tubulares rectangulares con una separacion entre vigas de 3.77 m. como
elementos longitudinales se tienen correas de perfiles costanera, que transmitiran las
cargas a las vigas, los apoyos de las vigas celosias seran definidos de tal manera que

permitan contemplar los efectos térmicos de los materiales.

3.4.2 Modelo de la Estructura de Sustentacion de la Edificacion
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ORDON SUPERIOR
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llustracion 14: Modelo Estructural Cerchas
Fuente: Elaboracion Propia
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llustracion 15: Estructura de Sustentacion
Fuente: Elaboracion Propia
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El modelo estructural de la estructura de sustentacion de la edificacion se compone de

columnas, muros y vigas.
Columnas:

Las columnas se plantean de secciones rectangulares, con vinculacion exterior con

luces de calculode 4.4a 1.9 m.

Vigas:

Las vigas se plantean peraltadas de secciones rectangulares, que funcionaran como
elementos de cierre de la losa plana, con luces de calculo variables de 1.5a 7.7 m.

3.4.3 Modelo de las Fundaciones

Las fundaciones se plantean como zapatas aisladas centradas, medianeras y esquineras
con vigas centradoras, cuya profundidad de fundacion sera de 2.0 m, donde el estrato

a 1.5 m presenta una resistencia admisible de 0.91 kg/cm2.
3.5 Normas Empleadas en la Estructura

Disefio en Hormigdn Armado: Para el disefio de los elementos de hormigon armado se

usara la normativa CBH-87 Codigo Boliviano del Hormigon.

Disefio en Acero:Para el disefio de los elementos de acero se usara la normativa

ANSI/AISC 360-10 (LRFD) Normativa norteamericana para construcciones en acero.
3.6 Materiales

Los materiales usados en el disefio de los diferentes elementos estructurales
corresponden a materiales presentes comercialmente en nuestro medio, y que se
enmarcan dentro de las especificaciones y limitaciones de las normativas mencionadas

anteriormente.
3.6.1 Hormigon

Para los elementos de hormigdn armado se usaran hormigon con la resistencia
caracteristica de compresién a los 28 dias de 210 kg/cm2, control Normal y Factor de

Minoracioén de 1,5.
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Ademaés presentara las siguientes caracteristicas del Hormigon peso Especifico 2500
Kg/m3, Mdédulo de Elasticidad 210000 Kg/cm2 y Modulo de Poisson 0,2.

3.6.2 Acero de Refuerzo

Para los refuerzos longitudinales y transversales de los elementos de hormigon se usara
acero A-400 con las siguientes caracteristicas Limite de Fluencia 4200 Kg/cm2, Limite
de Ruptura 5000 Kg/cm2, Control Normal, Factor de Minoracion 1.15, Peso Especifico
4400 Kg/m3 y Modulo de Elasticidad 2000000 Kg/cm2.

3.6.3 Acero Estructural

Para los elementos de acero de la cubierta metalica se usara acero ASTM A-36 con
las siguientes especificaciones el Limite de Fluencia 2531,05 Kg/cm2 y Mddulo de
Elasticidad 2038901,9 Kg/cmz2.

3.7 Cargas Consideradas en el Disefio

Las cargas consideradas en el disefio de la estructura, tanto permanentes como
sobrecargas de uso se desarrollan en el ANEXO, a continuacion se muestra una tabla

resumen de las cargas consideradas en el disefio.

Estructura de Acero:

Cargas Consideradas Kg/m2
Cargas Peso Propio del elemento 7860 Kg/m3
Permanentes Peso de Correas 4
Carga Viva (Mantenimiento) 80
Sobrecargas de Uso
Presion de Viento 53

Tabla 9: Cargas Consideradas Estructura de Acero
Fuente: Elaboracién Propia
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Estructura de Hormigon Armado:

Cargas Consideradas Kg/m2
Peso Propio H° 2500 Kg/m3
Cargas Sobrepiso y Acabados 70

Permanentes Muro de Ladrillo Exterior (=18 cm) 732

Muro de Ladrillo Interior (=12 cm) 472

Carga Viva 100

Sobrecargas de Uso
Presion de Viento 53

Tabla 10: Cargas Consideradas Estructura de Hormigon Armado
Fuente: Elaboracion Propia

3.8 Analisis y Disefio Estructural

El anélisis estructural del modelo se lo realizo mediante ordenador, calculando las
solicitaciones de acuerdo a un calculo espacial en tres dimensiones, por métodos

matriciales de rigidez.

3.8.1 Combinaciones de Carga

Para realizar las combinaciones de carga se tienen los siguientes factores de carga

derivados de la norma en aplicacion para el disefio y se presentan en la siguiente tabla:

Uu=14D (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=12D+16L+05(LroS0oR) (Ecuacion A4-2 del LRFD)
U=12D+16(LroSoR)+(1,0L00,8W) (Ecuacion A4-3 del LRFD)
U=12D+10E+(1,0L00,29) (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)
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Donde:
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

3.8.2 Estructura de Sustentacion de la Cubierta

El andlisis de la estructura de sustentacion de la cubierta se realiz6 mediante ordenador
de acuerdo al modelo estructural planteado, los resultados de las solicitaciones se

desarrollan posteriormente
3.8.2.1 Diseiio de Correas

El disefio de las correas se realiz6 tomando en cuenta las especificaciones y
limitaciones de la norma adoptada para el disefio, tanto en cargas como en materiales.
Las correas fueron modeladas tomando en cuenta las dimensiones comerciales de los
elementos de acero, ademas de las vinculaciones exteriores que tendran. La correa mas
solicitada se idealizo como una viga de un tramo de 3 m de longitud con dos apoyos,

uno fijo y uno mavil que permitira la dilatacion del elemento ante los efectos térmicos.
3.8.2.1.1 Disefio en Estados Limites Ultimos
3.8.2.1.1 .1 Perfil de Disefio

Para el disefio es estados limites ultimos se verifica con la seccion costanera CC cuyas

caracteristicas geométricas son:
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Perfil: CC 80x40x15x2
Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi )

Nudos Caracteristicas mecanicas
Longitud
m) Area| 1L |y(1) 1+ Xg(3) yg(3)

Inicial|Final
(cm?) [(cm4) |(cm4)|(cm4) [(mm) |(mm)

&
—_

N1 | N2 | 3.700 |3.583|35.21|8.06 | 0.05 |-5.38|0.00

Notas:

® Inercia respecto al eje indicado

J] @ Momento de inercia a torsion uniforme

® Coordenadas del centro de gravedad

Tabla 11: Propiedades Perfil, Correa
Fuente: Elaboracion Propia

3.8.2.1.1.2 Disefio a Flexion Oblicua

Para el disefio a flexidn se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
en el capitulo F de la AISI-S100-2007 (LRFD)

Disefio a Flexion en Eje X:

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:
Mrx Mrx
am= X o1 am = X o782 CUMPLE J
Mcx Mcx

