CAPITULO |
ASPECTOS GENERALES DEL PROYECTO
1.1. Nombre del proyecto
Disefio de sustentacion estructural Internado Riadja Cancha Norte.
1.2. Localizacion del proyecto

El proyecto se encuentra ubicado en la comunidathdg Cancha Norte, primera seccion
de la Provincia Méndez distante a 16 km de la ahpiél Departamento de Tarija. La
provincia esta ubicada en la parte sur del paise das coordenadas 21° 14’ 19,37” de
latitud Sud y 64° 50’ 35.37” de longitud Oeste yma altura media de 2015 m.s.n.m.

1.3. Aspectos demogréficos

El andlisis que se ve en este punto permite vigrala forma de comportamiento de la
poblacion en el accionar diario referido a susvatddes mas importantes desde el punto de

vista del crecimiento poblacional.
1.3.1. Estabilidad poblacional

Los procesos migratorios han sido y son determ@saeh la conformacidon social y la
actividad econdémica del area de influencia. La adigm es frecuente en todas las
comunidades del departamento de Tarija y la prawviddéndez no es la excepcion,
histéricamente los movimientos migratorios han sidostantes en la poblacion del area de

influencia hacia zonas de mayor actividad econdifveaCuadro N° 1.1)

CuadroN° 1.1
Causas de los Movimientos Migratorios en el
Area de Influencia del Proyecto

CAUSA Porcentaje (%)
Estudios 33
Trabajo 61
Enfermedades 6
Total 100

FUENTE: Alcaldia de San Lorenzo



En el caso de la emigracion temporal, se lo hatee @udad de Tarija y a los distintos
lugares del interior del Pais, como también a paiseinos. Segun las visitas que se realizo
a las distintas comunidades de la region del aeemftlencia, este flujo migratorio esta

constituido por la poblacion joven, donde la prap@r mayor corresponde a los hombres.

El tiempo aproximado de permanencia en los lugdeesiestino varia de acuerdo a la
actividad que realiza. La edad de las personasmgm@n con mayor frecuencia estan entre
20 y 25 afios, y les siguen los de 25 y 30 afioadsiéos menores de 15 afios los que
menos migran; los lugares de mayor frecuencia fefaecia de la poblacion emigrante es

la repUblica de Argentina, la ciudad de Tarijagualas otras ciudades del interior del pais.

Segun el diagnostico del municipio de San Loremztiene una taza neta de migracioén de

1,5% anual, indicativa de un considerable graderdigracion de la poblacion.
1.4. Aspectos sociales

Como se ha mencionado, todas las familias son eet@nagricultoras que se dedican a las

labores de la tierra y a la comercializacion dedmma.

1.4.1. Lenguaje de la poblacion

El lenguaje que hablan y escriben en toda la pabias el castellano.
1.5. Aspectos econdmicos

Dadas las condiciones propias de la zona, la dgmawes rudimentaria, se puede decir que
no ha salido de su etapa inicial, pues todaviansglem arados de yunta o pequefios
implementos de labranza, semillas no clasificadabpres -culturales inapropiadas,
incipiente uso de abonos organicos. La produccgsitaa es la principal actividad en la
gue gira la economia del campesino. El agriculeguga por la tradicionalidad de los
cultivos y aspectos culturales, con muy poco cambimmo la introduccién de la
producciéon de algunas plantas de hortalizas, adapty buenos rendimientos, haciendo

falta en la zona la difusién de nuevas técnicas.



1.5.1. Principales actividades economicas de lagrfdias

Las principales actividades econémicas de las fasnile la zona de estudio del Proyecto es
la agricultura, entre los cultivos mas importanses citan: maiz, papa, trigo, arveja y
vegetales entre otros. La produccion agricola sarddla en diversos sistemas, las mismas
gue son condicionadas por diferentes factoresrelémionados como: el clima, los suelos
(topografia, textura y fertilidad), disponibilida@ riego, insumos y recursos econémicos,

el tamafio de la propiedad o unidad productivawraulacion con los centros de consumo.

La unidad béasica de produccién agricola es la fanlibs roles de los miembros de esta
unidad estan definidos, iniciAndose a partir derisnera edad. Los roles se hacen por
género, los varones adultos y jovenes estan a dar¢gs labores mayores de la produccion
de cultivos y las mujeres adultas y jévenes endagae la reposicion de la fuerza de
trabajo de toda la familia, apoyando también eordaluccion de cultivos, mientras que los

nifios apoyan indistintamente de acuerdo a la del@gae los mayores.

La labor de comercializacion de los productos atm&c y pecuarios se realiza entre
comunidades y también hacia los centros pobladosjocTarija y al interior del
departamento, siendo la comercializacion respoldathiexclusiva de los varones como de

las mujeres de la familia.

1.6. Servicios basicos existentes

Los servicios basicos existentes en el area deeinia del proyecto son:
1.6.1. Agua potable

Cabe sefalar que en ninguna de las comunidadesatelde influencia del proyecto se

cuenta con agua potable.

La calidad, cobertura y los sistemas de agua potabllas comunidades rurales en su
generalidad presentan condiciones de saneamiertierstal deficientes, el agua en gran
parte es insalubre lo que provoca enfermedadestima&es y parasitarias, que son las

principales causas de morbi-mortalidad.



1.6.2. Alcantarillado

Cabe sefialar que en ninguna de las comunidadegaelé influencia del proyecto cuenta
con alcantarillado sanitario. En el CENSO Naciodal Poblacion y Vivienda 2001
realizado por el Instituto Nacional de Estadissieaecopil6, en el cual muestra el modo de

disposicién de aguas servidas en las vivienda derla de estudio del Proyecto.
1.6.3. Energia eléctrica

La comunidad de Tarija Cancha Norte cuente coralaxstn eléctrica precaria todavia

tiene desperfectos pero con el tiempo se percibegntara con mejor iluminacion.
1.6.4. Educacion

En la primera etapa de su ejecucion (1995-2003)Rdéorma Educativa priorizd su
accionar en el nivel primario y secundario. La edi@n estd inmersa en un proceso de
descentralizacion, donde los gobiernos municiptdégsen el derecho de propiedad sobre
los bienes inmuebles del servicio de educacionigdaibly la obligacibn de construir,
equipar y mantener la infraestructura educativa.

La administracion, supervision y el control de lesursos humanos del servicio de
educacion se ha delegado a las prefecturas dedlepdstamento, instancias que ejercen esa
funcion a través de los Servicios Departamentales Etucacion (direcciones

Departamentales y Distritales).

Segun el diagnostico de la 1ra Seccidén del Muroci@ San Lorenzo la educacion formal
dependiente del Distrito de Educacion de San Laresz imparte en dos niveles: Urbana y
Rural. El internado abarcara los nucleos Prof. ©Oatfaro San Lorenzo y Prof. Osvaldo

Galvez de la Calama.
1.6.5. Salud

La Primera Seccion de la provincia Méndez, corredpo al Distrito VI que
administrativamente depende de la Direccion Depetdial de Salud Tarija (SEDES). El
distrito VI esta conformado por el Hospital disttitbicado en San Lorenzo y 8 centros de

salud que corresponden a la categoria de primet. niv



El Distrito VI de Salud, en la actualidad tienedbaj jurisdiccion a 11 cantones con un
total de 55 comunidades y el centro urbano de Smenizo (Capital de Seccidn), que son
atendidas por el Hospital de distrito de San Loveyzpor seis sectores de salud ubicadas

en la zona Alta y Baja.
Cada sector cuenta con un centro sanitario corcolmertura determinada de comunidades.

Las principales causas de mortalidad se debes enfermedades del sistema circulatorio
y sistema respiratorio, siendo la poblacion de B@ag afios las mas vulnerables, segun las
encuestas y los datos registrados se determintag@mfermedades infecciosas intestinales
agudas, infecciones respiratorias agudas y la tsdn afecta en mayor medida sobre

todo a los nifios menores a cinco afos.

La desnutricion en el area de influencia del prtyess un problema que se presenta
especificamente en la poblacién de bajos recursasjfestdndose en los escolares en
forma aguda, creando condiciones propicias a lEsrapdades.

1.6.6. Transporte y Comunicacion

La ausencia de una infraestructura caminera adaesdno de los principales obstaculos

gue frenan el desarrollo socioecondmico de la regié

La red caminera actual, esta en regular estadoydbno permite un flujo permanente de
productos desde los centros de produccién a losaues locales, nacionales y regionales,

ademas que eleva los costos de transporte.

En la actualidad se cuenta con caminos carretpresse tornan intransitables en la época
de lluvias, principalmente los caminos vecinalesdgando aislados varias comunidades o

centros de produccion, con el consecuente detailmta produccion.



CAPITULO Il
ELEMENTOS DEL OBJETO DEL PROYECTO
2.1. El problema

El crecimiento poblacional especialmente en jovesstsdiantes de nivel secundaria de la
zona rural de la primera seccion de la provinciadéz ha ido excediendo las expectativas
de crecimiento estudiantil tanto es asi de queaycekpacios educativos en la comunidad y
cerca de estas, por lo que los jovenes tiendecoareg un largo viaje para poder estudiar y
acrecentando el problema se da de que todos leshaatos de la zona en estudio estén

sobre poblados.
2.1.1. Planteamiento

De acuerdo a estadisticas y datos concretos, geeveada ves hay mayor alumnado en el
ciclo de secundaria de la primera seccién de laipc@ Méndez, al no haber centros

educativos para ese nivel en sus comunidadesstodiantes tengan que movilizarse largas
distancias para poder asistir a un centro educgtalcser reiteradas veces este recorrido, se
les hace muy cansador y les perjudica en sus misstaglios, en caso de que existiera

internado(centros educativos con residencia perntaneestos ya estan sobre poblados.
Las principales causas que dan este hecho son:

- Falta de unidades educativas en el nivel de secandientro de las comunidades de

la zona de estudio.
- Alta demanda de estudiantes de nivel secundarivigaa en zonas alejadas.
- Las unidades educativas existentes se encuenjoardie cada comunidad.

De mantenerse la situacién actual se acrecentkidasercion de jévenes entre 15 y 20
afios que al no tener donde poder seguir desamlollans estudios estos emigran a otros

lugares a trabajar para poder colaborar a susiémil

Se mantendrian los largos recorridos a un centnoagyo ya que los estudiantes en su

mayoria van caminando.



No cuentan con recursos econdémicos para poder pagansporte que les facilite llegar a

un centro educativo.

Por lo dicho anteriormente se hace necesario plantemo solucion las siguientes

alternativas:

- Disponer de vehiculos que trasladen a los esttadianlos centros educativos mas

cercanos gratuitamente.
- Ampliacion del internado de La Calama.
- Disefio y Construccion de un nuevo internado efjaleancha Norte.

2.1.2.- Formulacién
Se plantea las alternativas de solucion para letgr la mas viable:

- Al observar la primera alternativa (colaborar con transporte gratuito a los

estudiantes) podemos realizar el analisis de la signte manera:

Proporcionar vehiculos que trasporten gratuitamands estudiantes de cada comunidad a
un centro educativo que cuente con nivel secundaeadescartada por motivos de dos

causas fundamentales:

1. Los estudiantes de igual forma estarian ajetrepdokrgos viajes de idas

y venidas a sus casas lo que les perjudicaria ememie en sus estudios.

2. Al proporcionar vehiculos econdmicamente seriaalbM por que serian

bastantes vehiculos y el combustible es muy caro.

- Al observar la segunda alternativa (disefio y consiccion de la ampliacion del

internado La Calama) podemos realizar el analisis&lla siguiente manera:

Técnica.- Consiste en ampliar el internado de forma que gas& encuentre saturado,
ampliar a la estructura ya construida ya que nmosgle demolerla por que se construyo el
afio 2000 (estuvo mal disefiada por rebasar el elticr@cimiento estudiantil) por lo que

se considera nueva.



Al tratar de ampliar la estructura la tendrian faeer hacia arriba ya que en los lados no se

cuenta con espacio suficiente.

El disefio seria de ubicar columnas paralelas yadb Ide las ya existentes para poder
soportar el peso de la nueva construccién ya gsieatdiguas no soportarian por ser
disefladas para la actual carga.

En consecuencia es inviable por ser muy trabajasmtan poco prondstico.

Econdmicamente.Es viable a corto plazo ya que una ampliacioraeliega costar el metro
cuadrado mucho menor que una nueva construcciorespaeia alrededor de 48.68 3$us
como valor minimo y 71.03 $us como valor maxima yaego plazo no ya que otra ves
tendria problemas con la sobre poblacion estutliast buscaria una nueva ampliacion de
otras formas el cual ocasionaria gastos econémitanados.

Esa forma de nueva ampliacién seria de compraereral lado del internado y se tendria
gue realizar un financiamiento grande por quedo®hos hoy en dia son econOmicamente

altos.

Social.-Es viable ya que aunque sea un porcentaje destodiantes tendrian donde poder
desarrollar sus estudios comodamente sin largass e viaje. En consecuencia se podria
decir que toda obra en desarrollo es viable soeialenya que ayudaria ala poblacion en su
desarrollo.

- Al observar la tercera alternativa(disefio y consticcion de un nuevo
internado en la comunidad de Tarija Cancha Norte) pdemos realizar el

analisis de la siguiente manera:

Técnica.- Consiste en construir una nueva edificacion cocitumamiento de internado de
dos plantas. Se logrard el mejoramiento sustard®hl equipamiento con una buena
respuesta Arquitectonica que se logrard con estfidj con distribuciones espaciales y
funcionales claras para una buena circulacioniorter exterior del personal como del
producto, formas arménicas adecuadas del mobilide acuerdo a las caracteristicas de
funcionalidad a lo que esta referido la disefio.



La aplicacion del disefio y ejecucion es comodamaplieable ya que es el trabajo de un

ingeniero que dia a dia lo realiza en su vida grofel.

La nueva construccion tiende a ser mayor que kriantpor que si se cuenta con espacio

suficiente para poder ejecutar esta obra.

Econdmicamente.Es viable ya que el costo que significa por metiadcado es de 103.96
$us como valor minimo y 133.38 $us como valor méxpero para un largo plazo porque

los datos estadisticos tanto de demanda y ofegtaritbastante generosos.

Ya se cuenta con un terreno para esta obra loigo#éicaria la no inversion de dinero lo

gue si es econémicamente viable.

Social.- Con la nueva infraestructura se generaran espdeiosnsefianza pedagogica y
técnica con areas recreacionales que desarrollggark® cultural y deportiva de los
alumnos, ademas de ampliar el cupo de estudiantggEhgrando mejores condiciones de

estancia tanto a estudiantes como Profesores.

Con una infraestructura educacional de estasteaistcas en la zona de estudio se lograra
un mejoramiento considerable en las alternativadegarrollo del estudiante, esto se refiere
a que los jovenes por encontrarse en una zonaneeecé capital de la provincia tengan

mas oportunidades de trabajo para poder ayuda fasilias econoOmicamente.

Este internado en esa ubicacion es favorable dogu@venes tengan opciones de elegir

donde pueden estudiar y asi poder descentralizenidad educativa de San Lorenzo.

Tomando en cuenta lo citado en ambas alternatieadefine como la mas viable a la
segunda alternativa, debido que econdmicamermteya plazo es la mejor opcion y que su
alcance es mayor socialmente ya que el propositmdeobra civil del sector educacional
es que un gran numero de individuos sean benedgiatjorando asi su calidad de vida y
educacion.

Por lo tanto la mejor solucién es la de Disefio gonstruccion de un nuevo internado

en la comunidad de Tarija Cancha Norte™



2.1.3. Sistematizacion

De acuerdo a la arquitectura y a los requerimiedsmsusuario (gobernacion de Tarija
seccion San Lorenzo) se eligid la estructura deestaion mas viable los cuales son los

siguientes:
- Cubierta de calamina con cercha metalica segupddses requeridos.

- En la parte de la estructura se tomo la decisioredkzar con portico de HPA° por
ser mas eficiente y econOmicamente viable. Se zmmah de acuerdo ala
idealizacion si algunos elementos se toman cométiemiente determinados o
estaticamente indeterminados.

- En la parte de la infraestructura se analizarazepatas aisladas de H°A° segun las
dimensiones de cada una, las cuales dependeras desultados obtenidos por el

estudio de suelos que se realizara en CIV-502
2.2. Objetivos

Los objetivos del proyecto estructural contemplameramente un Unico objetivo general,

para luego poder discretizarlo en objetivos masafpos.
2.2.1. Objetivo General

Calcular y disefar las estructuras de sustentat@dmuevo internado en la comunidad de

Tarija Cancha Norte.

2.2.2. Objetivos especificos

Entre los objetivos especificos se plantean lasiesides:
- Calcular y disefiar la cubierta metélica segun &élps necesarios.
- Calcular y disefiar la estructura a porticada de®H°A

- Calcular y diseiar la infraestructura de H°A°,
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- Realizar un presupuesto que sirva como referentigue ejecucion de las tres

estructuras que comprenden el proyecto.

- Realizar un cronograma que sirva como referencia pa ejecucion de este

proyecto.

2.3. Justificacion
Las razones por las cuales se elabora el proyediwgénieria civil son las siguientes:
2.3.1. Académica

- Profundizar los conocimientos adquiridos en laararuniversitaria.

- Aplicar los conocimientos en el campo de estrustdeedificaciones.

- Lograr la licenciatura en la carrera de Ingeni€iial.
2.3.2. Técnica

Realizacion de planillas de céalculo en Excel aletie algunas estructuras par que en un
futuro el lector cuente con planillas de célculeagaoder agilizar y facilitar el desarrollo de
calculo de toda estructura.

2.3.3. Social

Contribuir y brindar a la comunidad el disefio edtrital del nuevo internado, para que
estos busquen financiamiento para poder ejecutadsi poder solucionar el problema
planteado.

