CAPITULO |
1. Antecedentes
1.1. El problema.

En estos ultimos afios en la comunidad de San TdRimo Bermejo ha tenido un
crecimiento acelerado en la migracion de pers@aasmejor capacitacion, dejando sin
funcién laboral, agricola, pecuaria y social, mmando pérdidas econémicas en la

produccion agricola, pecuaria, artesanal.

Como consecuencia de los problemas ya mencionadesamente se ha podido observar
la desintegracion familiar en la comunidad de Salmm® Rio Bermejo, ya que no cuenta

con un centro de capacitacion media.

1.1.1. Planteamiento.

De acuerdo a encuestas, realizadas a personas del§a Rio Bermejo, la desintegracion
familiar es desde hace muchos afos atras, dichategscion se debe a las siguientes

causas:
" Migracion de personas por mejor capacitacion ldbora
" Falta de centros de capacitacion media en la caadn

" Carencia de infraestructura para capacitaciomsieérsonas de la comunidad.

De continuar con la situacion actual es posible spiéncremente con mayor rapidez la
migracion de las personas y ademas se reduzcapofaBilidad de conseguir buenos
empleos en el futuro, estos efectos traerdan consmdlictos sociales y familiares

originando desintegracion en las familias de lawanad de San Telmo Rio Bermejo; por

lo que se hace necesario plantear como soluciG@idagentes alternativas:

* Alquiler de nueva infraestructura para el centreagacitacion laboral.

» Compra de infraestructura para el centro de caguagit laboral.



e Compra de un vehiculo para transportar a las passan otros centros de

capacitacion laboral.
» Construccién de infraestructura propia para el CEB4n Telmo Rio Bermejo.

1.1.2. Formulacion.

Con la presencia de una infraestructura propia @ai@ETHA San Telmo Rio Bermejo, se

pretende solucionar el problema que es la desaxt&gr familiar y de esta manera gran
parte de las personas puedan capacitarse y nomégratros centros de capacitacion
laboral. En consecuencia, con el estudio del padilha elegido la alternativa “Construir la
infraestructura para el CETHA San Telmo”, con uéliais de estructuras de sustentacion

para la infraestructura y asi de esta maneraaagisfas necesidades actuales.

1.1.3. Sistematizacion.
Con la opcién definida “construir la infraestrueyrara el CETHA San Telmo Rio” y con
un estudio técnico y econdmico en el estudio dgilpe las estructuras de sustentacion

para la infraestructura, se vio por convenientbatar lo siguiente:

« Estructura de Cimentacion: Se lo construird coratzapde R A° (Supeditado al

estudio de suelos se efectuara el disefio de losand@atacion).
« Estructura de sustentacion: Se lo ejecutara comsinactura porticada de’1A°

» Estructura de sustentacion para la cubierta: Serlbara con cerchas metalicas

(perfiles metélicos).

1.2. Objetivos.

1.2.1. Objetivo general.

Hacer el disefio estructural para el CETHA San TeRiwBermejo, de manera que esta
satisfaga los requerimientos del codigo boliviamb fibrmigon CBH. Normativa con la
cual se realizara el disefio, de modo que cumplardgsiisitos de funcionalidad y

resistencia del mismo.



1.2.2. Objetivo especificos.
* Realizar el célculo y el disefio para la estructigssustentacion de la cubierta

con cercha metalica (perfiles metalicos).

e Hacer el calculo y el disefio de las cimentacionasa pla estructura de
sustentacion.

» Efectuar el calculo y el disefio de columnas de Hf& conforman la estructura
porticada.

» Elaborar el célculo y disefio de las vigas de H°A& transigen la estructura
porticada.

» Confeccionar el célculo y el disefio de los elemeatdgoseparacion de niveles
pudiendo ser losa alivianada y loza maciza.

e Desarrollar el calculo estructural con un paquetectronico estructural
(CYPECAD 2010.a), y se verificara manualmente &luté de las secciones mas
solicitadas.

» Estimar el presupuesto de construcciéon del CETHA Bamo Rio Bermejo asi

como su tiempo de ejecucion.

1.3. Justificacion.

Las razones por las cuales se plantea la propdespaoyecto de ingenieria civil son las

siguientes:

1.3.1. Académica.

Utilizar y profundizar conocimientos adquiridos @rdiseiio de Estructuras, los cuales nos
permitiran realizar el disefio estructural de ldraastructura del CETHA San Telmo Rio
Bermejo” analizando las estructuras de sustentaciés apropiada para la infraestructura

del proyecto.
1.3.2. Técnica.

Se aplicara el paquete electronico “CYPECAD 201paxa el calculo estructural a través

de la comparacion del mismo con el célculo estrattnanual de la infraestructura.



1.3.3. Social.

Mediante el presente proyecto esquemado, se apayarentidad beneficiaria con el aporte
de disefo estructural para el CETHA San Telmo Reontjo, brindando este aporte se
ayudara a la poblacion de la region y a la entidexdeficiaria, contar con un proyecto

planeado para que luego pueda ser ejecutado dejda manera posible.

1.4. Alcance del proyecto.

En el presente proyecto a ser calculado, en tadosiVeles se disefiaran lo siguiente:
» Disefio y calculo de vigas.
» Disefio y calculo de columnas.
» Disefio y calculo de losas.
» Disefio y calculo de sustentacion de cubierta
» Disefio y calculo de cimentaciones.
Las restricciones en el presente proyecto son:
» Disefio y calculo de instalaciones sanitarias.

» Disefio y calculo de instalaciones eléctricas.

1.5. Localizacion.

La “Infraestructura del CETHA San Telmo Rio Berniejgue se plantea bosquejar
estructuralmente, se localiza en la comunidad deT®&mo Rio Bermejo, en la Primera
Seccion de la Provincia Arce del departamento dga] & comunidad esta ubicada al sur
del Departamento, entre las coordenadas geogr&fa82” 13.90"" de latitud Sur y 64°
24°25.59" de longitud Oeste.
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Figura N° 1.5.1 Ubicacion del proyecto

1.5.1. Informacidn socioecondmica relativa al proyato.
En el lugar del emplazamiento del proyecto, cueuta un centro de salud, escuela y

colegio, la zona es productiva en agricultura pogistemas de produccion.

1.5.2. Servicios béasicos existentes.

Los servicios basicos existentes en el lugar delamamiento de la obra del proyecto
subsisten:

Luz eléctrica.

Agua por cafieria.

Alcantarillado sanitario no existe las aguas negadsn a una quebrada

Camino carretero ruta Bermejo y caminos de accesieda.



CAPITULO I

2. Marco tedrico.

2.1. Levantamiento topogréfico.

Es el conjunto de operaciones que se necesitat@jgrara poder confeccionar una correcta
representacion gréafica planimetria, o plano, de extansion cualquiera de terreno, sin
dejar de considerar las diferencias de cotas owdsea que presente dicha extension. Este
plano es esencial para emplazar correctamentewentipra que se desee llevar a cabo, asi
como lo es para elaborar cualquier proyecto. Esmgudial contar con una buena
representacion gréafica, que contemple tanto losagp altimétricos como planimétricos,
para ubicar de buena forma un proyecto.

Para efectuar un levantamiento topogréafico se aueah varios instrumentos, como el
nivel y la estacion total.

Esta practica se desarrollo con estacion totag bacer el levantamiento topografico.

Este levantamiento topogréafico permite trazar mapgdanos de un area, en los cuales

aparecen:

- las principales caracteristicas fisicas del terrdal®s como rios, lagos, reservorios,
caminos, bosques o formaciones rocosas; o tamigndiferentes elementos que
componen la granja, estanques, represas, diqueas fde drenaje o canales de
alimentacion de agua;

- las diferencias de altura de los distintos relievales como valles, llanuras, colinas o
pendientes; o la diferencia de altura entre lometdos de la granja. Estas diferencias

constituyen el perfil vertical.

Figura N° 2.1.1 Equipo Topografico



» Poligonal

Linea quebrada y cerrada que liga las distinteaciestes desde donde se haran y a las
cuales estaran referidas las mediciones para lutsgdel levantamiento.

» Altura Instrumental

Distancia vertical que separa el eje éptico deliitagtro de la estacion sobre la cual esta
ubicado.

» Estacion:

Punto del terreno sobre el cual se ubica el inggnimpara realizar las mediciones y a la
cual éstas estan referidas.

* Desnivel:

Diferencia de cota o altura que separa a dos puntos

2.1.1. Tipo de levantamiento:

2.1.1.1Levantamiento con poligonales.

Una poligonal es una serie de lineas rectas quectamestaciones poligonales, que son
puntos establecidos en el itinerario de un levaigato. Una poligonal sigue un recorrido
enzigzag lo cual quiere decir que cambia de direccidnaatacstacion de la poligonal.

El levantamiento de poligoleses un procedimiento muy frecuente en topografiagle
cual se recorren lineas rectas para llevar a cablevantamiento planimétrico. Es
especialmente adecuado para terrenos planos odossco

2.1.1.2. Tipos de poligonales.

* Poligonales cerradas.

Si la poligonal forma una figura cerrada, tal corab perimetro que delimita el

emplazamiento de una obra.

E

Figura N° 2.1.2 Poligonal cerrada

* Poligonales abiertas.
Si la poligonal forma una linea con un principiaiy final, tal como el eje central de un

canal de alimentacion de agua



2.2. Estudio de suelos.
2.2.1. Contenido de Humedad.
La humedad se define como la cantidad de aguaradaten un suelo seco. Y se calcula de

la siguiente manera:

Pa 100
P

Ss

W (%) =

W = Contenido de humedad en porcentaje.
P, = Peso del agua presente en el suelo.
Pss= Peso del suelo seco (sin humedad alguna).

Una muestra de suelo puede extraerse en formaahdinalterada) o alterarla con el

manipuleo necesario para la realizacion de losyessa

Por lo que es necesario distinguir la humedad de agfial natural a una demostracion
alterada.

En el interior del suelo el agua se presenta ericto®s:

» Libre.- es el agua que circula a través del suelo y gedeser drenada por la accion
de la gravedad.

* Retenida- Se encuentra retenida dentro del suelo cuya amiBamacion puede ser:

a) Higroscopica.- que se absorbe de la humedad del air

b) Capilar.- que es la retenida por efecto de la éensuperficial.
La prueba que se tome para la determinacion dekeptaje de humedad del suelo debe ser
la mas representativa posible del lugar. Para Hldaaevidencia al laboratorio es
recomendable utilizar algin recipiente con tapa pueda conservar la humedad sin

alterarla, o de lo contrario emplear bolsas demylatarlas bien.

La determinacion de la humedad dependera del tamaiono del agregado, por lo que se

recomienda lo siguiente:



a) Para pruebas con agregado mayor a 2", se debert sproximadamente 1 kg. y las
pesadas deberan realizarse en la balanza de @elgproximacion.
b) Para el material que pase por el tamiz #4, laidaohtde la evidencia debera ser de 80

gr. y pesada con una balanza de 0.01 gr. de apacidm

2.2.2. Granulometria.
Granulometria es la especificacién de los porcestd¢ grava, arena, limo y arcilla que se

encuentra en cierta masa de suelo.

El método mecanico se usa en caso de que los ssedos granulares lo que permite
facilmente sefalar los porcentajes de grava y aresthante el uso de un juego de tamices.
Estos tamices con aberturas calibradas, varianede8d6 cm. que equivale a 4’ hasta
0.074 mm. que equivale al tamiz No 200 que signifjue una pulgada esta dividida en 200
partes iguales, los cuales pertenecen a la setamees de U.S. Bureau of Standard.

El analisis granulométrico consiste en pasar elosper una serie de tamices, previo
conocimiento del peso total de la muestra; la paelesuelo retenido por cada tamiz se
calcula en forma individual con relacién al pestaltoy seguidamente se definen los

porcentajes que pasan por cada tamiz.
2.2.2.1. Clasificacion de suelos basados en critesigranulométricos.-

Los limites de tamafio de las particulas que comystit un suelo, ofrecen un criterio obvio
para una clasificacion descriptiva del mismo. Taedo fue usado en Mecanica de Suelos
desde un principio e incluso ante de la etapa nmadde esta ciencia. Originalmente, el
suelo se dividia en tres o cuatro fracciones debido engorroso de los procedimientos
disponibles de separacion por tamafios. Posteridgeneon el advenimiento de la técnica
del cribado, fue posible efectuar el trazo de curgmanulométricas, contando con
agrupaciones de las particulas del suelo en mayonero de tamafios diferentes.
Actualmente se pueden ampliar notablemente lasaswm los tamaros finos, gracias a la

aplicacion de técnicas de analisis de suspensiones.



Algunas clasificaciones granulométricas de losauségun su tamario, son las siguientes:

Tabla 2.2.1
Clasificaciones granulométricas de los suelos ssegiamafio
MATERIAL CARACTERISTICA TAMANO mm.
Piedra Mayor de 70 mm.
Gruesa 30a 70 mm.
Grava Media 5a30 mm.
Fina 2a5mm.
Gruesa la2
Arena Media 0.2al
Fina 0.1a0.2
PoIVO Grgeso 0.05a0.1
Fino 0.02 a 0.05
Limo Grgeso 0.006 a 0.02
Fino 0.002 a 0.006
Arcilla Gr_uesa 0.0006 a 0.002
Fina 0.0002 a 0.0006
Ultra arcilla 0.00002 a 0.0002

A continuacion exponemos una descripcion aproxim@aa nos da el didmetro de las
particulas desde los mas gruesos hasta los m&s fino

Tabla 2.2.1
Diametros de las particulas
MATERIAL TAMANO
Piedra Bolén 12 pulgadas
Cantos rodados 6 a 12 pulgadas
Grava 2 mm. a 6 pulgadas
Arena 0.06 mma 2 mm.
Limo 0.002 mm. a 0.06 mm.
Arcilla Menores a 0.002 mm.

Debido a la gran variedad de tamafos de granoa satiado de dividir en secciones toda
la escala de tamafios existiendo para esto vapios tie proporciones y el mas aceptable es
la adoptada por A.S.T.M. (American Societi for Trggtand Materials) en esta escala las
gravas corresponden a las particulas mas gruesamduyen a los granos mayores al
tamiz No 4 (4.76 mm), la arena esta comprendidee eittamiz No 200 (0.074 mm). Los
granos finos menores que el tamiz No 200 se sutehven limos que son mayores a 0.002

mm. y menores a 0.002 mm. se encuentran las deadasrarcillas.
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Puede notarse que las clasificaciones anterioredras existentes se contradicen en
ocasiones, y a un intervalo que se nombra de um@enmmaen una clasificacion, le
corresponde otra palabra en otro sistema. Perdusla, la objecibn mas importante que
puede hacerse a estos sistemas es el uso que dedas palabras limo y arcilla para
designar fracciones de suelo definidas exclusivéengor tamafnos. Estos términos se han
usado en ingenieria como nombres para designas tposuelo con propiedades fisicas
definidas; la razén por la que estos nombres gsedjeron para ciertas fracciones de
tamanos fue la idea errGnea de que tales tamaéndaey causas de aquellas caracteristicas
tipicas. Sin embargo, hoy se sabe que las castatas de una arcilla tipica se deben en

forma muy preponderante a las propiedades de stidramas fina.
2.2.2.2. Tamafo patron de tamices.-

Todos los tamices de tipo U.S pueden conseguirsm @idmetro de 20 cm. la mayoria en
30.5 cm. Los tamices son hechos de malla de alafoljeelo con aberturas rectangulares
gue varian en tamafios desde 101.6 mm. (4”) erriare@s gruesa hasta el No 400 (0.038

mm.) en la serie correspondiente al suelo fino.

Tabla 2.2.3
Tamano patron de las particulas.

TAMICES TAMANO DE MALLA (mm.)
2" 50.80
1% 38.10
1’ 25.40
A 19.05
v 12.70
3/8” 9.520
No 4 4.75
No 8 2.36
No 10 2.00

TAMICES TAMANO

No 16 1.18
No 30 0.60
No 40 0.425
No 50 0.30
No 100 0.15
No 200 0.08
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2.2.3. Limites de Attemberg.

Se define Limites de Atterberg o Limites de Coesisia como las diferentes fronteras
convencionales entre cualquier de los estadoseas fage un suelo pueda estar, segun su
contenido de agua en orden decreciente; los estldosnsistencia definidos por Atterberg
son: estado liquido, estado semiliquido, estadstipta estado semisolido y estado sélido.
Llamandose limites de plasticidad a las frontetamité liquido y limite plastico) que

definen el intervalo plastico.

Existen suelos que al ser re moldeados, cambiandmrgtenido de agua si es necesario,
adoptan una consistencia caracteristica, que dégdeas antiguas se ha denominado
Plastica. Estos suelos han sido llamados arcdléginalmente por los hombres dedicados a
la ceramica; la palabra pas6 a la Mecanica de Suelo épocas recientes, con idéntico

significado.

En Mecénica de Suelos puede definirse la plasticidamo la propiedad de un material por
la cual es capaz de soportar deformaciones rapglastebote elastico, sin variacion

volumétrica apreciable y sin desmoronarse ni aayset

Con la presente practica la cual se denomina tesrde Atterberg” podemos estudiar mas
a fondo el suelo designado, es decir con la infordmadel andlisis granulométrico y los

limites liquido y plastico poder clasificar un supbr cualquier sistema de clasificacion.