Donde:
Mrx: Resistencia a flexion requerida para la combinacion mas critica
Mcx: Resistencia de disefio a flexion
Disefio a Flexién en Eje Y:

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:
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M wr
am= - <1 v Y 0086 CUMPLE /
Mcy ey
Donde:

Mry: Resistencia a flexion requerida para la combinacion més critica
Mcy: Resistencia de disefio a flexion
Resistencia a Flexion del Eje X Combinada con Corte en Y

Se debe satisfacer la siguiente relacion:

2 2 2 2
oy (Wj s (ﬂ) <1 my= [ M) (WY _oe cumpe /]
Mcx \cy Mcx ey
3.8.2.1.2 Disefio en Estados Limites de Servicio
Estado Limite de Deformacion En X

3.8.2.2 Disefio de Vigas Celosias

El disefio de la viga celosia se lo realizo de manera que se pueda cubrir el claro del
ambiente, esta formado por cordones superiores y cordones inferiores unidos con
diagonales, las vinculaciones exteriores de cada elemento se consideran empotradas
para tener en cuenta los momentos flectores en las uniones, pretendiéndose unir esas
piezas con soldadura, las vinculaciones exteriores del elemento en su conjunto sera
articulado en uno de los extremos y movil en el otro de acuerdo a lo mostrado en la
figura, esto pensando en los efectos térmicos y de dilatacion del elemento. Las
verificaciones se realizaron para los elementos mas solicitados tanto para cordones

superiores, cordones inferiores y diagonales
3.8.2.3 Disefio de Corddn Superior

Las comprobaciones de disefio se las realizo para el elemento compuesto entre los

nodos
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La verificacion de las deformaciones en el elemento se realizara usando la siguiente

combinacion de servicio:50
Combinacion de Servicio=1.0D+1.0L
Dando los siguientes resultados de deflexiones:
f = 7.43mmr

La limitacion de la deflexion en este tipo de elemento segln la normativa se calcula de

la siguiente manera:

L= 3.7m = 3700-mm

L
fmax= — fmax= 10.278-mir
360

Se verifica la siguiente condicién:
fmax > f
Estado Limite de Deformacion en Y

La verificacion de las deformaciones en el elemento se realizara usando la siguiente

combinacion de servicio:
Combinacién de Servicio=1.0D+10L
Dando los siguientes resultados de deflexiones:

f=517mn

La limitacién de la deflexion en este tipo de elemento segun la normativa se calcula de

la siguiente manera:

L=37m

L
fmax= — fmax= 10.278-mir
360

Se verifica la siguiente condicion:

fmax > f



3.8.2.3.1 Disefio en Estados Limites Ultimos

3.8.2.3.1.1 Perfil de Disefio Cordoén superior
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Para el disefo es estados limites Ultimos se verifico con la seccion de 100x100x4 mm

cuyas caracteristicas geométricas son:

Perfil: CC 100x100x4
Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi )

|
- - ____!____
|

—
|

Nudos Caracteristicas mecanicas
Longitud
.- m) |Area| K& | L | 1@
Inicial | Final 5
em?) | (cm4) | (cm4) | (cm4)
N40 [ N25| 0.708 |14.94|225.78|225.78|361.82
Notas:

@ Inercia respecto al eje indicado

@ Momento de inercia a torsion uniforme

Tabla 12: Propiedades Perfil Cordon Superior

Fuente: Elaboracién Propia

3.8.2.3.1.2 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
Pc

ne = — = 0.92

CUMPLE

v
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Pr: Resistencia a compresion requerida para la combinacién mas critica
Pc: Resistencia de disefio a compresion
3.7.2.3.1.3 Disefio a Flexion

Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
en el capitulo F de la AIS1/S100-2007 (LRFD) (USA).

Disefio a Flexion en Eje X:

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mrx Mrx
am= X o1 am = X _go01 CUMPLE /
Mcx Mcx
Donde:

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

Para el disefio a flexidn se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
en el capitulo G de la AIS1/S100-2007 (LRFD) (USA).

Disefio a Cortante en Eje Y:

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

Wr Wr
w1 e 2 _ o001 CUMPLE /
ey ey
Donde:

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:

Pr 8 Mrx Pr
nfc= —+—-———<1 nfc= —
Pc 9 Mcx Pc

3.8.2.4 Disefio de Corddn Inferior

8 Mrx

+=.—= =0921

9 Mcx
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CUMPLE J

Las comprobaciones de disefio se las realizo para el elemento compuesto entre los

nodos N17-N15

3.8.2.4.1 Disefio en Estados Limites Ultimos

3.8.2.4.1.1 Perfil de Disefio Cordon Inferior

Para el disefo es estados limites Gltimos se verifico con la seccién de 100x100x4 mm

cuyas caracteristicas geométricas son:

Perfil: CDC 100x4

Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi )

Nudos Longitud Caracteristicas mecanicas
(m) Area | L l,® 11
Inicial | Final
0.70 (cm?) | (cm4) | (cm4) | (cm4)
- =" N2 | N15 1418 |18.34|270.09 | 270.09 | 440.05
Notas:

@ Inercia respecto al eje indicado

( Momento de inercia a torsién uniforme

Tabla 13: Propiedades Perfil Cordon Inferior
Fuente: Elaboracién Propia

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

Tr Tr
= <1 ne= = 0814 CUMPLE ‘/
C C

Donde:
Tr: Resistencia a traccion requerida para la combinacion mas critica
Tc: Resistencia de disefio a traccion proporcionada por el perfil de disefio
3.8.2.4.1.3 Disefio a Flexién

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

Disefio a Flexion en Eje X:

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Mr; Mrx
m= X1 am= % 0,004 CUMPLE ‘/
Mcx Mcx
Donde:

Mrx: Resistencia a flexion requerida para la combinacion mas critica
Mcx: Resistencia de disefio a flexion proporcionado por el perfil de disefio
3.8.2.4.1.4 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:
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Vi Vi
w1 e Y _go01 CUMPLE ‘/
ey ey
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 Flexién del Eje X Combinada con Traccion

Se debe satisfacer la siguiente relacion:

Tr 8 er Tr 8 Mrx
fc= — <1 nfc= —+-—-——— =10.818 CUMPLE
" Tc 9 Mcx " Tc 9 Mcx \/

3.8.2.5 Perfil de Disefio de Diagonal
3.8.2.5.1 Disefio en Estados Limites Ultimos

Para el disefio es estados limites Ultimos se verifico con la seccién de 50x50x2mm

cuyas caracteristicas geométricas son:

Perfil: CC 50x50x2
Material: Acero (ASTM A 36 36 ksi )

Nudos Caracteristicas mecanicas
Longitud
7 1) (1) 2
Area Ix ly I
Inicial |Final (m)
l—] (cm?) | (cm4) (cm4) (cm4)
— N12 | N21 1.321 3.73 14.11 14.11 22.61

Notas:

@ Inercia respecto al eje indicado
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@ Momento de inercia a torsion uniforme

Tabla 14: Propiedades Perfil Diagonal
Fuente: Elaboracion Propia

3.8.2.5.1.2 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 Pr
ne= o<1 ne= oo = 0852 CUMPLE /
C C

Donde:
Pr: Resistencia a compresion requerida para la combinacion mas critica
Pc: Resistencia de disefio a compresion proporcionada por el perfil de disefio

3.7.2.5.1.3 Diserio a Flexidn

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:
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Mrx Mrx
Mz X <1 gm = X~ 0,006 CUMPLE /
Mcx Mcx

Donde:
Mrx: Resistencia a flexion requerida para la combinacion mas critica
Mcx: Resistencia de disefio a flexion
3.8.2.5.1.4 Disefio a Cortante

Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
en el capitulo G de la AIS1/S100-2007 (LRFD) (USA).