2.4. Alcance del proyecto

Con toda la informacion secundaria brindada, earda@uesta de proyecto se han analizado
las siguientes alternativas:

2.4.1. Andlisis de alternativas de solucién

En la etapa de la propuesta se concluyo:
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La cubierta se realizara de cerchas con elemeetpeidiles metalicos, se descarto
gue podia ser de cercha de madera pero se viaaseeiable porque las luces que
se disponen en al cubierta son demasiado largestyve un analisis previo donde
los resultados eran evidentes al dar seccionessdgldmentos demasiado grandes y

se descarto esta idea.

Por las dimensiones de los espacios y la arquiges® opto por un estructura de
portico de HPA° ya que este tipo de estructuraetuce los espacios designados

previstos en la arquitectura.

La parte de la infraestructura se realizara de H9&° ser mas eficiente en la

distribucion de las cargas y por que se optariarq@ror area de fundacion

2.4.2. - Resultados a lograr

En el desarrollo de la propuesta “"Disefio estrattlg sustentacion del nuevo internado en

la comunidad de Tarija Cancha Norte”” que se @eau¢én la asignatura CIV-502, se

plantean los siguientes resultados:

Estudio de suelos: capacidad portante, estratifina¢ipo de suelo atreves de los

instrumentos del laboratorio de suelos de U.A.J.M.S

Calcular y disefiar la cubierta metélica analizapeidiles metalicos.
Calcular y disefiar la estructura a porticada de®H°A

Calcular y disefar la infraestructura de H°A°.

Calcular y disenar todos los elementos complemiestajue forman parte de la
estructura como ser: Escaleras.

Realizacion de computos métricos, precios unitaripgesupuesto en general.
Realizacion del cronograma de ejecucion de la obra.

Realizacion de especificaciones técnicas.
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No se realizara el calculo de las instalacionesigggotable, sanitaria, eléctrica)

solamente se incluird en el presupuesto y cronagmo referencia.
No se realizara la evaluacion ambiental.

Elaboracién del informe del proyecto.
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CAPITULO llI
MARCO TEORICO
3.1. Generalidades

En este capitulo se mencionaran los métodos aautilpara calcular los diferentes

elementos estructurales, se usara la norma Badiui@nhormigdn armado para estructuras
de hormigon y la norma LRFD para estructuras negglde cubierta, tomando en cuenta
las recomendaciones que éstas nos dan para obtemerstructura segura y economica,

considerando las ventajas arquitecténicas y fuadésn
3.2. Estudio de suelos
El estudio de suelos se realizo por el método ES9AR PENETRATION TEST (SPT).

El ensayo normal de Penetracion Estandar SPT eprusha In Situ que se realiza en el
fondo de una perforacion, consiste en determinausiero de golpes de un martillo de
peso 63.5 Kg y 762 mm (30 plg) de altura de caht@aesarios para hincar en el suelo
inalterado, un toma muestras partido normal en distancia de 305 mm(1 pie) cuyos
diametros normalizados son: 36.8 mm(1.45 plg)deeifo interior y 50.8 mm(2 plg) de

diametro exterior.

El ensayo se puede realizar de dos formas, unel@ abierto (mediante excavacidén con

equipos caracteristicos) y otra por perforaciondjarge barrenado).
El equipo necesario es el siguiente:

* Muestreador (de 2" de diametro exterior)

» Cono diamantado (2" de diametro)

* Martinete (63.5Kg de peso)

» Tripode de acero con dispositivo para ejecucion

» Roldana con soga (1¥2” de diametro y 10m de largo)
» 3tubos y acoples para incrementar la altura gede

» Escalara (en caso de realizar exploracion a clikrta)
 Bomba de agua
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» Barrenos de perforacion

» Sistema hidraulico de perforacion.

El procedimiento para realizar el ensayo de petiéttaSPT se realiza de la siguiente

manera.

Si existe agua por encima del nivel de la basexdavacion se evacuara el agua utilizando
equipos apropiados para el fin. Si el suelo quedarado se corregira y detallara mas

adelante.

Son necesarias 5 personas para levantar el pesoadlo y otra para guiar la punta de

penetracion.

Se debe revisar el equipo y el lugar donde sezegaliel ensayo, hasta que cumplan las
condiciones minimas y al momento de ubicar el tifpdenga condiciones estables

suficientes para soportar la fuerza del martillo.

Para verificar que equipo de hincado se utilizatng@ diamantado o cuchara partida) se
debe observar el suelo, si este contiene graveexeceda los %" se debe utilizar el cono
diamantado. En caso de suelos finos es indifereinteso del equipo aunque la cuchara

partida tiene la ventaja de que puede muestresareéd del punto de ensayo.

Seguidamente se efectla golpes hasta los prim&asnl a partir de ahi se empieza a

contar los golpes hasta una profundidad de 30 cm.

Luego se procede a retirar la punta y se consiguauestreo de al menos 5 Kg en caso de

suelos aluviales y 1 Kg si es un suelo limoso.

Para la determinacion de la resistencia caradteridel suelo se cuenta con el nUmero de
golpes y la clasificacion del suelo, se puede emtilas dbacos B.K. Hough, de acuerdo al

tipo de suelo, se ubicara de inmediato los valdess capacidad admisible.

3.3. Métodos de calculo de estructuras metalicas dabierta

El proyecto comprende un andlisis técnico siguidadmormas de construccion
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LRFD (Factor de Carga y Resistencia de Disefo) famubierta, sin embargo para el
analisis de la carga de viento se tomara en culastaecomendaciones del Cdédigo

Boliviano del Grupo Andino porque se adecla mejouestra realidad climatoldgica.
3.3.1. Combinaciones de carga
La norma LRFD nos muestra las siguientes combinasio

Cuadro N° 3.1
Combinacion de cargas

1.2D + 1.6L 1)
0.9D + 1.3W )
FUENTIERFD-93

Donde:
D: carga muerta
L: carga viva

W: carga de viento

Cuadro N°3.2
Factores de reduccién de resistencia

Factor de
Reduccion SITUACION
(%)
Aplastamiento en areas proyectantes de pasadiuescifh del alma
1 bajo de cargas concentradas, cortante en tormljargas tipo
friccion
Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de sdldas con
0.9 esfuerzos paralelos al eje de la soldadura, sotdadie ranura en el
metal de base, fluencia de la seccion total de imiesmna tension.
Columnas, aplastamiento del alma, distancias alebgpicapacidad
085 de aplastamiento de agujeros.
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Cortante en el area efectiva de soldaduras deaaour penetracion
0.80 completa, tension normal ala &rea efectiva de daldade ranura

con penetracion parcial.

Tornillos a tension, soldadura de tapdn o muesaetura en la

0.75

seccion neta de miembros a tension.
0.65 Aplastamiento en tornillos (que no sea tip@A3
0.60 Aplastamiento en cimentaciones de concreto

FUENTE: LRFD-93
3.3.2. Carga del viento

Varios estudios sobre modelos han demostrado queeesenta un efecto de succion en
sotavento, es decir el la superficie contrariaiahto y que en cubiertas con pendiente
inferior a un angulo @ de 30°, el viento en lugampdoducir presion, produce succién en el

lado del viento (barlovento). (ver figura 3.1)

Figura N°3.1
Disposicion de las cargas de viento
Barlovento //'/\,\‘ - / \i\ Sotavento
o & N \\J\z\\ Qo
e D A

K> L
KX N
A\ //\/ o </

La presion o succion del viento, perpendicular sulgerficie del techo se puede determinar

mediante la siguiente expresion:
P =C*q
Donde:

P = Presi6n del viento en Kgfm
C = coeficiente que depende de la posicion e iacion del techo

q = Presion en funcién de la velocidad del viemtdg/mf
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El valor q se determina mediante:
q = 0.00484* \}

V = Velocidad del viento en Km/hr

El valor de C (C1 para barlovento 6 C2 para sotayese determina mediante el siguiente
cuadro donde los valores negativos significan guncgipara angulos intermedios se puede
interpolar linealmente.
Cuadro N° 3.3
Valores de los coeficientes c

Valor de @ en
grados Cl C2
Q° -0,50 -0,27
10° -0,50 -0,27
20° -0,50 -0,27
25° -0,10 -0,27
30° 0,30 -0,27
35° 0,36 -0,27
40° 0,50 -0,27
50° 0,65 -0,27
60° 0,85 -0,27
70° 0,85 -0,27
90° 0,85 -0,27

FUENTE: Norma del Grupo Andino para maderas
3.4. Métodos de calculo de estructuras de H°A°

El proceso general de célculo prescrito en el Goddgliviano del Hormigon Armado
corresponde al método de los estados limitespdidhculo trata de reducir un valor,
suficientemente bajo, la probabilidad, siempreterige, de que sean alcanzados una serie
de estados limites entendiendo como tales aquesdtaslos o situaciones de la estructura, o

de una parte de la misma, tales que, de alcangarss la estructura fuera de servicio.

El procedimiento de comprobacion, para un ciertades limite consiste en deducir por
una parte, el efecto de las acciones aplicadagsitactura, o a parte de ella: y por otra, la
respuesta de tal estructura, correspondiente @ukc®n limite en estudio. Comparando

estas dos magnitudes siempre que las accionesioexseproduzcan un efecto inferior a la

18



respuesta correspondiente al estado limite, pofirnasmse que estd asegurado el

comportamiento de la estructura frente a tal edliadite.

Con objeto de limitar convenientemente la probdadide que, en realidad, el efecto de las
acciones exteriores puedan ser superior al previstgue la respuesta de la estructura
resulte inferior a la calculada, el margen de sdgdrcorrespondiente se introduce en los
calculos mediante unos coeficientes de ponderacigue multiplican los valores
caracteristicos de las acciones y otros coeficgedéeminoracion, que dividen los valores
caracteristicos de las propiedades resistentes loglemateriales que constituyen la

estructura.
En consecuencia el proceso de calculo del Cédidgwidoo del Hormigon consiste en:

1° Obtencién del efecto Sd, de las acciones exéstioelativo al estado limite en estudio, a

partir de los valores ponderados de las accionmesteaisticas.

2° Obtencion de las respuesta Rd, de la estructur@spondiente al estado limite en

estudio, a partir de los valores minorados dedaaateristicas resistentes de los materiales.

3° El criterio de la aceptacion, consiste en lapaipacion:
Rd>=Sd

Siendo:

Sd= Valor de célculo de la solicitacién actuante

Rd= Valor de calculo de la resistencia de la esirac

3.4.1. Coeficientes de minoracion de las resisteaside los materiales y mayoracion de

las cargas

Estos coeficientes se encuentran los aplican em&st_imites Ultimos los cuales estan en

funcion de | tipo de carga y segun los materiategleados.
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Cuadro N° 3.4
Estados Limites Ultimos
Coeficientes de ponderacion de las acciones

Coeficiente Nivel de Control y dafios Correccion
basico previsibles
. Reducido +0.20
Nivel de Control
. . Normal 0
en la ejecucion
Intenso -0.10
y1=16 Minimos y
Dafios previsibles exclusivamente  -0.10
en caso de materiales
accidente Medios 0
Muy Importantes  +0.20

FUENTE: Norma boliviana del hormigdén armado Pag.59

El valor final de y1, sera el que se obtenga como resultado de la oawgibn de las

correcciones introducidas en el coeficiente bagnduncion del nivel de control adoptado

y de la magnitud de los dafios previsibles.

Se tendra en cuenta que, en el caso de dafosipleyvisiuy importantes, no es admisible

un control de ejecucion a nivel reducido.

Se podra reducir el valor final dgl en un 5% cuando los estudios, calculos e hipétesis

sean muy rigurosos, se consideren todas las seimites y sus combinaciones posibles y

se estudien con el mayor detalle los anclajes, s)ugtdaces, apoyos, etc.

Cuadro N°

3.5

Estados limites ultimos
Coeficientes de minoracién de la resistencia denateriales

Material Coe]‘ |c_|ente Nivel de control | Correccién
basico
Reducido +0.05
ACERO 5=115 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido +0.20
HORMIGON )c =150 Normal 0
Intenso -0.10

FUENTE: Norma Boliviana del hagdn armado Pag. 59
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Los valores basicos de los coeficientes de seglrigira el estudio de los estados limites

altimos, son los siguientes:

- Coeficientes de minoracion del acero.................cccoeveveinnnen. y5=115
- Coeficiente de minoracion del hormigon................coooeveiinne, y)c =150

- Coeficiente de ponderacion de las acciones decefiestfavorable...y,, = 160

3.4.2. Hipdtesis de carga

Cuando la reglamentacion especifica de las estagho indique otra cosa, se aplicaran las

hipotesis de cargas enunciadas a continuacion.

Para encontrar la hipotesis de carga mas desfdeocalrespondiente a cada caso, se

procedera de la siguiente forma:

Para cada estado limite de que se trate, se coasidelas hipotesis de carga que a
continuacién se indican, y se elegira la que, emaceaso, resulte mas desfavorable,
excepcion hecha de la Hipétesis Ill, que solo gzard en las comprobaciones relativas a
los estados limites dltimos. En cada hipotesis mebéenerse en cuenta, solamente,

aguellas acciones cuya actuacion simultanea sepatitre.
Hipotesis Iy, * G+ y,, * Q

Hipotesis I1: 09(y,, * G+, *Q) +09* y,, *W

En estas expresiones:

G = valor caracteristico de las cargas permanemi&s las acciones indirectas con caracter

de permanencia.

Q = Valor caracteristico de las cargas variablesexplotacién, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variablegpedas sismicas.
W = Valor caracteristico de la carga de viento.

Cuando existan diversas acciones Q de diversoerm$g y de actuacion conjunta
compatible siendo pequeria la probabilidad de quenak de ellas actien simultaneamente

con sus valores caracteristicos, se adoptard ereXpsesiones anteriores, el valor
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caracteristico de Q para la carga variable cuyot@fsea predominante, y para aquellas
cuya simultaneidad presente una probabilidad nogfe y 0.8 del caracteristico para las

restantes.

Cuando las cargas variables de uso sean capacasgoiar efectos dinamicos, deberan

multiplicarse por un coeficiente de impacto.

Cuando, de acuerdo por el proceso constructivoigictg\puedan presentarse acciones de
importancia durante la construccion, se efectuara&cdmprobacion oportuna para la
hipotesis de carga mas desfavorable que resutterdbinar tales acciones con las que sean
compatibles con ellas. En dicha comprobacién, poddacirse, en la proporcién que el

proyectista estime oportuno, el valor de los cogfiles de ponderaciory( = 160) para

los estados limites ultimos recomendandose no tejat = 125.

3.4.3. Cargas para el calculo de edificios
3.4.3.1. Cargas permanentes

Son todas las cargas constituidas por el peso@umila estructura, el peso de todos los

elementos contractivos fijos en instalaciones paantes.

La determinaciéon del peso de un cuerpo homogénd@arge en general multiplicando su
volumen por su peso especifico aparente.

Para los casos mas frecuentes de fabricas y mgmimaen utilizarse los pesos por unidad

de volumen consignados en la siguiente tabla:

Cuadro N° 3.6
Peso de fabricas y macizos

ELEMENTO PESO (Kg/m3)
A. Silleria
De basalto 3.000
De granito 2.800
De caliza compacta o marmol 2.800
De arenisca 2.600
De arenisca porosa o caliza porosa 2/400
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B. Mamposteria con mortero

De arenisca 2.400

De basalto 2.700
De caliza compuesta 2.600

De granito 2.600

C. Fabrica de ladrillo

Ceramico macizo 1.800
Ceramico perforado 1.500
Ceramico hueco 1.200
Silicocalcareo macizo 2.000

D. Fabrica de bloques

Bloque hueco de mortero(pesado 1.600
Bloque hueco de mortero (ligero) 1.300
Blogue hueco de yeso 1.000
E. Hormigones

De grava, armado 2.400

De grava, en masa 2.200

De cascote de ladrillo 1.900

De escoria 1.600

F. Revestimientos

Argamasa, cemento, cal y arena 1.900
Argamasa, cemento y arena 2.100
Argamasa de yeso 1.200

FUENTE: Hormigén armado de Montoya-Mesenguer-MoF&g. 679
3.4.3.2. Cargas accidentales

Son todas las cargas que puedan actuar sobredatest en funcion de su uso (personas,

muebles, vehiculos, instalaciones amovibles, etc).

Para cada parte del edificio se elegird un valosalgecarga de uso adecuado al destino
gue vaya a tener, sin que el valor elegido sea ngmel correspondiente a este uso en la

siguiente tabla.
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Cuadro N° 3.7

Sobrecargas
USO DEL ELEMENTO SOBRECARGA
(Kg/m®)
A. Azoteas
Accesibles sbélo para conservacion 100
Accesibles sélo privadamente 150
Accesibles al publico Seguln su uso
B. Viviendas
Habitaciones de viviendas econdmicas 150
Habitaciones en otro caso 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados *
C. Hoteles, hospitales, carceles, etc.
Zonas de dormitorio 200
Zonas publicas, escaleras, accesos 300
Locales de reunion y de espectaculo 500
Balcones volados *
D. Oficinas y comercios
Locales privados 200
Oficinas publicas, tiendas 300
Galerias comerciales, escaleras y 400
accesos
Locales de almacén Segun su uso
Balcones volados *
E. Edificios docentes
Aulas, despachos y comedores 300
Escaleras y accesos 400
Balcones volados *

F. Iglesias, edificios de reunion y de espectaculos

Locales con asientos fijos 300
Locales son asientos, tribunas, escaleras 500
Balcones volados *

FUENTE: Hormigén armado de Montoya-Mesenguer-MoF&y. 684
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* Sobrecarga de balcones volados

Los balcones volados de toda clase de edificioscadeularan con una sobrecarga
superficial, actuando en toda su area, igual @ lasl habitaciones con que comunican, mas

una sobrecarga lineal, actuando en sus bordesfesnte 200 kg/m.
3.5. Cubiertas

La cubierta es el elemento estructural que ciermgalte superior de un edificio y tiene la
mision de proteger su interior contra las inclenesatmosféricas (lluvia, viento, nieve,
calor y frio). Su forma, su inclinacion (pendiente)naterial de cubricion, ejercen una

influencia esencial sobre el aspecto de la edificac
3.5.1. Disefio estructural de la cubierta
Se conocen en el disefio de estructuras metalicasiéimdos, estos son:

- Método de disefio Elastico.