En Mecéanica de Suelos el concepto de plasticiddtasatroducido a partir como queda
dicho, de ideas antiguas, resultando muy util nanep nuestros dias dicho concepto
simple de plasticidad, basado en ideas con undeefigico inmediato, pero al tratar de
definir en términos simples la plasticidad de uel@uno resulta suficiente decir que un
suelo plastico puede deformarse y remoldearse ggietamiento, pues una arena fina y
hameda tiene esas caracteristicas cuando la defidmae produce lentamente y, sin
embargo, no es plastica en un sentido mas amplioladgalabra; hay entre el

comportamiento de la arcilla y el de la arena eesttGn una importante diferencia: El
volumen de la arcilla permanece constante durantéeformacion, mientras que el de la

arena varia, ademas, la arena se desmorona emdeifon rapida.
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Segun su contenido de agua en orden decrecientsyalo susceptible de ser plastico

puede estar en cualquiera de los siguientes estieadosnsistencia:

= Estado liquido, con las propiedades y apariencia de una suspension

= Estado semiliquidq con las propiedades de un fluido viscoso.

» Estado plasticq en que el suelo se comporta plasticamente.

» Estado semisolidp en que el suelo tiene la apariencia de un soéli@éop @un
disminuye de volumen al estar sujeto a secado.

» Estado sélidg en que el volumen del suelo no varia con el secado.

Los anteriores estados son fases generales pguéapasa el suelo al irse secando y no
existen criterios estrictos para distinguir susfeoas. El establecimiento de éstas ha de
hacerse en forma puramente convencional. Atterbstaplecio las primeras convenciones

para ello, bajo el nombre general de limites deistencia.

La frontera convencional entre los estados senmlaqy plastico fue llamada por Atterberg
limite liquido, nombre que hoy se conserva. Atteghle definié en términos de una cierta
técnica de laboratorio que consistia en colocasuslo remoldeado en una capsula,
formando en él una ranura, segun se muestra egueafN°2.2.1, y en hacer cerrar la
ranura golpeando secamente la cépsula contra ymerfisie dura, el suelo tenia el
contenido de agua correspondiente al limite liqusmun Atterberg, cuando los bordes

inferiores de la ranura se tocaban, sin mezclatsmbo de un cierto nimero de golpes.

Figura N° 2.2.1

La frontera convencional ente los estados plastisemisolido fue llamada por Atterberg

limite pléstico y definida también en términos deaumanipulacion de laboratorio.
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Atterberg colaba un fragmento de suelo hasta ctirfeeen un cilindro de espesor no
especificado; el agrietamiento y desmoronamiento rddéito, en un cierto momento,
indicaba que se habia alcanzado el limite plastiebcontenido de agua en tal momento
era la frontera deseada.

A las fronteras anteriores, que definen el intervaléstico del suelo se les ha llamado

limites de plasticidad.

Atterberg consideraba que la plasticidad del supledaba determinada por el limite
liquido y por la cantidad maxima de una cierta areque podia ser agregada al suelo,
estando este con el contenido de agua correspaadielimite liquido, sin que perdiera por
completo su plasticidad. Ademas encontré que kralifcia entre los valores de los limites
de plasticidad, llamada indice plastico, se relaa facilmente con la cantidad de arena
afiadida, siendo de mas facil determinacion, pgub sugirié su uso, en lugar de la arena,

como segundo parametro para definir la plasticidad.
|, =LL-LP

Ademas de los limites de plasticidad (liquido ysptd) ya sefialados, Atterberg definid

otros limites de consistencia, que se mencionamgniacion:

= El limite de adhesion aclarado como el contenido de agua con el quedida
pierde sus propiedades de adherencia con una hefalica, por ejemplo, una
espatula. Es de importancia en agricultura.

= El limite de cohesion explicado como el contenido de agua con el gsiggtamos
de arcilla ya no se adhieren entre si.

= El limite de contraccion frontera entre los estados de consistencia sédusyp
sélido, definido con el contenido de agua con @ glisuelo ya no disminuye su

volumen al seguirse secando.

La diferencia que existe entre el limite liquidbrgite plastico es que, el limite plastico es

el contenido de humedad por debajo del cual seepoeasiderar el suelo como material no
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plastico. Y limite liquido es el contenido de humedoor debajo del cual el suelo se

comporta como un material plastico.

Los limites liquidos y plasticos han sido ampliateeempleados en las regiones del
mundo, principalmente con el objetivo de identifigaclasificar los suelos. El limite de
contraccion ha sido aprovechado en varias areagdfeas donde el suelo sufre grandes

cambios de volumen entre el estado seco y su estadedo.

La localizacion relativa de los limites de contiancWs, plastico W y liquido W, se

demuestra sobre una escala de humedad en la segfigema N° 2.2.2.

Rango El suelo
Suelo

Plastic se

Contenido  de
Figura N° 2.2.2 Limites de contraccion.

Para poder establecer valores definidos, reprothsside estos limites se propuso que el
limite liquido se definiria arbitrariamente comaocehtenido de humedad al cual en forma
de capsula de bronce, separada en dos por la agei@ma herramienta para hacer una

ranura patron y dejar caer desde una altura de 1cm.
2.2.4. Penetracion Estandar SPT

Las pruebas de campo adquieren una gran importandias suelos muy susceptibles a la
perturbacién y cuando las condiciones del terreartam en sentido horizontal y vertical. El
método de prueba in situ mas ampliamente serviah @s penetracion. Los penetrometros
invertidos para el estudio del terreno se hincae bacen penetrar a presion en el terreno,
midiendo la resistencia a la penetracion. La cobmgemn mas ampliamente usada es la
“penetracidon estandar” (o normal) que consisteadnirica del toma muestras, dejando caer
una maza de 140 libras (63.5 Kg.) desde una alteir20 pulgadas (76 cm.). La resistencia
a la penetracion se expresa por el nimero de gogessarios para hincar el toma muestras
1 pie (30 cm.).
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Los resultados de pruebas efectuadas en laborataiestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distdeda compacidad relativa; la resistencia
a la penetracién es funcién de la presion de canfianto del tipo de suelo. Otro factor que
puede tener una notable influencia sobre la resistea la penetracion de un suelo es la

presion de pozo o intersticial existente en ehintg de realizar las medidas.

La prueba de penetracion estandar debe utilizésecemo indicacién o junto con otros

meétodos de exploracion.

Este procedimiento es entre todos los exploratgniebminares quiza el que rinde mejores
resultados en la practica y proporciona mas Uirmacion en torno al subsuelo y no solo

en lo referente a descripcion; probablemente ebiéanel mas ampliamente usado.

En suelos puramente friccionantes la comprobacé&mipe conocer la compacidad de los
mantos que como repetidamente se indico, es latesistica fundamental respecto a su
comportamiento mecanico. En suelos plasticos ldeewia permite adquirir una idea, Si
bien tosca, de la resistencia a la compresion sinfademas el método lleva implicito un

muestreo que proporciona sefiales alteradas repaiigsas del suelo en estudio.

2.2.4.1. Influencia del nivel freatico.€l nimero de golpell, necesarios para hincar 30
cm. la cuchara normalizada, puede variar en laaafera, segun la situacion del nivel

freatico.

Si llamamos N’ al numero de golpes registrados rrensayo ejecutado por debajo del
nivel freatico, el valor equivalente N que debesiderarse en el calculo esta dado por la

expresion siguiente debida a Terzaghi y Peck.
1.\
N :15+§ (N-1H

2.2.4.2. Presion admisible.-

Terzaghi y Peck han dado los valores de los ceefiesN, y N, de capacidad portante en
funcidn deN; incluso han dibujado los abacos que dan directgma presion admisible

con un coeficiente de seguridad 3 en zapatas eatastio superficiales.
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En medios coherentes, tras numerosas experiermasacativas propusieron relaciorr
con la consistencia de las arcillas y con su mstsh a compresion simple medida en

Laboratorio sobre muestra inalterada, la tablad2#ecisa estas relaciones:

Tabla2.2.4
Resistencia a compresion simple.
Resistencia a compresion simple
N Consistencia de la Arcilla
(Kg./cm?)
2 Muy blanda 0.25
2-4 Blanda 0.25-0.50
4-8 Media 0.50-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy compacta 2-4
30 Dura 4-8

Los mismos autores proponen para las arenas &saeés que se indican en la tabla 2.2.4:

Tabla2.2.4
Compacidad de la arena
N Compacidad de la arena

0-4 Muy suelta

4-10 Suelta
10-30 Medianamente compacta

30-50 Densa

Mas de 50 Muy densa
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2.3. Disefio arquitectonico.

El disefio arquitectonico tiene como cometido, cumfads demandas por espacios

habitables, tanto en lo estético, como en lo tégiob. Presenta soluciones técnicas,
constructivas, para los proyectos de arquitectmére los elementos a tener en cuenta para
el disefio arquitectonico, estan la creatividad,ofganizacion, el entorno fisico, la

construccion, etc.

En la actualidad, el disefio arquitectonico debesfaaer las necesidades de espacios
habitables para el ser humano, en lo estético tedaoldgico. El disefio arquitectonico
presenta soluciones técnicas y constructivas parprbyectos de arquitectura. Algunos de
los aspectos que se tienen en cuenta para el disgfidgectonico son la creatividad, la

organizacion, el entorno fisico, la funcionalided¢onstruccion y viabilidad financiera.

El disefio arquitectonico debe ser apropiado, empleatecnologia en los sistemas
estructurales, buscar la eficiencia y la produdtidi, permitir la accesibilidad a todos los

segmentos sociales.

Previo al comienzo del disefio arquitecténico, existonsideraciones que deben ser
contempladas. La situacion del terreno, las dinoeres, caracteristicas topograficas,
orientacion, los servicios (energia eléctrica, aginanajes, la vista). Luego de solucionar
los aspectos anteriores, se valoran las necesidalifésales: Superficie construida, altura
de pisos o plantas, relaciones entre los espdo®sjsos, etc. Otro elemento a tener en
cuenta es el presupuesto disponible para la cacgin es determinante para el disefio

arquitectonico.
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2.4. Diseio estructural.
2.4.1. Normas.
» Para el disefio de la estructura de sustentaciGubierta se utilizara la norma
CIRSOC.

« Para el disefio de la estructura se empleara laandeh codigo boliviano del
hormigon (CBH).

2.4.2. Andlisis de cargas.

2.4.2.1. Tipos de carga.

« Cargas muertas
« Cargas vivas

« Cargas accidentales

2.4.2.1.1. Cargas muertas

Son aquellas cuya magnitud y posicion, permanecéctipamente constantes durante la

vida util de la estructura.

* Peso propio.
* Instalaciones.
* Empujes de rellenos definitivos.

» Cargas debidos a deformaciones permanentes.

2.4.2.1.2. Cargas vivas

Son cargas variables en magnitud y posiciéon debadafsincionamiento propio de la

estructura.

+ Personal.
« Mobiliario.

- Empujes de cargas de almacenes.
La vida util de una estructura es de aproximadaengdtanos.
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2.4.2.1.3. Cargas accidentales:

2.4.2.1.3.1. Viento:

Estas cargas dependen de la ubicacién de la estrude su altura, del area expuesta y de
la posicion. Las cargas de viento se manifiestamocpresiones y succiones.

2.4.2.2. Hipotesis de carga.

Las distintas comprobaciones que se realizan ercdttsilos, se deben efectuar para la
hipotesis de carga més desfavorable, es decirgoarela combinacion de acciones, siendo
compatible su actuacion simultanea, produzcan flestas mas adversos en relacion con

cada uno de los estados limites.

Hay que tener en cuenta que, a efectos de cakemloada combinacion de acciones estas

toman valores diferentes segun se traten de siegipersistentes o transitorias.

Para cada estado limite de que trate, se consitlerdupotesis de carga que a continuacion
se indican y se elegird la que en cada caso resdlsedesfavorable, excepcion hecha de la
Hipdtesis lll, que sélo se utilizara en las compimbnes relativas de los estados limites.

En cada hipétesis deberan tenerse en cuenta, sulnaguellas acciones cuya actuacion

simultdnea sea compatible

Hipotesis I: Yrg * G+ Vrq * Q
Hipétesis II: 0.9(Yrg * G +v7qQ) + 0.9 % Apy x W
Hipotesis I11: 0.8 = (yfg * G+ Vrq * Qeq) + Foq + Weq

Donde:

G= Valor caracteristico de las cargas permanentés,la acciones indirectas con caracter

de permanencia.

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

acciones indirectas con caracter variable, exdegteismicas.

Qe Valor caracteristico de las cargas variablesxgotacion, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable,derda accion sismica.
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W= Valor caracteristico de la carga de viento.

W Valor caracteristico de carga de viento, durdateccion sismica, en general se
tomara W0.

Feq= Valor caracteristico de la accion sismica.
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2.4.3. Sustentacion de cubierta.

2.4.3.1. Cercha metdlica.-

Los aceros son de excelente calidad y siempre @muain las especificaciones técnicas de
la patente. Asi los perfiles metalicos del tipo Aiceno se respetan también las
condiciones de fabricacion, por lo tanto podemasrdgie un perfil metalico cuando viene
al mercado cumple realmente todas las especificesidécnicas en cuanto a calidad

(Tensién del limite eléstico, tension de ruptudirgensiones).

ANGULO DE LADOS AMGULD DE LADDS FERFIL C ESTANDAR
IGUALES (L) DESIGUALES (LD) (CE)

b, D e B o
Y "r'
L} by
L /_
W omef e X |y X K=
by
¥ Y
¥ REDONDOD SOLIDO LISO TUgO CIHC ULAR (OC)
PERFIL | SOLDADD 03
0s) w W
tmﬁn

1mam

Y nwsu | ) d
- Inmaﬁu
J ¥

PERFIL C FORMADO PERFIL ZFORMAD

Figura N° 2.4.3.1 (Tipos de Perfiles)
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2.4.3.2. Resistencia del acero.-

En todo disefio de acero se tiene en considerazid@sistencia de fluencia del material. La

resistencia de fluencia de diversos grados de aper@stan disponibles para el disefio.

Tabla2.4.3.1

Resistencia de fluencia.

A Limite elastico Limite de ruptura| calidad
cero Fy (Kg/cnf) Fr (Kg/cn?)
ASTM-A7 2320 4220--5060 Acero carbono
ASTM-A36 2530 4080--5620 Acero carbono
DIM-17100-SF37 2400 3700--4500 Acero carbono
DIM-17100-ST-52 3600 4900 Alta resistencia
Alta resistencia a la
CORTEM-AyB 3520 4920 oxidacion
Alta resistencia a la
CORTEN C 4220 5360 oxidacion
2.4.3.3. Propiedades mecanicas
F F
ksl - d
e
Fy-——— b c \ Pyl |
L | | | i |
Fp a | \ \ \S |
. \ \ \ \
o \ \ \ \
o \ \ \ \
o \ \ \ \
EV | | | Es E | | E
Ep Ey Er Es Ey Er

Figura N° 2.4.3.2 (Diagrama acero deformacion)

Punto a.-Es el punto que representa la fase eladticmaterial a partir de este punto deja
de ser valida la ley de Hooke, también conocidaaccbmite de proporcionalidad.

Punto b.- Limite plastico

Punto c.- Limite de fluencia cuando se deformasslititar carga.
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Punto d.- Resistencia maxima del material.
Punto e.- ruptura del material.

Distribucion de esfuerzo.-

O

T

Figura N° 2.4.3.3 Distribucion de esfuerzos

Haciendo actuar una fuerza N en una de las extegfeglde la pieza se puede observar los

siguientes:

En una region vecina al punto de aplicacion dedega existen una perturbacion de
esfuerzo, y a medida que nos vamos alejando deb plenaplicacion de la carga hay una
distribucion de esfuerzos, hasta que a partir de ciarta distancia los esfuerzos son
uniformemente distribuidos, la teoria de la eléd#id nos muestra que para una cierta carga
Po la diferencia de esfuerzo sefala que la paejada de la perturbacion del esfuerzo no es

distribuido el esfuerzo.

En la fase elastica del material los esfuerzosl| dromle del hueco llegan a tres veces el

valor del esfuerzo en la misma seccion transvaisfda del hueco.

Si aumentamos gradualmente la carga Po hasta atcanz/alor Pi que se encuentra en la
plastica, los esfuerzos en la pieza estan proxiadosimite elastico despertando la
plasticidad del material y hay una distribucionloe esfuerzos donde todas las secciones

transversales de la pieza comienzan a trabajar.