Disefio a Cortante en Eje Y:

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

Vi Vi
w1 wve= Y 00006 CUMPLE /
ey ey
Donde:

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:

Pr 8 M Pr 8 M
ez — 42 o o= L+ 2% 0857 CUMPLE v
Pc 9 Mcx Pc 9 Mcx

3.8.2.6 Diseflo de Uniones
3.8.2.6.1 Diseflo de Uniones Soldadas

Todos los elementos de la viga celosia: cordon superior, corddn inferior, diagonal,

tendrdn uniones soldadas, de esta manera se generara un elemento rigido, la
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verificacion de estas uniones se realiza a continuacién teniendo solo la verificacion de

una union.

llustracion 16: Detalla de Union Corddn Inferior-Diagonal
Fuente: Elaboracién Propia

Resistencia del Metal de soldadura para el electrodo E70:

E70 = 4820k—g2

cm
kg
Fw = 0.6-E70 = 2892—2
cm

Resistencia del Metal Base:

fy = 2530 k—92

cm
Longitud de Filete Requerida:

Pu
Fwb

—

3.7.2.6.2 Disefio de Uniones en Apoyos

Area de la Placa Base:

K
Fws = 0.707-W-s -FW = 766.741 2.
cm
Fwb = 0.9-fyte = 68312
cm
L =5.797cr



N = 20cnr
Pu

= — Y _31059¢nt B = 20cn
¢ -0.85-fc

A = NB = 400cn?

Verificacion al aplastamiento del alma pandeo:

Longitud minima:

Pu ~

N=—— —25k = 4.446-crr d=10cm

Y fytw N
E > 0.2
2{ [ N ) (twjl"r’} Efytf N

Pu=¢-04tw{1+|4—-02|| — .
o d tf tw
N = 3.15cmr

i N = 20cnr

B = 20cn

A
Bp = — = 14.951cmr
Na

Espesor de la Placa Base:

B 722'k = 6.875¢CIT

2
2.222.Pu- B
t = —Un = 0.375-cnr AtN.— 0.5¢cnr
N N-B-fy

Perno de Anclaje:

n=




.
Ag= — 2 _2eg8cnt
0.75-¢ -Fu
Tu
Ap = -
g
4-(D) -/fc-—2
cm
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La = j— = 37.421-cir

llustracion 17: Detalle Unién Fija
Fuente: Elaboracion Propia

llustracion 18: Detalle Unién Mévil
Fuente: Elaboracién Propia

3.8.3 Estructura de Sustentacion de la Edificacion

De acuerdo con el modelo estructural se compone de elementos de hormigdn armado,

que fueron disefiados de acuerdo a las especificaciones y limitaciones de la normativa
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adoptada, de cada elemento estructural se tomd el de maximas solicitaciones para su
verificacion estructural.

3.8.3.4 Disefio Estructural de Vigas

Las vigas se disefiaran a efectos de esfuerzos de flexion y cortante, seran vigas
peraltadas, que se encontraran en los bordes de la cercha y rigidizado de los porticos.

La viga analizada tiene las siguientes caracteristicas geométricas

Armadura Negativa

‘ ,";/Armadura Positiva

k:

F 0;25 m. —+

llustracion 19: Dimensiones de la viga

Fuente: Elaboracion Propia

Solicitaciones de Disefio:

Tramo C22-C23

Momento Maximo Positivo 9.19 ton.m

Momento Maximo Negativo Derecha | 5.44 ton.m

Momento Maximo Negativo Izquierda | 5.43 ton.m

Cortante Maximo 5.83 ton

Calculo Armadura Positiva

Momento de Disefio (Md):



Md = 9.19%ton-m

Momento Reducido de Calculo (nd) :

Md

pd = —2
bw-d”-fcd

Se determina el momento reducido de célculo limite:

uim = 0.332
Se verifica:
plim = 0.332
ud < u"m
ud = 0.165
Cuantia Mecéanica (Ws) :
Ws = 0.1924

Abaco flexion simple (anexo A.1)

Armadura Positiva (As) :

AS = Ws~bw~h-@

fyd

Cuantia Mecanica Minima (Wmin) :
Wmin = 0.0033

Armadura Minima (Asmin):

Asmin = Wmin-bw-h

Se dispondra:

3 ¢16mm+2 $p12mm
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pud = 0.165

CUMPLE ‘/

As = 7.744-cnf’

Asmin = 3.3-cnf’



Calculo Armadura Negativa Derecha
Momento de Disefio (Md):
Md = 5.44ton-m

Momento Reducido de Célculo (pd) :

Md

il = ———
bw-d~-fcd

Se determina el momento reducido de calculo limite:

ulim = 0.332
Se verifica:
ud = 0.093
ud < u"m
pim = 0.332
Cuantia Mecanica (Ws) :
Ws = 0.1064

Armadura Positiva (As) :

As = Ws-bw-h-fﬂj

fyd

Cuantia Mecanica Minima (Wmin) :
Wmin = 0.0033

Armadura Minima (Asmin):

Asmin = Wmin-bw-h

Se dispondra:

81

ud = 0.093

CUMPLE ‘/

As = 4.283.cnt
: 2
Asmin = 3.3.-cm



3 ¢p12mm+2 $10mm
Calculo Armadura Negativa lzquierda
Momento de Disefio (Md):

Md = 5.43ton-m

Momento Reducido de Célculo (pd) :

Md

pd = —
bw-d"-fcd

Se determina el momento reducido de célculo limite:

ulim = 0.332
Se verifica:
ud = 0.093
pd < u"m
plim = 0.332
Cuantia Mecénica (Ws) :
Ws = 0.1064

Armadura Positiva (As) :

As = WS-bW-h-fﬂj

fyd

Cuantia Mecéanica Minima (Wmin) :
Wmin = 0.0033

Armadura Minima (Asmin):

Asmin = Wmin-bw-h

pud = 0.093

CUMPLE

As = 4.283-cn’

Asmin = 3.3-cm2

v



Se dispondra:

3 $12mm+2 $10mm
Calculo Armadura Transversal:
Cortante de Disefio (Vd):

WVd = 5288.887kg

Cortante de Agotamiento por Traccion en el Alma:

k
fvd — 5.916-—92 Veu = fvd-bw-d VU = 5620.276kg

cm
Se verifica la siguiente condicion:

Veu = 5620.276 kg
wvd < \Weu CUMPLE
Wd = 5288.887kg

verifica la condicion, se requiera armadura minima transversal.