- Método de disefo Plastico.

En el método de disefio elastico se estima la cdegaabajo o cargas que la estructura
posiblemente debe soportar, se dimensionan los lbnemmsobre la base de ciertos
esfuerzos permisibles o admisibles. Estos esfuaaissibles son usualmente una fraccion
porcentual del esfuerzo en el limite de fluencibadero y en la resistencia a la ruptura en
tension.

El método de disefio plastico es cuando el esfusmam punto de una estructura de acero
dactil alcanza el limite de fluencia, esa partéadestructura cede localmente, permitiendo
cierto reajuste de esfuerzo. Si se incrementarigac&l esfuerzo en el punto en cuestion
permanecera casi constante y el incremento derdm c®ré resistido por las partes cuyos
esfuerzos son menores. La teoria basica del dgéBtico ha permitido explicar mejor la

posibilidad de distribucion de los esfuerzos, uea que dichos esfuerzos han alcanzado el
valor correspondiente al punto de fluencia en @geguntos de la estructura. El presente
proyecto estd diseflado de acuerdo a la teoria ceia plastico, siguiendo el

procedimiento que se describe a continuacion.
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3.5.1.1. Disefio de miembros sujetos a traccion

El problema central de todo disefio de miembroduithe el disefio de miembros en
tension, es encontrar una seccion transversallpaxzal la suma de las cargas factorizadas

no exceda la resistencia del miembro, es decir:
2y;Q; < ORn

Estas son las relaciones que se usan para el diseglementos sometidos a flexion:

Nd
fti=—-—<0:,.Fy
Ap

Nd
ftz = S@Z.FT

crit

La limitacion de la esbeltez seréa satisfecha si:

Kl
— <300
T

Siendo:

ft1y ft,= esfuerzos de la pieza

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

Fr = Limite de ruptura del acero

Ag = Area bruta de la pieza

A= area critica de la pieza

K= La esbeltez de la pieza

I=la longitud de la pieza

r = Radio de giro minimo necesario de la pieza
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@1= Factor de reduccion o resistencia en la sednidta (0.90).
@2=Factor de reduccion o resistencia en la seceten (0.75).

La presencia de un agujero en un miembro sujeemsidn, obviamente incrementara los
esfuerzos, aun si el area del agujero queda ocyp@adan remache o tornillo. Existe un
area menor de acero en la que la carga va diss&uly existird también cierta
concentracion de esfuerzos en los bordes del agwersta nueva area se la conoce como
seccion neta o area critica calculada. El arezariialculada de la seccion transversal, es el
area total de la seccion transversal del miembemas el area del agujero.

Act‘r'i =A- Aag

calc

Aag:dA*t

(d LI )
dA < P 16" 16"
(dp + 1.5mm + 1.5mm)

dp = Lado o didmetro de la seccidn transversapeeio
dA = Lado o diametro de la seccién transversahdajero
t = espesor del perfil o tubo estructural aplastado

El area critica real es el menor de las siguiestaaciones:

4 { Acrit
L < calc
crit = 0,85 . AB

3.5.1.2. Disefio de miembros sujetos a compresion

Los miembros en compresion son elementos estriesusametidos a fuerzas axiales de
compresion; es decir las cargas son aplicadasaago de un eje longitudinal que pasa por
el centroide de la seccion transversal del miemlaloesfuerzo puede calcularse con

fc = P/A, donde §se considera uniforme sobre toda la seccion trasavd=n realidad este
estado ideal nunca se alcanza y alguna excentticddala carga es inevitable se tendra

entonces flexidbn que pueda considerarse como sadandser despreciada si la condicién
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de carga tedrica puede aproximarse en buena mddidéEexion no puede despreciarse si

existe un momento flexionante calculable.

La relacion entre cargas y resistencia toma laesnge forma:

Nd
fa==r < Fa=Fey+® + 0=085

K =1

< 200

Donde:

fa= Tension de compresion que esta actuando salpieda.

Nd= Suma de las cargas mayoradas por su respeckjiciente de seguridad.

A= Area total de la pieza.

Fa= Tension resistente a compresion que tieneelm@n las condiciones de trabajo que se

ha determinado

Fcrii= Tension resistente a compresion determinada bipéaibole de Oile, sin coeficiente

de seguridad.
@= Coeficiente de seguridad de la tension resistent

K

los extremos de la pieza.

L= Longitud de la pieza.
Fy= Tension de limite elastico del acero que estatrabajando.
E= Modulo de elasticidad longitudinal del acero.

Parametro de esbeltez.

Coeficiente de pandeo que lleva en cuenta ladicmnes de borde o tipo de apoyo en
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Puede entonces obtenerse una solucion directagndeie asi el enfoque de tanteos
inherentes en el uso de la ecuacion del modulcetargSi la frontera entre las columnas
elasticas e inelasticas se torha= 1,5, las ecuaciones AISC para el refuerzo critico de

pandeo pueden resumirse como sigue:

Paral. < 1,5, Columnas inelasticas
Ferie = 0,658% x fy
Paral. > 1,5, Columnas elésticas

0,877
crit = /162 * fy
Se recomienda la relacion de esbeltez maxima I€l/2@D para miembros en compresion,
aunque se trata de un limite sugerido, este lisniperior practico porque las columnas con

mayor esbeltez tendran poca resistencia y no se@mmicas.

3.5.1.3. Disefio de pernos o tornillos

Se designan pernos o tornillos los dispositivos aneos de conexidon, con cabeza
cuadrada o hexagonal formados por un vastago kdindon roscado exterior en su lado
libre, que se insertan atreves de agujeros pasantekacas o piezas a unir y se ajustan con

tuercas y arandelas de apriete en su extremo stibreée de rosca.

En las estructuras se utilizan pernos hexagonalesatizados debido a que las cabezas
son mas faciles de ajustar y necesitan un espagimmpara girar con llaves de apriete.
Segun sus caracteristicas mecanicas los perntéss#fecan en grados:

- Pernos A 307
- Pernos A 325
- Pernos A 490

Los pernos A 307 son conectores normales sin tgroeaocidos como pernos standard o
comunes, se usan en miembros secundarios de eslificdustriales o construcciones
precarias o provisionales, de corta vida y facslaame.
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Los pernos A 325 y A 490 son de ata resistencanoehdos con aceros de medio carbono
aleados, templados y revestidos. Tienen un usociigpe estructural, con campo de
aplicacion en juntas o nodos de poérticos de eddicpuentes, armaduras de techos y
galpones.

Se presenta un cuadro con las resistencias miritmascion Tb de los diferentes tornillos:

Cuadro N° 3.8
Fuerzas minimas de traccion Tb en los pernos

Diametro del perno db Pernos A 325 | Pernos A 490

mm pulgadas Tb (Ko) Tb (Kg)
13 1/2 5440 6800
16 5/8 8620 10900
19 3/4 12700 15900
22 7/8 17700 22200
25 1 23100 29000
29 11/8 25400 36300
32 11/4 32200 46300
35 13/8 38600 54900
38 11/2 46700 67100

FUENTE: disefio de estructuras metalicas LRFD.
3.5.1.3.1. Capacidad resistente de las uniones ammectores mecanicos

La capacidad resistente de las uniones con comsctoecanicos depende de la resistencia

de las planchas o perfiles conectados y de looparmemaches usados.
a) Capacidad resistente a corte en desplazamigtito c

La condicién de desplazamiento critico implica glelesplazamiento esta impedido, es
decir que no puede existir ningun tipo de corrirteerlativo entre las planchas conectadas,
debido a la gran ficcidbn producidas por el estrigioste de los pernos con las llaves
calibradas.

La resistencia tedrica a desplazamiento criticagwtamiento resistente @v, Rn, referidas
a las cargas mayoradas debe cumplir:

Q)V*RnZNd
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En agujeros standard : @v = 1y la capacidad srgstnominal resulta:
R,=113xu*xTbh*nxn

Tb es la traccion minima en el conector, dada ¢ablia N° 8 y representa la fuerza normal
aplicada entre las partes conectadass el numero de pernos y n el numero de planos de
corte de la conexion, u es el coeficiente de fic@statica o factor medio de deslizamiento

para superficies A, B o C cuya clasificacion saligt continuacion:

K = 0.33 en superficies clase A = Son las supeHitbres de cas carilla de laminacion, no
pintadas o superficies limpias, sometidas a tragatas con chorros de arena y a las que se

ha aplicado un protector Clase A.

KM = 0.5 en superficies Clase B = Son las supesfiomepias, sometidas a tratamientos con
chorros de arena y no pintadas o superficies lisnpoametidas a tratamiento de chorros de

arenay a las que se ha aplicado un protector Blase

M = 0.4 en superficies Clase C = Son las supesfigalvanizadas en caliente y las

superficies rugosas.

En la generalidad de los casos, se considera gusijgerficies son de clase A, lo cual da
mayor margen de seguridad a la conexion. Sin ermobalrgroyectista debe determinar la

clase de superficie que considere conveniente.
b) Capacidad resistente de las planchas por desgento

La capacidad resistente a desgarramiento de lashaa a lo largo de un plano de corte,

seraigual a @, Rn: para @ = 0.75
R, =0.6*%Fr* At
Por lo tanto, se debe cumplir, para las cargasriaetias
®*R, >N,

Acrit es el area neta sometida a corte, donde pdesigarrar el material y se toma el menor
de:
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ACtT‘i = A - Aag

calc

Aagsz*t

(d + ! + ! )
dA S P 16” 16"
(dp + 1.5mm + 1.5mm)

dp = Lado o didmetro de la seccién transversapeeaio
dA = Lado o diametro de la seccidn transversahdajero

t = espesor del perfil o tubo estructural aplastado

4 { Acrit
< calc
crit = 0,85 . AB

3.6. Losas con viguetas de hormigdn pretensado

Las losas son elementos estructurales bidimensisnah los que la tercera dimension es
pequefia comparada con las otras dos dimensioneasdsas cargas que actian sobre las
losas son esencialmente perpendiculares a su glando que su comportamiento es de

flexion.

El proyecto se elaborard con losas alivianadaspuestas por viguetas prefabricadas de
hormigdn pretensado, carpeta de hormigén y compitraigerante de plastoformo. No
se realizara el disefo de la losa alivianada, mosguel medio existen viguetas pretensadas
y, el proveedor, sera el encargado del dimensiaramien funcion del tipo de estructura.

En los planos se especifica la disposicion deigsetas.
3.7. Vigas

Las vigas son elementos estructurales linealesdiderentes formas de seccién transversal
y que, por lo general, estan solicitadas princiealta a flexion. Solamente se analizaré el
caso de secciones rectangulares de hormigon ariyadpie el proyecto esta disefiado con

vigas rectangulares.
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3.7.1. Célculo a flexién simple

- Se debera mayorar el momento de disefio por unceer@l de seguridads que

se obtiene del cuadro N° 3.4.
M d = ys * M
- Se debera calcular el momento reducido de calcolola siguiente ecuacion:

M

* 2*
bW d fCol

Hy =

Donde:
bw = Ancho de la viga

d = Es la distancia del borde mas comprimido hektentro de gravedad de la armadura

mas traccionada (también llamado “canto atil”)
fcd =Resistencia de disefio del hormigon.
- Secalculara el valoH |, , se obtiene datco N° 3.9

Si: U, = M, no necesitaarmaduraa compresion

Si el momento reducido de calculo es menor al mémnesducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debgr@ndisde una armadura que soporte los

esfuerzos de traccién y se debera seguir lospgpasmse mencionan a continuacion:

1) Con el valor del momento reducido se entra adom N° 3.11 y se obtiene la cuantia

mecanica de la armadura

2) Calcular la armadura para el momento flectatotositivo como negativo

f
As = w* bw * d * —¢d_
yd
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Donde:

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

3) Calcular la armadura minima y el valor de plstteae del cuadro N° 3.10

— * *
Amin H bw d

La ecuacion que se muestra, solo es para seccixtaagulares

4) Se tomard la mayor armadura de los dos valotesi@ares mencionados.

- Cuando el momento reducido es mayor que el monmeirtiono

Figura N° 3.2
Viga de hormigén armado
T v » As2. compresion
h
J 2 ° Asi. traccion
f——bw—-

Cuadro N° 3.9
Valores limites

fy(kp/cm2) | 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd(kp/cm?) | 1910 2090 3480 3650 4000 4350
& lim 0.793 0.779 3.48 0.668 0.648 0.628
p lim 0.366 0.362 0.679 0.332 0.326 0.319
W lim 0.546 0.536 0.467 0.46 0.446 0.432

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado



Cuadro N° 3.10
Cuantias geomeétricas minimas

ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-22 |AE-42 |AE-50 |AE-60
Soportes | Armadura total 0.008 |0.006 |0.005 |0.004
Con 2 armaduras Al y A2 0.004 | 0.003 | 0.0025 | 0.002
Vigas Armadura en traccion 0.005| 0.0033 | 0.0028| 0.0023
Losas En cada direccion 0.002 0.001)8 0.0015 0.0014
Muros Armadura horizontal total 0.0025 | 0.002 | 0.0016 | 0.0014
Armadura horizontal en una cara0.0008 | 0.0007 | 0.0006 | 0.0005
Armadura vertical 0.0015 | 0.0012 | 0.0009 | 0.0008
Armadura vertical en una cara | 0.0005 | 0.0004 | 0.0003 | 0.0003

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado

Cuadro N° 3.11
Tabla universal para flexion simple o compuesta

g M W (W/Fyd).103
0.0891 |0.03 |0.0310 D
0.1042 | 0.04 | 0.0415 o)
0.1181 | 0.05 | 0.0522 M
0.1312 | 0.06 | 0.0630 |
0.1438 | 0.07 | 0.0739 N
0.1561 | 0.08 | 0.0849 |
0.1667 | 0.0886 | 0.0945 o)
0.1684 | 0.09 | 0.0960

0.1810 | 0.10 | 0.1074 2
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0.1937
0.2066
0.2198
0.2330
0.2466
0.2590
0.2608
0.2796
0.2988
0.3183
0.3383
0.3587
0.3796
0.4012
0.4234
0.4461
0.4696
0.4939
0.5188
0.5450
0.5721
0.6006
0.6283
0.6305
0.6476
0.6618
0.6681
0.6788
0.6952
0.7310
0.7697

0.11
0.12
0.13
0.14
0.15
0.159
0.16
0.17
0.18
0.19
0.20
0.21
0.22
0.23
0.24
0.25
0.26
0.27
0.28
0.29
0.30
0.31
0.3193
0.32
0.3256
0.33
0.3319
0.3352
0.34
0.35
0.36

0.1189
0.1306
0.1426
0.1546
0.1669
0.1782
0.1795
0.1924
0.2056
0.2190
0.2328
0.2468
0.2612
0.2761
0.2913
0.3069
0.3232
0.3398
0.3570
0.3750
0.3937
0.4133
0.4323
0.4338
0.4456
0.4554
0.4597
0.4671
0.4783
0.5030
0.5296

0.0994
0.1007
0.1114
0.1212
0.1259
0.1343
0.1484
0.1860
0.2408
0.2568

- Z O 0O

- 2

w

- Z O O

- Z
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0.7788 | 0.3623 | 0.5359 | 0.2854
0.7935 | 0.3658 | 0.5460 | 0.3280

0.8119 | 0.37 04931
0.8597 | 0.38 0.9251
0.9152 | 0.39 5.9911
0.9848 | 0.40

FUENTE: NormalB@na del Hormigén Armado
3.7.2. Esfuerzo cortante

Jiménez Montoya diceeh caso particular de inercias constantes tenenoeslg tension de
cizallamiento es definida por la ecuacion ya codadie la resistencia de los materidles

V*m

=
b* |

Donde:

t=Esfuerzo cortante

V=Cortante en la seccién que estamos verificandension del cizallamiento

m= Momento estético en la seccién donde se esificaado la tensién de cizallamiento.
b= Ancho de la pieza donde se esta verificanderaién de cizallamiento.

I= Momento de inercia respecto del centro de gradet® la pieza.

3.7.2.1. Calculo de la armadura transversal

El hormigbn y las armaduras en conjunto resisteresflierzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos y baesastadas.

En virtud a todos los efectos favorables el hormigaede resistir el esfuerzo cortante sin
armadura
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V 2V
cu d

V. =f *bwd

f =050 JTd (kg/cnf)

Cuando el esfuerzo cortante real es mayor quef@trge cortante que resiste la pieza es
necesario colocar una armadura transversal paiatiresl esfuerzo cortante de la

diferencia.
Vd > ch
Vd =ch +Vsu _’Vsu =Vd _ch

La norma recomienda, en todas las piezas de hommagdado se debe colocar por lo
menos una armadura minima asi para el estribacakds el 2% de la seccidn transversal

de la pieza multiplica a t. ¢
A =002¢bwt*—cd
stmin f
yd
La norma recomienda que la maxima resistencia tafsiica del acero sea de 4200kg/cm?2.
A continuacién se muestra un grafico en orden segakpara el célculo de la armadura

transversal, donde se indica las férmulas y casede calculo.

datos
bw;vd; f ;f :hd
cd yd

A4

fq = 050% [f_
= f *bw* d
cu vd
V. =030*f_ *bw*d
ou cd
A = 002* bv\/*t*ﬁ < si | v
stmin : < | Vd = Veu |
- na

| veusvd<Vou |

lsi
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V =Vd -Vcu
su
Vsu * S
090*d~* f
yd

As =

3.8. Columnas

Las columnas o pilares de hormigon armado formeamngsi, generalmente verticales, en las
gue la solicitacién normal es la predominante. @sntas secciones transversales pueden
estar sometidas a compresion simple, compresiopuesta o flexibn compuesta.