Finalmente ocurre la ruptura con un esfuerzo uménente distribuido
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2.4.3.4. Formulas de disefio
2.4.3.4.1. Area Critica
El area critica es la menor area donde pueda otardptura

b
N e N N
ﬁ Acrit

ft=
A I_E
ft'=-

o)

Diametro del conector

Es el diametro por donde pasara el perno paradosibarras que lleguen al mismo
Aerig =(h—=2%d) *b
Acritreat = (h—n*d)b

h:altura de la seccion

b: base de la seccion

d: diametro de los conectores

n: Numero de huecos

2.4.3.4.2. Tensiones admisibles.-

N Fy
Acrit y
2.4.3.4.3. Ruptura
Ny Fy
ft= S Fyg=—
Acrit t Y2

Ng=v1*g+v2*xq+ys*xw
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2.4.3.4.4. Resistencia

N N
f’:ZSO_6*Fy f' = <0.5«Fr

crit

2.4.3.4.5. Esbeltez

(R -> A
1=2< {Prlnapal.es 240 K=K, = 1{
R Secundarios = 300
kRX - A,

2.4.3.5. Disefio a tension o ruptura

2.4.3.5.1. Resistencia

N
fl=—<¢1*Fy $1 =09
A
rn N
f = S(pz*F?" ¢2=075
Acrit
2.4.3.5.2. Esbeltez
A L < 300
= 7=
2.4.3.6. Piezas comprimidas
Pieza Esbelta
Pieza Robusta N
N 1
So~. ?M=N*?i 2
.\\ \\\ \\\ fyf —— —
2i0 0
— fp——
/// // ’/ ‘
N |
?\T Fase Fase

elastica Plastica

Figura N° 2.4.3.4 Piezas comprimidas.
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2.4.3.6.1. Pieza robusta.-

Es una pieza que tiene una rigidez grande de takraague la ruptura de la pieza ocurre

cuando ha alcanzado resistencia maxima que tiematerial.

2.4.3.6.2. Pieza esbelta.-

Pieza esbelta para cada estado que crece la eadgdosma segun esfuerzos solicitantes de

segundo orden, hasta que la pieza se estabiliseg hae llegue a un estado de equilibrio

para cada estado de carga se repite las mismasbdgo hasta que llegue a un punto que

los estados de equilibrio ya no se dan ocasionndaptura de la pieza por pandeo, esta

pieza rompe con un esfuerzo menor que el esfuerpoaporcionalidad.
2.4.3.7. Hipérbola de Euler.-

2.4.3.7.1. Para piezas principales.-

0.5Fy

>Kk*L/R

Fase Fase
inelastica Plastica

Figura N° 2.4.3.5 (Hipérbola de Euler, para pigaascipales)

k * L\?
pof_p 1_(R)
R Z T 2% (.2
_Fc_nz*E
a’_yce_(k*Lz
R
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=

fa = Vb Fa resistencia

kL
R <200 Comfor

c - w2 *E

¢ J05%F,
s 1 k*L (k*L)2
_ R R
yce—1.92 Yei 3+8* CC 3 CCZ
2.4.3.7.2. Por ruptura
Fcrit
AN
Fccriti=
O.5Fy
Fccrit'=

|

15 200 ©7C

Figura N° 2.4.3.6 (Hipérbola de Euler, para pigzasruptura.)

0877

= E 3
Ceritr 2 y
C

F,

Cerit

= 0.658% « E,

Ng
faZISFa:Fccrit*d) ¢ = 0.85
k*L

< 200
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Fa: Esfuerzo resistente a compresion que tieneeta gn las condiciones de trabajo que se

ha determinado.

Fccrit: Esfuerzo resistente a compresion deternoindd la hipérbola de Euler sin

coeficiente de seguridad.
@: Coeficiente de seguridad de esfuerzo resistente.

K: Coeficiente de pandeo que lleva en cuenta lagicmnes de borde por tipo de apoyo en

las extremidades de la pieza.

L: Longitud de la pieza en la direccion de trabajo.

Fy: Esfuerzo del limite elastico del acero.

E: Mddulo de elasticidad del acero.

fa: Esfuerzo de compresion que actlia sobre la pieza

Nd: Carga real mayorada por el coeficiente de segdique actia sobre la pieza.

A: Area total de la pieza de la seccion transversal
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2.4.4. Vigas.

2.4.4.1. Generalidades.

En el presente proyecto se tratan de seccionemrdares de hormigon armado sometidas
a solicitaciones normales en el estado limite d#amgiento, por rotura o por exceso de
deformaciones plasticas.

Pueden considerarse las distintas solicitacionesdeal la traccion simple hasta la
compresion, haciendo variar la profundidad dehejetro desde —infinito a + infinito.

2.4.4.2. Dominio de deformaciones de las secciones el estado limite Ultimo de
agotamiento.

Las deformaciones limites de las secciones, segdaturaleza de la solicitacion, conducen

a admitir varios dominios que ha sido esquematizsdia figura 2.4.4.1,

=2%s =33 Yoo
7 B

» E,

P Eg

=-2%0
Figura N° 2.4.4.1 dominios de deformacion, en &ds limite de agotamiento

Fuente: Montoya-Meseguer-Moran-Hormigén Armado
2.4.4.2.1. Dominio 1.
Es caracterizado por la deformacion del acggel0 %o y el eje neutro gira alrededor del
punto A hasta x=0, se cubre asi en el campo demiafades del eje neutro comprendidas
entre o< X< 0.
Son los casos de disefio de traccion axil y traccodnpequefas excentricidades, todos los
esfuerzos que actian en la pieza son resistidomparmaduras, el hormigon no participa
en su resistencia.
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2.4.4.2.2. Dominio 2.

Es caracterizado por la deformacion del adggel0 %o y el eje neutro corta la seccion
transversal, habiendo un trecho traccionado y airoprimido, el eje neutro gira alrededor
del punto A y varia entre los rangos dexd< 0.259 d.

El hormigén del trecho comprimido, no llega a lptura, son los casos de traccion

excentrica con gran excentricidad, flexion puraydmpresion con grande excentricidad.

2.4.4.2.3. Dominio 3.

Es caracterizado por el acortamiento del hormig@n 3.5%o, la deformacion del acero
varia §q<£<10%o, es la mejor situacion para el disefio, por tpse dos materiales,
hormigén y acero, son aprovechados al maximo, yopleéigro de una ruptura brusca de
las piezas disefiadas.

En este dominio son llamados de subarmados, sarasms de traccidn excéntrica con gran
excentricidad, flexion pura y compresion con graeeatricidad, el eje neutro varia a

0.259dx<Xiim, €l eje neutro gira alrededor del punto B.

2.4.4.2.4. Domino 4.

Este dominio es caracterizado por el hormigongste motivo la ruptura de la pieza puede
ocurrir sin ningun tipo de aviso, esta piezas $@mddas super armadas y deben evitarse
cuando sea posible, la deformacién varia entsex<d, y gira alrededor del punto B.

2.4.4.2.5. Dominio 42,
Es caracterizado por la deformacion del hormig@s 3.5%., todas las armaduras son
comprimidas y existe una pequefia zona de hormigorraecion, el eje neutro gira

alrededor del punto B y varia entrexgh.

2.4.4.2.6. Dominio 5.

Es el caso de flexo compresion con pequefias eiadattes y también es el caso de
compresion central, el eje neutro no corta la $ecttansversal de la pieza, ya que esta toda
comprimida la deformacion del hormigdn varia eftie2%o y &.i—=3.5%o, €l eje neutro gira

alrededor del punto C
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2.4.4.3. Ecuacion de equilibrio y compatibilidad deleformaciones

Se establecen a continuacion las ecuaciones delibeguiy compatibilidad de

deformaciones, en las distintas solicitaciones ptdwo para el hormigon el diagrama

parabola-rectangulo, y para los aceros de nataraletural el diagrama birrectilineo de

calculo formado por la recta de Hooke, y un segumatzontal cuya ordenada corresponde

al limite elastico caracteristico y su alargamiesgdimita al valor de 10 por mil para tener

en cuenta que, en vigas con pequefias cuantiastadbdimite de agotamiento se origina

como consecuencia de una deformacién plastica igrodgs sus armaduras.

o's{ Os |
e
1 e
'yd S fyd —
Es €s
71 T e
G S _
a) b)

a) No simplificado  b) Simplificado

Figura N° 2.4.4.2 Diagrama Birrectilineo.

Fuente: Montoya-Meseguer-Moran-Hormigon Armado

La resistencia de célculo de ambos materiales, igémy acero, son respectivamente:

k k
fe fydzfy

c N

fcd =

Donde:
fa=  Resistencia caracteristica de hormigén

fc=  Resistencia de célculo del hormigon

32



ye=  Coeficiente de seguridad del hormigon

fu=  limite elastico del acero

fy=  Resistencia de calculo del acero (traccion o cesipn)
A Coeficiente de seguridad del acero.

2.4.4.4. Tabla universal de calculo de flexion singo compuesta.
La tabla 3 corresponde a secciones sometidas iarflekmple o compuesta (dominios 2-3-
4) en el caso méas elemental de flexion simple siradura de compresion proporcionan los

valores de la cuantia w, en funcidon del momentaciekd

_ Md _ A*fyd

Ms=  momento de agotamiento

= Resistencia de calculo de hormigén
fy= Resistencia de calculo del acero

b= Ancho de la seccion

d= altura efectiva de la seccién

Seguidamente se calcula el &rea de acero de refereia zona traccionada.

En seguida encontramos el valor de la cuantia goticade la tabla universal de calculo para aceros

de dureza natural y espejamos el area necesdasadmadura de refuerzo A.

Las recomendaciones del codigo, con el objeto deirclos riesgos de fisuras por efecto de la
retraccion y variaciones de temperatura, asi coara pvitar una rotura subita, la armadura de

traccion debe tener un valor minimg,=0.0033
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2.4.4.5. Esfuerzo cortante.

El estudio de las piezas de hormigén armado es lefonya que tendria que ser tratado en un
estado tridimensional, donde influye no sélo larfarde la seccion como también la variacion a lo
largo de la pieza, su esbeltez, la disposicionadeafmaduras longitudinales, la disposicion de la
armadura transversal, la adherencia entre armadboamigon, el tipo de carga solicitante y los

tipos de apoyo.
2.4.4.5.1. Tensiones principales.

Una vez conocidas las variaciones de las tensiamggenciales y normales en las distintas fibras,

pueden determinarse las tensiones principalesaguiar punto de la pieza.

Figura N° 2.4.4.3. Viga no fisurada.

Fuente: Montoya-Meseguer-Moran-Hormigon Armado

Figura N° 2.4.4.3. Viga fisurada.
Fuente: Montoya-Meseguer-Moran-Hormigén Armado

El hormigon y las armaduras en conjunto resisteesélierzo cortante, las armaduras

transversales estan constituidas por estribos raddevantadas, los estribos pueden ser
verticales o inclinados, y son independientes derfsadura longitudinal.

Las barras levantadas son armaduras longitudigakeslejan de ser necesarias para resistir
a los momentos flectores, se las dobla y subera hastabeza comprimida para anclarlas,

ambas armaduras tienen la misma finalidad, sirvenntbntantes o de diagonales

transicionadas de una celosia.
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2.4.4.5.2. Dimensionamiento por el método de la rugpta.

En los ultimos estudios realizados en los diferef@boratorios, admiten la colaboracion
del hormigon a ayudar a tolerar el esfuerzo cogtaasi podemos mencionar los siguiente

efectos favorables.
a).- Resistencia al corte.

De la cabeza comprimida que coadyuva a resistiestlerzo cortante y depende

directamente de la resistencia del hormigon.
b).- Efecto de arco.

La compresion longitudinal de la cabeza cuandmsexana del apoyo se inclina teniendo
un comportamiento de un arco que coopera a sopantasfuerzo cortante, formando un

arco atirantado y resiste entre 20% a 40% en ekesd cortante.
c).- Efecto de los encajamientos de los aridos.

El encajamiento perfecto de los aridos forma umagimonolitica, da un efecto favorable
para resistir el esfuerzo cortante entre un 20%% &ependiendo del arido y de la relacion

de este con el canto.
d).- Efecto pasador.

La armadura longitudinal funciona dentro de la pipara aguantar el esfuerzo cortante,
como pasador costurado a la pieza y oponiéndogelefsrmacion con un efecto favorable

gue resiste entre 15% a 25%.

En funcion de todos estos efectos favorables podeataoir que en la pieza de hormigon

armado sin armadura transversal resiste un cisfteeo cortante V|

Vew = foa * by * d fvd=0-5*\/fcd
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Donde:

V. Esfuerzo cortante que resiste la pieza de hommsgoarmadura transversal.
Vs Esfuerzo cortante que resiste la armadura trasaive

V.. Esfuerzo cortante de calculo que actla en la@et@nsversal de la viga.

Vou Resistencia maxima de la biela de compresion.

Condiciones que debe cumplir para el disefo.

Caso 1
V., > Vi utilizar Aspin.
Caso 2
Ve < Vg <V, emplear {Af:lin
Caso 3

V4 > V,, {cambiar de seccion

Vou xS
Ay = ———
0.9 xd* fyq
002 foq xby xS
Smin fyd

2.4.4.6. Torsion.

2.4.4.6.1. Generalidades.

El comportamiento a torsion de una pieza dependsudéorma de la secciéon, de las
disposiciones de las armaduras y de la resistéledi@as materiales.

La prescripcion se refiere a las piezas en los lgqueoria produce fundamentalmente

tensiones tangenciales en su seccion.
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El estado tensional de la pieza no fisurada sesfwmama esencialmente al aparecer en
funcion de la disposicion de las armaduras reddoga la rigidez o torsion de la pieza a
una pequefia fraccién a la pieza no fisurada.

La resistencia de los materiales influyen en lanforde agotamiento y en el valor de la

solicitacion que lo produce.

2.4.4.6.2. Comportamiento basico de las armaduras.

El mecanismo mediante el cual una pieza de hormégdrado resiste una solicitacién de
torsion pura, una vez fisurada, se trata de unaesizeltridimensional, compuestas por
celosias sobre las caras de la viga.

La primera simplificacion consiste en suponer qaecolabora en la resistencia torsional
toda la seccion de hormigdn, sino sélo la parterqdea las armaduras, constituyéndose asi
una seccion hueca de pared delgada Figura 2.4,408ra esta simplificacion es aceptable
por que sea comprobado experimentalmente, que amaque se inicia la fisura, la
contribuciéon del hormigdén del nacleo es muy redacid

A lo largo de las paredes de seccion hueca seucrdljo de tensiones tangenciales que

forman una fuerza cortante a todo el ancho y estaote.

Figura N° 2.4.4.6.1.Seccion hueca de pared delgad&ccion rectangular.

Fuente: Montoya-Meseguer-Moran-Hormigon Armado

37



2.4.4.6.3. Proceso de calculo.
1. determinacion de la tension tangente.

_ T
T_Z*Ao*t

2. Seccion ideal de disefo.

Caso 1
bo>2b t=2 A =5*b*(h—9)
) 6 ¢ 6 6
Caso 2
5 bg
bsSgb t=€ A, = bg * h,
3. Dimensionamiento en estado limite Gltimo.
Ty =036 f.qxA, xt AgozL
2% A, * fyd
Condiciones que deben cumplir
Ty < Ty 0.36 * f.q < 90 K—‘g;
cm
4. Verificacidon a torsion y esfuerzo cortante
Tyu =036 f.qxA, xt Vou=03%f.qxby, xd
LIPS
Tou  Vou
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2.4.5. Losas.
Se trabaja con losas nervadas unidireccionaleizamdo viguetas pretensadas, siendo estas

prefabricadas de las cuales se realizaran compouiescde resistencia y deformaciones.

Se trabajaran con losas macizas ya sean en dasidires, aplicando el método de las lineas de
rotura, por tratarse de elementos de forma varigiste método permite la obtencién de la carga y

momentos de rotura de una placa o losa de marlativaenente simple.

Si una placa se somete a una carga que crese rde fpadual, en los primeros momentos la
distribucion de esfuerzos es la dada por la tedéistica, conforme progresa la fisura se alterain la

inercias y se redistribuyen los esfuerzos

Elemento horizontal generalmente horizontal québeedirectamente las cargas y las trasmite a los

demés elementos estructurales.

Su espesor es reducido a comparacion de las atnasslones.

2.4.5.1. Tipos de losas.
» Por su forma.-Pueden ser de contorno, poligonal o circular, témbaaciza o huecas.
» Por latransmision de cargas.Unidireccionales, bidireccionales y multidireccitasa
» Por la ejecucion.-Vaciadas en situ también son macizas y alivianadas.

e Por sus vinculos y apoyos.Simplemente apoyadas contindas en una o dos direxly

como voladizos.
» Por el tipo de apoyo.Vigas lineales y puntuales (directamente apoyaolaepilares).
2.4.5.2. Cargas.-

Las cargas estructurales actian sobre el planoondedia losa son normales al mismo, pueden ser

uniformes, lineal, carga puntual y carga triangular

* Lineal — Baranda
e Puntual — Tanque
» Triangular — Papa, maiz, etc.
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2.4.5.3. Procedimiento de calculo de losa maciza.

1.- Se determinaré el tipo de figura geométrica gmgd la losa y mediante formulas establecidas
de acuerdo al figura geométrica que se tenga seamaplas férmulas, para cada tipo de figura

existen diferentes férmulas.

Se debera aplicar si no existe el tipo de figuaague mas se asemeje y aplicar las formulas para

obtener los momentos.

2.- Se determina la altura de la loza.