Agotamiento por Compresion Oblicua en el Alma:

WVou = 0.3-fcd-bw-d Vou = 39900kg

Vsu = Wd — VL Vsu = 331.389kg
Armadura Transversal:

Vsu-t

2
= — Ast = 0.265-cm
0.9-d-fyd

Armadura Transversal (Astmin):

83



) fcd
Astmin = 0.033-bw-t-L Astmin = 3.162-cm2

fyd

Se dispondra:

®6mm c/ 15 cm

Despiece de Armadura de Viga

— ?aif‘ IP4D12 v - 3PABIZ vave ‘353
el = |i&
T T

L] 1
INFERIOR %] | mm: D ‘l':g

Diagrama de Momentos Flectores
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5.43 5.44ton

9.19ton

Diagrama de Cortantes

5.83ton

5.83ton

llustracién 20: Despiece de Viga
Fuente: Elaboracion Propia
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3.8.3.2 Disefio Estructural de Columnas

Las columnas se disefiaran a efectos de esfuerzos de flexo-compresion y cortante, seran
columnas de seccién cuadrada. La columna que se verificara sera la C22 en su primer
tramo comprendido entre la planta baja y la cubierta, cuyas caracteristicas geométricas

son las siguientes:

llustracion 21: Dimensiones de la columna
Fuente: Elaboracion Propia

— 03m

Solicitaciones de Disefo:

Columna C22

Axial disefio Nda 19.89 ton

Momento maximo en (x) Mdxa | 1.2 ton.m

Momento Mé&ximo en (y) Mdya | 0.8 ton.m

Cortante Maximo en (x) Vdxa | 0.29 ton

Cortante Maximo (y) Vdya 0.37 ton

Definicion del tipo de estructura intraslacional - trasnacional

(Para estructuras traslacionales propuesto por (Calavera))

1

1
=25 * Deota = 8 = 55 4.5 = 0.006 > 0.0065

"~ 750

no supere =

Estructura traslacional sin considerar efectos de segundo orden
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Se hara uso del nomograma de porticos traslacionales
En el punto A tramo 1, L=4.4m

2(p)
a =N s Ua=13 alx = 185l = 15E
Vigas

L
UBy=27 UBy=30

Longitud de Pandeo:
lox = ax*L=8.14 ,l,, = ay*L=6.95

Calculo de la Esbeltez Geométrica

1 |
Mgy =~ =1320 Mgy =—2 =125 COL. INTERMEDIA ‘/
blx hly
Esbeltez mecanica
_ l1ox _ 1
Ay = — = 93.99 Loy

N
=803 v=—%"=0.153
Iy Ac *fcd

_ c 0,24 e 2
Yim = 35\/; (1 + ez + 3,4 (z— 1) )>1OO

rlX )\1y ==

Yiim = 80.21

h

Comprobacién de soportes aislado

* A < A inf — Pueden despreciarse los efectos de pandeo, ( Ag <10) pieza

considerada corta

*Anf <A <100 — M¢étodos aproximados de calculo, (10<Ag<29) puede calcularse

excentricidad adicional

*100 <A <200 — Método general de calculo
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*A>200 — No aplicable la EHE-08

Ainf =80< A=93< 100 — Métodos aproximados de calculo, (10< Ag< 29) puede
calcularse excentricidad adicional

Métodos aproximados de calculo

Excentricidad de Primer Orden

Mdx Mdy
€ox = N_d = 5.90cm eoy = N—d =4.03

Excentricidad Minima de Calculo

La excentricidad minima de célculo segun la normativa CBH-87

C h
e02e3=%220m ea=%=1.50cm

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

menor que el valor accidental minimo
e, = 2.0cm

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden)

fyd\ b+20xe, 13
=3 X 4107 = 14.9
= ( +3500>*b+10*e0* b cm
fyd\ h+20=xe, 1%,
. — -_— 1 = = 1 2
e (3+3500)*h+10*e0* h 10 0.25cm

La excentricidad de calculo



Armadura Longitudinal:

Capacidad mecénica del hormigon:

fck kg
fcd= 09.— = 126-—2 Uc = fed * Ac = 113400 kg
e cm

Esfuerzos reducidos de célculo:

Nd * €Xmax
=—==0.13
SRR v=Nd_ 18
Nd Uc '
* €ymax
=—=0.1
Hy Uc * h

Mediante el &baco de roseta se obtiene el siguiente valor de cuantia geométrica:

o = 0.29

Armadura Longitudinal:

U total = w * Uc =35184 kg U total
~ T fyd

Armadura Minima:

CORTANTE MAYORADO

F 2
Asmin = 0.006-hxa-hya Asmin = 5.4.-cm

Se dispone:

4¢16mm +2¢p12mm
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Armadura Transversal:

Cortante Mayorado:

fvd = 0.5 fc:ol-k—g2 _ 5.916-k—92
cm cm

Verificacién de la condicion:

Wdl = 907.185kg
\Vcu = 4880.766 kg

Armadura Minima:

Asmint = 0.02~hxa-t-fc—d

fyd

\eu = fvd-hxa-(hya —r) = 4880.766 kg

wvd < \cL

Asmint = 2.3~cm2

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

SS{

Se dispone:

1°  bo h (El de menor dimencion)

o
2 15 * ®AS longitudinal mas delgada.

d6mmc/ 15cm

90
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0,3 m. o ot Y ¢ ®12

316

lustracion 22:Despiece de Columna
Fuente: Elaboracion Propia

3.8.3.3 Disefio Estructural de Fundaciones

La capacidad portante de terreno de fundacion es:

cadm = O.91k—g2

cm
3.8.3.3.1 Disefio Estructural de Zapatas Centradas
Geometria:

La zapata centrada tiene una geometria rectangular con las siguientes dimensiones

C25 C25

PO,SH) m. %0‘575 m ‘*
4
S

. .
)
wsm [T, et|C25
S
., " 4 N

1,15 m. L 1,15 m. L L 1,15m. L

llustracion 23: Dimensiones Zapata Centrada
Fuente: Elaboracién Propia

Solicitaciones de Disefo:



Columna 25

Normal 11.18

ton

Momento X | 0.04 ton.m

Momento Y | 0.1 ton.m

Cortante X 0.01 ton

Cortante Y 0.1 ton

Canto de la Zapata:
Punzonamiento:

g [P0, _ab a0¥bo 50000, h = 30cn
4 2.k —1 4
Clasificacion de la Zapata:
b —bo V > 2h