Jiménez Montoya dicla mision principal de los soportes es canalidas acciones que
actlan sobre la estructura hacia la cimentaciénalebra y, en ultimo extremo, al terreno

de cimentacién, por lo que constituyen elementagaie responsabilidad resistente”.

Las armaduras de las columnas suelen estar cadesitypor barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyeartaadura principal y estan encargadas de
absorber compresiones en colaboracion con el hdmigacciones en los casos de flexion
compuesta o cortante, asi como de colaborar cordtgos para evitar la rotura por

deslizamiento del hormigén a lo largo de plano$nados.

Los estribos constituyen la armadura transversgh guision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuiesistir esfuerzos cortantes y aumentar

su ductilidad y resistencia.t
3.8.1. Excentricidad minima de céalculo

La norma toma una excentricidad minima ficticiadeeccion principal mas desfavorable,
igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm siendi ¢anto en la direccion considerada. Las
secciones rectangulares sometidas a compresion uestap deben también ser

comprobadas independientemente en cada uno dedqdahos principales.
3.8.2. Disposicion relativa a las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigon armadin ssonstituidas por barras

longitudinales y una armadura transversal formamtaegptribos.
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Con objeto de facilitar la colocacion y compactadi@l hormigén, la menor dimensién de
los soportes debe de ser 20 cm si se trata deosesaiectangulares y 25 cm si la seccidn es

circular.
3.8.2.1. Armaduras longitudinales

Las armaduras longitudinales tendran un didmetroaonor de 12cm y se situaran en las
proximidades de las caras del pilar, debiendo diss® por lo0 menos una barra en cada
esquina de la seccion. En los soportes de secoidwiar debe colocarse un minimo de 6

barras. Para la disposicion de estas armaduras defgairse las siguientes prescripciones.

a) La separacién maxima entre dos barras de laanisra no debe ser superior a 35cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15crsudecontiguas debe arriostrarse

mediante cercos o estribos, para evitar su pandeo.

Para que el hormigon pueda entrar y ser vibraditnféote, la separacion minima entre
cada dos barras de la misma cara debe ser igualyormque 2cm, que el didmetro de la
mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. Ndais, en las esquinas de los soportes

se podran colocar dos o tres barras en contacto.
3.8.2.2. Cuantias limites

La norma Boliviana de hormigon armado recomienda fgs armaduras longitudinales de
las piezas sometidas a compresion simple o compuagioniendo que estan colocadas en

dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes linoites:

A Of = 0050N
1 yd d

A Of > 0050N
2 yd d

ALCf <OS5CATCLT
1 yd c cd

A Of <O50A [f
2 yd c cd

Que para el caso de compresion simple, con armaohatads, puede ponerse en la forma:
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As[fydzo.lo[Nd As[fydsAC[fCol
Donde:
Ac= El area de la seccion bruta de hormigén
fyd= Resistencia de calculo del acero que no sat@mayor en este caso de 4200kg/cmz.

Al y A2=Armaduras longitudinales de las piezas daae a compresion simple o

compuesta.

Nd=Esfuerzo axial de calculo

fcd =Resistencia de calculo del hormigon.

As=El area de acero utilizado en la pieza de haymarmado.
3.8.2.3. Armadura transversal

La mision de los estribos es evitar el pandeo slatmaduras longitudinales comprimidas,
evitar la rotura por deslizamiento del hormigon caldrgo de planos inclinados v,
eventualmente, contribuir a la resistencia de kz@ia esfuerzos cortantes, ya que los
esfuerzos cortantes en los pilares suelen seraedasidos y la mayoria de las veces pueden
ser absorbidos por el hormigon.

Con el objeto de evitar la rotura por deslizamietébd hormigon, la separaciéon S entre
planos de cercos o estribos debe ser:

S<b

e

Siendo be la menor dimension del nucleo de hormiditada por el borde exterior de la
armadura transversal. De todas formas es aconsejalddoptar para S valores mayores de
30cm.

Por otra parte, con objeto de evitar el pandeaddarras longitudinales comprimidas, la

separacion S entre planos de cercos o estribossdebe

S<15¢
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Donde:
@= El diametro de la barra longitudinal mas delgada

En aquellas estructuras ubicadas en zonas de r&@sgoco 0 expuestas a la accion del
viento y, en general, cuando se trata de obraspiecl responsabilidad, la separacion S

no debe ser superior a 12* @.

El diametro de los estribos no debe ser inferiodlaacuarta parte del didmetro

correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa, ningin caso sera menor de 6mm.*
3.8.3. Pandeo de piezas comprimidas de hormigon aaaio
3.8.3.1. Ideas previas

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigobndrma es aplicable la teoria habitual
de primer orden, en la que se desprecia la defedmate la estructura al calcular los

esfuerzos.

Jiménez Montoya nos dice’op efecto de las deformaciones transversales, que s
inevitables aun en el caso de piezas cargadasrariale (debido a las irregularidades de
la directriz y a la incertidumbre del punto de alcion de la carga), aparecen momentos
de segundo orden que disminuyen la capacidad esgeside la pieza y pueden conducir a

la inestabilidad de la misma”
3.8.3.2. Longitud de pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nusje solicitaciones de célculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos pusstedespreciados desde el punto de

vista de la estabilidad del conjunto y traslaci@rataso contrario.

La longitud de pandeto de un soporte se define como la longitud del dedmarticulado
equivalente al mismo a efectos de pandeo, y ed$ ala distancia entre dos puntos de
momento nulo del mismo. La longitud de pandeo deslaportes aislados se indica en el

cuadro N° 3.16 en funcién de la sustentacion géetza.
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Cuadro N° 3.12
Longitud de pandebo=k* ¢ de las piezas aisladas

Sustentacion de la pieza de longituél k

-Un extremo libre y otro empotrado 2
-Ambos extremos articulados 1
-Biempotrado, con libre desplazamiento normal @directriz 1
-Articulacion fija en un extremo y empotrado ero&b 0.70
-Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
-Soportes elasticamente empotrados 0.70
-Otros casos 0.90

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigén Ardaea

La longitud de pandeo de una columna esté en fard#olas rigideces de las columnas y

vigas que concurren a esta.

Jiménez Montoya nos dicda longitud de pandeo de soportes pertenecientp8ricos
depende de la relacién de rigideces de los sopoatdas vigas en cada uno de sus
extremos, y puede obtenerse de los monogramasegudisa en esta partesiendo para
ello preciso decidir previamente si el pértico peecbnsiderarse intraslacional o debe
considerarse traslacional”.

Para poder determinar la longitud de pandeo seautd siguiente ecuacion:

Longitud de pandeo IO =k* I( k seobtiene entrando con ¢)

_ > (El+1) detodoslos pilares
A~ 3 (El+l) detodoslas vigas

; (igual paraz//B)
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Figura N° 3.3
Pérticos traslacionales (para obtener el valor)de k

|
> —cols
Y = &
El .
> —vigas
-

100.0 20'0:‘: P
50,0 1003 CE
30,0 5,01 30,0
20,0 4 404 20,0
10,0 1
9.0 ] 3,0 - 10,0
80 -1 1 - 8'0
70 — < - 50
6.0 q &0
50 -] \‘l'IA 1 \‘VB 3 5.0
4.0 A 2.0 - 4.0
3.0 4 30
2.0 4 * - 2,0

| 15+
1.0 4 - 1.0
0 - 1,0 - L0

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigén Armado
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Pérticos intraslacionales (para obtener el valdr)de

Figura N° 3.4

P P
A
— ‘-\-A %%\—W S{—cols.
" Maf | \L e
M !.'.‘ |?th V=
A ) > — vigas
't. Ma I'l! "‘B [
. ./
S
70~ 0
500 —1.0 L5500
10.0 L 10,0
50 - 50
40 09
30 10 30
20- L 20
Los
10 - L 10
0.8 0.3
07 07
0.6 - L 06
! Kk +07 :
05- YA VB |- o5
04 - L 04
03— 03
0.2 106 02
0.1 0.1
0 - Los L

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigén Armado
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3.8.3.3. Esbeltez geométrica y mecéanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de secaitstante a la relacidig=Co/h entre

la longitud de pandeo y la dimensién h de la seceid el plano de pandeo, y la esbeltez
mecanica a la relaciori=(of/ic entre la longitud de pandeo y el radio de djrde la
seccién en el plano de pandeo. Recuérdesécgudl/A), siendo | y A respectivamente, la

inercia en dicho plano y el area de la seccién,aaméferidas a la seccion del hormigén.

Los valores limites para la esbeltez mecanica g@eemienda la norma Boliviana de

hormigon armado son los que mencionan a continoacioé

» Para esbelteces mecanidas35(equivalentes, en secciones rectangulares, eltests
geométricas menores a 10), la pieza puede conssdetarta, despreciando los efectos de

segundo orden y no siendo necesario efectuar nengomprobacion a pandeo.

» Para esbelteces mecanicas/38L00(geométricas ¥2.0<29), puede aplicarse el método

aproximado.

» Para esbelteces mecanicas<0B@200(geométricas 220<58), debe aplicarse el método
general. para soportes de secciones y armadursgantes lo largo de su altura puede

aplicarse el método aproximado de la columna modelode las curvas de referencia.

* No es recomendable proyectar piezas comprimiddsodaigbn armado con esbelteces
mecanicag>200(geométricaso>58).

3.8.4. Flexiéon esviada

Se dice que una seccion se encuentra en un estdlixidn esviada cuando no se conoce a

priori la direccién de la fibra neutra. Este estad@resenta en los casos siguientes:

En aquellas secciones que, por su forma, no paasamnt plano de simetria, como las

seccionas en L de lados desiguales.

En aquellas secciones que, siendo simétricas entacua la forma, estan armadas

asimétricamente respecto a su plano de simetrian yquellas secciones que, siendo
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simétricas por su forma y armaduras, estan sonsetidana solicitacion que no esta en el

plano de simetria.
En ultimo caso es, sin duda el mas frecuente. [foeke encuentran:

La mayoria de los pilares, pues aunque formen pargrticos planos, la accién de viento
o del sismo puede producir flexiones secundarias, @pn frecuencia se desprecian, lo
mismo que las que resultaria de una consideragyomnosa del pandeo y de las posibles
inexactitudes de construccion, con las consiguserbecentricidades situadas fuera del
plano principal de flexion. La razén de regir eblgema de la flexion esviada debe
atribuirse a su complejidad y a la ausencia, hiéstapos recientes, de métodos practicos

para su tratamiento.
3.8.4.1. Seccidn rectangular con armadura simeétrica

Se trata en este apartado el problema de flexiiadss de mayor importancia practica, que
es el de la seccion rectangular de dimensionescaa® y disposicion de armaduras

conocidas, en la Unica incognita es la armaduga tot

Jiménez Montoya nos diceri la multitud de elementos resulta aconsejabkrmlado con
barras del mismo didmetro dispuestas simétricamentd es el caso de pilares de
edificacion, en los que, bien en la misma seccioa  largo de la altura, actian
momentos flectores de diferente signo, y en los guéodo caso, el armado asimétrico
exigiria un control de obra especial para evitar@es en la colocacion de las armaduras.
Ademas, siendo importantes los esfuerzos normdkes,armadura simétrica es

razonablemente eficaz”.

Para el dimensionamiento y la comprobacion de ¢gi@ de secciones existe un

procedimiento sencillo y practico, que se exponeorginuacion.
3.8.4.1.1. Abacos a dimensionales en roseta

Para realizar el calculo, cuando las piezas qemsegentran sometidas a flexién esviada, se
utilizaran los diagramas de iteracion adimensiaaleflexion recta. Del mismo modo que

alli, al variar la cuantia, se obtenia para cadzxi& un conjunto de diagramas de
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interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjuntcsdperficies de interaccion(N, Mx, My).

Estas superficies pueden representarse medianwutaas que resultan al cortarlas por
planos N=cte. En cada hoja pueden agruparse cuatrocho de estos graficos,

aprovechando las simetrias (esta idea, originaGdesser y Linse, ha dado lugar a la
denominacion en roseta).! Si ademas se preparéorraa adimensional, llevando en los
ejes los esfuerzos reducidos (v,ux, MLy ), son @sligara una seccion rectangular,
cualesquiera que sean sus dimensiones y la resatéel hormigon(para poder observar

las rosetas, ver el libro de hormigon armado déden Montoya tomo N° 2.

El dimensionamiento de una seccion es inmediathspionemos de una roseta preparada
para la misma disposicion de armaduras, recubrioserelativos y limite elastico del
acero. Basta entrar, en el sector correspondidntaelar de v del que se trate, con los

valores de ux, ly, para obtener la cuantia mecéotigbnecesaria w.
3.8.4.1.2. Proceso de calculo

Los datos béasicos que se necesitan son los quersganan a continuacion:
hx, hy=Son las dimensiones de la seccion del pilar

Myd=Momentos flectores de calculo en la direccion Y

Mxd=Momentos flectores de calculo en la direccion X

Nd=Esfuerzo normal de célculo

fcd,= Resistencia de calculo del hormigén

fyd = Resistencia de calculo del acero

Determinar la capacidad mecénica del hormigén
Uc=f *h *h
cd X oy

Determinar los esfuerzos reducidos
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Definir los valores de momento reducido

M1 > Ha

Determinar la cuantia mecanica W con los valorelwsl@esfuerzos reducidos y definiendo
la distribucion de la armadura para los pilaresrgea a los diagramas de interaccion.
Si el valor de v no es redondo, se obtiene w pterpolacion entre los resultados

correspondientes a los valores redondos de v lestigue esté situado el lado.

Determinar la capacidad mecanica de la armaduah tot
U =w*U

total [

Determinar la armadura total de acero

U w*h *h * f
A — _toal A — X y cd
total f total f
yd yd

Se deberé verificar que la pieza se encuentre enalsucondiciones frente al pandeo, para

poder lograr esto se debera cumplir la siguieréeidn:

e e

e e
X max y max

La excentricidad total en la direccion X-X

=le + ~|+e_+e
X max y fx ax
e =w ; e :Bzzcm
X N ax 20
fq][b+20%e ] 1 2*107
e - 3+ y * X | O
fx 3500 b+10*ex b
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La excentricidad total en la direcciéon Y-Y

b*ey
—_ *
+0 ex +efy+eay

e =
y max h

Mx h
e =— X e =—>=2cm
Y N ay 20

f h+20*e | | 2*107*

e =|3+ 2 |x Y |+ 0 (kg/cn?)
fy 3500 h+10*ey h

Donde:

b, h=Es la dimension de la pieza en la direccidrpldeo X y Y

lo =Longitud de pandeo

ea=Excentricidad accidental en el plano que sazanal
ef=Excentricidad ficticia en el plano que se arzaliz

B=Una constante cuyos valores estan en funcionxigdl r@ducidov.

Cuadro N° 3.13
Valores de la constanfe para el célculo de la excentricidad ficticia

v |0 01 |02 | 03| 04| 054 06| 0.7 0.8 0.9>1

p (05006 | O7 | 08| 09, 08 07 06 0% O0b 05

FUENTE: Norma Boliviana de hormigbén armado
3.9. Cimientos

Toda cimentacion ha de garantizar la estabilidald ddra que soporta a lo largo de la vida
atil de ésta .Las cimentaciones, deben contar cocoeficiente de seguridad adecuado
frente al hundimiento, y sus asientos deben serpatibhies con la capacidad de
deformacion de la estructura cimentada y con seidan El tipo de cimentacion, la

profundidad y las dimensiones de la misma, debegirgk teniendo en cuenta por una

parte, la estructura que se soporta (en espesiakl@ones que transmite y su capacidad de
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deformacién) y por otra, el terreno de que se t(ate especial su resistencia y su
deformabilidad) de manera tal que la cimentacida segura y econOmica. Las
cimentaciones se clasifican en superficiales octliee (zapatas y losas) y profundas
(pilotes). El concepto de superficial se refieresra&u resistencia en planta que a la cota de
apoyo sobre el terreno firme.

Para el disefio de zapatas aisladas se sigue oasprale calculo el cual se presenta a

continuacion:

Figura N° 3.5
Solicitaciones presentes en una zapata aislada

\
Mx My

~hy
{ =
% b i \/
eey :
a €eje x a
4 o l
: +— bl —+ !
DATOS:
M’x = Momento en el eje x
M’y = Momento en el eje y
Hy = Cortante en el eje y
Hx = Cortante en el eje x
N’ = Carga total que llega a la zapata

0.,.m= Esfuerzo admisible del suelo
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Una vez definidos todos nuestros datos, se proaexgcular la zapata con los siguientes

pasos:
1).- Determinar el peso total “N” que soportara la rapa

Primeramente aproximamos el peso de la zapata eb65 del peso total “N” que llega a
la zapata, entonces el peso total “N” (carga qegalla la zapata mas el peso de la zapata)
es: N=1,05N

2).- Determinar las dimensiones “a” y “b” de la basdadgapata.