3.- Se realizara el andlisis de cargas.
4.- Célculo de los momentos que actuan sobre la losa.

Esto dependera si la losa se disefiard en unaisetaidn, tendra un s6lo momento de bosquejo, si

se disefiada en dos direcciones tendra dos monasthseno.

5.- Calculo de la armadura.

_ fer o=
“T Y YTy,

T hrd?xfog

L _©rbrdfa

° fya
Donde:
y.—7s = Coeficientes de seguridad del hormigén y el@cer
p= Momento reducido.
fca— f,a=Resistencia caracteristica del hormigon y el acero.
Md=Momento mayorado

w= Cuantia mecanica.
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2.4.6. Columnas.

Los soportes y pilares de hormigdn armado con&litypiezas, generalmente verticales, en
las que la solicitacion normal es predominante distintas secciones transversales pueden

estar sometidas a compresiéon simple, compresiopwesta o flexion compuesta.

La mision principal de los soportes es canalizaraeciones que actien sobre la estructura
hacia la cimentacion de la obra.

Las secciones de los soportes de hormigdn armagitepiadoptar formas diversas, si bien
las mas corrientes son las rectangulares y lasradasl Los soportes de secciones

circulares suelen llamarse, a veces columnas.

2.4.6.1. Compresion simple.

La compresion simple corresponde al caso idealuenla seccion exterior es un esfuerzo
normal N que actia en el baricentro plastico desdecion, es decir en el punto de

aplicacion de la resultante de las compresionebatehigdn y del acero.

Es muy dificil que en la préactica, se presenteaomapresion simple, dada la incertidumbre
del punto de aplicacién del esfuerzo normal. Ptasesausas, la mayor parte de las normas
recomiendan que las piezas sometidas a compresid@alsulan con una excentricidad
minima accidental, o bien que se aumenten, conviemente, los coeficientes de

seguridad.

El cddigo boliviano y la instruccion espafiola adopEn compresion simple una
excentricidad minima ficticia, en la direccion mipal mas desfavorable, igual al mayor de

los valores:

h 2
%o cm

2.4.6.1.1. Contribucion del hormigén y del acero

La mayor parte de las normas modernas considerarepte coeficiente el valor de 0.85
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De esta forma puede tomarse como resistencia delidgdan, en piezas armadas sometidas

a compresion simple hormigonadas verticalmenteglek:

0.9 x fck
0.85 * fcd = 0.85 ¥ ————
yc
Siendof. y f.q, la resistencia caracteristica y la resistencieatiaulo del hormigén.
2.4.6.1.2. Formulas préacticas de compresion simple.

Teniendo en cuenta una reduccién del 10 por milaenesistencia del hormigon por
hormigonado vertical, y con los coeficientes deuse@d normales, ¢1.5, y=1.15,
yf=1.6, yn=1.15 que da para el esfuerzo axial aithheis

1.- En el caso de secciones rectangulares con arnsadimaétricas o doblemente
simétricas, de acero de dureza natural, la formeleompresion simple, en el estado ultimo

de agotamiento, puede ponerse en la forma:
Yn*Ng =Ny, <085%bx*xhxfq+As*fq
donde:
N,=  esfuerzo axial de agotamiento
Ng=  Esfuerzo axial de calculo
A=  seccion total de armadura
fc=  Resistencia de célculo del hormigon
fy=  Resistencia de calculo del acero no mayor quéKg@m?2
Yn=  coeficiente complementario de mayoracion de carga

El coeficiente complementario y de mayor reacciércdrgas, para recubrimientos del 10

por mil viene dado por la expresion.

b+6
yn=T2 1.15
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2.- En el caso de pilares de seccion circular, la fdande compresion simple puede

ponerse en la forma:

2
yn*NdSNu=0.85*nI*fcd+As*fyd

Debiendo tomarse para el coeficiente complemenyari@ mayo racién de cargas el valor:

h+6.4
Yn ZTZ 1.16

h= Diametro de la seccién en cm.

2.4.6.2. Disposiciones relativas de las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigon armatin esnstituidas por barras

longitudinales, y una armadura transversal formadagsercos y estribos.

Con objeto de facilitar la colocacion y compactaaitel hormigon la menor dimension de
los soportes debe ser 20 cm, si se trata de sescientangulares y 25 cm si la seccion es
circular. De todas formas para dimensiones mendes25 cm, es necesario tomar

precauciones especiales.
2.4.6.2.1. Armadura longitudinal

Las armaduras longitudinales se situaran en lagimpimades de las caras del pilar
debiendo disponerse por lo menos una barra en esgaina de la seccion. Para la

disposicion de estas armaduras deben seguirsiglasmnges prescripciones.

La separacion maxima entre dos barras de la miam@ano debe ser superior a 35 cm. Por
otra parte toda barra que diste mas de 15 cm deosuguas, debe arriostrarse mediante
cercos o estribos, para evitar el pandeo de la amism
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Figura N° 2.4.6.1 Limitaciones en el armado de s®@so

Fuente: Montoya-Meseguer-Moran-Hormigon Armado
Los recubrimientos de las armaduras principalesemladstar comprendidos entre uno y

cuatro centimetros, no debiendo ser inferior aheitio de las barras.

Se recomienda realizar el empalme de las armaduesante retranqueo de una barra

respecto a otra figura N°2.4.6.2.

Figura N°2.4.6.2 Empalme de barras principalesopores.

Fuente: Montoya-Meseguer-Moran-Hormigén Armado
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2.4.6.2.2. Cuantia minima

La norma boliviana e instruccion espafiola reconaepara las armaduras longitudinales

para el caso de compresion, con armadura totabfesym acero AE-400 es 8%o0
2.4.6.2.3. Armadura Transversal.

Con objetivo de evitar la rotura por deslizamied hormigon, la separaciones entre

barras de acero o estribos debe ser:
S<30 cm
s>15
Donde:
¢: Es el diametro de la barra longitudinal.

El didmetro de los aceros y estribos no debe derion a la cuarta parte del diametro

correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa,ningln caso menor a 6mm.

Los aceros y estribos deben colocarse en todauia ael soporte, incluso en los nudos de

unioén con las vigas, atandole fuertemente con alamltas barras longitudinales.
2.4.6.3. Pandeo de piezas comprimidas de hormigomedo

En las piezas comprimidas de hormigon armado rapksable la teoria habitual de primer
orden, en la que se desprecian los efectos defétanticion al calcular el esfuerzo. Por
efecto de las deformaciones transversales, quensmitables aun en el caso de piezas
cargadas axialmente, debido a las irregularidageka dlirectriz y a la incertidumbre del
punto de aplicacion de la carga (figura 2.4.6&pprecen momentos de segundo orden que
disminuyen la capacidad resistente de la piezaeglgru conducir a la inestabilidad de la

misma (fendbmeno de pandeo).

Sea, en primer lugar, una pieza recta articuladsusrextremos y sometido a una carga N
rigurosamente axial (caso ideal tedrico), tal cémespuesta de la figura N°2.4.6.3.

45



Si sometemos su accion central a una flecha eielease deforma, y aparecen en las
secciones de las mismas unos momentos secundaxiesnas, debidos a dichas

deformacion, iguales en cada seccion al producta fieerza N por la flecha:

M =N*6(x)

éx)

Que tiende a aumentar las deformaciones. Al miserapo aparecen unos momentos
internos, proporcionales a la curvatura de cadei@ecque tiende a enderezar la pieza y

hacerla volver a su posicion de equilibrio recta:

jo

DEFORMADA BcriEnIOS MOMENTOS %

EXTERNOS
o) INTERNOS e,

Figura N°2.4.6.3 Momentos de segundo orden en i@za gsbelta comprimida.
Fuente: Montoya-Meseguer-Moran-Hormigon Armado.

La longitud de pandeo 1, de una pieza comprimidde$i@e como la longitud de la pieza
biarticulada equivalente a efectos de pandeo adi,dy no coincide, en general, con la
longitud 1 de la misma, dependiendo de las conuésade sustentacion. La longitud de
pandeo es igual a la distancia entre los puntasfixion de la deformada de la pieza o0 a

la distancia entre puntos de momento nulo.

En el caso de una pieza que forma parte de urcpdailongitud de pandeo depende de la
relacion de rigideces de los soportes de las wegasada uno de sus extremos, y puede

obtenerse de los monogramas de la figura N°2.4.6.4.
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Figura N°2.4.6.4 Monograma que ofrece la longitagendeo.

Fuente: Montoya-Meseguer-Moran-Hormigon Armado.
Monograma para obtener el coeficiente de pandeo.

> ? de todos los pilares que concurren en A
de la misma forma para g

Ya =

> ? de todas las vigas que concurren en A
Para esbelteces mecanicas 3800 (geomeétricamente 1Pg<29), puede aplicarse la
férmula aproximada.

En el caso de secciones rectangulares.

fya *h+20*e0 12 -
h+20xe, h

e“:<3+3500 "hT

Excentricidades de primer orden variables a lodadg la pieza este caso es el mas
corriente en soportes pertenecientes a porticosjognque puede suponerse que la

excentricidad varia linealmente entre los valokeg @ en ambos extremos de la pieza. Si
se supone que,ees la mayor y positiva, deben efectuarse las dwspwmbaciones

siguientes:
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Comprobacién sin tener en cuenta los efectos deindeg orden, con la

excentricidad £solamente.

Comprobaciéon teniendo en cuenta los efectos dendegarden, en una seccion
critica intermedia, cuya excentricidad de primeteore se tomard igual al mayor de

los dos valores siguientes:
e, =0.6*xe,, +0.4x*e,

e, =04 +%*e,,
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2.4.7. Escaleras.

Una escalera es una construccion, disefiada parangman varios espacios situados a
diferentes alturas. Est4 conformada por escalopelglgfios) y puede disponer de varios

tramos entre los descansos (mesetas o rellanos).

Existen distintos tipos de escaleras escalinatasaleras exteriores, escaleras rectas,
escaleras en caracol, etc.
Una escalera estd compuesta de las siguientes.parte

» Peldafio.-Es cada una de las partes de un tramo de escafetagjue la se apoya
el pie para subir o bajar gradas, por ella la paotezontal se llama huella y la parte
vertical se llama contrahuella.

 Tramo.- Es una serie de peldafios continuados. Si la escadede varios tramos,
termina en una superficie horizontal llamado meseteelleno. El final de las
escaleras se llama desembarco.

» Caja de escalera.Es el espacio que ocupa la escalera dentro ddificice cuando
este espacio se ocupa por completo por el conjsattlama escalera ciega, y
cuando hay un espacio central, este recibe el reod#njo de escalera.

» Arranque de escalera. Es la parte donde se apoya la escalera en ekoami

El ancho o ambiente de una escalera es el espaniprendido entre las caras exteriores de
las zancas o la longitud del peldafio en un trarmoi réa anchura minima que debe tener es
de 60 cm., mientras que para el cruce de dos pEsstebera tener como minimo 80cm.,
aunqgue en escalera para vivienda el ancho minirde émetro.

La altura de paso o escapada es la distancia dibreertical entre el suelo del primer
peldafio y el techo que tiene encima, siendo lamiish normal comprendida entre 2 y 2.40
m solo en casos excepcion y en escaleras de pguatancia se puede reducir la medida
hasta 1.80 m.

El ancho o huella de un peldafio, suele oscilareelas 25 y 30 cm, para que pueda
apoyarse el pie por completo. La altura de la edntella o tabica esta comprendida entre
11y 22 cm, siendo las comodas las que tienen &htyel7 cm.

La huella, al encontrarse con la contrahuella, sesnpre queda ligeramente prolongado

entre 2 y 4 cm, a este saliente se lo denominadhoyairve para disminuir el desarrollo de
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la escalera, a la vez que consigue una anchurarndaybuella, no teniéndose en cuenta
esta saliente para el avance de la escalera.

Este espacio o vacio existente entre dos tramoda grarte central de la escalera, se
denomina ojo o hueco de la misma. Cuando esta pariéena a maciza se denomina
espigon o arbol de la escalera.

Las barandillas elementos de proteccion y segurigsidcomo una ayuda para que sea mas
facil el ascenso o descenso por la escalera. Lemdidas estan conformadas por los
pasamanos Yy su altura con respecto al verticgaldhnio debe ser entre 85 y 90 cm.

En la siguiente figura se puede observar los elersate una escalera.

Baranda

Descanso

Contra Huella

Figura N°2.4.7.1 Partes de escaleras
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2.4.8. Cimentaciones.

2.4.8.1. Zapatas aisladas.

En las zapatas de espesor variable, el cayeo kel borde debe seg>hh/3 y no menor a 30
centimetros. El angulo de inclinacion suele tomafse< 30° que corresponde
aproximadamente, al &ngulo de talud natural dehigim fresco, con lo cual podria no ser
necesario el empleo de contra encofrado si biengsta caso, la compactacion del

hormigon es muy dificil.

e

i w : 08
a8 | B2 grwl

2]

_.',_ = _il ataladn

Figura N°2.4.8.1 Tipos de zapatas

Fuente: Montoya — Meseguer- Moran- Hormigén Armado

El comportamiento resistente de las zapatas aslagdanuy complejo. Sin embargo, los
métodos de célculo admitidos por las normas songaguyros ya que estan basados en una
extensa experimentacion.
Tanto la recomendacion del Comité del Euro-Inteored del Hormigon como la
instruccion espafiola y boliviana distinguen enaipatas rigidas y flexibles. Se consideran
como zapatas rigidas aquellas en las que el vuelo ambas direcciones principales, no
supera a 2h, siendo h el canto maximo, ver fighdralas zapatas rigidas pueden admitirse
una distribucion plana de las tensiones del tefrpam dada su gran rigidez no se cumple
la ley de Bernoulli sobre la conservacion de lasisaes planas del hormigdn.
Por el contrario se considera una zapata flexiplelas en la que el vuelo v es superior a

2h en algunas de las direcciones principales. Ehaso la distribucion de las tensiones
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del terreno no es plana; y el funcionamiento restst del hormigdn puede considerarse

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

2.4.8.2. Dimensionamiento de zapatas aisladas carga centrada.

Salvo en el caso de zapatas flexibles apoyadatterreno sin cohesion, puede admitirse
una distribucion uniforme de tensiones. Las dinmres a y b de la planta de la zapata se
determina en funcién de la tensién admisible pbr@reno,c,gm mediante la ecuacion.

N+ P
axb

= Oadm

Donde:

N: Carga centrada de servicio.

P: Peso propio de la zapata.

Al no conocer el inicialmente el valor de P, see&asario operar por tanteos admitiendo,
en principio, para el peso propio de la zapataalor\del orden del 5% de N.

Cualquier que sea el tipo de zapata, para el categistente del hormigdon siempre puede
considerarse una tension uniforme del terrenoaeorfde su seguridad, pero prescindiendo
del peso propio de la zapata, ya que al fraguaoemigon queda en un estado en el que las
tensiones son nulas. Por lo tanto, como accidrielle#no sobre la zapata se considera la

tensiéon uniforme.

N
% = ax*b
Por razones econdmicas las zapatas se denomimaondte que no necesitan armadura de
cortante. Por ello se recomienda, en el caso datampmle espesor constante, no adoptar

para el canto atil d valores inferiores al mayoftaesiguientes.

a, * b, axb a, + b,

= Tt -1 4
2x*(a—a,)
©="37K
2+(b—b,)
G=""TKk
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Donde:

fva : la resistencia convencional del hormigon.

F.q: Resistencia de calculo del hormigbén a compresién

s :Coeficiente de seguridad de la solicitacion.

Estas formulas son validas para zapatas de plantasadas o rectangulares en las que el
lado mayor no supera al doble del lado menor; y E@portes de seccion cuadrada o

rectangular con la misma limitacion.

2.4.8.3. Determinacion de las armaduras de traccion
Realmente, la disposicion de las armaduras deidraate las zapatas rigidas deberia
hacerse por el método de las bielas y para lagamaflexibles por el método de la flexion.
Pero dada las pequefias diferencias que se obtismele, adoptarse el método general de
flexion para ambos tipos de zapatas por ello samptieacion las tablas, abacos y formulas
simplificadas.
Las armaduras se determinan en las secciones 1-1'ydistancia de los pardmetros del
soporte del hormigén 0.1% 9 0.15 i , respectivamente ver figura. EIl momento de célcul
de la seccién 1-1 debido a la carga del terreno.

Ng
- 2*xa
En el caso mas frecuente de acero de dureza nawsalta muy usual la formula

2
Mq

* (a _Zao + 0.15 * ao)

simplificada.
— Md
b *d? * foq
La cuantia minina, exigida por la norma para et@eeser utilizada es:
p =0.0018 Acero AE — 400

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuastigeriores a 0.01p£0.01) por

U w=ux1+p U=As*fyg=w=*bxd=*f,

condiciones de adherencia.
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Figura N°2.4.8.2 Armadura de traccion en una zapaiada

Fuente: Montoya — Meseguer- Moran- Hormigén Armado.