= = 50-cr
W 2

a—ao

WX = = 50-cnr

Zapata Flexible.
Esfuerzo Maximo de Tension sobre el Terreno:

omax = 0.73-k—g2

cm

omax < cadm

Comprobacion al Vuelco:

Comprobacion en X:

CUMPLE J
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M ili
. estabilizantex _ 24511

Mdesestabilizantex

Comprobacién en Y:

. Mestablll?z_mtey _ 180,033
Mdesestabilizantey

Comprobacion al Deslizamiento:
Comprobacién en X:
Ap-Cd

X = = 195.313
vd o

Comprobacién en Y:

dy = ACd 9531
Qy

w > 1kt

w > 1kt

d > 15

vd > 15

Comprobacion de Tensiones en el Terreno:

En el punto 1:

CUMPLE J

93

CUMPLE /

CUMPLE

CUMPLE

v

v
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N + Pp 6-M 6-M k ol<ocadm
ol = _ )Z(C - ye _ 0.701-—9’2 CUMPLE J
a-b a-b a~-b cm
En el punto 2:
N+Pp  g.Mxc 6-Mvc kq ©2 <oadm
2 = —— - )2( + 22 ye _ 0.708-—92 CUMPLE J
cle a-b a‘-b cm
En el punto 3:
N+Pp  6.Mxc 6-Myc (Ot
o3 = ; )2( -2 ye _ 0.71-—92 CUMPLE J
a-b a-b a’-b cm
En el punto 4:
N+Pp  g.Mxc 6-Mvc kq 04 <ocadm
ohim T ye _ 0.717-—(9’2 CUMPLE J
cle a-b a’-b cm

Disefio a Flexion en X:

fcd
As = bw-o-(h -r)-— — ont
o( )fyd As = 2.463-cm
Armadura minima;:
Asmin = omin-bw-(h —r) Asmin = 3.42-cm2

Se dispondra:

®d12mm ¢/30cm



Disefio a Flexiéon en Y:

As = bw-o-(h —r)-fﬂj
fyd

Armadura minima:

Asmin = omin-bw-(h —r)

Se dispondra:

95

As = 2.463-cm’

Asmin = 3.42-(:m2

®d12mm ¢/30cm

Comprobacion de la Adherencia:

En direccién X:

2.

b = VX _ 2386459
09:(h=r)n-n-p o

En direccién Y:

b = My _ 2386449

Armado de Zapata:

3

33
b < 2-Jfcd
CUMPLE /
2 kg kg
fed?—L _ 539249
2 2
cm cm
3>
o < 2-\/fed
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1,15 m.

Iy

1,15 m.——

4912¢/30 L=105 4012¢/30 L=105

1,15 m—— 1,15 m.

llustracion 24: Despiece de Zapata Centrada
Fuente: Elaboracion Propia

3.9 Especificaciones Técnicas

Las especificaciones técnicas realizadas para cada item, comprenden los siguientes
puntos: definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
forma de medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente
cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto. (Ver las especificaciones
Teécnicas en anexo A.5)

3.10 Cémputos Métricos

Los computos métricos realizados para cada item.
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Los computos de mediciones de longitudes, areas, volumenes y pza. Respetando los

procedimientos constructivos para el disefio.

En el Anexo A.6 , se indica el desarrollo de cada una de las actividades de la obra,

indicando el precio unitario y el presupuesto total.
3.11 Analisis de Precios Unitarios

El anélisis de precios unitarios realizado para cada item, comprende los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, equipo, maquinaria, herramientas, beneficios
sociales gastos generales, administrativo, impuestos y utilidades sin tomar en cuenta

instalaciones.

Los parametros tomados en cuenta para el presente proyecto se mencionan a

continuacion: Pardmetros:
A: Costo del Material
B: Costo de Mano de Obra
C: Costo Equipo, Maquinaria y Herramientas
Costo Directo del ITM= A+B+C
Cargas Sociales 60.00% del costo de la mano de obra
IVA (Impuesto al Valor Agregado) 13.00% del costo de la mano de obra
IT (Impuesto a las Transacciones)  3.00% del costo directo
Herramientas Menores 5.00% del costo de la mano de obra
Gastos Generales  10.00% del costo directo
Utilidades  10.00% resulta de la suma del costo directo més los gastos generales.
3.12 Presupuesto General de la Obra

El presupuesto total de la obra se lo realizo con la ayuda de una planilla Excel, con un
tipo de cambio al délar de 6,96 Bs, el costo total de la obra es de 5335383,87Bs
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(773244,04%us), para 2240.83 metros cuadrados construidos, dando un resultado de
345.1 $us/m2.

En el Anexo A.7, se indica el desarrollo de cada una de las actividades de la obra,

indicando el precio unitario y el presupuesto total.
3.13 Plazo de Ejecucion

Para la construccion de la terminal de buses se tiene un plazo de ejecucién de 286 dias
calendario. Se muestra en el Anexo 8, se presenta el cronograma general realizado con

el programa (Microsoft Project 2010) y actividades para el proyecto.
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4 APORTE ACADEMICO (RENDIMIENTO DE CELOSIAS W, Ny K)
4.1 Marco Tedrico

Se aborda un estudio comparativo basico, en dos dimensiones, de distintas tipos de
cercha, celosia y distintas triangulaciones, para determinar la relacion entre su
eficiencia estructural y la disposicidn de las barras, segin su adaptacion de estructuras
isostaticas. El estudio béasico realizado, de rendimiento y comportamiento estructural,
se implementa posteriormente en el andlisis de estructuras de mayor complejidad, las

cuales son el objeto principal de estudio del presente trabajo de investigacion.
4.1.1 Celosia 0 armaduras de cubierta

Conviene precisar y establecen los criterios de clasificacion indicados. Asi, para que
una estructura plana sea estaticamente determinada o totalmente isostatica, debe de
estar formada por nudos articulados y las barras s6lo pueden estar solicitadas a
esfuerzos axiales, siendo los momentos flectores nulos y, por lo tanto, también los
cortantes si, como en el caso basico, no se considera el peso propio de las barras. Para
que la estructura sea rigida, con los nudos articulados, las barras deben de generar
triangulaciones o regiones trianguladas, adyacentes unas a otras, y debe de cumplir las

siguientes condiciones de isostaticidad:

« Isostaticidad externa. Esta condicion sirve para realizar un analisis global de
la estructura y, por ello, permite calcular las reacciones externas de la
estructura mediante el uso de las ecuaciones de la Estatica. En este caso, solo
seran tres ecuaciones independientes para su estudio. La estructura dependera
de tres valores incognita de acuerdo a las reacciones, de forma que el nimero

de dichas reacciones r, sera de tres.

« Isostaticidad interna. Esta condicion permite determinar los esfuerzos
internos de cada una de las barras que conforman la estructura. Dado que los
nudos son articulados, no existen momentos flectores ni cortantes en las
barras, las cuales estan solicitadas Unicamente a esfuerzos axiales. Esta

caracteristica conlleva dos ecuaciones por nudo (fuerzas verticales y fuerzas
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horizontales), y por lo tanto, se obtiene que el nimero total de ecuaciones de
equilibrio es de 2n. La isostaticidad interna requiere que se determine el valor
axial de cada barra, por lo que, el nimero de incdgnitas para dicha

isostaticidad sera igual al nimero de barras b.