La zapata necesita un area, de tal forma que ekmrsf maximo que se presente en la
zapata no supere al esfuerzo admisible del suelonees se calcula primero un area

necesaria dada por:

A’IEC =

N
5-adm
Se escoge un area “A” mayor a la necesaria, y stsnvalor se determina las dimensiones
tentativas de “a” y “b” tal que: A =a*b
Debe recordarse que los valores de “a” y “b” defmdimensiones constructivas.

3).- Escogidos los valores de “a” y “b”, se calculaesfuerzo maximo &,” que se

presentara en la zapata dado por:

_ N  6My  6Mx
O =—+——=+ 5
A ab ba
En esta etapa hay que verificar que:

01 < ﬁadm

Si no cumple se debe escoger otro valor de aredeyrdinar los valores de “a” y “b” para

luego repetir el paso de calcular el esfuerzo mé&emla zapata y verificar que se cumpla

la desigualdadr, <0,
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4).- Determinar el canto util “d” y el canto total “b& la zapata
Primero se debe calcular la resistencia de disafeogd hormigon:

fck
Ve

fcd =

Donde:

f.4 = Resistencia de disefio del Hormigon
f..= Resistencia caracteristica del Hormigon

¥ = Coeficiente de seguridad para el hormigon (1,5).

Luego se procede a calcular el coeficiente “k” dpdola férmula:

—h

cd

2
K=——
yfaadm

Donde:
f.q =kp/lcm2
y; = Coeficiente que normalmente vale 1,6

O ,an= kp/cm2

Con el valor de “k” se determina el valor del caitibtal que:

\/a1+b1+ ab al+bl
4 2k-1 4
2(a—al)
d> Tatk
2(b - Db1)
4+k
25cm
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Luego se procede a definir el valor de “c” paraeelbrimiento & 5cm), con los valores

anteriores se tiene:
h=d+c
5).- Sedetermina la carga real “N” que actuara en la zapat
Con las dimensiones ya definidas, se calculas® peal de la zapata dada por:
Peso Zapata 7,,.,.a b h = 2,5 (tn/m3)*a*b*h
6).- Luego se calcula el peso real que actuara erpktaa
N= N’ + (Peso Zapata)
7).- Calculo de los momentos corregidos

Como existen fuerzas cortantes (Hx y Hy) en la loieska zapata, es necesario calcular los
momentos corregidos debido a estas fuerzas, diohmsientos se calculan con las

siguientes ecuaciones:

Mx =M X+ hHy
My =MY +hHx

Es positivo si el momento producido por la fueraagestion tiene el mismo sentido que el

Momento, y es negativo si tiene sentido contrario.

8).- Calculo de los esfuerzos en la zapata

N  6My 6Mx
St ot
A ab ba
N _6My N 6MXx
+ = Compresién A ab® ba®
- =Traccién 3= N N 6My  6MXx
A ab® ba’
N _6My _6Mx
A ab® ba?
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Es importante entender que la distribucion de esfisedepende de la clase de suelo, pero
para los fines practicos se supone que el suelergersfuerzos lineales y utilizando las
formulas de resistencia de materiales tenemos qseeebkfuerzos debidos a flexo-
compresion estan dados por las anteriores ecuaci&meesta etapa se tiene que verificar
gue la mayoria del area de la zapata este comg@ipata lo cual el &rea comprimida tiene
gue ser mayor que la mitad del area total. Si moptivia esta verificacion se debe cambiar

el area de la seccion. Luego se debe de verificar:
Jl < a-adm
Si no cumpliria esta verificacion se debe camHbiarea de la zapata.

9).- Calculo del momento de disefiBara el momento de disefio se escoge el sector mas

comprimido, y se halla el momento a una distanei@,d5 de Al.

Figura N° 3.6
Disposicion del momento de disefio
ol al
T A2 a
a2 \ * A2
A1 kY
\
\\\\ Al
t T t \
— ' N\
10,15 a1 M Q‘
b i L i
F—=a1—-+H

De la anterior figura se pueden deducir las sigageacuaciones:

:a—al

L + 015al

oy = 01—2(01—02)
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Donde el momento viene dado por la siguiente exqres

_ 2
M = ALD1+ A2D2 =0, L&J + @(g Lj = %(01+ J—ZXJ (ton*m/m)

Para las unidades se tiene que ton*m/m ZKif* cm/cm. Finalmente el momento de

disefio es:
Md=1,6 Mb
10).- Calculo del &rea de acero

Con el momento de disefio expresado en (Kp*cm) srdaa el momento reducido dado

por:

Md
= Md 2517
K o

cd
Donde:
b =100 cm (por metro)
d = canto util.
fcd = Resistencia de disefio del Hormigén
Md = momento de disefo
Con este valor se determina la cuantia mecanieaete dada por
= plL+p)

Hay que verificar que la cuantia mecanica minimacesin = 0,0015. Con este valor se

determina el area de acero por metro.

As= wbd. :Cd

yd
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Se verifica que la zapata no se Vuelque

Na

2My (S, — 5

2Mx

Se verifica que la zapata no se Deslice

Para suelos arenosos sin cohesion

N tang,

Hx —
N tang, zy=15

Hy
=2
4 —3¢

¢ = angulo de rozamiento interno

3.10. Escaleras de hormigon armado

3.10.1. Definiciones

Pamssu@iesivos arcillosos

Una escalera es un medio de acceso a los pisosluga, que permite a las personas

ascender y descender de frente sirviendo para doamuntre si los diferentes niveles de

un edificio. Consta de planos horizontales sucessliamados peldafios que estan formados

por huellas y contrahuellas y de rellanos.
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3.10.2. Escalera a ser disefiada

Figura N° 3.7 Figura N° 3.8
Escalera 1 Escalera 2

3.10.3. Caracteristicas técnicas y constructivas

En el cuadro N° 3.14 se especifican las dimensioeesmendadas de las escaleras
distinguiendo, por imperativos constructivos, umasacceso normal y otras de acceso
rapido, teniendo en cuenta que éstas Ultimas saioontaran cuando no sea posible montar

una escalera normal.

Cuadro N° 3.14
Dimensiones recomendadas para las escaleras

Magnitud Acceso normal
Inclinacion o. (tg o. = th) 20° - 45°
Distancia vertical entre peldanos t (contrahuella) 13-20cm
Longitud del escaldn h (huella) 23-32cm
Ancho libre minimo 90 cm
Altura del pasamanos x (4 o més peldafos) 90 cm
Altura libre vertical y 220-230cm
Altura libre z 200 cm
Férmula de medida del paso 2t+h=63cm
Férmula de seguridad t+h=46cm

FUENTE: Enciptgia de la construccion

Otras dimensiones recomendadas son:

Calabazadaz 2,20 m y proyectura 0,02 mp< 0,05 m

Es altamente desaconsejable la construccion déeeskan que la forma de sostener los
peldafios sea montados a horcajadas sobre unarzatea curva central, ya que carecen

de contrahuella y existe un riesgo adicional deemb caidas.
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La construccion y el uso habitual de escalerasatdiacol deberan limitarse, no sélo para
emergencias, sino también para accesos normalesleltivos de personas. Las escaleras
alabeadas o helicoidales son desfavorables a laridad por lo que también deberia

evitarse este tipo de disefio en los lugares dejtrab

La representacion gréfica de las distintas cotagrmseientra en la Figura N° 3.15. Es
recomendable la construccién de un descanso cadal®peldafios o bien cada 2,5 m

aproximadamente de desnivel vertical.

Figura N° 3.9
Representacion grafica de las cotas de las essdi@made servicio

EW
)

.

Barandillas y pasamanos

Las escaleras de mas de cuatro escalones se équguer una barandilla en el lado o lados
donde se pueda producir una caida y de un pasaerarel lado cerrado. Se debera

complementar con barras intermedias (Fig 3.10).

Figura N° 3.10
Escalera protegida con barandillas por dos bartasnedias

ke
1
HEE

e din

Vs
CZAxiT
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¢///// \
aip

o

4
/08m
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Las escaleras de 1m o méas de anchura deberanirtetaéado unos pasamanos en el lado
cerrado. Cuando existan tramos de escaleras intpidos por pisos a intervalgs2 m se
pueden eliminar los pasamanos. Para el caso dierscaccesibles al publico se deberan
instalar barras verticales, cerrarlas completameittacerlas de obra. La distancia entre las
barras no ser& superior a los 30 cm pero, si hapifidad de que sea utilizada por nifios,
esta distancia no superaréa los 10 cm. (Fig. 3.11).

Figura N° 3.11
Barandilla protegida con barras verticales de s&p@m maxima 10 cm

Q -

Los pasamanos de madera deben tener un diametimorde 50 mm y si son de tubo, de

38 mm (Fig. 3.12). Alternativamente seria recombledgue el extremo final se prolongara

al suelo o pared (Fig. 3.13), para evitar enganahesglentales de la ropa.

Figura N° 3.12 Figura N° 3.13
Didmetro de pasamanos Instalacion de pasamanos
- =5
o f

a) Incorrecto

"
' / 300 mm |
/ "

|

|

-{ ) Correcto l ‘

38 — S0mm :

oy T ;/ 7
300mm| | }

b) Incorrecto Huella —

El espacio libre entre los pasamanos y la paredehser como minimo de 40 mm. (Fig

3.14). La resistencia de la barandilla sera dekis0ml. como minimo.
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Figura N° 3.14
Espacio libre entre pasamanos y pared

7

Minimo = 40 mm
.Para escaleras de mas de 3 m de anchura se defstaiar un pasamano intermedio
situado sobre la linea de huella de forma que gaad® anchura a ambos lados de 1,50 m
como minimo.

3.10.4. Proceso de calculo

El calculo de esfuerzos, armaduras en ambas direegies idéntico al calculo de losas
macizas de hormigén armado (Mayor referencia velibed de Hormigon Armado de

Jiménez Montoya y la norma Boliviana de HormigémaAdo capitulo 9.4)
3.11. Muro Portante de ceramica

Se refiere ala construccion de muros y tabiqueslbafileria con diferentes tipos de
ladrillo y bloques de concreto, de dimensiones ghaa determinados segun la carga que

influya en esta.
3.11.1. Materiales de mamposteria
3.11.1.1. Tipos de piezas

Las piezas usadas en los elementos estructurale=rade cumplir con los requisitos

generales de calidad.

La mamposteria de ladrillo es muy comdn y a coatiin se dard una clasificaciéon de
estas:

Tipo Macizo(TM), Son ladrillos sin huecos interisre

Tipo Perforado (TP), Son ladrillos que tienen pextiones paralelas a cualquiera de las

aristas, de un volumen no mayor del 25 % del eqatente.
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Tipo Hueco (THN®), son ladrillos que tienen pertooaes paralelas a cualquiera de las

aristas, de volumen mayor del 25 % del total agaren

Grado de los ladrillos ceramicos, se clasificareesde el punto de vista de sus
caracteristicas generales, resistencia y duradilida los grados que se indican a

continuacion:

Grado 1 (Gl), Alta resistencia y durabilidad, emegal se consideran aptos para un

desempefio adecuado en condiciones de servicio lesma

Grado 2 (G2), Moderada resistencia y Durabilidadgeneral se consideran aptos para un

desempefio adecuado en condiciones de servicio lesma

Grado 3 (G3), Regular resistencia y durabilidadgeneral se consideran aptos para un

desempefio aceptable en condiciones de serviciomedi

Grado 4 (G4), Baja resistencia y durabilidad, enegal se consideran aptos, solo para

desempefio satisfactorio en condiciones de sersiiciexigencias.
3.11.1.2. Resistencia a la compresion del ladrillo

La resistencia en compresién se determinara pala tij@o de piezas de acuerdo a cada
fabricante.

Se puede conseguir en nuestro medio, resisteneiagmbs tipos como se muestran a

continuacion:

Cuadro N° 3.15
Resistencia de compresion del ladrillo

fp, en
Kg/lcm2
25
50
75
100

FUENTE: Disefio de estructuras de mamposteria
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3.11.1.3. Morteros

Los morteros que se empleen en elementos estrigstai@beran cumplir por lo menos una
resistencia de 40 Kg/cina continuacién se presenta un cuadro de los \esiéma utilizar

con sus respectivas resistencias:

Cuadro N° 3.16
Resistencia del mortero

Proporciona miento en volumen, recomendados pargeros en
elementos estructurales

Tipo de morterq Partes de cemento partes de arena| fp, en kg/cm2
I I 3 125
Il I 4 75
1] I 5 40

FUENTE: Disefio de estructuras de mamposteria
3.11.1.4. Resistencia a la compresion de la mampar$a

En el siguiente cuadro se muestra la resistenoms#ale dependiendo del ladrillo y el tipo
de mortero a utilizar:
Cuadro N° 3.17
Resistencia de la mamposteria

Resistencia nominal a compresion de la mamposfarjaobre area buta
f, en kg/cm2 fm, en kg/cm2
Mortero | Mortero Il Mortero IlI
25 10 10 10
50 20 20 20
75 30 30 25
100 40 40 30

FUENTE: Disefio de estructuras de nustgsia
3.11.2. Calculo del esfuerzo del muro
Se considera todas las cargas uniformemente distab para luego multiplicarlas por el
largo efectivo y asi poder tener una carga puréualial se distribuir4 sobre un area bruta

teniendo en cuenta la seccidén en donde descaaseaiegh.
Por lo tanto debe cumplir la condicion de:

Cc = P/A < OCadm
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CAPITULO IV
INGENIERIA DEL PROYECTO
4.1. Generalidades
Dentro de este capitulo se mostrara los resultaltenidos de todo el marco tedrico.
4.2. Caracteristicas Particulares de las estructusaa ser disefiadas
Las estructuras a ser disefladas son tres, doesamdola planta y la tercera es de dos.

El modelo estructural para las elevaciones, estapuesta de columnas de seccion
cuadrada y vigas de arriostramiento (encadenado¥edeion rectangular. Las cuales
forman porticos regulares, entre las luces maysedgene algunas que llegan a los 6m que

es comun en estructuras de edificacidon y otras pd@muestion de disefio arquitectural.

Mientras que la profundidad de las zapatas llelgs 4.5m, las cuales estan dispuestas de

una forma regular sobre la superficie del terreno.
4.3. Esquema estructural

Se modela la estructura como un portico espaci@lercon un esquema estructural dado

por las siguientes figuras.

Figura N° 4.1
Estructura 1
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Figura 4.2
Estructura 2

Figura 4.3
Estructura 3
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4.3.1. Datos Geométricos de las plantas
Las plantas tienen las siguientes elevaciones:
Estructura 1y 3:

Cuadro N° 4.1
Elevaciones de las plantas

Planta Planta Altura (“m”) Cota ( “m”)
2 Primer Piso 3.9 3.9
1 Cota cimiento 15 0
0 Cimentacion -- -1.5

Fuente: Elaboracién propia
Estructura 2:
Cuadro N° 4.2
Elevaciones de las plantas

Planta Planta Altura ( “m”) Cota ("“m”)
3 Techo 3.9 7.8
2 Primer Piso 3.9 3.9
1 Cota cimiento 1.5 0
0 Cimentacion -- -1.5

Fuente: Elaboracién propia

4.4. Materiales empleados

En toda la obra, tanto para el disefio de zapatasnoas y vigas se emplea un hormigon y

un acero de las siguientes caracteristicas:

Hormigon = fck = 210 kg/cm2

Acero = fyk =4 200 kg/cm2

4 5. Estudio de los suelos de fundacion

El estudio se lo hizo en el lugar del emplazamieleiqproyecto a una profundidad de 1.5m




por debajo de la superficie, se obtuvo datos paasificacion del suelo y datos para la
resistencia caracteristica del mismo.

Se excavo un poco mas llegando a la profundida?i&ia, solamente se obtuvo datos para

la clasificacion del suelo.

Se lo realizé con el equipo ESTANDAR PENETRATIONSE(SPT) para determinar la
resistencia del suelo.

El estudio arrojé como resultado una resistencigapte del terreno de 2.6 Kg/éma una

profundidad de 1.5m.

El tipo de suelo para las distintas profundidadeteraormente mencionadas es similar
dando como resultado GP (gravas con contenido éeasrmal graduadas) segun la
clasificacion del Sistema Unificado (S.U.C.S.) ylA& (0) segun la clasificacion
A.A.S.H.T.O. (Ver Anexo 1).

4.6. Disefno de la cubierta

Una de las tareas mas importante de proyectistietesminar las cargas de manera mas
precisa posible y la posicion de las cargas quertama la estructura durante su vida util y

las combinaciones de carga mas desfavorables.
4.6.1. Determinacion de cargas

Para determinar las cargas que debera soportastriacteira, es importante analizar las

siguientes cargas:

a) cargas muertas:son aquellas cuya magnitud y posicidbn permaneéetipamente
constante durante la vida util de la estructurgidhmente estas cargas deben estimarse
para luego compararlas con las cargas obtenidammtect!| disefio, serd necesario repetir

el analisis con una estimacién mas precisa deal@ms.

a.l) carga de la calamina: para el disefio se tolasmimensiones comerciales en nuestro

pais.
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Se utilizara calaminas ondulada galvanizada dem0x92.45 m con las caracteristicas que
aconseja para el buen funcionamiento.

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

transversal. La pendiente que tienen estas cubiestde 35 %.

- largo real de la calamina: 2,45 m.

- largo efectivo de la calamina 2.15 m.
- ancho real: 0,90 m.

- ancho efectivo: 0,70 m.