Debe temerse en cuenta que en los cantos Utilespsenlos sistemas de armaduras
ortogonales, son distintos. Por otra parte, ezdpatas rectangulares, la armadura paralela
al lado mayor a se podra distribuir uniformememetado el ancho b. Sin embargo, la
armadura paralela al lado menor b se concentragaemda banda central de ancho, ver
figura.

a,=b <+a,+2h

En la que se dispondra la friccion.

U=x*2a4

a+aq
El resto se repartira uniformemente en las dosabdaterales. Por ultimo, las normas
recomiendan que la seccion total de armadura edliveecion, no sea inferior al 20% de la
correspondiente a la otra direccion.
2.4.8.4. Comprobacion a cortante y punzonamiento.

2.4.8.4.1. Comprobacion a cortante

Las zapatas pre dimensionadas de acuerdo en loadalien el 2.4.8.3 no necesita

comprobaciones a cortante. No obstante, a coniifruae indican las verificaciones segun

la norma espafiola
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Figura N°2.4.8.3 Comprobacion a esfuerzo cortargynzonamiento
Fuente: Montoya — Meseguer- Moran- Hormigén Armado.
La confirmacion se realiza en la seccion 2 dedari a una distancia igual al canto dtil
del paramento.

El cortante actuante bale:

Ny
Vi=—xWw-—-d)
a

El esfuerzo cortante dltimo bale:

Vie=Veu=fer*xb*d
f.v : Resistencia convencional del hormigén
2.4.8.4.2. Comprobacién a punzonamiento.
Solo en casos muy pocos frecuente de cargas ekeyaslzelos de baja resistencia, en los
gue resulten zapatas con vuelos excepcionalmeotevat 3.5h, puede ser determinante la
comprobacién a punzonamiento. En este caso se carafn la seccion critica indicada en
la figura
Se verifica la condicidn con lo siguiente:

B * Fyy L etdy

<T
w, xd — @ 2

Tsqg =

Donde:

Ts¢ Tension nominal de calculo en el perimetro deelecion critica.

Fs¢ Esfuerzo de punzonamiento de célculo.

B: Coeficiente que tiene en cuenta la excentricitkath carga, si existe (si no exiftel).
u;: Perimetro critico.

d: Canto util medio de la zapata.

T¢: TENsidn maxima resistente en el perimetro critico
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CAPITULO Il
3. Ingenieria de proyecto.
3.1. Andlisis del levantamiento topografico.-
* El levantamiento topogréfico se lo desarrollo coneguipo topografico (estacion
total), en perfectas condiciones, el levantamieetdo desarrollo con el método de

poligonacion.

* Se realiz6 la recopilacion de los puntos del terr&on un paquete computarizado
(Auto Cad Civil 3D Land) se elaboro la distribucide las curvas de nivel cada 0.5

de metro y se determinaron los desniveles delrterre
» El terreno no presenta desniveles elevados, dandersidera un terreno plano.
Los planos se presentan en anexo.
3.2. Andlisis del estudio de suelos.

Después de haber efectuado el ensayo de campoesedir al trabajo de la siguiente

manera con los siguientes datos:
Numero de golpes=21
Profundidad de prueba=2.2m
Peso muestra recogida= 5.5 Kg.

El primer paso para alcanzar la capacidad port@eltsuelo fue recabar la clasificacion del

suelo por el método SUCS con el juego de tamicesgumuestran en anexo
Obteniendo a través de estos datos la curva graetiia se encuentra en anexo

Se ingresa a la tabla 1 en anexo correspondielatelasificacion del suelo por el método

unificado de la siguiente manera:

* Observamos que el suelo es de una particular dithenas pasa mas de 50% en el
tamiz N° 200.
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» Siguiendo el cuadro de la tabla SUCS observamosegurata de arcillas y que el
limite liquido esta por debajo de 50 LL<50

* Luego el indice de plasticidad es mayor a 7 IP>7

* Seguidamente observando la curva granulométricabserva que se trata de un
suelo bien graduado

* Una vez terminado el proceso el resultado nos @andie se trata de un suelo tipo
CL

e Conociendo la clasificacion ingresamos al Abaceagig@po SPT, ver anexo Abaco
1, buscando con las abscisas el N° de golpes baistzidir con la curva del suelo
correspondiente.

» Asi se obtuvo una capacidad portante de 1.26 Kg/cm2

3.3. Andlisis de disefio arquitectonico
El disefio arquitectonico fue elaborado por el psakdécnico de la entidad beneficiada,
contando con salas de clases, dormitorios, bai@asac comedor, almacenes, todos estos

ambientes fueron disefiados para todas las conumdidareglamentos establecidos.
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3.4. Andlisis, calculo y disefio estructural
3.4.1. Estructura de sustentacion de cubierta.

DISENO ESTRUCTURAL CERCHA METALICA

CERCHA TIPO PRATT
Dimensiones

L= 7.7m L2
Pen %= 25 100 %
= 17.3grados
* J H _ Pertb
H= 0.9625m L 100
H= 1.2m Asumido 2

Dimensiones calamina

L solape= 0.15m

La longitud efectiva sera la mitad de 2m

2.15 L= Im
Li= 40m
L alero = 03 m

0.90

58



Disefio de correas

L= 3m
Peso cubierta
Pcub= 1.51Kg/m?
Acub= 2.73m’
Oewn= 4.12Kg/m’
Sobre carga de uso
Peso de persona
dp= 50 Kg/m® Segtin norma
Carga de viento
V= 110Km/h
q=0.00483V?
qw=  58.443Kg/m’

Cargas sobre correas

qp= 12.37Kg/m
qv= 150.00Kg/m
qw= 175.33Kg/m
o= 17.31grados
Qpx = 3.68Kg/m Ooy=
AQvwx = 44.63Kg/m Q=
qwx= 52.17Kg/m Qwy=

Combinaciones de cargas

gx

Proy. Horizontal

11.81Kg/m
143.21Kg/m
0.00Kg/m

1 U =1.2* D +1.6*V +0.8*W]|

2 U=12*D+16*V|
3 U=09*D+15*W|

Acciones ultimas sobre correas
Combinacién 1

qQux = 117.560Kg/m
M = 132.255Kg*m M uy =
Vux = 176.340Kg Vuy:

quy:

243.298Kg/m
273.711Kg*m
364.947Kg
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Combinacién 2

Qux= 75.826Kg/m

M x= 85.304Kg*m

V x= 113.738Kg
Combinacién 3

Qux= 81.563Kg/m

M = 91.759Kg*m

Vx= 122.345Kg

Accion de servicios sobre correas
Qux= 91.649Kg/m

Predimencionamiento del perfil
maxima esbeltez

k= 1 Por norma
L= 300 cm

¥ min = 1.5 cm

Clasificacion de las piezas

Fy= 2530Kg/cm?
Fr= 4080Kg/cm?
E=  2100000Kg/cm?

Uuy = 243.298Kg/m
M= 273.711Kg*m
V= 364.947Kg
Quy= 10.626Kg/m
M= 11.954Kg*m
V= 15.939Kg
Ouy= 165.741Kg/m
*
k* L = 200
rmin
Ac= kL, [Fy
r*m E

Hipérbola de Euler

F (Esfuerzo)

Col Intermedia

Fcritl

Col Larga

Fcrit2

=15 2 (Esbeltez)
Jc= 2.210 > 15
Fy= 2530Kg/cm? Ferit , = 0'8727 * Fy
Jc= 2210 Ac
Faip=  454.421Kglcm’
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Si el perfil esta sometido a compresion y flexi@irdétrica corresponde aplicar la expresion sigeien

Pu + Mux + Muy <1 (1-)
2¢Pn { gMnx g Mny
Pu= 0
Si la ecuacion igualamos a un niumero menor a lquegaumpla la condicion
M M.,
— 4 =X = *
%M nx %M ny M nx Fy Z X
X= 0.7
¢b: 0.85
M= 13225.466Kg*m z= 26.968CM°
My 27371.056Kg*m ry= 1.5cm
Fy= 2530Kg/cm?

De tabla se determinara las dimensiones del perfil

Perfil UPN - IRAM-IAS UPN 50*120

U 500-509-2
bf h= 12cm Peso= 13.4Kg/m

— b= 5.5cm |, = 364cm*
t = 0.9cm = 43.2cm’
hy= 8.2cm Z,= 72.6cm’
hi tw ty= 0.7cm Z,= 21.27¢m’

Ag= 17 cm? r,= 4.62cm

ry= 1.59cm

—]

Verificacion a la resistencia
Si:

P Pu Mux Muy
v <02 + + <1
2* @* P, 2¢Pn { gMnx g Mny
M x= 183678Kg/cm
My = 53813.1Kg/cm
Pu= 0
0.68 < 1 CUMPLE!!
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Verificaciéon a corte

®.= 0.85
V, = A, *F, *107|
a).-

_ e
G =
A= 8.4cm’

1714 < 20.55 CUMPLE!!!
F.= 1518Kg/cm’
Vo= 1275.12Kg
V=  1083.852
1083.852 > 176.340 CUMPLE!!
A= 3.85
V= 584.43Kg

Vg=  496.7655Kg

496.7655 > 364.947 CUMPLE!!

Calculo de reacciones de la correa

Por su peso propio a (Kg/m)
Vo ]
o 3m ]
R1 R2
= 13.4Kg/m R1= 20.1Kg
= 3m R2= 20.1Kg
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Disefio cercha metalica

Cercha tipo

0.80 0.80 0.80 0.65 0.65 0.80 0.80 0.80

0.80

7.70

Distribucién de areas

Distribucion de Areas

510.167M

At=

2.2m?

Az

2.4m?

As

24m

A=

2.4m?

As

21m

A6=
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Peso de la cubierta

Peso cal=

Peso Propio de la cercha
Tipo de perfil asumido

Vigas Exteriores

C 12*30

23
7.7m

Tot cerchas=
L=

Vigas Interiores
C 5*9

22.7m
q:

Cargas totales de la cercha

A=

1.51Kg/m?

P1= 2.945Kg
p2= 3.322Kg
P2= 3.624Kg
P2= 3.624Kg
P2= 3.624Kg
P3= 3.171Kg
Peso= 44.6 Kg/m h= 30.5cm
I min = 1.94cm b= 8.05cm
Agy= 56.9¢m’ t= 1.27cm
ty,= 1.3cm

Longitud total de todas las barras extremas dereha
343.42Kg

g¢= 7898.66Kg
Peso= 13.4Kg/m h= 12.7cm
I min = 1.24cm b= 4.79cm
Agy= 17 cm? t;= 0.813cm
tw= 0.83cm

Longitud total de todas las barras de cercha

304.18Kg
qi=  6996.14Kg
qi=  14894.8Kg
510.167m°
q.=  29.19593Kg/m?

64



P1

P2 P2
P2 P2
P2 P2
P2 P2
P3 P3
P1= 56.93Kg
P2= 64.23Kg
pP2= 70.07Kg
P2= 70.07Kg
P2= 70.07Kg
P3= 61.31Kg
Carga de viento
BARLOVENTO P2 P P2 SOTAVENTO

P2

V= 110 Km/h Velocidad del viento

q=0.00483V?

q= 58.443Kg/m?

Fuerza para borlavento
Coeficiente de mayoracion

Chma= 1.2 a= 17.3grados
= 70.1316Kg/m?®
P1= 136.757Kg Poy= 40.668 Pyy= 130.570Kg
pP2= 154.290Kg P o= 45.882 Pyy= 147.310Kg
P2= 168.316Kg P,y = 50.053 Pyoy= 160.701Kg
pP2= 168.316Kg Po= 50.053 Poy= 160.701Kg
pP2= 168.316Kg P,= 50.053 Pay= 160.701Kg
P3= 147.276Kg Pa= 43.796 Psy= 140.614Kg
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Fuerzas de sotavento
Coeficiente de minoracion

P1=
P2=
P2=
pP2=
pP2=
P3=

Carga Accidental

C min —
q=

68.378Kg
77.145Kg
84.158Kg
84.158Kg
84.158Kg
73.638Kg

0.6

35.066Kg/m?®

20.334
22.941
25.026
25.026
25.026
21.898

17.3grados

65.285Kg
73.655Kg
80.351Kg
80.351Kg
80.351Kg
70.307Kg

Cargas totales
Cargas muertas

Up=

P1=
P2=
P2=
P2=
P2=
P3=

Sobre carga de uso

P1=
P2=
P2=
P2=
P2=
P3=

50
P1=
P2=
P2=
P2=
P2=
P3=

79.977Kg
87.653Kg
93.794Kg
93.794Kg
93.794Kg
84.582Kg

97.500Kg
110.000Kg
120.000Kg
120.000Kg
120.000Kg
105.000Kg

Kg/m2

97.500Kg
110.000Kg
120.000Kg
120.000Kg
120.000Kg
105.000Kg
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Carga de viento

Hipotesis de cargas

D: Carga Muerta

V: Carga viva 0 sobre carga de uso

W: Carga de viento
Combinacion 1

Combinacién 2

Combinacién 3

130.570Kg
147.310Kg
160.701Kg
160.701Kg
160.701Kg
140.614Kg

[P=12*D+1.6*V +0.8*W|

[P=12*D+1.6*V|

P=D+V+W

356.428Kg
399.031Kg
433.114Kg
433.114Kg
433.114Kg
381.990Kg

251.972Kg
281.184Kg
304.553Kg
304.553Kg
304.553Kg
269.499Kg

308.046Kg
344.963Kg
374.496Kg
374.496Kg
374.496Kg
330.196Kg

40.668Kg
45.882Kg
50.053Kg
50.053Kg
50.053Kg
43.796Kg

Se realizara el disefio para las barras 2 - 12- 286y el disefio de las demas barras seran losaaism

Las barras 21-23-25-27-31-33-35-37 tendran el midisefio que la barra 29
Las barras 11-13-14-15-16-17-18-19-20tendran emnmidisefio que la barra 12
Las barras 1-3-4-5-6-7-8-9-10 serén las mismadajbarra 2



Célculo de la fuerza Ng y Ng

Normal debido al peso propio
Normal debido a la carga accidental
Normal debido a carga de viento
Carga mayorada

Ng:
Ng:
Nw:
Nd:

Nd =1.2* Ng+1.6* Ng+0.8* Nw

. Carga total

Peso cubierta + Peso Cercha
Carga accidental
Carga de viento

qg=
q,=
qw=

q:
X o=
X o=

Xw=

30.706Kg/m?
50.000Kg/m?
58.443Kg/m?

139.15Kg/m?

22.067% 0.221
35.933% 0.359
42.000% 0.420

Se determinara el disefio de la cercha con lassharda solicitadas

Elemento | fuerza (Kg) Com-Trac
2 -2368.62 Compresion
12 547.15 Traccion
26| -401.59 Compresion
29 645.39 Traccion
Elemento Traccion | Compresion Ng Ng Nw | Longitud m
2 2368.62 522.682 851.1J10 994.828 (
12 547.1% 120.739 196.6P6 229.805
26| 401.59 88.61J9 144,302 168.469
29 645.39 142.41§8 231.9D6 271.066
Nd =12* Ng+16* Ng+0.8* Nw
Elemento Nd Com-Trac
2 2784.85Y Compresion
12 643.300 Traccion
26 472.161 Compresion
29 758.804 Traccion

.84
0.8
1.1
1.2
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Disefio del elemento 2 a Compresion

¥
©
ACERO
ASTM — A36
fy=  2530.000Kg/cm? Ny= 2784.857Kg
fr = 4080.000Kg/cm? L= 84 cm
&= 3/8" 0.953cm
E= 2100000Kg/cm?
A= 1.5 Tomado de la hipérbola de Euler
F.. = 058" * f,
Fe.it= 986.5719%Kg/em
Fa= 085*F,,
Fa= 838.586Kg/cm?
Fa = & = A: &
A F,
A= 3.321cm?
_k*L
R =500
R min = 0.420cm
UPN 30*15
Peso= 1.74Kg/m tw= 0.4cm
ry= 0.42cm h= 3cm
ry= 1.07cm b= 1.5¢cm
Ag= 2.21cm* ty= 0.45cm
k*L
r, = . r,= 78.50cm
> r= 200.00cm
_k*L
r, = r,= 200cm
ry
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_k*L, [Py ac= 0.005

Ac

r*gr E

A S15=F = 0658" * f,

/]c 2 15:> I:cri'r :@* fy
A
Feic= 2529.9772Kg/0m2
F, = 085* F, )
F.= 2150.4808Kg/cm
N
f=—"d )
A fa= 1260.1161Kg/cm
fa<Fa
1260.116 < 2150.481

CUMPLE!N!
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Disefio del elemento 12 a traccion
|

P
®
UPN 30*15
Peso= 1.74Kg/m
I min = 0.42cm
Ag= 2.21cm’
tw= 0.4cm
ACERO
ASTM — A36
fy = 2530Kglcm?
fr = 4080Kg/cm?
b= 3/8"= 0.953cm
Diametro de célculo
d=¢+1/8"
d= 1.27cm

Longitud critica

A huecos—

L, .., = h* (#huecos*d)|

#huec: 2
Lcrit= 7.62cm

Calculo del area critica

|A\:rit = A_ AHuecos
Acrit= 0.942cm?
At 0.942cm’
Acrit < 2
0.85*A 1.8785cm
A i = 0.942cm’

80 cm

3cm
1.5cm

0.45cm

1.268cm’
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Carga mayorada

Nd= 643.300Kg

Comprobando condiciones de resistencia

P
¢2 =
fr=
12 condicién
._ N
ft'= 7“ <sg*f,
X:
ft' =
291.086
2° condicion
frr= Mo g
A%rit
682.740
3° condicién
I min= 0.42
190.48

0.9
0.75

2530Kg/cm?
4080Kg/cm?