De esta forma, se establece que la relacion entre el nimero de incognitas y el nimero
de ecuaciones de equilibrio, de acuerdo a las reacciones r, de las barras b, y los nudos
n, de la estructura, debe cumplir la siguiente igualdad:

r+b=2n (4.2.1)

donde:

para una estructura plana estaticamente determinada o totalmente isostatica,
de acuerdo a lo anteriormente expuesto, es necesario que r = 3, quedando la

ecuacion (4.2.1), para dicho estado, segun la siguiente expresion:

b+3=2n (4.2.2)

Sin embargo, si la relacion entre el nimero de reacciones, barras y nudos no cumple la

condicidn descrita anteriormente, hay dos posibles escenarios:

r+b<2n donde el sistema es inestable. r + b > 2n donde el sistema es

estaticamente indeterminado.
4.1.2 Clasificacion de celosia segun la triangulacion y la geometria

Segun sus triangulaciones o geometria en alzado, las vigas de celosia o0 de entramado

mas comunes se pueden clasificar como:

« Vigas de celosia “en W”, también conocidas como vigas Warren.

* Vigas de celosia “en N”, también conocidas como vigas Pratt o vigas Howe,
segun la disposicién de las diagonales.

« Vigas de celosia “en K”.
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Viga Warren

La viga Warren, también conocida como celosia de diagonales “en W”, fue patentada
en el afio 1848 por James Warren y Willoughby Monzoni . Se utiliza con luces
pequefias y medianas, siendo considerada de aspecto agradable en el ambito
arquitectonico debido a su ligereza ya que su malla es menos tupida, lo cual, hace que
su disefio sea muy apreciado por los arquitectos o los responsables de su disefio. Es por
ello por lo que, este tipo de viga de celosia resulta relativamente ligera, presentando
asi, una buena resistencia mecanica respecto al coste de los materiales usados en su
construccion. Las diagonales suelen formar triangulos equilateros, aunque pueden
definir triangulos isdsceles con angulos de hasta 45°, facilitando que los nudos sean

muy parecidos entre ellos.

Uno de los aspectos de mayor relevancia en este tipo de triangulacién, reside en que,
segun las caracteristicas de la estructura horizontal o forjado a soportar, puede
presentar problemas de excesiva longitud libre entre los nudos del corddn superior, en
principio comprimido, lo cual implica una mayor luz de pandeo de dichas barras. Ante
esta problematica, hay dos posibles soluciones. La primera consistiria en disminuir la
base de los tridngulos que forman la celosia, es decir, acortar la luz entre los nudos,
haciendo la malla mas densa. La segunda opcién, y quizads la mas habitual, seria
disponer de montantes verticales intercalados, como se muestra en la llustracion 25,
que acortan la luz de las barras del corddn superior sometidas a compresion, bajo la
accion de cargas gravitatorias. En el caso de colocar doble montante (sin intercalar), se
reducen los esfuerzos de flexion de las barras del cordén inferior en el caso de un peso

propio de barras algo significativo.

[lustracion 25: Geometria de la viga Warren con montantes intercalados.
Fuente. (Imagen propia).
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El principal inconveniente de esta tipologia reside en que las diagonales, las cuales
tienen la misma longitud formando tridngulos is6sceles o equilateros, estan solicitadas
alternativamente a esfuerzos de compresion y de traccion. No obstante, esta desventaja
resistente, presenta una ventaja constructiva, ya que la celosia se comporta de forma
similar para acciones de presion (fuerzas verticales positivas) y para acciones de
succion (fuerzas verticales negativas). Para acciones gravitatorias se recomienda que
la primera diagonal junto a los soportes esté traccionada, ya que es la mas solicitada

debido a que el cortante general de la cercha, en estos puntos, es maximo.

Viga Pratt

La viga Pratt, también conocida como celosia de diagonales “en N traccionadas, cComo
se muestra en la llustracion 24, fue disefiada y patentada por Thomas Willis Pratt
(1812-1875) y Caleb Pratt en 1844, y también es una tipologia muy utilizada,
especialmente para su uso en luces moderadas. Su principal ventaja radica en las barras
de relleno, dado que las diagonales o barras de mayor longitud estdn sometidas,
generalmente, a esfuerzos de traccion, mientras que las barras de relleno mas cortas
(montantes) estan, en principio, comprimidas, siendo las barras de menor longitud las
que pueden sufrir pandeo.

llustracion 26. Geometria la accidn de cargas gravitatorias
Fuente: (Imagenes propia y tomada de [Brufau Niubo] respectivamente).

Viga Howe

La viga Howe, también conocida como celosia de diagonales “en N” comprimidas,
como se muestra en la llustracion 25, fue patentada en 1840 por William Howe (1803-
1852), aunque ya fuera usada con anterioridad y propuesta por Andrea Palladio (1508-
1580) casi tres siglos antes. Es una estructura de celosia empleada para cubrir luces
medianas, y que tiene como inconvenientes las ventajas de la viga Pratt. Para cargas

gravitatorias las diagonales trabajan a compresion mientras que los montantes lo hacen
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a traccion. Es por ello, que se convierte en una buena celosia para cubiertas ligeras
(como puede ser naves industriales) donde el viento de succidn pueda tener una cierta
importancia, de forma que en este caso sean las diagonales las barras de relleno que
trabajan a traccion, mientras que los montantes estan comprimidos. Ademas, ofrece
otra gran ventaja, y es la facilidad que ofrece para posibilitar un remate inclinado de
las cubiertas por ambos lados, aspecto que no es posible en las vigas Pratt, haciendo

de ella una tipologia muy utilizada a lo largo de la historia.

lustracion 27: Geometria esfuerzos axiales
Howe cuerda sup comprecion, cuerdas inf tensionadas.
Fuente: (Imagenes propia y adaptada de [Brufau Niubd] respectivamente).
Viga “en K”

La viga “en K” es un tipo de celosia apropiada para grandes luces. Esta tipologia
presenta la ventaja de reducir considerablemente la longitud de las barras comprimidas,
y en consecuencia disminuye su longitud de pandeo, como se muestra en la siguiente
lustracion

llustracion 28: Opciones geométricas de celosia “en K”
Fuente: (Imagenes propias).

Como argumenta Brufau, la disposicion méas adecuada es la que se muestra en la
llustracidn, al disponer las barras de relleno de acuerdo con la transmision mas

favorable de los esfuerzos axiales que se producen en los cordones, identificando las



104

direcciones de las tensiones principales que se generan en forma de “arcos” y

“catenarias”.