- peso de la calamina y accesorios: 3.5 Kg/m

La calamina descarga sobre las cerchas su pesoqu@déstas se encuentran separados

cada 3.5m, la carga por metro que le transmitedsera

a.2) carga de las correas: de igual forma se tus dimensionar la correa, la cual la
separacion de las cerchas en los 3 tipos de calesride 3.5 m por igual, se tuvo que
disefiar a flexion esviada por tener el eje x p#rala la inclinacion de la cubierta, el
resultado fue obtener un perfil costanera normal €r00x50x6) el cual el peso es de 10,6

kg/m.

a.3) carga del peso propio: es el proporcionado laerbarras de las cerchas, y sus
accesorios de unién. Se calcula mediante el ardasdeerfiles multiplicando por su peso
especifico y nUmero de barras.

a.4) carga del peso del yeso del cielo razo: emtgacsegun la norma se la puede tomar
como 22kg/m2.

b) cargas vivas:son cargas variables en magnitud y posicion dshalduncionamiento

propio de la estructura.

b.1) cargas de viento: estas cargas dependenudeckcion de la estructura, de su altura,
del area expuesta y de la posicién. Actian comsigmes uniformemente distribuidas

sobre las superficies verticales a barlovento gw&ito se manifiestan como presiones o
succiones sobre superficies inclinadas (dependieledta pendiente) y como succiones
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sobre superficies planas a pesar que se llevaroaba varias investigaciones todavia
requiere mucho trabajo ya que estas fuerzas deimenganera pueden clasificarse como

ciencia exacta.

La velocidad promedio del viento en San Lorenzades90 km/h la cual al aplicar la

formula de carga de viento obtenemos:
q = 0,00484 x v?
q = 39,204 kg/m?

Las constantes que dependen de la inclinacién aelb#rta las cuales son cl= -0,5y
c2=-0,27 para barlovento y sotavento respectivéara@nmultiplicar por la carga de viento
se tiene:

Pbarlovento = 39,204 * —0,5= —19,602kg/m2
Psotavento = 39,204 * —0,27 = —10.585kg/m2

b.2) sobrecarga: las estructuras deben ser capgaceEstener el peso propio de una persona
ya sea en su instalacién o mantenimiento siendecemendado por la norma de 50 kg/m

A continuacién se mostrara como se calculo la eopara al fin obtener todas las cargas
gue va a actuar sobre la cercha.

4.6.2. Disefio de la correa
La correa es una viga simplemente apoyada, que@stetida a flexién oblicua.

La manera de verificar si es que la correa cumpte lo requisitos de esfuerzos, es la
siguiente:

El momento flector resultante M, se descomponetss @los, que actian en dos planos
longitudinales y principales de las piezas; |la sdmdas fatigas de trabajo en estos planos,

no ha de ser menor que la fatiga admisible delnahtie que se trate.

_Mx My
J_Zx Zy
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Las caracteristicas del perfil costanera a eleg{le100*50*6) mm son:

Area =13.5 crh

Peso = 10.6 Kg/m

Modulo resistente elastico de la seccién (eje k= 41.2 cri
Modulo resistente elastico de la seccién (eje $y= 8.5 cm
Modulo plastico de la seccién (eje x) = Zx = 4Fcm
Modulo plastico de la seccién (eje y) = Zy = 16c2f
Caracteristicas de resistencia = Fy = 2530 K§/cm

tf = 8.5 mm

tw =6 mm

h =64 mm

bf = 50 mm

Los datos que se tiene son:

Longitud de correa=3.5m

Peso de la calamina = 12.25 Kg/m
Peso de la correa = 10.6 Kg/m
Sobrecarga de uso = 87.5 Kg/m
Carga de viento = -37.05 Kg/m

El momento de disefio se calcula con las siguierdetbinaciones de cargas para obtener

el maximo momento:
Primera hipotesis 1.2*CM+1.6*CV
Segunda hipétesis 0.9*CM+1.3W

Momento por carga muerta = 34.99 Kg*m
Momento por carga viva = 133.98 Kg*m

Momento por carga de viento = -56.73 Kg*m
Momento de disefio = 256.35 Kg*m
La formula general para el célculo de elemento sidma flexién oblicua es:
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Mx My
+ <1
PMnx @Mny

Sia es igual al angulo de inclinacion de la cubier202

My = M*cos o = 240.89 Kg*m

Mx = M*sena = 87.67 Kg*m

Mny = Zx*Fy = 49*2530 = 123970 Kg*cm = 1239.7 Kg*m
Mnx = Zy*Fy = 16.21*2530 = 41011.3 Kg*cm = 410.1#n
Debe verificarse si cumple la formula general:

240.89 87.67
+ <1
0.9%1239.7 0.9 %410.11

045<1 ok

Se verificara que se cumpla de no a ver pandebédocainguno de los elementos

analizados por lo que se tiene que cumplir en tamosasos:

bf < 436

Yy=>7F = Ypa = —F—

tf pd JFy
= =588 < = 436 =8.66 OK!I
T e = 3530

y

_ h < _ 4360

Y = tw = )/pd - \/F_y
= o4 =10.66 < = 4360 86.68 OK!

4.6.3. Disefio de la correa inferior
La correa inferior es una viga simplemente apoygde,esta sometida a flexion simple.

La manera de verificar si es que la correa cumpte lo requisitos de esfuerzos, es la

siguiente:
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M
@b * Zx

Fy =

El perfil seleccionado de predimencionamiento es:
Perfil doble angular 2| 11/4°x1 1/4718”
Los datos que se tiene son:

Longitud de laviga =3.5m

Modulo plastico de la seccién = 1.58%m
Peso de la viga = 3.1 Kg/m

Carga del cielo falso =8.8 Kg/m

Caracteristicas de resistencia = Fy = 2530 K§/cm

El momento de disefio se calcula con la siguientebamacion de carga para obtener el

maximo momento:
Primera hipotesis 1.4*CM

Momento de disefio = 25.51 Kg*m = 2551 Kg*cm

M 2551

- - = 1.12 cm3
®b * Fy _ 0.9 2530 o

Zx

Zx necesario < Zx real
1.12cm3 < 1.58 cm3 Curtiple

La correa inferior cumple una doble funcion la eeglde servir como patrrilla de
sostenimiento del cielo razo y también sirve coopostes laterales de los elementos

inferiores de las cerchas lo cual estan colocadasla 40 cm de espaciamiento.
4.6.4. Esfuerzos maximos en la cercha

Luego del célculo de la correa recién se pudoicaritodas las cargas que van a actuar

sobre la cubierta, teniendo en cuenta las sigsente
1. La carga de la calamina N° 28 = 3,5 K§/m
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2. El peso de la correa de perfil estructural costarel0,6 Kg/m

3. La sobrecarga = Suponiendo que una persona deopmsedio subiera a realizar

alguna refaccién en el techo, este valor se corgsitie50 Kg/m.
4. La carga del cielo falso = 22 Kgfm
5. La carga de viento:
Q= 0.00484*¢
Donde:
v= 90 Km/hr (dato proporcionado por la alcaldieSa@ Lorenzo)
La carga de viento que se obtuvo fue de 39.204 Kg/m

Sin embargo se debid de calcular la carga de Bamtow Sotavento para ambos lados de

la cubierta:

Los valores de cl1 y c2 fueron sacados de la tabl&ddigo del Grupo Andino de maderas

segun la inclinacion de la cubierta.

La inclinacion de la cubierta es de 20°, los vaoespectivos son:
Cl1=-05 C2=-0.27

Obteniendo asi los siguientes valores para lagsatg viento:

Q barlovento= -19.602 Kg/rf

Q sotavents= -10.585 Kg/m

Todas las cargas ya mencionadas se las tubo cale#@tevolviéndolas puntuales para que
recaigan sobre los nudos de las diferentes cercRasa volverlas puntuales se
multiplicaron por sus diferentes areas de influergticual fue multiplicar la separacion de
cerchas que en este caso para todas era de 3,5 ha separacion de los nudos en los

cordones superiores de cada cercha. (Ver Anexarg@as actuantes sobre la cercha).
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Con las cargas ya idealizadas en la estructuraide iptroducir las mismas al programa,
con la combinacion de cargas con sus respectivefecmntes de mayoracion e hipétesis de

carga segun la norma LRFD para metales:
Hipotesis 1 = 1,2CM+1,6CV
Hipotesis 2 = 0,9CM +1,3W

De cada una de las cerchas se obtuvo los maximssserespectivas posiciones los cuales
son:
CERCHA N°1

Corddn superior = -1880,36 Kg
Cordon inferior = 1786,23 Kg
Corddn central = -2678,62 Kg
Diagonal = -1221,55 Kg

CERCHA N°2

Corddn superior =-1611,13 Kg
Cordon inferior = 1542,81 Kg
Corddn central = -633,75 Kg
Diagonal = -2506,76 Kg

CERCHA N°3

Cordon superior = -1034,81 Kg
Cordén inferior = 973,49 Kg
Cordon central = -568,49 Kg
Diagonal = -2361,42 Kg

CERCHA N°4

Cordon superior = -3612,82 Kg
Cordon inferior = 3483,12 Kg
Cordon central =-310,86 Kg
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Diagonal = -1517,88 Kg
CERCHA N°

Corddn superior = -10935,98 Kg
Cordon inferior = 10325,91 Kg
Corddn central = 3357,57 Kg
Diagonal = -2180,03Kg

CERCHA N°6

Cordon superior = -14973,67 Kg
Cordon inferior = 14527,83 Kg
Cordon central = 74,66 Kg
Diagonal = 3237,14 Kg

Se puede observar en tablas los esfuerzos minimogxymos en cada barra de cada

cercha. (Ver Anexo 2, esfuerzos maximos y minimos).

Se hizo uso del programa computarizado SAP 200@jore 14, para poder obtener las

maximas tensiones en los elementos de la cherdiamesmo el programa realizd

iteraciones para poder elegir el perfil mas Optpam los diferentes elementos.

Se obtuvo los siguientes perfiles:

Cercha n° 1 = perfil doble angular
Cercha n° 2 = perfil doble angular
Cercha n° 3 = perfil doble angular

Cercha n° 4 = perfil doble angular

Cercha n° 5 = perfil doble angular

Cercha n° 6 = perfil doble angular

- 21 231
- 21 27315
- 21 27315

- 21 2 e
- 21 27315

- 21 2315

Una vez obtenidos estos resultados, se verifio@amente cumplian con las maximas

tensiones tanto en compresién como en traccion.
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4.6.5. Disefio de miembros a compresion

Cercha N°4; cordon central
L=179 cm

Nd=-2678, 62 Kg

fy= 2530 Kg/cn

fr= 4080 Kg/cnd

E = 2100000 Kg/ch

Se parte asumiendo gg 1,5.
Por lo tanto:

Ferie = 0,658 x fy
F..;e = 0,65815" % 2530

Kg
Fepip = 720.77 —

De ahi se puede hallar un valor aproximado dellBm&a minima necesaria de la seccion:

Nd

) >
ABmlnnec — 0,85 % Fcrit

p __ 2678.62
Bminnec = g5+ 720.77

ABminnec = 4.77 cm?

ABminnecp 2 219 sz
por pieza

Verificando con el perfil obtenido de 2L 2"x2"x1/8& tiene:

A =6.19 cm?

Ix = 22,68cm*

2L 2"x2"x3" { Iy = 41,99cm*
rx = 1,598cm

ry =2,11cm
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Kx + 1 Ky 1

< 200 < 200
X Ty
1179 00 1179 00
1,598 — 2,11 —
112.02 < 200 OK" 84.83 < 200 OK!
Ahora se verifica con:
1 K =1 fy
= % —_—
¢ msxrmin E
1 1%179 2530
= *
¢ m=x1,598 2100000
A, =124<1,5

Por lo tanto:
Ferie = 0,658% « fy
Forie = 0,658143" « fy

kg
Ferie = 897,84 —

Ahora debe cumplir con la condicion:

2678,62

<
619 = 0,85 x 897,84

kg kg
432,73 — < 763,16 —  OK!!
cm cm

Y se logro verificar que el perfil si cumple coresfuerzo solicitado a compresion.



4.6.6. Disefio de miembros a traccion

Cercha N°1; cordon inferior
L=215cm

Nd= 1786, 23 Kg

fy= 2530 Kg/cn

fr= 4080 Kg/cnd

E = 2100000 Kg/ch

@2 =0.75

Se debe de partir con la ecuacion de condicion:

Nd
ftz :A S@z.FT‘

crit
Se parte calculando el valor del area critica ménimcesaria:

A - Nd
,Cnril,i — 0,75 % Fr

nec

Ao 178623
o =10,75 = 4080

nec

Acrit = 0,58 sz
min
nec

>K>'<l>1=«<215>072
Tmin =300 = 300 = M

Verificando con el perfil obtenido de 2L 2"x2"x1/8¢ tiene:

(A =619 cm?
Ix = 22,68cm*
Iy = 41,99cm*

er = 1,598cm

ry =2,11cm

2L 2"x2"x>"
16

Se estima que al menos 2 pernos de 3/8” de diametrdinea vertical que sirvan como

uniéon entre elementos
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ACtTi = A - ZAag

calc

Actri = 6,19 — 2 % 1,252 % 0,48 = 4,99 cm?

calc

Acrit = 4.99 sz
A < calc

crit =
0,85 * A = 0,85 * 6.19 = 5.26cm?

Nd

crt

< 0,75 % Fr

1786.23

<
299 = 0,75 * 4080

kg kg
358.10 — < 3060 —5 OK!!!
cm cm

También se logro verificar que el perfil seleccamaumple con los esfuerzos solicitados.

Ahora de verificara la longitud donde debe ir gdate lateral:

Lpd = 0.12 + 0.074 (Ml)] vkl
= . . * | — *
p mz)1 " " Fy
2.11 % 2100000
Lpd = [0.12 + 0.074 * (+1)] » = 339.77cm

2530

Lpd = 339.77cm = L =215cm ok!!!

Lo que significa que no requiere soporte lateral.

Se verificara si cumple con la esbeltez en el egean

L < 300 215 < 300
rx 1.598 —

153.31< 300 Cumple!!!
4.6.7. Disefio de la placa de acero para la union gernos

Se estima una placa de 3” de alto con un espesonda.
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Se estima que al menos 1 perno de 1/2” de diarpetréinea que sirve como union entre
elementos.

DATOS:
Nd= 2678.62 Kg
fy= 2530 Kg/cn
fr= 4080 Kg/cnd
E = 2100000 Kg/ch
@ =0.75
Actri = Aneta — 2Aqg

calc

Aceri = 7.62%0.5—1,57 0.5 = 3.025 cm?

calc

Acrit = 3.025 sz
Acrit = cale
0,85 * Ay = 0,85 * 3.81 = 3.239¢m?

Nd
Acrt

<@x*xFr=*0.6

2678.62

— <
3025 = 0,75 * 4080 = 0.6

885.49 ~L < 1836~L  QKII.
cm cm

4.6.8. Disefio de pernos

Se disefiara los pernos para la union del elemeatta ccercha N°5, corddn superior,

barral_2. El cual el procedimiento sera el misnra fgss demas uniones

DATOS:

Nd= 2678.62 Kg
Tb = 5440 Kg
@gv=1
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M =0.33
n=2

Debe cumplir la siguiente condicién

®V * Rn > Nd
N; 2678.62
=220 9678.62Kg
o, 1

Por lo tanto el nimero de pernos es

T 113%u*Th*n

n

B 2678.62
T 1.13%0.33 * 5440 % 2

n = 0.66 = 1 perno

Los pernos utilizados son A 325, en todos los nseagtilizo pernos de didmetro 1/2”

Se hizo el mismo célculo para todos los nudos sodidiferentes pernos para las uniones.

(Ver Anexo 2, N° de pernos).
4.6.9. Disefio de la zona de apoyos

El disefio en la zona de apoyo consiste en una placecero de espesor constante y el

empalme se lo hace a partir de conexiones atatagla

Este apoyo sirve para que la cubierta descanse tadbvigas de hormigon armado o de

unja columnas dependiendo esta donde se encuéitesia.
Se empezara disefiando la placa de apoyo:
Se estima una placa de 15 cm de alto con un esgeddr mm.

Se estima que al menos 1 perno de 1/2” de diarpetrdinea que sirve como union entre

elementos.
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DATOS:
Nd= 400 Kg
fy= 2530 Kg/cn
fr= 4080 Kg/cnd
E = 2100000 Kg/ch
@=0.75
Tb = 5440 Kg
gv=1
i =0.33
n=2
Actri = Aneta — 2Aqg

calc

Actri = 15% 1 — 254 % 1 = 12.46 cm?

calc

Acrit = 12.46 sz
A < calc

crit =
0,85 * Az = 0,85 * 15 = 12.75¢cm?

d
<0x*Fr=0.6
ACTt

400 < 0,75 %4080 * 0.6
_— * * 0,
1246~ 7

3210~ < 1836~ oK,
cm cm

Ahora se disefiara el nimero de pernos que uniréubiarta con la placa de apoyo:

Debe cumplir la siguiente condicidon

Q)V*RnZNd
_Nd_400_400K

Por lo tanto el nimero de pernos es
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T 113%u*Th*n

n

B 400
" 1.13 % 0.33 * 5440 * 2

n = 0.09 = 1 perno

Constructivamente se colocara 2 pernos por figul significa que en un apoyo se tendran
4 pernos de ¥2” (Ver figura y detalle en Planos).

Figura N° 4.4
Detalle de apoyo

PERNOS DE 12 mm

NIVELACION PLACA DE
I | APOYO e=10 o
ﬁ\\:lzn = mm Hs——o ]
HORMIGON i !
ARMANDO

/ PERNOS DE 12 mm

4.7. Disefo de la estructura a porticada
4.7.1. Determinacion de cargas

Para determinar las cargas que deberd soportastriactira, es importante analizar las

siguientes cargas:

a) cargas muertas:son aquellas cuya magnitud y posicibn permaneéetipamente
constante durante la vida atil de la estructura.

a.l) Carga de la cubierta: La estructura de cubredae sobre toda la estructura de H°A°

a.2) Peso propio: como es hormigén armado su paseciico es de 2400 kglneste se

multiplica por el area de la seccién y se tiengesb por unidad de longitud.