X=g*f,

2277Kglcm?
291.086Kg/cm’

< 2277.000CUMPLE!!

X'=¢*f

Xn
f t

3060Kg/cm?
682.740Kg/cm’

< 3060.00CUMPLE!!

A=

k*L

<300

A= 190.47619

< 300.00CUMPLE!!
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Disefio del elemento 26 a Compresion

P
©
ACERO
ASTM — A36
fy = 2530Kg/cm N,=  472.161Kg
fr = 4080Kg/cm? L= 110cm
b= 3/8” 0.953 cm
E= 2100000Kg/cm?
A= 1.5 Tomado de la hipérbola de Euler
Fei = 0658% * f,

Feui= 986.5719Kag/cm?

Fa= 085*F,,

Fa= 838.586Kg/cm?

foNoaNs
A F,
A= 0.563cm?
_k*L
Ron = 200
R min = 0.55cm
UPN 40*20
Peso= 2.87Kg/m tw= 1.8cm
ry= 0.56cm h= 4cm
ry= 1.44cm b= 2cm
Ay= 3.66Ccm° ty= 0.55¢m
_k*L
r, = . r,= 76.39cm
Y r= 196.43cm

f, = ro= 196.42857cm




Ac
r*r E

_krL, [Fy Jc= 0.0062

/]C s 1'5:>Fcrit= 0658]2 * fy

A.215=F,,

c

_ 0877,

o

Fa = 085* I:crit

Fear= 2529.9595Kg/cm?
F.= 2150.4655Kg/cm?
f,= 129.00581Kg/cm?

fa<Fa
129.006 < 2150.466

CUMPLE!!
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Disefio del elemento 29 a traccién

P
®
UPN 30*15
Peso= 1.74Kg/m
I min = 0.42cm
Ag= 2.21cm’
tw= 0.4cm
ACERO
ASTM — A36
fy = 2530Kglcm?
fr = 4080Kg/cm?
b= 3/8” 0.953 cm
Didmetro de célculo
d=¢+1/8"
d= 1.27cm

Longitud critica

A huecos—

L, .., = h* (#huecos*d)|

#huec: 2
Lcrit= 7.62cm

Calculo del area critica

|A\:rit = A_ AHuecos
Acrit= 0.942cm?
At 0.942cm’
Acrit < 2
0.85*A 1.8785cm
A i = 0.942cm’

120cm

3cm
1.5cm

0.45cm

1.268cm’
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Carga mayorada

Nd= 758.804Kg

Comprobando condiciones de resistencia

e 0.9
b, = 0.75
fy = 2530Kg/cm?
fr = 4080Kg/cm?

1° condicién

._ N
ft:T“sg*fy

X=g*f,
x=  2277.000Kg/cm?’
fo = 343.350Kg/cm’
343.350 < 2277.000CUMPLE!!!
2° condicion
ft":&SX" X”:¢2* fr
rit
X'= 3060Kg/cm?
f.=  805.325Kglcm’
805.325 < 3060.000CUMPLE!!!
3° condicién
*
2=K"L _300
[ in = 0.42
A= 285.71429
285.714 <

300.000CUMPLE!!

Resultado toda la cercha sera disefiada con uhtgesflUPN 50*80 mayor al disefiado, se utilizaran
este tipo de perfil por ser comercial en el mercado
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3.4.2. Estructura de sustentacion de la edificacion

3.4.2.1. Idealizacion de la estructura
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3.4.2.2. Vigas de H°A°
Disefio de viga rectangular recta
Disefio a flexion positivo de la viga Viga P27- P28
Datos:
M=  18.87Tn*m o= 250 Kg/cm®
b= 30cm fy= 4200Kg/cm®
h= 55 cm Vs= 1.15
d= 52cm V= 15
d,=r= 3cm n= 1
Momento de calculo
(=l fo=  166.67Kglem’
Ve f,e=  3652.17Kglcm”
fq= h
A
Mg= 1887000Kg*cm
— M d
Hoo T vd2 1
Hsg= 0.140

De la tabla 2 valores limites

Miim = 0.332

Heg = MUy — Necesita-

Him 2 Hsg — NO—necesita- armadura— de— compresion

armadura—a— compresion

Hsd=

Hiim =

0.332

H w
0.130 0.1438
0.14d
0.15( 0.167Y

Caélculo de la armadura
f

=w,*b, *d* -
A=W, *b,*d*

yd

0.140
0.332
> 0.140 No necesita armadura a compresion
W= 0.154 Interpolando de la tabla 3
Tabla universal para flexion simple o poesta
A= 10.980cm’
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Caélculo de la armadura minima

|A‘smm :Wmin*bw*

d

Asmin:

5.148cm?

W pin = 0.0033 Tabla 4 Cuantias geométricas minimas

Se escoge la mayor de las armaduras

A=  10.980cm’
A gin= 5.148cm?
A.=  10.980cm’
) Plg 1/4. 5/16. 3/8. 1/2. 5/8. 3/4. 1
Diametro
mm 6 8 10 12 16 20 25
Area on? 0.283 0.508 0.785 1.13 2.p1 314 4.909
Barras cm 600 60( 600 60p 6d0 600 6p0
# Barras 39.04 22.0 14.0o0 10.00 6.00 4]o0 3.00
Espaciamiento | cm 0.02 0.29 0.71L 1.20 2.40 4.p0 5[50
Eleccién 4020
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Disefio a flexién negativo de la viga

Datos:
M= 12.93Tn*m f o= 250 Kg/em®
by = 30 cm fu=  4200Kglcm’
h= 55cm Vs= 1.15
d= 52cm V= 15
d,=r= 3cm n= 1

Momento de célculo

(=t fo=  166.67Kglem’
Ve f,o=  3652.17Kg/cm?
b
7
Mg4= 1293000Kg*cm
_ M,
:usd - bw*dz* de
Hsg= 0.096
De la tabla 2 valores limites
HMiim = 0.332

Him = Uy - NO—necesita- armadura— de—compresion
Heg = MUy — Necesita- armadura—a—compresion

Heg= 0.096
Miim = 0.332
0.332 > 0.096 No necesita armadura a compresion
y7i w
0.090 0.096
0.096 W= 0.102 Interpolando de la tabla 3

0.100 0.107 Tabla universal para flexion simple o poesta

Célculo de la armadura
vp x g e A,= 7.292¢cm’?
=W _ca
A =w*b,*d*

yd




Caélculo de la armadura minima
(A, =W, *b,*d Agmn=  0.5445cm*

W pin = 0.0033 Tabla 4 Cuantias geométricas minimas

Se escoge la mayor de las armaduras

A,= 7.292cm?
Agin=  0.5445cm*
A= 7.292cm?
Diametro Plg 1/4. 5/16. 3/8. 1/2. 5/8. 3/4. 1
mm 6 8 10 12 16 20 25
Area cm? 0.283 0.508 0.785 1.13 2.p1 3|14 4.909
Barras cm 600 60( 600 60p 640 600 6p0
# Barras 26.0d 15.00 10.00 7.00 4.00 300 2.00
Espaciamiento | cm 0.32 0.8¢ 1.4D 2.3 4.40 6.p0 9150
Elecci6n 4016
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Disefio por cortante
Verificacion de corte a d del apoyo

Vu=  24.83Tn f=  166.67Kglem’
bw=  30.00cm f,o= 3652.17Kglcm’
h= 55.00cm t= 100.00cm h d
d= 52.00cm n= 1.00
Célculo del esfuerzo cortante mayorado

b,
Vd=  24830.0Kg
Célculo del esfuerzo cortante absorbido por el Horigén:
fg =05*./fy
fu=  6.455Kg/cm’
ch = fvd *bw*d|
Vcu= 10069.76Kg
Célculo del esfuerzo cortante de agotamiento por owpresion del alma
V,, =03* f,,*b,*d|
Vou= 78000Kg
Verificaciones para armaduras transversales
Caso 1
Utilizar armadura minima
Vd=  24830.0Kg V, <V,
Vcu= 10069.76Kg
24830.0 <= 10069.76 NO cumple jjj
Caso 2
Calcular la armadura transversal
Vcu= 10069.76Kg V, <V, <V,
Vd=  24830.0Kg
Vou= 78000Kg
10069.76 <= 24830.0 <= 78000 Cumplejij
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Caso 3
Es necesario aumentar las dimensiones de la seccién
Vd=  24830.0Kg

Vou= 78000Kg

24830.0 > 78000

NO cumple jji

Como estamos en el caso 2 son validas las dimerssdmla viga pero en las proximidades de sus

apoyos, hay que disponer armadura transversakparaeso de esfuerzo cortante.

Vo=  14760.2Kg
Armadura de célculo

*
v, = 09*d
S

*A*

Utilizar s=100cm, cumple la condicion

d= 52 cm
s= 100cm

Caélculo del area de acero

V= 14760.2Kg _V,*s
s= 100cm Agca\ T 09*d* fyd
d= 52.00cm

fuq=  3652.17Kglcm?

A gcal= 8.64cm

Distribucién de la armadura transversal
Cerco de los apoyos
Espaciamiento

* *
e:S Ag*2
As
s= 100cm
78 = 0.503cm?
e= 11.65cm
e= 10.00cm Asumido por recomendacion
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NUmero de estribos al 25% de la longitud de la viga

*
Lviga: 600cm Noestrib - LViQa X
X= 25.00% €
e= 10.00cm
N oestrib-: 15

En la zona del medio de la viga, el esfuerzo dieaa disminuyendo por lo que la distribucién de lo
estribos es una distancia mas separada y con aranadosversal minima.

bw= 30.00cm Aﬁn-n = 002* bw*'[* fcd
t= 100cm vd
fa=  166.67Ka/cm’

f,=  3652.17Kglcm’

AS min = 2.74cm’
Espaciamiento
oo AG2
t= 100cm Asiin
78 = 0.503cm?
AS in = 2.74

e= 36.74cm?
e= 25 cm? Asumido

NUmero de estribos al 50% de la longitud de la viga

*
L viga— 600cm Noestrib = LViga -
x= 50.00% €
e= 25.00cm
N  estrib+= 12
NUmero de estribos totales en toda la viga
N oestrib.totaI: 42 @8
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30
P27 582 P28
2316(165)
&
2312(620)
&
T 30x55
il
1010A.PIEL(605)
0y
1310A.PIEL(605)
" Q
™~
2320(625) mg
~58— 2320(450)
19x1ed8c/10 12x1edd8c/18 12x1edd8c/12
7 190 216 144 25
Diametros calculados
@20= 4.00
@16= 4.00 Flemento Diom.|No.
8= 42
210= 2 220 2
220 2
210 2
P27—P28 216 2
8 453

La verificacion que se calculo de la viga P27 - PZ®incide casi en su totalidad con los resultados

obtenidos en el programa utilizado




Disefio de viga rectangular curva

Disefio a flexién positivo de la viga Viga P28-P30
Datos:
M= 5.12 Tn*m fo= 250 Kglem®
b= 25 cm fu=  4200Kglcm?
h= 45 cm Vs= 1.15
d= 43 cm V= 15
d,=r= 2cm n= 1
Momento de célculo
(=t fa=  166.67Kglcm’
% f,o=  3652.17Kg/lcm’
foa = h
Ys

M, =n*M

M 4= 512000Kg*cm
— M d
Hea =) vt
Hsa= 0.066
De la tabla 2 valores limites
Hiim = 0.332

Him = Uy — NO—necesita- armadura— de—compresiof

My 2 U, — Necesita- armadura—a—compresion

Hsd=
Hiim =
0.332
H W
0.060 0.068
0.066
0.070 0.074

Célculo de la armadura

Ag:Ws*bw*d* C

fes

yd

0.066
0.332
> 0.066 No necesita armadura a compresion
W= 0.070 Interpolando de la tabla 3
Tabla universal para flexion simple o jpoesta
A= 3.436cm?



Calculo de la armadura minima
|Agm :Wm-n*bw*d Asmin:

3.5475¢cm’

Wmin =

Se escoge la mayor de las armaduras

0.0033 Tabla 4 Cuantias geométricas minimas

A,= 3.436cm’
A gmin= 3.5475¢cm’
A= 3.548cm’
L Plg 1/4. 5/16. 3/8. 1/2. 5/8. 3/4. 1
Diametro
mm 6 8 10 12 16 20 25
Area om? 0.283 0.508 0.785 1.13 2.p1 314 4.909
Barras cm 600 60( 600 60p 6q0 600 6p0
# Barras 13.0d0 8.00 5.0p 4.4o 2.00 2.p0 1|00
Espaciamiejcm 1.02 l.8$ 3.2D 4.5 8.90 8.p0 18|50
Eleccion |4@12
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Disefio a flexién negativo de la viga

Datos:
M= 8.04 Tn*m f o= 250 Kg/em?
by = 25 cm fye= 4200Kg/cm?
h= 45cm Vs= 1.15
d= 43 cm V= 1.5
d,=r= 2cm n= 1
Momento de calculo
(=t fa=  166.67Kglcm?
% f,e=  3652.17Kg/lcm’
fo= fy
A
M, =n*M
My= 804000Kg*cm
— M d
Haa = b, *d2* f_,
Uea= 0.104

De la tabla 2 valores limites

Hiim = 0.332

Him = gy — NO—necesita- armadura— de— compresion
Uy = U, — Necesita- armadura—a—compresion

Hsd=

Hiim =

0.332
Y7, w
0.100 0.107
0.104

0.110 0.119

Calculo de la armadura

A% :Ws*bw*d*h

flg

0.104
0.332
> 0.104 No necesita armadura a compresion
W= 0.112 Interpolando de la tabla 3
Tabla universal para flexiéon simple o jpoesta
A= 5.515cm”
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Calculo de la armadura minima
|Agm :Wm-n*bw*d Asmin: 0.297CI’T12

W pin = 0.0033 Tabla 4 Cuantias geométricas minimas

Se escoge la mayor de las armaduras

A,= 5.515¢m?
Asmin: 0_297Cm2
A= 5.515cm?
Diametro  |Plg 1/4. 5/16. 3/8. 1/2. 5/8. 3/4. 1
mm 6 8 10 12 16 20 25
Area om? 0.283 0.508 0.785 1.13 2.p1 3{14 4.909
Barras cm 600 60( 600 60p 640 600 6p0
# Barras 26.0d 15.00 10.00 7.00 4.00 3/00 2100
Espaciamiefcm 0.21] 0.6( 1.1p 1.490 3.65 5.p0 8J00
Eleccion |4®16
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Disefio por cortante
Verificacion de corte a d del apoyo

Vu= 8.09Tn fg= 166.67Kglcm?

bw=  25.00cm f,o= 3652.17Kglem’
h= 45.00cm t= 100.00cm h
d= 43.00cm n= 1

Célculo del esfuerzo cortante mayorado

Vd= 8090.0Kg

Célculo del esfuerzo cortante absorbido por el Horigon:

fqe =05%.[f

fu=  6.455Kg/cm’

ch = fvd*bw*d|

Vcu=  6939.1Kg

Célculo del esfuerzo cortante de agotamiento por ogpresion del alma

V,, =03* f,*b,*d|

Vou= 53750Kg

Verificaciones para armaduras transversales

Caso 1
Utilizar armadura minima
Vd= 8090.0Kg V, <V,
Vcu= 6939.095Kg
8090.0 <= 6939.1
Caso 2
Calcular la armadura transversal
Vcu= 6939.095XKg V, <V, <V,
Vd= 8090.0Kg
Vou= 53750Kg
6939.0952 <= 8090.0 <= 53750

NO cumple jjj

Cumpleijij
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Caso 3

Es necesario aumentar las dimensiones de la seccion

Vd= 8090.0Kg
Vou= 53750Kg

8090.0 > 53750

NO cumple jji

Como estamos en el caso 2 son validas las dimesssi®la viga pero en las proximidades de sus

apoyos, hay que disponer armadura transversakpar@eso de esfuerzo cortante.

Armadura de célculo

V= 1150.9Kg

_09*d
S

\Y/

su

*A*

flg

Utilizar s=100cm, cumple la condicion

d= 43 cm
S=

Célculo del area de acero

Vg, = 1150.9Kg
s= 100cm
d= 43.00cm

f

100cm

V,,*s
&al = * *
09*d* f,,

= 3652.17Kglcm’

Aca= 0.81cm?

Distribucion de la armadura transversal

Cerco de los apoyos
Espaciamiento

s= 100cm
7 6= 0.283cm?
e:
e=

* *
e:S Ag*2
As
69.51cm
12.00cm Asumido por recomendacion
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Numero de estribos al 25% de la longitud de la viga

L viga= 600 cm
X= 25.00%
e= 12.00cm
N oestrib-:

12.