TRAYECTORIAS DE TRACCION

[lustracion 29: Disposicion de las barras de la fuerzas axiales
De acuerdo a la trayectoria de las fuerzas axiales principales
Fuente: (Notacion adaptada de [Brufau Niubo).

4.1.3 Aplicaciones y otras formas de las vigas de celosia planas

Anteriormente, se han expuesto las celosias tradicionales de canto constante con
cordones paralelos, asi como las estructuras funiculares como es la estructura de arco-
tirante, cuya forma deriva de la forma del poligono de fuerzas. Sin embargo, son
muchas las alternativas, geométricas y constructivas, que ofrecen las vigas de celosia
siendo Utiles para numerosas aplicaciones y soluciones arquitectonicas. Las vigas de
celosia se emplean, generalmente, como elementos resistentes en cubiertas y vigas de
edificacion, asi como para la construccion de torres y elementos de rigidizaciéon de
edificios en altura. Su uso en puentes de carreteras y de ferrocarril, a pesar de ser su
motivo de expansidn segln lo expuesto en el capitulo anterior, se ha reducido de forma

considerable.

Las distintas formas de las armaduras o estructuras de entramado dan respuesta a las
cargas que las solicitan, a la vez que se adaptan a las necesidades arquitectonicas del
proyecto para el cual son disefiadas. En la llustracion 28 se muestran cerchas con
distintas triangulaciones y geometrias con el corddn superior con pendiente a dos aguas

muy adecuadas para cubiertas de grandes luces.
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a) Tijera

b) Polonceau

I i~ i~
c) Inglesa I I

d)Warren
e) Pratt
f) Arcada trianguiada
.a. .b.

lustracion 30: Modelos tradicionales utilizados en cubiertas:

a) Triangulaciones primarias, b) Triangulaciones primarias mas triangulaciones secundarias.
Fuente: (Imagen tomada de [Argielles Alvarez et al. 2007).

4.2 Evaluacion del rendimiento estructural

En este epigrafe se describen a continuacion las dos expresiones para determinar el
rendimiento estructural, ambas formuladas por Estévez y Martin. Dichos® autores
proponen dos parametros adimensionales de rendimiento estructural: el rendimiento
resistente R. El estudio rendimiento estructural se tomaré el parametro adimensional
méas adecuado, de acuerdo a los pardmetros de disefio y las opciones de calculo

consideradas.

® Estévez Cimadevila, F.J.; Martin Gutiérrez, (2002). Influencia de los parametros de disefio de
rendimiento estructural.
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4.2.1 Rendimiento estructural resistente

El rendimiento resistente Rr es un pardmetro adimensional que, como describen
Estévez y Martin’, relaciona la carga soportada (Q) y el peso propio de la estructura

(Pe), de acuerdo a la siguiente expresion:

Q
Rr=aFe

Donde:
a: es el coeficiente constante de ajuste a la escala de ordenadas
Q: es la carga total aplicada en la estructura
Pe: es el peso total de la armadura analizada.

Los coeficientes de ajuste a en la escala de ordenadas son valores constantes que
permiten visualizar de forma mas correcta los resultados en las gréficas

representativas de los resultados de los rendimientos.

4.2.1.1 Estudios comparativos de vigas en celosia planas en base a los distintos

parametros de disefio, y segun las lineas isostaticas

En base a lo expuesto anteriormente, en este apartado se realizan los cuatro estudios
comparativos, de acuerdo a los distintos «parametros de limitacion o de control» para
el analisis de las distintas triangulaciones. Los resultados mas relevantes se muestran

en las diferentes figuras y tablas del presente apartado.
4.2.1.1.1 Estudio comparativo bésico inicial

El objetivo del presente estudio basico inicial es valorar el grado de influencia de los
parametros de disefio y opciones de calculo que se consideran en dicho estudio, para
poder descartar, en los estudios comparativos de rendimiento estructural finales,
aquellos parametros que a pesar de influir en el rendimiento estructural de una

armadura se consideran de minima relevancia o poco significativos en el estudio

" Estévez Cimadevila, F.J.; Martin Gutiérrez, (2002). Influencia de los parametros de disefio de
rendimiento estructural.
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comparativo del rendimiento estructural de vigas de celosia planas, ya que dichos
parametros u opciones afectan de una forma similar a todas las tipologias, no
influyendo en los resultados finales de la comparacion realizada. Se analizan modelos
y los resultados se comparan para determinar el rendimiento estructural global, de
dichas celosias, de acuerdo a los pardmetros de disefio y a las opciones de céalculo

considerados en este estudio preliminar, los cuales se definen a continuacion:

e Cargas puntuales en los nudos superiores.

e Uniones articuladas A-A frente a uniones rigidas

Se pretende obtener unas conclusiones previas, acerca de dichos parametros, que
permitan tomar las decisiones de modelado correspondientes en los estudios
comparativos finales. Aquellos pardmetros de disefio u opciones de calculo, estudiados
inicialmente, que no tengan una influencia relevante o determinante en el rendimiento
estructural de las vigas de celosia analizadas, no se consideraran en los tres estudios

comparativos posteriores, reduciendo asi el numero de variables de disefio a considerar.

En este sentido, es oportuno mencionar que el parametro de disefio que establece la
separacién entre los montantes verticales (dimension de los recuadros de las vigas) no
es objeto del presente estudio comparativo sobre rendimiento estructural de armaduras.
Si bien es un parametro de disefio que influye de forma significativa en el rendimiento
de las vigas de celosias, como se desprende del estudio de Estévez y Martin, cabe
destacar que lo hace de forma similar en todas las geometrias y, por lo tanto, se
considera que es un parametro de menor relevancia en cuanto a los estudios

comparativos finales que se abordan a continuacion.

Como punto de partida se considera la hipdtesis de que, para las tipologias méas
comunes que se estudian, la viga Pratt, la viga Howe y la viga “en K”, como se muestra
en la llustracion 31, la influencia en el rendimiento estructural de los parametros y
opciones anteriormente expuestas, no implica una variacion significativa de los

resultados de dichas geometrias, o influye de forma similar en todas las geometrias,
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siendo poco relevante en el estudio. No obstante, se analizan con el fin de cuantificar

dicha variacion.

llustracién 31: Esquema de las geometrias de celosias.

Esquema de las geometrias de la viga Pratt, la viga Howe, la viga “en K” y la viga “en
X” con uniones articuladas A-A en los extremos de las barras.