Si se determina realizarlo el calculo en un programomputarizado este ya
automaticamente ya le da el valor del peso propio.
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a.3) Losa alivianada: se empleara el Tipo de vgaéd(para losas hasta una longitud de

9m). Las especificaciones se encuentran en anexos.

Las caracteristicas geométricas de la Losa Alidanampleando viguetas prefabricadas y

plastofor como elemento aligerarte son:

Figura N° 4.5
e@netria de la Losa Alivianada

a= 5cm

b=15cm Baldosa ceramica Refuerzo constructivo
Cc :50 cm *
a g

d= 5cm

e=5cm

f=11cm b plastofor
g = 10cm

h= 5cm r

i= 37cm vigueta pretensada
j= 2cm
k=38cm
=16 cm
m= 2cm

N ctelo falso de yeso

1 e
1 =4
h
m
f
b —
j k j

Para cuantificar el peso de la losa, primero seutalel area de la seccion del plastoformo

de la vigueta (figura N° 4.5)

42 + 37

A(plastofor) = 382 + ( j.16 =708m* = 0,0708n°

A(vigueta) = 114 + 54 = 64cm? = 0,0064m?
El nimero de viguetas o piezas de plastofor enetnontineal es:

100cm _ — 2083 Pza
48cm ml

Se calcula el area de la seccion para el hormigdples en 1 ml:

2 2

M _00192™M
ml

A(H°)=10018- 2083708+ 64)=19192 por
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El peso de la baldosa ceramica de espesor = 2:cm es
P. Baldosa = 1800 Kg/m3 * 0,02m = 36 kg/m2

El peso del cielo falso de yeso y el peso de latalaciones, siguiendo un criterio

conservador de la Norma NBE- AE- 88 (Norma Espafsgadoma como:
P. Cielo falso = 50 kg/m2
P. de las instalaciones = 25 kg/m2.

Adoptando un peso especifico de plastofor = 0,6/p&kg yy H°A° = 2400kg/m3 se tiene

gue el peso por carga muerta de losa es:

PESO= 2983% 0575P— +0, 0064— 24ook— 2083+0, 0192— 2200k—g +

+ 005—24ook_9+36 kg ;+503 kg +25 kg ) +363 kg =306647 kg

Se adopta como carga muerta de la losa aliviama8B0 Kg/m2

a.4) Peso del muro: con ayuda de la figura N°se@&alcula:

NUmero de ladrillos en 1 ml Horlzontad1oocm = 4%
25cr ml
Numero de ladrillos en 1 ml Vertical 100cm =714
14cnr ml
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Figura N° 4.6
Caracteristicas técnicas del Muro de ladrillo

lem

i 1 18 1
o o =
Ooo0oad
I |
| I | I | | | | Revoque | g g g Revoque
externo D D D interno
+ 1 oDoo
’ 12cm }2 I]llcm Oooao
Doo 1 1 ooo
ooal 7, 05 24 05
+ 1Bemt- ﬂp 20cm

Pza

Numero de ladrillos en 1 m2 de muro4714 = 2856 >
m

Volumen de ladrillo en 1 m2 de muro = 18.12.24.88:5148 055,04 cm3/m2

Volumen de mortero en 1 m2 de muro = 100.100.1483-155,04 = 31 944,96 cm3/m2 =
0,0319 m3/m2

Se sabe por laboratorio que 1 ladrillo pesa = g,5ek mortero de cemento y arena puede
ser cuantificado como = 2100 kg/m3, también se splee para el revoque exterior de
cemento se tiene = 20 kg/m2.cm y para el revogeeian de yeso se tiene = 12 kg/m2cm,
por lo que el peso de muro por m2 es:

Pza k

3
2856224519, 50 'jg 1cm+12¥1cm+ 2100-20,0319~ = 227,51"—92
m Pza m°cm m°cm m m m

Se adopta un peso de muro = 228 Kg/m2

La altura correspondiente que se hace ver en B®ogplarquitectonicos es de h = 3,9m,
restamos 0,4m porque se asume una altura de vigeddela cual es generalizada para
todas las vigas, para lo cual PM = 3,5*22838 Kg/m.

b) cargas vivas:son cargas variables en magnitud y posicion dsbédlduncionamiento
propio de la estructura:
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b.1) Sobrecarga de uso: como se trata de un edificcente se adopta emplear CV =
300Kg/m2 y para las escaleras y accesos CV = 400 Xg

En el caso de la biblioteca de la planta alta sptaduna CV= 400 Kg/m2.

b.2) Carga de viento: estas cargas dependen dadacion de la estructura, de su altura,
del area expuesta y de la posicién. Actian comsigmes uniformemente distribuidas

sobre las superficies verticales a barlovento gv&stto se manifiestan como presiones o
succiones sobre superficies inclinadas (dependieledta pendiente) y como succiones
sobre superficies planas a pesar que se llevaroaba varias investigaciones todavia
requiere mucho trabajo ya que estas fuerzas deimenganera pueden clasificarse como

ciencia exacta.

La velocidad promedio del viento en San Lorenzades90 km/h la cual al aplicar la

formula de carga de viento obtenemos:
q = 0,00484 x v?
q = 39,204 kg/m?

Las constantes que dependen de la inclinacion é@sttactura la cual es de 90° respecto
con la horizontal las cuales son cl= 0.85 y c2270para barlovento y sotavento

respectivamente al multiplicar por la carga de taese tiene:
Pbariovento = 39,204 * 0.85 = 33.32kg/m?
Psotavento = 39,204 x —0,27 = —10,585kg/m2

La carga de barlovento es positiva ya que genesigprasion en la estructura plana de 90°

respeto con la horizontal y la carga por sotavestona carga que succiona.

Las cargas tanto de barlovento como sotavento #iphiean por un area determinada de
influencia, por lo tanto la carga por metro cuadrae convierte en puntual la cual se

concentra en los nudos de los porticos.
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Figura N° 4.7
Cargas laterales en el portico
Carga de barlovento Carga de sotavento

4.7.2. Determinacion del cargado de las vigas
Para determinar las cargas que debera soportagkssse procede de la siguiente manera:

Se debera verificar en que direccion es el armadaglviguetas para saber en que vigas va
a recaer las cargas por carga muerta de la lasaarda viva, cabe recalcar que las vigas se
colocan del lado mas corto del panel de losa.

Seguidamente se calcula el area de la losa y sgedintre dos para determinar cuanto de
area le corresponde a cada viga, luego la cargatanper metro cuadrado (en sete caso
310 Kg/nf) se multiplica por el &rea encontrada para luegilida entre la longitud del
lado mas largo del panel de losa para obtenersel per metro lineal y a esto se le suma si
corresponde el peso del muro.

Se dara un ejemplo de cOmo se cargo una viga tmi@nro:
Se tiene un par de losas separadas por una vigasemuestra en la figura N° 4.8

Figura N° 4.8
Panel de losas
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Losa 1: Losa 2:

At = 6*5 = 30/2 =15 At = 6*2:213.2/2 =6.6mM
CM1 = (310*15)/6 = 775 Kg/m CM2 = (310*6.6)/6 = 341 Kg/m
CV1 = (300*15)/6 = 750 Kg/m CV2 = (300*6.6)/6 = 330 Kg/m

Peso de la viga: CM =775 + 341 + 798(mksdanuro) = 1914 Kg/m
CV =750 + 33680 Kg/m
4.7.3. Disefio de vigas de hormigén armado

Las vigas fueron disefiadas a flexion y se verifiamrte, para el calculo de la armadura de

las vigas, se realizé lo establecido en el capltultel marco tedrico.

Para todas la vigas de sobrecimiento dieron coswteslo @ de 10mm en la parte superior
y @ de 12mm en la parte inferior es por eso qusendetalla en los planos pero si el de

replanteo de cOmo tiene que ubicarse cada viga.

Para las demas vigas los resultados se hallan garta de anexos (Ver Anexo 3) al final

del proyecto.

Dichos resultados consisten en datos tabuladosngestran el detalle de la armadura que

corresponde a cada viga del proyecto.
De igual manera, los planos muestran a detallex@d@o de las vigas (Ver Anexo 12).

A continuacién se disefiara una viga como ejempl@rinadura longitudinal positiva en
centro luz al igual que la armadura transversdhdega 130 del nivel 1 del pértico 26 de la

estructura 2:

ARMADURA LONGITUDINAL

DATOS:
Momento maximo de servic| Mmax =| 1956.25 | Kgm
Peralte de la secciq = 30 cm
Ancho de la seccid bw = 20 cm
Peralte efectiv = 28 cm
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Recubrimientq r= 2 cm
Resis. Caracteristica hormig| fck = 210 |kg/lcm2
Resis. caracteristica del ac{ fyk = 4200 |kg/cm?2
Coeficiente minoracion hormigd yc = 1.5
Coeficiente minoracion Acell ys = 1.15
Coeficiente mayoracion de carg  yf = 1.6
CALCULOS
Momento mayorad| Md (kgm) = | 3130 | My=M,.. *vy
Momento reducid4 pd = | 0.15 | Hy = My
b,*d*=*f_4
Cuantia geometrid W = | 0.1669 | De tablas
_ fcd
Armadura Necesar‘ As (cm2) = | 3.412 | A,=ws+bw=d=*
yd
Armadura min. | AS min cm2)=| 1.98 Asmin = Wanin * by = h
Armadura
escogidg As (cm2) = 3.412 As
Armadura & 4.52 As real
utilizar =>| 2912 + 2p12
| As real >  As | OK
ARMADURA TRANSVERSAL IZQUIERDA
DATOS:
Cortante maxima de servig Vmax = | 4793.75 Kg
Peralte de la secci = 30 cm
Ancho de lasecci§ bw= 20 cm
Peralte efectiv = 28 cm
Recubrimientq r= 2 cm
Resistencia caracteristica del hormi fck = 210 kg/cm?2
Resistencia caracteristica delaq  fyk = 4200 kg/cm?2
Coeficiente minoracion hormigq yC = 15
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Coeficiente minoracion Acel YS = 1.15

Coeficiente mayoracion de carg yf= 1.6
CALCULOS
Cortante mayorado de calcy  Vd (kg) = 7670 FaSGaY
frd=0,5%/fcd
Resistencia a cortante del hormid fvd(kg/cm2)= \ 5.92
Veu=Ffoa*bw=d
Cortante resistente por el hormig  Vcu(kg) = 3313

Necesita armadura

7670 > 3313 transversal
Vd(kg) Veu(kg)
Vou =030 fedxbw=d |\, (kg) = 23520
| Cortante resistida por el acd Vsu (kg) = \ 4357 |

su*t

| Armadura Transvers{ Ast(cm2/m)= \ 4.734 |A" - 0,90 *d * fyd

| Armadura Transversal para una pid Astl(cm2/m):\ 2.367 |

| Adoptando un diémetrod @ (mm) \ 6 |

| Area de la barr‘AsoG (cm2)= \ 0.28 |

| Numero de barrd Nb = \ 5 |

| Armadura de las barriAst(cmZ/m)= \ 1.41 |

| Distribucion de las barrd S (cm) = \ 20 |

| Distribucion Final | ®6 | C-20]|
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4.7.4. Disefio de columnas de hormigén armado

Al igual que las vigas, las columnas fueron caldatasiguiendo la teoria especificada en el

marco teérico.

Las columnas fueron disefiadas a flexién esviadadilmensiones de las columnas varian
de (0.25x0.25) m2, (0.3x0.3) m2, (0.35x0.35) m2.

El resultado del armado de las columnas se halla @arte de anexos (Ver Anexo 4), y

muestra una planilla indicando el armado que teoada columna.
De igual manera, los planos muestran a detalle@@o de cada columna (Ver Anexo 12).

A continuacion se disefiara una columna como ejeniploolumna a disefiar sera la N° 4

de la estructura 2:

Se comenzara obteniendo los valores de K (coeficida rigidez) obtenido de los abacos
gue se encuentran en el marco teorico en las 8y 3.4

Se tomara el mayor valor de K en ambos tramos céspmente:
Tramo A-B:
K= | 112 |

Longitud de pandeo:
PLANTA BAJA:
llo(cm)=| 459 |

Calculo esbeltez geométrica:

g = - Dénde:
h = Es la dimension de la columna en la direcciéoraprobar.
PLANTA BAJA:
AQX= 15
Agy= 15
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REFUERZO LONGITUDINAL

DATOS
COTA: 0.00-4.1C
Esfuerzo normal de célculo mayorado Nd = 24330 |Kg
Momentos flectores de calculo direcciérp Mxd = 131000 |Kg*cm
Momentos flectores de célculo direcciony Myd = 227000 |Kg*cm
Canto paralelo al eje hx = 30 cm
Canto paralelo al eje hy = 30 cm
Resistencia célculo del hormig| fcd = 140 Kg/cm2
Resistencia célculo del ac§ fyd = 3652.17 |Kg/cm2
CALCULOS
, -~ , Uec=f *h *}
Capacidad mecanica del hormld Uc (Kg)= | 120000 \ ¢ fcd Yoy
N,
Axilreducidol v= | 020 |v=7
c
M,
Momento reducido alrededor del ejei pX = | 0.036 \ He = U.*h
. . ‘l[m'
Momento reducido alrededor del ejei gy = | 0.063 \ M, U,
El mayor de los momentos reducid pl = | 0.1 \
El menor de los momentos reducid p2 = | 0.04 \
Cuantia mecénid W = | 0.108 \ De &bacos
Capacidad mecanica de la armadura | Ut (Kg)= 12960 o = WU,
U,
Atotal A, = 2=
Armadura de Acero tot{ (cm2)= 3.549 f vd
Amin o
Armadura minimg  (cm2)= 7.2 Amin=0.008hx*hy
Armadura escogida| As (cm2):| 7.2
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\ Disposicion de la armadura :>| 4d16 Asreal (cm2)= 8.04

| REFUERZO TRANSVERSAL |

El diametro minim¢  ®6 mm
25% del didmetro de la As longitudif ~ ®4 mm

\ Diametro elegid(i ®6 mm |

La separacion de estribos no serd mayor que lamdenias siguientes dimensiones:

bc = 30 cm
S> 30cm = 30 cm

Por lo tanto, y por facilidad constructiva, se toénal siguiente espaciamiento:

| S = | 20 |cm |

Finalmente la disposicion de la armadura transiessk siguiente:

| ®6C/20 |

Para un mejor entendimiento de como se utilizalmscos a continuacion se explicara a
detalle:

El mayor de los dos momentos reducidos ser& pl menor p, para entrar a los abacos

para determinar la cuantia mecéanica w:
M1~ 0.1 M2~ 0.04

Con estos valores se entra al diagramaoseta para secciones rectangulares con
armaduras en las cuatro esquinas y dos en la Xar&6mo 1, < Up entramos en el

abaco com; = 0.1 yu, = 0.04, resultando las siguientes cuantias mecgnica
Parav=0.2 w=0.108

Para el caso que se tenga un valor de v internestiiose puede interpolar.

94



4 .8. Disefo de fundaciones

El disefio de las zapatas aisladas se baso enceldimoento que se detallo en la parte del

marco teorico.

Todas las zapatas son de seccion cuadrada vadasde (80x80) m2, hasta (135x135) m2

gue fueron las mas solicitadas.
Los resultados se hallan en la parte de anexosAWexo 5) al final del proyecto.

Dichos resultados consisten en planillas que maestl detalle de la armadura que

corresponde a cada zapata del proyecto.
De igual manera, los planos muestran a detalle@d@o de las zapatas (Ver Anexo 12).

Al igual que las vigas y columnas se dara un ejerdplcalculo de una zapata en este caso
la zapata N° 50:

Datos:
M, = 1.5tm H = 0.9t N = -15t @ = 36°
My = 1tm H = 1t Tagm= 2.6 kg/cm
b 1
b
Ao
a

fck = 210kg/ch  ——— 5 fcd = 140kg/crh

A 26
a*b=A a=56.83cm b =56.83cm

El valor de a y b son diferentes por los momentbsalmtes M <My b=a
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a= 80cm b=80cm

N 6M 6M
Pmax= (105 %) + (32) + (32)= 0.512 kg/crh< Tagn

f,, = 05y140 = 592 K%wz

K = At 14 79
1,60 4,

CALCULO DE LA ALTURA UTIL

Por punzonamiento:

d=,(a*b)/4+(a*b)/(2* K -1) = 2254cm
Por corte:

d:M: 2022cm
4+K

d =M =1277cm
4+k

d se toma la maxima solicitacion que es de 22.54cm
h=d+3=22.54 + 3 = 25.54cm30cm
d=27cm

CALCULO DE LOS MOMENTOS ACTUENTES RESULTANTES
M,'= 100000 — 1000*30 = 70000 kg*cm

Myl = 150000 + 900*30 = 177000 kg*cm

CALCULO DEL PESO PROPIO
PP = (0.80*0.80*0.3)2500 = 2310 Kg
N + PP = 8000+2310 = 10310kg



CALCULO DE LA TENSION MAXIMA REAL

_ (N+PP 6Mx 6My,_ [ 10310 64177000 6+70000
max = ( A ) T (bz*a) + (aZ*b)_ (220*140) + (2202*140) + (1402*220)

[max = 0.589kg/crA< Tagm

SE TOMA LA PIEZA DE 80*80

" 0.8 .'
3
[—]
VERIFICACION AL VUELVO
Ya =10310 * —-or = 641 > 1.5 0K
¥p = 10310 * ~0000 =10.31 > 150K

VERIFICACION AL DESLIZAMIENTO
od :g*(p = =§*36 =24

Yo = PP;N «tg ¢d :1:(3);" xtg 24 =5.1> 1.5 0K
PP+N 10310

Yo = = xtg od = 1000 xtg 24 = 4.59> 1.5 OK

DISENO
Para el disefio no se considera el peso de la zapata

1_,1 :( 8000 ) _ (6*177000) _ (6*70000) = 0.006 kglcr?]