L

estrib

* X

viga

€

NO

5

En la zona del medio de la viga, el esfuerzo deeaa disminuyendo por lo que la distribucion de lo

estribos es una distancia mas separada y con aranadnsversal minima.

bw= 25.00cm
t= 100cm
fq=  166.67Kglcm’

f,o=  3652.17Kglem’

ASmin =
Espaciamiento
t= 100cm
@ 6= 0.283cm?
AS in = 2.28
e:
e:

As,, = 002*b, *t*

fcd

yd

2.28cm?

t* Ag*2
e=—T =
ASyin

24.81cm?
15cm? Asumido

Numero de estribos al 50% de la longitud de la viga

*

L yiga= 600 cm Ne, = vea” X
x= 50.00% €
e= 15.00cm

N * estrib-= 20
Numero de estribos totales en toda la viga
N oestrib.totaI: 45 ﬂ 6
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Disefio por torsion

Datos:
T= 0.42Tn
b= 25cm
h= 45cm
faq=  166.67Kglcm?
f,o=  3652.17Kglem’
d2=r= 2cm
Td= 420.00Kg
T
r,= ———
2% A %t
Ac= 861.00cm”
(= 0.059 Kg/cm
Seccion ideal de disefio
bs: 21 b52§b t:E As:S*b* h—P
he= 41 6 6 6 6
21 > 20.83333cm Cumpleijij

t= 4.1666667cm
A.= 850.6944cm’

Dimensionamiento en el estado Ultimo

T,, = 036* f* A *t

To= 212673.6Kg
Ty <T,,
420 <= 212673.6 Cumplejjj
036" f ,..<90 <3
cm
60 < 90 Cumplejjj
Verificacién a torsion y esfuerzo cortante
Vg= 8090.0Kg T—d+V7dS1
Vou= 53750Kg LA
Ty= 420.00
Tou= 212673.61 0.152 < 1 Cumplejjj
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Calculo de la armadura

T, *s

&:* *
ZAefyd

s= 100 cm

As= 0.00676cm?
La area de la armadura de torsidn se sumara adad@rarmadura de corte.

8|

25
P30 576 P28
3016(150) 3016(150)
2@3310(610) 150
T 25x45 Tw
2310A.PIEL(610)
2012(610)
20312(350)
~—113——=
13x1ed6c/12 17x1ed6c/15 13x1ed6c/12
13 150 251 150 13
Diametros calculados
@12= 4 Flemento Diagm |No.
?16= 4
QlO: 2 12 2
6= 45 @12 2
P2/—-P28 310 2
216 3
6 43

La verificacion que se calculo de la viga P30 - P2®incide casi en su totalidad con los resultados
obtenidos en el programa utilizado
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3.4.2.3. Columnas H°A°.

DISENO DE COLUMNAS
Columna P49

; V1
P49

4‘/\r4
<
~J
=1
[T]
(=N )
<
w
AJ\/,A

=N=EN= V= B =N=EN=V=
<$—“ V6 V4
LR
,j\/,,
Datos
L= 320cm
Ng= 61.77Tn
M g1 = 1.24Tn*m f
M g2y= 0.3 Tn*m fea = f o= 166.67Kglcm?
fex= 250 Kg/lem® f f, fya= 3652.17Kg/cm?
Fye= 4200Kglem® A |,= 213333.3cm’
V= 1.15 l,= 213333.3cm’
Ve= 15
= 40cm
= 40 cm
Calculo dep, y Yy
b* h?
| =
12
| _hp’
Punto A Y12
Viga 1
L= 600 cm |, = 189843.756m’
b= 25 cm |,= 58593.750cm"
h= 45 cm
Viga 2
L= 600m | = 189843.75m’
b= 25m |,= 58593.750cm"

h= 45m



Viga 3

Viga 4

Viga 5

Viga 6

Viga 7

Punto B
Viga 1

Viga 2

Viga 3

Viga 4

600m

25m
45 m

600 m

25m
45 m

600 m

25m
45m

600 m

25m
45m

600m

25m
45m

600cm

20cm
25cm

600cm

20cm
25cm

600cm

20cm
25cm

600cm

20cm
25cm

189843.75cm”
58593.750cm*

189843.75cm”
58593.750cm*

189843.75cm”
58593.750cm*

189843.75cm”
58593.750cm*

189843.75cm*
58593.750cm*

26041.67cm”
16666.667cM*

26041.67cm”
16666.667cM”

26041.67cm*
16666.667cM”

26041.67cm*
16666.667cM”
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Viga 5

L= 600 cm l,= 26041.67cm’
b= 20 cm |,= 16666.667CM"
h= 25cm
Viga 6
L= 600 cm | .= 26041.67cm"
b= 20 cm |,= 16666.667CM"
h= 25cm
> E”1 . columnag
e
> - - Vigas
Yg= 0 Cuando esta empotrado en el suelo
Yg= 10 Cuando esta apoyado en el suelo
W ay= 0.403 W, = 3.122
Y= 0.403 Y= 3.122

De la tabla 6 anexo A2 monograma que ofrecen Igitiaeth de pandeo en soporte de poérticos
Entrando al monograma suponiendo un portico tremsiato desplazable determinanwos
dondeo=K

a,= 1.54

a,= 1.54

condiciones que se se deben cumplir

Valores limites de para la esbeltez

Caso 1

La pieza es considerada corta (no hay pandeo)yodwesidad de calcular la excentricidad.

A<35---0---4,<10

Caso 2
Puede aplicarse en método aproximado

35<1 SlOO———O———lOS/]g <29

Célculo de la longitud de pandeo y la esbeltez

Lo= 492.8cm
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Célculo de la esbeltez geométrica

S p A= 12.32 Aplicar método aproximado

Célculo de la armadura necesaria
Excentricidad de Primer orden

6, = Mg e, = Mo
Ny Ny
€o1= 2.0074cm
€= 0.4857cm
e, =06*e,+04%e,
e, =04*e, €o= 1.094cm
€,= 0.194cm
€,= 1.094cm

+ =
3500/ h+10*e, h

a

e,= 2.982cm

€1otal = 4.9897cm
€7otal = 0.0499m

Calculo de los esfuerzos reducidgsy v

N _ M — Mdz =h*
Y e 1, A, [T A, AT
A= 1600.000cM
v= 0.232
Ho= 0.0116 wl=ub yu2=pa Abaco 2
u,=  0.0028
Adoptando @12
Aoz = 1.13cm? we o f
A= 9.O4cm2 A Ty

w= 0.124



Calculo de la armadura

Ao Wbrh A,

flg
A= 9.040cm?
Diametro Plg 1/4. 5/16. 3/8. 1/2. 5/8. 3/4. 1
mm 6 8 10 12 16 20 25
Area ot 0.283 0.508 0.785 1.13 2.p1 3j14  4.909
Barras cm 320 32( 320 320D 340 320 3RO
# Barras 32.00 18.00 12.90 8.00 5.p0 3J00 200
Elecci6n 8012
Célculo de armadura de corte (estribos)
Para la determinacion de los estribos se utilizh2%% de la As longitudinal
As= 2.26cm?
@6= 0.28cm”
Espaciamiento para 1m
e= 12.52cm
NuUmero total de estribos
N °= 26 Estribos
Verificacion
Manual P49
@12= 8 barras
6= 26 estribos
_ Pos.| Diam.| No. Tl
Paquete computarizado R
421 912 ] 8 2 =
44| 96 | 23 3 2%
40 2
- o P44 _ %% ©
2] g fkE
34 =
8P421¢12(245) 23P44196(148) 03;

Se puntualizé que la verificacion manual se cureplsu totalidad con el calculo desarrollado
del programa computarizado

99



3.4.2.4. Losas.

Espesor de la losa

L,= 600cm
h=
Area de losa
A= 26.2m”
Solicitaciones maximas
Y o= 2500Kg/m’
S.p= 150 Kg/m?
q= 100 Kg/m?
Sobre Carga “S.C.”
S.C.= 300 Kg/m?
Cargas de uso (superficie)
q p =
Osp.=
Osc=
a:=

DISENO DE LOSAS MACIZAS

b=

15cm

Peso especifico del Hormigén

Sobre Piso + Acabado
Tabiqueria

475 Kg/m?
150 Kg/m?
300 Kg/m?

925 Kg/m?

55m

6m
55m
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Aplicando el método de linea de ruptura
Por semejanza geométrica (ref. Instituto técnetadtonstruccion y el cemento)

2 2
a*M+a*M':1*(bj *a_l_l*[bj *¢ *q 1
6 \2 3 \2

2
b*M+b*M'=1*b*[a_¢) *q 2
6 2
5=b* A +1--1+3* F? 4=P
3*A a
A= 0.92
¢ = -0.0722212m
M'= 1.5*M (1-2)*M y
Mx= 2435.546Kg*m ( w
My=  2534.941Kg*m
(1-2)*M
M'x=  3653.319Kg*m
My=  3802.412Kg*m "
Mx(-)=  1217.773Kg*m
My(-)=  1267.471Kg*m
Célculo armadura positiva
Direccion x
fu=  250.00Kglcm’
fu=  4200.00Kglcm?
M = 2435.55Kg*m f
fcd =—
Ve
fa=  3es2.17Kglem” | M, .
fea= 166.67Kg/cm? b, *d** f,, Fya =7y
by=  100.00cm -
r= 2.00cm Y. = 15
d= 13.00cm Y= 1.15
Mg4= 389687.36Kg*cm
Hiim = 0.322 Valores limites Tabla 2
u= 0.138
H<H jim
0.138 < 0.322CUMPLE

101



0.130 0.143
0.138 w= 0.153 Interpolando de la tabla 3
0.140 0.155 Tabla universal para flexion simple o poesta
*p,*d* f
AS: w \ cd
fla
As= 9.05cm”
As,, =c*d*Db,
W pin = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
AS in = 2.34cm’
As= 9.05cm? Mayor valor de As y Asmin

Determinacion de la cantidad de barras

@12 = 1.13cm? Acero asumido
N obarras: 8.01
Espaciamiento
C= 12.48cm
C= 10.00cm
Numero de barras finales
N obarras: 10.00
Para 1m= 10.00012 C=
As= 9.05cm?
11.3 > 9.05
Célculo armadura positiva
Direccion y
fa=  250.00Kg/cm?
fy=  4200.00Kglcm?
M = 2534.94Kg*m
fa=  3e52.17Kglem” | M,
feg= 166.67Kglcm? b, *d** f,
b,= 100.00cm
r= 2.00cm Y. =

d= 13.00cm Y=

CUMPLE

10.00cm

f

fcd_ic

Ve

f

A

15 |
1.15




<
[

405590.57Kg*cm

Hiim = 0.322 Valores limites Tabla 2
H= 0.1440
H<H jim
0.1440 < 0.322 CUMPLE
H w
0.140 0.155
0.1440 w= 0.160 Interpolando de la tabla 3
0.150 0.167 Tabla universal para flexion simple o poesta
*p *d* f
AS: w W cd
flg
9.46 cm?
As,, =c*d*b,
W pin = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
AS pin = 2.34cm?
As= 9.46cm” Mayor valor de As y Asmin
Determinacion de la cantidad de barras
@12 = 1.13cm? Acero asumido
N obarras: 8.37
Espaciamiento
C= 11.94cm
C= 10.00cm Asumido por seguridad
Nuamero de barras finales
N °parras= 10.00
Para 1m= 10.00012 C= 10.00cm
As= 9.46cm?
11.3 > 9.46 CUMPLE
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Célculo armadura negativa

Direccién x
fa=  250.00Kg/cm?
fu=  4200.00Kg/lcm®
X = 1217.77Kg*m
f,g=  3652.17Kglcm’ Ly M. ¢ o fe
fq= 166.67Kg/cm’ b,*d** f, “
b= 100.00cm —
r= 2.00cm Y.= 15 | .
d= 13.00cm Y= 1.15
Xg= 194843.68Kg*cm
Hiim = 0.322 Valores limites Tabla 2
H= 0.07
H<H jim
0.0692 < 0.322ZUMPLE
H w
0.060 0.063
0.0692 w= 0.073 Interpolando de la tabla 3
0.070 0.074 Tabla universal para flexion simple o poesta
*p *d* f
AS: w W cd
flg
As= 4.331cm?
As,, =c*d*b,
W pin = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
AS i = 2.34cm’
As= 4.33cm? Mayor valor de As y Asmin
Determinacion de la cantidad de barras
@10 = 0.785cm? Acero asumido
N cbarras: 5.52
Espaciamiento
C= 18.13cm
C= 15.00cm
Ndmero de barras finales
N cbarras: 7.00
Para 1m= 7.00010 C= 15.00cm
As= 4.33cm?
5.50 > 433 CUMPLE
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Célculo armadura negativa

Direccién y
fa=  250.00Kg/cm?
fu=  4200.00Kg/lcm®
X= 1267.47Kg*m
f,g=  3652.17Kglcm’ Ly M. ¢ o fe
fa= 166.67Kg/cm’ b, *d** f “ oy
b= 100.00cm —
r= 2.00cm Y.= 15 | .
d= 13.00cm Y= 1.15
Xg= 202795.3Kg*cm
Hiim = 0.322 Valores limites Tabla 2
H= 0.0720
H<H jim
0.0720 < 0.322 CUMPLE
H w
0.070 0.074
0.0720 w= 0.076 Interpolando de la tabla 3
0.080 0.085 Tabla universal para flexion simple o poesta
*p *d* f
AS: w W cd
flg
As= 4.515cm”?
As,, =c*d*b,
W pin = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
AS i = 2.34cm’
As= 4.5146cm? Mayor valor de As y Asmin
Determinacion de la cantidad de barras
@10 = 0.785cm? Acero asumido
N cbarras: 5.75
Espaciamiento
C= 17.39cm
C= 15.00cm Asumido
Ndmero de barras finales
N cbarras: 7.00
Para 1m= 7.00010 C= 15.00cm
As= 451cm?
5.50 > 451 CUMPLE
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Resumen

Armadura positiva

Armadura Negativa

Dir. X

Dir. Y

Dir. X

Dir. Y

10012c/10cm

10012¢c/10cm | 7010c/15cm

7010c/15cm
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DISENO DE LOSA ALIVIANADA

Bovedilla Losade 5 cm.
Vigueta pretensada Firth Acero negativo de arcilla o poliestireno \\ Acero de temperatura
\ S \ /
P> F e . e AT T
IR lamuEAY ‘ammELY ra=s
Cean LI T ey 000 1T ezoa 110
1 506 80 cm 1
Endentado mayor a 6 mm
o2 ~
?9 // / \\
= ~ - 46

Concreto de alta resistencia
f'c=350 Kg/cm2 ¢ 420 Kg/cm2

Acero pretensado
de alta resistencia
18000 y 19600 kg/cm2

10em

ol |
e 6.25

fc= 350 Kg/lcm® Resistencia de vigueta
fc= 210 Kg/cm2 Resistencia carpeta de hormigon
fy= 4200 Kg/cm2 Resistencia del acero
= 10cm Altura de vigueta
e= 50 cm Espacio entre viguetas
h'= 5cm Altura carpeta de hormigon
Po,= 164 Kg/m? Peso vigueta + polietileno tabla 7
bw= 1lcm Ancho base de vigueta
Distribucién de viguetas >
Ly= 6m c
Lx= 4m
e= 50 cm !
N°,p= 13 g
A= 24m? S S L S A A
Cargas utilizadas
P,= 164 Kgim?
S.P.= 50 Kg/m? Sobre Piso + Acabado
Sobre Carga “S.C.”
S.C.= 300 Kg/m?
0= 514 Kg/m*
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L= 4m
q:= 2056 Kg/m

’< L
Diagrama de momentos
Mneg

>

%

+
Mmax
M peg= 2741.33Kg*m
M max= 1370.67Kg*m

El momento méximo calculado, de acuerdo a lo estal en la tabla 7 corresponde usar viguetas

que soporta momentos admisibles de 1486 Kg*m

Célculo del momento negativo en la losa

MU,y = 9% M,
b= 1.6
MU peg= 4386.13Kg*m
) f
Calculo de Acero negativo fg =—°
~ Mu,, Ve Y=
Hop rdo 1, o= fy Y=
fu=  3652.17Kglcm’ s
foq= 140.00Kg/cm’
b,= 100cm
d= 13cm
MU peg= 438613.3Kg*cm
Him = 0.332 Valores limites Tabla 2
H= 0.185
H<H jim
0.185 < 0.332 CUMPLE
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0.180 0.206

0.185 W= 0.213 Interpolando de la tabla 3
0.190 0.219
*pb,*d* f
As= w w cd
flg
As= 10.61cm?
As,, =c*d*b,
c= 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
As= 10.61cm? Mayor valor de As y Asmin

Determinacion de la cantidad de barras

@12 = 1.13cm? Acero asumido
N*° barras— 9.39
Espaciamiento
C= 10.66cm
C= 25cm Asumido
N obarras: 4 @12 C= 25cm
@10= 0.785cm? Acero asumido
N obarras: 13.51
Espaciamiento
C= 7.40cm
C= 12 cm Asumido
N °parras= 8 @10 C= 12cm
As= 10.61cm?
10.8 > 10.61 CUMPLE
4@12c¢/25cm
8@10c/12cm
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3.4.2.5. Cimentaciones.