Para el presente estudio basico inicial, se analizan las tipologias estructurales
anteriormente mencionadas, de acuerdo con los parametros de disefio y opciones de
calculo objeto de este estudio preliminar, para cuatro luces de vano distintas, 18.4 y
para los siguientes cantos H: 0.6, 0.8, 1.0, 1.2m. La metodologia utilizada para estudiar
las tres geometrias de celosias y las variables de disefio, anteriormente mencionadas,

se establece de acuerdo a los siguientes criterios de dimensionado:

¢ No hay limitacion de deformaciones (ELS) para los casos extremos claramente
inadecuados. Dado que se trata de un analisis lineal para el estudio de las
deformaciones, y por lo tanto las deformaciones son proporcionales a la carga,
el exceso de deformacion no influye en el comparativo en base a los resultados
de rendimiento global de las distintas armaduras analizadas.

e Se consideran los mismos perfiles de seccion tubular cuadrada para los
cordones, y los mismos perfiles para las barras de relleno en todas las tipologias

del estudio comparativo basico inicial.
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4.3 Resultados

En la tabla, se presentan los resultados representativos de las distintas tipologias de
celosia analizadas para una luz de 18.4 m y un canto de 0.6 m. Uniones articuladas A-
A en los extremos de las barras, para cargas puntuales en los nudos superiores. Se

muestran los siguientes valores de cada tipo de celosia:
+ Axil méximo de compresion (en KN), para ELU.
«  Momento flector maximo (en m-KN) en valor absoluto, para ELU.

+ Rendimiento estructural global Rg.

Rr=a2 ooa=1
Pe

Donde:

a: es el coeficiente constante de ajuste a la escala de ordenadas
Q: es la carga total aplicada en la estructura

Pe: es el peso total de la armadura analizada.



carga P. P Peso

Cercha canto (kg) (kg) Rr
warren 0,6 6279 904,06 6,945
warren 0,8 6279 672,37 9,339
warren 1 6279 5427 11,570
warren 1,2 6279 474,41 13,235
howe 0,6 6279 1056,8 5,942
howe 0,8 6279 778,63 8,064
howe 1 6279 652,6 9,622
howe 1,2 6279 556,17 11,290
k 0,6 6279 751,21 8,359
k 0,8 6279 629,89 9,968
k 1 6279 534,39 11,750
Kk 1,2 6279 441,19 14,232

Tabla 15: Resultados de Rendimiento.

Fuente: Elaboracion Propia

llustracién 32: Celosia tipo W,N y K,

Fuente: Elaboracion Propia
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RENDIMINTO (Rr)

16,000
14,000
12,000
10,000
8,000
6,000
4,000
2,000

0,000

CERCHA L:18,4m
Cargas puntuales

®—warren =—ll=—howe =—f—k

04 0,6 0,8 1 1,2
CANTO DE LA CERCHA (m)

1,4

llustracion 33; Rendimiento de Cerchas de 18,4 m
Fuente: Elaboracion Propia
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5 CONCLUSIONES RECOMENDACIONES

5.1 Conclusiones
Del presente proyecto “Mercado Palos Blancos (Municipio de Entre Rios-Prov.

O’conor)” se llego a las siguientes apreciaciones:

e Se logro disefiar el “Mercado Palos Blancos (Municipio de Entre Rios-Prov.
O’conor)”, siguiendo las especificaciones técnicas de las normativas. Con la
nueva infraestructura que pueda satisfacer y mejorar la calidad de vida de los
habitantes y visitantes a la poblacion.

e La nueva infraestructura del Mercado Palos Blancos, cumple con las normas
establecidas Bolivianas garantizando la estabilidad, economia, seguridad y vida

atil de la estructura. Brindado comodidad y seguridad a la poblacion.

e Se determind la resistencia admisible del subsuelo en el lugar de
emplazamiento, realizando el ensayo de Cono Holandés. la resistencia
admisible es 0.91 kg/cm? de los sondeos realizados.

e Este proyecto se redujo al célculo estructural mediante programas
computalizados, para una posterior verificacion del dimensionamiento de los
elementos més solicitados de la estructura, tanto de la estructura metalica como
de la estructura aporticada, donde los resultados obtenidos cumplen
satisfactoriamente, bajo la Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87 y
el Manual de la AISC (Manual of Steel Construction).

e De acuerdo con el disefio una de las conclusiones consiste en que las cargas
vivas y muertas, empleados para el analisis de la estructura, ya que en la
mayoria las cargas muertas son casi constantes en las armaduras para techo,
resaltando asi el de las cargas vivas son de mantenimiento, escogiendo en todo
caso la condicion més critica en su funcionamiento.

e Serealizo los planos estructurales y detalles constructivos.

e Eltiempo de ejecucion de la obra es de 286 dias calendarios, con un costo total
de la obra de Bs. 5'335.383,87 haciendo un valor de $us. 345.1 por m?,
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Comparando los resultados obtenidos de las armaduras “en K,W y N”, de
acuerdo a los estudios comparativos realizados sobre el rendimiento estructural
de cerchas, correspondientes al estudio comparativo, la eficiencia estructural de
la cercha en curva “en K”. Cabe destacar la relevancia de este aspecto, ya que
se trata de geometrias en las que, tomando en cuenta los estado de cargas y de
condiciones de equilibrio, inicamente con la variacion de la disposicion de las
diagonales se obtienen rendimientos estructurales muy distintos, claro esta, para
una misma cantidad de material resistente.

Es oportuno hacer una mencion especial a la viga Warren por su elevado
rendimiento  estructural, ya que sus resultados se aproximan,
considerablemente, a los resultados de la viga de mayor eficiencia estructural:
la cercha “en K”. Cabe destacar que la viga Warren se caracteriza, ademas, por
su ligereza y agradable aspecto visual, que le confieren unas prestaciones
arquitectonicas destacables.

En este mismo sentido, la cercha Warren es la triangulacion que requiere un
namero menor de uniones lo cual, implica directamente en el costo econémico
en base a su ejecucion y la eficiencia de dicha geometria considerando todos
aspectos estructurales y constructivos, ofreceria incluso un rendimiento

superior al de la viga “en K”.

5.2 Recomendaciones

En la zona de emplazamiento de la estructura se determind la resistencia
admisible del subsuelo en el lugar de emplazamiento, realizando el ensayo cono
holandés se recomienda realizar el ensayo SPT para la verificacion.

Para obtener un buena informacién de la capacidad portante del terreno de
fundacion. realizar mas puntos de sondeo en el lugar de emplazamiento.
Realizar correctamente todo los ensayos de suelos, para obtener una buena
informacién de los mismos, ya que de ellos depende las caracteristicas y

propiedades finales del suelo.
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En cuanto al tipo de cubierta e inclinacion de techos, es recomendable adoptar
un valor promedio, con el objeto de hacer un techo mas econémico posible,
puesto que inclinaciones muy altas presentan desventajas como mayor fuerza
del viento, teniendo que usar perfiles mas grandes con mayor costo.

Se recomienda para la ejecucion de los itms. este conforme a especificaciones
técnicas.

Se recomienda analizar los efectos climaticos al momento de ejecucion del
proyecto, ya que en el lugar presenta un clima bastante caluroso y por el cual
influye en varios aspectos para su ejecucién del proyecto.

Para el mejoramiento del proyecto es indispensable el disefio de la instalacion
eléctrica, el disefio de la instalacion de agua potable y la instalacion sanitaria

con sus respectivos planos, para cumplir con el proyecto a disefio final.
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