220%140 2202x140 1402%220
8000 6+x177000 6%70000
r2=( )+( ! )—( 0099 — 0.32 kg/crh
220%140 2202%140 1402220
8000 6%177000 6+70000
rs=( )+ ( )+ ( ) = 0.514 kg/crh
220%140 2202x140 1402x220
8000 6%177000 6%70000
ra=( ) - )+ ( ) = 0.2 kg/crA
220%140 2202x140 1402x220
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GRAFICA DE TENSIONES EN LA ZAPATA

IN=

e [[ O

Calculando el momento y la cortante maxima se oétidos siguientes valores:

Para el eje X

AW

0172

0514

Mmax = 1980.05 kg*cm/cm
Vmax = 34.13 kg/cm

Momento reducido de calculo:
Md * x _ 1.6 ¥ 1980.05 * 140

= = 0.031
x*d?* fcd 140 * 272 x 140

pd =

Cuantia geométrica:
w=(14+p)*u=(14+0.031) % 0.031 = 0.032

Armadura;

A d fed 0.032 % 140 = 27 140 4.64 cm?
=w=x*xxx*xd * =0. * * * =4,
S=Wwx*Xx Frd 3652 cm

Armadura minima:

Asmin =w * x * d = 0.0018 * 140 * 27 = 6.804 cm?7.14 cm2
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Detallamiento de la armadura:
® 12> A=1.13cm

Ndebarras= E = H =631

A, 113
espaciamiato = 8_80 =10

Adoptando un espaciamiento de 10 cm se tiene 8$aras una entonces un total de 9
barras, por lo tanto:

9® 12- ¢/10cm
VERIFICACION DE ADHERENCIA

Vd 5
< / 2
0.9*d*n*n*(2)_k* fed

Donde k es el coeficiente determinado en labo@tdgiacuerdo al tipo de zapata, teniendo

un valor de 2 para una zapata flexible. Reemplazaabtbres tenemos:

1.6 * 34.13
< 2% /1.402

09«27«10 *xm*x1 "
0.07 <53.92 CUMPLE"®

ParaelejeY

€.80°0

v1G6°0

Mmax = 737.77 kg*cm/cm
Vmax = 18.94 kg/cm

Momento reducido de calculo:

Md * x B 1.6 *737.77 « 220

= = 0.012
x*d?* fcd 220 % 272 * 140

pd =
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Cuantia geomeétrica:
w=(1+p*u=(1+0.012) % 0.012 = 0.012

Armadura;

d 140
= 0.012 % 220 * 27 = = 2.73 cm?

fyd 3652

As = w*x *xd *

Armadura minima:
Asmin =w*x +*d = 0.0018 * 140 * 27 = 6.804 cm?8.01 cm2

Detallamiento de la armadura:
® 12> A=1.13cm

espaciamiato = 8_80 =10

Adoptando un espaciamiento de 10 cm se tiene 8aras una entonces un total de 9
barras, por lo tanto:

9® 12- ¢/10cm
VERIFICACION DE ADHERENCIA

vd
< k * {fcd?

09«ds*sn*xm*xQ

Donde k es el coeficiente determinado en labo@tdgiacuerdo al tipo de zapata, teniendo

un valor de 2 para una zapata flexible. Reemplazaatbres tenemos:

1.6 * 18.94
< 2% 1/1.402

0927 «x15+«m =1

0.026 < 53.92 CUMPLE!
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4.9. Disefio de las escaleras de hormigén armado.

La estructura de la escalera se la calculo conylalaa del programa CYPE CAD, las

caracteristicas de las escaleras son los siguientes

4.9.1. Datos generales

Hormigdn: H-200, Control Normal
Acero: AEH-400, Control Normal

Recubrimiento geométrico: 3.0 cm
Acciones

EH-91
Control de la ejecucion: Normal
Danos previsibles: B. Dafios de tipo medio

Exposicion al viento: Normal

4.9.2. Nucleos de escalera

4.9.2.1. Cargas

Peso propio: 0.500 t/m?
Peldafieado: 0.205 t/m?
Barandillas: 0.150 t/m

Solado: 0.050 t/m?
Sobrecarga de uso: 0.400 t/m?2

4.9.2.2. Geometria

Planta final: planta baja
Planta inicial: suelo
Espesor: 0.20 m
Huella: 0.300 m
Contrahuella: 0.195 m
N° de escalones: 21
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Desnivel que salva: 4.10 m

Apoyo de las mesetas: Muro de fabrica (Ancho: 020
4.9.2.3. Resultados

- Armadura longitudinal

- Tramo superior

Armadura inferior @16 ¢/ 0.20 m.
Armadura superior 16 ¢/ 0.20 m.
- Tramo inferior
Armadura inferior @16 ¢/ 0.20 m.
Armadura superior 16 ¢/ 0.20 m.
Armadura
Arranque inferior en apoyo @16 c/ 0.20 m.
transversal
- Descansillo
Armadura inferior en descansill&@16 ¢/ 0.20 m. + En tramos
inclinados: barras

Armadura superior en descansii#l6 c/ 0.20 m.
rectas con patillas en

los extremos

- Tramo superior
Armadura superiod10 ¢/ 0.300 m.
Armadura inferior @10 ¢/ 0.300 m.
- Tramo inferior
Armadura superiod10 ¢/ 0.300 m.
Armadura inferior @10 ¢/ 0.300 m.

4.9.2.4. Medicién

Volumen de hormigon: 6.65 m3
Superficie: 25.0 m2
Cuantia volumétrica: 126.8 kg/m3

Cuantia superficial: 33.6 kg/m?
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Asi mismo se presenta el detalle del armado decalera en la parte de planos (Ver anexo
12).

4.10. Disefio de muro portante

El disefio de muro portante se baso en la resistane el muro de fabrica (muro de
ladrillo de resistencia a compresién mayor a laveanional) la cual se dedujo que va a ser
de 18 huecos las cuales sus medidas son:

Figura N° 4.9
Bloque de ladrillo

Ancho =10 cm Alto =6 cm Largo =18 cm

El esfuerzo admisible de este bloque de ladrilldee5 Kg/criy el mortero que se
utilizara es de Tipo Il con una dosificacion dg,haciendo un esfuerzo admisible de
disefio en la mamposteria de ladrillo de 10 Kg/cm

El muro portante se disefiara solo en un largoslenoor debajo del descanso de la grada

lo cual el area neta de la sesidn a ser tomadaeariacen el disefio es de 250cm x18cm.

Segun el esquema establecido en al siguiente fegupaiede observar que el descanso de la
escalera se apoya sobre la mitad del muro la ®iak eargas es resistida por un muro
portante.

Figura N° 4.10
Detalle de corte de escalera

1.78
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Cargas:

Como anteriormente ya se realizo el analisis dgasase dedujo un peso del ladrillo mas
agregados de 228 Kgfm

Peso muro = 228 Kg/it 3.5m = 798 Kg/m

Las reacciones de las cargas tanto de peso pmpity carga viva de la escalera en los
apoyos de los muros son:

Peso propio = 3390 Kg/m
Carga viva = 760 Kg/m
Entonces la carga total es:
Carga Total = 4948 Kg/m * 2.5m = 12370 Kg
El area neta de la seccion donde descansara laresea los muros sera de:
Area neta = 250cm*18cm = 4500 tm
El esfuerzo admisible del ladrillo de 18 huecode40 Kg/crf
El esfuerzo solicitante sera entonces de:
6 = P/IA = 12370/4500 = 2.75 Kg/ém < oagm= 10 Kg/lcrd ~ CUMPLE!!!
4.11. Resumen de cOmputos métricos

En los precios unitarios del proyecto se incluyeadto de la mano de obra, materiales,
herramienta, equipos, cargas sociales, gastos ajeseradministrativos, impuestos y
utilidades.

En el siguiente cuadro se muestra un resumen dedloputos métricos, precios unitarios

de todas las actividades que forman parte del ptoyeel costo total.
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PRESUPUESTO GENERAL

No Actividad Unidad Cdan,“dad uiri?;r'% Precio parcial
e item (Bs) (Bs)

1 | DESBROCE Y DESMONTE m2 8000,00 1,75 13968,00
2 | INSTALACION DE FAENAS Pza 1,00 622,19 622,19
3 | TRAZADO Y REPLANTEO m’ 3882,92 8,69 33746,46
4 | EXCAVACION DE 0-1,5M SUELO DURO m® 344,21 11,04 3800,77
5 | HORMIGON ARMADO ZAPATAS m® 65,09 2107,51 137177,96
6 | RELLENO Y COMPACTADO MANUAL m® 231,22 27,89 6448,73
7 | HORMIGON ARMADO SOBRECIMIENTOS m® 64,53 1925,78 124270,78
8 | IMPERM. DE SOBRECIMIENTOS C/POLIETILENO ml 1075,56 33,94 36508,81
9 | HORMIGON ARMADO COLUMNAS m® 161,41 2908,36 469437,90
10 | HORMIGON ARMADO VIGAS m® 156,55 2618,09 409861,99
11 | MURO DE LADRILLO DE 6H E=20 (24*18*12) DOSIF. 1:5 m’ 4213,68 141,39 595776,43
12 | H° A° LOSA ALIVIANADA CON VIGUETA PRETENSADA m’ 2550,94 280,42 715334,59
13 | ESCALERAS DE HORMIGON ARMADO m® 13,30 3794,76 50470,32
14 | CUB. DE CALAMINA GALV. N°28 C/[ESTR.METALICA m? 3425,95 1517,08 5197440,23
15 | CIELO RASO BAJO LOSA m’ 2386,65 72,42 172841,19
16 | CIELO FALSO DE YESO (ESTR. METALICA) m’ 3297,95 116,60 384540,97
17 | PUNTO TELEFONO Pto 13,00 52,47 682,16
18 | PROV. Y COLOC. DE ILUMINACION FLUORESCENTE Pto 99,00 381,42 37760,18
19 | PROV. Y COLOC. DE ILUMINACION INCANDECETE Pto 34,00 179,73 6110,65
20 | TOMACORRIENTES DOBLE Pza 70,00 150,99 10569,30
21 | PROV.Y COLOC. TABLERO DE DISTRIBUCION Pza 2,00 731,88 1463,75
22 | TUBERIA DE AGUA DE 1/2 ml 96,54 34,32 3313,16
23 | TUBERIA DE AGUA DE 3/4 ml 265,18 36,70 9732,37
24 | PROV. Y TENDIDO TUBERIA PVC 4" ml 334,26 69,39 23193,63
25 | PROV. Y TENDIDO TUBERIA PVC 2" ml 80,91 55,01 4450,86
26 | PROV. Y TENDIDO TUBERIA PVC 1 1/2" ml 29,68 48,48 1438,74
27 | PROV.Y COLOC. DE INODORO Pza 31,00 700,79 21724,52
28 | PROV. Y COLOC. DE URINARIO Pza 10,00 392,81 3928,10
29 | PROV. Y COLOC. DE LAVAMANOS SIN PEDESTAL Pza 38,00 677,29 25736,98
30 | PROV. E INST. LAVAPLATOS A.INOX Pza 11,00 703,21 7735,27
31 | PROV. E INST. DE DUCHA TIPO REGADERA Pza 18,00 511,38 9204,86
32 | PROV.Y COLOC. DE TOALLERO Pza 18,00 63,84 1149,17
33 | PROV. Y COLOC. DE PAPELERO, JABONERA Pza 31,00 109,90 3406,93
34 | CONTRAPISO DE PIEDRA Y CEMENTO m’ 3492,88 90,67 316692,44
35 | CONTRAPISO DE CEMENTO SOBRE LOSA m’ 2386,65 98,70 235555,20
36 | REVOQUE ESTERIOR CAL-CEMENTO m? 2140,29 102,84 220107,42
37 | REVOQUE INTERIOR DE YESO m? 6405,17 80,37 514783,51
38 | PISO CERAMICO ESMALTADO m’ 5921,93 150,41 890717,49
39 | ZOCALO DE CERAMICA ESMALTADA ml 1492,37 40,80 60891,68
40 | MESON DE H°A° CON REVEST. DE AZULEJO m? 13,04 464,37 6055,37
41 | REVEST. DE AZULEJO COLOR 15X15 m’ 212,00 199,98 42395,55
42 | PROV.Y COLOC. PUERTA TABLERO 2"C/MARCO2"*4" m’ 254,14 970,60 246669,30
43 | PROV. Y COLOC. VENTANA DE ALUMINIO m? 574,80 388,46 223286,81
44 | PROV.Y COLOC. VIDRIOS 4MM m’ 574,80 89,16 51251,47
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45 | QUINCALLERIA DE PUERTAS Pza 106,00 254,14 26938,84
46 | BARANDADO METALICO ml 207,10 168,03 34798,18
47 | PINTURA EXTERIOR LATEX m’ 2140,29 35,16 75250,46
48 | PINTURA INTERIOR LATEX m’ 6405,17 28,52 182675,45
49 | CANALETA DE CALAMINA PLANA ml 681,98 59,01 40246,37
50 | PARASOL DE POLICARBONATO N°28 m? 2407,85 101,90 245359,92
51 | BOTAGUAS DE LADRILLO ml 231,43 102,90 23814,38
52 | SUMIDERO DE PISO DE 6" Pza 30,00 76,01 2280,24

| Total monto en Bs.= | 11949027,83 |

El costo total de la obra seria de 11.949.027 Bgiehdo un valor de
1.690.102 $ Americanos.

Si el area de construccioén total es de 4200 m2gp@nto el costo total por metro cuadrado

es de 402 $ Americanos.

En la parte de anexos se halla las planillas deguatma métricos y los precios unitarios de

cada item. (Ver Anexos 8y 9).
4.12. Cronograma de actividades

El cronograma de actividades se realizo teniendouenta las cantidades de cada item, el

rendimiento de la mano de obra y una determinadidea de cuadrilla de trabajo.
De esta manera se pudo determinar la duraciénasrdédicada actividad.

Con la ayuda del programa Project se pudo deterrf@rduracion de toda la obra que es de

390 dias calendarios.

En la parte de anexos se halla una planilla dameentos y el tiempo de ejecucion de cada
item dependiendo los grupos de trabajo y ademéstldo ghantt atreves del programa
Project (Ver Anexo 10).
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CONCLUSIONES

- Con la elaboracion de este proyecto se logré gsiedmocimientos adquiridos en la

universidad se puedan profundizar, articular egrsr.

- En las diferentes cerchas se obtenian perfilesredifies pero para la facilidad

constructiva de dichas cubiertas estas se tuvegeruniformizar.

- Gracias al disefio elaborado concluyo que el progr&wpecad da una armadura

mayorada en algunos elementos entre un 5 % asidelal calculo manual.

- Generalmente en un portico las vigas se deben rcg@a obtener las maximas
solicitaciones positivas como un tablero de ajedrezdecir uno si uno no, y para
obtener las solicitaciones negativas dos continelasgl proyecto se cargaron de esta
forma en el SAP 2000 para obtener los maximos esjgey asi hacer una

comprobacion con los esfuerzos que genera el Cglpeca

- Se utilizo losa aligerada con complemento de glastdebido a que esta presenta

ciertas ventajas:
- De facil colocacion y manejo.
- Asesoramiento gratuito de las empresas que versiepeducto.

- Los ambientes son demasiado espaciosos lo quengll@mento de plastofor es

mas liviano que cualquier otro material.

- Se calculo vigas hasta de 8 m de longitud estoddehique arquitecturalmente ser

presentaba ambientes muy espaciosos.

- En las losas alivianadas se pudo observar quesengas donde se apoyan las viguetas
son las que reciben todas las cargas de la losaralda, por lo tanto estas vigas van a

tener mas refuerzo de acero que las otras vigas.



Las losas alivianadas son mas factibles para Ipegsefias y resultan ser econémicas

por contener complementos ceramicos y otros.
Se uniformizo la mayor cantidad de zapatas pos#éiesuanto su seccion y armadura.

Se maodifico algunas columnas de lo previsto argtdtécamente por motivo de que

algunas vigas estaban bastante cargadas y ladumstante grandes.

Las vigas no se uniformizo esto debido a que $e éralo mas posible de optimizar los

materiales.



RECOMENDACIONES

- Mientras mas cuidadosos seamos en la introduc@&atatbs y en la comprobacion de
los resultados del paquete estructural mejor slx@mesultados obtenidos y menores

correcciones manuales que se deban hacer.

- Se recomienda colocar extinguidores o algun otiefaaato para poder combatir contra
el fuego ya que el complemento de plastofor es faay de arder lo que provocaria
muy facilmente que la estructura se exponga aldueg

- Se recomienda que al ejecutar la obra, se trafewéstigar nuevas metodologias de

construcciéon para que sea aun mas barato y seuwgasi menor tiempo la obra.
- Para el armado de la cubierta se recomienda utfjiz@onal técnico especializado.

- Para lograr la resistencia requerida en disefizartibgregados de buena calidad y

tamafos indicados en las especificaciones.

- En la construccion se debe seguir estrictamentgléo®s de detalles y especificaciones
técnicas para evitar fallas en el funcionamiento.

- En el montaje de la cubierta tratar de seguir E0p que se explica en el plano ya que

las luces de las cerchas a construir son basteamedes.

- Poner siempre aunque sea 5 cm de hormigon pobeeldmjzapatas para evitar la

contaminacién del hormigon y el acero.

- Se recomienda que ante cualquier duda en la meigidotle disefio se consulte la

bibliografia utiliza y menciona en el contexto.
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