DISENO DE ZAPATA AISLADA
Zapata disefiada P27

Datos:
N= 35860Kg ao= 35cm
Mx= 75000Kg*cm bo= 35cm
My= 0 Kg*cm fo= 250 Kglem?
Vx= 1040Kg fye= 4200Kg/cm?
Vy= 10 Kg Vs= 1.15
& agm= 1.26 Kglem® Vo= 15
Yia= 2500 Kg/m® V= 1.6

! i
L

~a0- Ty

bl bo
b

1

Para calcular el peso propio de la zapata asumimam valor del 5% del total de la carga.

x= 1.05
Np=

166.67Kg/lcm?
3652.17Kg/em’

fcd=

fyd=

37653Kg
Determinaciénde ay b
Area necesaria

N, Anec= 29883.333cm”
Ahec -
Jadm
a= 180cm A=  32400Cm’
b= 180cm
32400 > 29883.333 Cumplejij
Célculo de excentricidades de cargas.
— M y e = M X
TN ' N
ey= 0.00cm
ey= 2.09cm
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Verificando la carga ubicada en el tercio medio di&a cimentacion

b
e<—
6

e,= 0.00 < 30.00 Cumpleijij
e,= 2.09 < 30.00 Cumpleijij

Para comprobar si la dimensiones cumplen.
Verificacion al esfuerzo maximo

* 6*e * 6*e
o :N*(1+6 ex+ y] am’n =l:*£1_6 ex_ VJ

max A a b a b
O max= 1.24Kglem?
O min = 1.03Kg/lem?
1.24 <= 1.26 Cumplejij

Determinacion de la altura de la zapata

fg =05%.[f

Y= 1.600 fud= 6.455Kg/cm’
K = 4* f
yf * Uadm
K= 12.81
q = a, *b, N a*b a,th,
1 4 (2* K)—l 4 d;= 22.78cm
g2 a-a) d,=  17.25cm
?  4+K
4 =27 (b-b) ds=  17.25cm
°  4+K
h= 35cm Adoptado
r= 5cm Recubrimiento

h.= 40 cm
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Célculo del peso propio de la zapata.

ao= 0.35m
bo= 0.35m
a= 1.8m
b= 1.8m
Yia= 2500 Kg/m®
hi= 0.4m Recomendado por norma
V,p =2*b*h
Vap=  1.296M°
P ozap.= 3240Kg

N+= 39100.00Kg

Momentos en la base de la zapata.
Mxl = Mx _(Vy*hzap)
Ivlyl =|vly _(Vx*hzap)

M = 74600Kg*cm ()
My, = 41600Kg*cm
o = M, o = M,
X N y N
en= 1.06cm
€y1= 1.91cm
b
e<—
6
€= 1.06 < 30.00 Cumpleijij
ey = 1.91 < 30.00 Cumpleijij
Célculo de los esfuerzos de la zapata.
y
N r 6 * e, 6 * e ]
alza*Tb*_l_ a - byl_ 04 T2
U'2=NT *1—6*6‘X1+6*eyl
a*b | a b
0'3:NT*1+6*eX1+6*eyl
a*b | a b
_N *_ e*ex _G*el'
Ta = a*Tb _1+ a : b - ) 01 02
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o1=0mn  1.087Kglem? o —o a-a
—_ 3 4 % —_ 0 *
0,= 1.241Kglem? Ta =Tt [a [ 2 "o a"D
= K / 2 - -
0 3=0 max 1.32619 sz o, =0, +9:279 baz * [b—[b 2b° +015* bOJJ
0,= 1.173Kg/cm
o,= 1.260Kg/cm?
0p= 1.289Kg/cm’
Verificacion al vuelco
N, * a N, * 9
yo= 2 %, = 2
va M x1 ] M vl
w215
Vva= 47172
Vo= 84.591
47.172 > 1.5 Cumpleijjj
84.591 > 1.5 Cumplejjj
Verificacion al deslizamiento.
2
Py = §¢
Y= 35
¢,4= 23.33
N, *t
Vsa:Tvigwjd % =NT*tg¢d
X S Vy
ys 215
Vsa= 16.217398
Ysp= 1686.6094
16.217 > 1.5 Cumplejjj
1686.609 > 1.5 Cumplejij
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Calculo de la armadura

Direcciéon a
M= 3942Kg*cm
Vi= 1.6 Md:yf*Ma
M 4= 6307.3533Kg*cm
U= Mo
b*d?* f_,
fq=  166.67Kglcm’
f,e=  3652.17Kglcm’
a= 180cm
d= 40 cm
u= 0.0001
w= g (L+ )
w= 0.0001
A =w*b*d* h
fla
A= 0.04cm?
| A, = 00018 b*d
A = 12.96cm’
A= 12.96Cm2 La mayor de las areas
Didmetro Plg 1/4. 5/16. 3/8. 1/2. 5/8. 3/4. 1
mm 6 8 10 12 16 20 25
Area em? 0.283 0.508 0.785 1.13 2.p1 3|14 4.909
Barras cm 170 17¢ 170 17p 110 1710 10
# Barras 46.0d 26.00 17.00 12.00 7.00 5100 3.00
Espaciamiento] cm |
Eleccién @12
o= 1.13cm?
Espaciamiento
C= 15.00cm
C= 15cm Adoptado
NuUmero de barras totales en direccion a
N°= 12 barras @12 C= 15cm
As= 12.96cm?
13.56 > 12.96 CUMPLE
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Comprobacion de adherencia
V= 603.271Kg

v= 16

V= 965.23415Kg

Vy 2
ry=— 9 Fp = K*3/
¢ 09*d*n* g b ¢
K= 0.95 Zapatas Rigidas
td= 0.629Kglcm®
Fb=  28.771Kg/cm’
0.629 < 28.771 Cumpleijij
Célculo de la armadura
Direccion b
Mb= 3972Kg*cm
My =y:*M,
Vi= 1.6
Mg4= 1143834Kg*cm
— M d
o praen 1
fq=  166.67Kg/cm’
f,o=  3652.17Kglcm’
b= 180cm
d= 35¢cm
u= 00311
w= p*(L+p)
w= 0.0321
A =wrbrdr e
yd
A= 9.23cm?
|A,, =0.0018 b*d
A in = 11.34cm?

A= 11.34cm’ La mayor de las areas



Didmetro Plg 1/4. 5/16. 3/8. 1/2. 5/8. 3/4. 1
mm 6 8 10 12 16 20 25
Area em? 0.283 0.508 0.785 1.13 2.p1 3|14 4.909
Barras cm 170 17¢ 170 17p 110 1710 10
# Barras 41.0( 23.00 15.90 11.00 6.00 4100 3.00
Espaciamiento| cm |
Eleccion @12
o= 1.13cm?
Espaciamiento
C= 16.36cm
C= 15cm Adoptado
NuUmero de barras totales en direccién a
N°= 12 barras 212 C= 15cm
As= 11.34cm?
13.56 > 11.34 CUMPLE
Comprobacion de adherencia
V= 610.112Kg
yi= 16
V4= 976.17994Kg
V, 2
ry=— 94 F, = K*3/f,
¢ 09*d*n* g b ‘
K= 0.95 Zapatas Rigidas
td= 0.727Kglem®
Fb=  28.771Kg/cm’

0.727 <

Verificacion al punzonamiento

28.771 Cumpleijij

V. =y, 0. (@ b-(a, +d) b, +d))

|A :2*(ao+d+bo+d)*d3|

Vi=

O3=

16

1.326Kglem?

feq= 166.66667Kg/cm’
d= 40 cm

dj 17.25cm

56820.296

V, S2*A*T,
| 3 d

V43= 56820.296Kg

A.= 5176.27cm’
fug= 6.45Kg/cm”?
< 66825.298

f,, =05* . [f

Cumplejij

116



Verificacion por cortante

Direccién x
a-a 7% _g
V, =y *|0,* °o _d +(03_aa)*27 b
a 2 2
0a= 1.260Kg/cm?
RIS
d,= 17.25¢cm LS 1,
Vga= 12104.222Kg
12104.222 < 20047.589 cumpleiii
Direccién y
-b b_zbo —d
Vo, = Vi * Jb*[ 2 } _dj+(03—0b)*2 *3
* *
Op= 1.289Kg/cm® |de <f, *d,*a
d,= 17.254cm
Vga= 12241.485Kg
12241.485 < 20047.589 cumpleiii
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Verificacion
Manual
Anchoa= 180.000cm
Ancho b= 180.000cm
@12= 12.000Barras C/15
H 40.000cm Canto pedestal

Paquete computarizado

P27 P27
k 95 e 95 o K 95 S 95 o
g
M
8316c/25 L=180 83160/25 L=180
N
k35 b
s -
e © 8ol
e T & ¢
30 ¢ 3@6L=126
'
k 190 5
GEOMETRIA ARMADO
ZAPATA CUADRADA
P27 ANCHO: 190 cm X: 816¢/25
CANTO: 40 CM Y: 816¢/25
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3.4.3. Estructuras complementarias.
3.4.3.1. Escaleras de H°A°

DISENO DE ESCALERAS

|

1.4400

-

1.4700

I

2.4000

1.6000

Especificaciones técnicas

250 Kg/cm2
4200Kg/cm?

f'c=

fy:

Especificaciones de la escalera

b= 1.75m Base
P= 0.3m Paso
CP= 0.18m Contrapaso
L= 4m Tramo 1
L= 4m Tramo 2
Lip= 2.81m
L= 2.80m
Célculo del espesor t
=k
4C
t,= 10cm
t,= 10

15cm

| 4.0000 |

1.6000

10

11

12

2.4000

14

15

16

9
8
7
6
13 5
4
3
2
1

17

| 1.7500 | 1.7500 |
L——L 0.5000

a,= 315
a,= 31°
L,= 24m
L 2= 2.4m
Ls= 1.6m
L4: 4 m
H= 1.47m
H= 1.44m
Adoptado
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Disefio del primer tramo

Angulo de inclinacion de la huella

P= 30cm
CP= 18 cm
cosg=— P
cosa — 0.857
Cargas actuantes sobre la escalera
Peso propio de la escalera
V epe = 2400Kg/m?
Ca= 100 Kg/m® Carga por acabado
Pp= 200Kg/m Peso barandilla
 escaton = 1247.4Kg

q|osa: 1773.07789(9
g= 3020.4778Kg

g= 1513.2191 Kg/m

g= 1290.2318 Kg/m Plano horizontal

Sobre carga de disefio
Sc= 400 Kg/m?
Sc= 1125.76374&Kg/m
Sc= 959.871654Kg/m Plano horizontal

g= 2250.10341Kg/m

Cargas actuantes sobre el descanso

V Heae = 2400Kg/m®
Ca= 100Kg/m? Carga por Acabado
SC= 400 Kg/m*?
Pp= 2304Kg
PC, = 160Kg
dp= 1540Kg/m
Sc= 640 Kg/m
q= 2180Kg/m
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Idealizacion de la viga

ql
L] i
bbb b
1.44
1.60 —
q:= 2250.10Kg/m
q,= 2180.0Kg/m
L1:
L3:
7882.72Kg
1005.511Kg
M max1= 1620.072Kg*m
M o= 697.6Kg*m

M max:

Célculo armadura positiva de la rampa

fo = 250.00Kg/cm’
fa=  4200.00Kg/cm?
M = 1620.07Kg*m
f,o=  3652.17Kg/cm?
f o= 166.67Kg/cm’
by= 100.00cm

r= 2.00cm

d= 13.00cm

Mgy= 259211.52Kg*cm

1181.58Kg*m

995.69Kg*m

Hop vd?nt,

Him = 0.322 Valores limites Tabla 2

Momento negativo

Momento transversal

fcd = fc

Ve

f

fya = y:
Y.= 1.5
= 1.15
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H= 0.092
H<H jim
0.092 < 0.322CUMPLE
Y7 w
0.089 0.095
0.092 w= 0.098 Interpolando de la tabla 3
0.100 0.107 Tabla universal para flexion simple o poesta
As= w*b,*d* f_,
flg
As= 5.84cm’
As,, =c*d*b,
W pin = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
AS in = 2.34cm’
As= 5.84cm? Mayor valor de As y Asmin

Determinacion de la cantidad de barras

@12= 1.13cm?
N obarras:
Espaciamiento
C=
C=
Namero de barras finales
N obarras:

Para 1m=

@10= 0.785cm?
N obarras:
Espaciamiento
C=
C=
Nuamero de barras finales
N obarras:

Para 1m=

Acero asumido

5.16

19.36cm
15.00cm

7.00
7.00012 C

Acero asumido

7.43

13.45cm
25.00cm

4.00
4.00010 C=

15.00cm

25.00cm

122



78 = 0.503cm? Acero asumido
N obarras: 11.60
Espaciamiento
C= 8.62cm
C= 25.00cm
Numero de barras finales
N obarras: 4.00
Para 1m= 4.0028 C= 25.00cm
As@8= 2.012cm?
As@10= 3.14cm?
As@12= 7.91cm?
As= 9.922cm’
9.922 > 5.84 CUMPLE
Armadura
Superior Inferior
4@8c/25 | 7¢12c/15
Refuerzo negativo
foe = 250.00Kg/cm’
fu=  4200.00Kg/cm?
M = 1181.58Kg*m f
f, o=  3652.17Kglcm? y= Mo fa =
f o= 166.67Kglcm’ b, *d** f,, f
—_ Yy
b,= 100.00cm fya = V.
r= 2.00cm Y. = 15
d= 13.00cm Y= 1.15
My= 189052.80Kg*cm
Hiim = 0.322 Valores limites Tabla 2
H= 0.067
H<H jim
0.067 < 0.322CUMPLE
y7i w
0.060 0.063
0.067 w= 0.071 Interpolando de la tabla 3
0.070 0.074

Tabla universal para flexion simple o poesta
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As= w*b, *d* f_,
flg
As= 4.20cm?
As,, =c*d*b,
W pin = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
AS min = 2.34cm’
As= 4.20cm’®

Determinacion de la cantidad de barras

g12= 1.13cm?

N obarras:
Espaciamiento
C=
C=
NuUmero de barras finales
N obarras:

Para 1m=
@10 = 0.785cm?

o —
N barras™

Espaciamiento

C=

NUmero de barras finales
N o —
barras—

Para 1m=
78 = 0.503cm?

N obarras:
Espaciamiento
C=
C=
Namero de barras finales
N obarras:

Para 1m=

Acero asumido

3.71

26.92cm
15.00cm

7.00
7.00012 C

Acero asumido

5.35

18.70cm
20.00cm

5.00
5.00010 C=
Acero asumido

8.35

11.98cm
20.00cm

5.00
5.0028 C=

Mayor valor de As y Asmin

15.00cm

20.00cm

20.00cm
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As@8= 2.515cm?

As@10= 3.925cm”
As@12= 7.91cm?
As= 6.44cm’
6.44 > 420 CUMPLE
Armadura

Superior | Inferior
5@8c/20 | 5@10c/20

Célculo armadura positiva del descanso

fg =  250.00Kglcm?

fa=  4200.00Kg/cm? ;

M = 697.60Kg*m fog = y°

f=  3652.17Kglem? ye M, f

fo=  166.67Kglem’ b, *d** f, fa =

b= 100.00cm

r= 2.00cm Y. = 15
d= 13.00cm Y= 1.15
Mgy= 111616.00Kg*cm
Hiim = 0.322 Valores limites Tabla 2
H= 0.040
H<H jim
0.040 < 0.322CUMPLE
y7i w
0.030 0.031
0.040 w= 0.041 Interpolando de la tabla 3
0.050 0.052 Tabla universal para flexion simple o poesta
* b * d * f
AS: w w cd
flg
As= 2.44cm?
As,, =c*d*b,
W i = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
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ASmin =
As=

2.34cm’
2.44cm?

Determinacion de la cantidad de barras

g12 = 1.13cm? Acero asumido
N obarras: 2.16
Espaciamiento
C= 46.23cm
C= 20.00cm
Numero de barras finales
N obarras: 5.00
Para 1m= 5.00012 C=
g10= 0.785cm? Acero asumido
N obarras: 3.11
Espaciamiento
C= 32.11cm
C= 20.00cm
Namero de barras finales
N obarras: 5.00
Para 1m= 5.00410 C=
g8 = 0.503cm? Acero asumido
N obarras: 4.86
Espaciamiento
C= 20.58cm
C= 20.00cm
Nuamero de barras finales
N obarras: 5.00
Para 1m= 5.008 C=
As@8= 2.515cm?
As@10= 3.925cm?
As@12= 5.65cm?
As= 2.515cm?
2.515 > 2.44

Mayor valor de As y Asmin

20.00cm

20.00cm

20.00cm

CUMPLE
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Armadura
Superior | Inferior
5@8c/20 | 5@12c/20

Célculo armadura transversal

fg =  250.00Kg/cm?

fu=  4200.00Kg/cm? ;

M = 995.69Kg*m foa = 7

fa=  3652.17Kglcm’ ye M. f

f=  166.67Kglem’ b, *d** f, fa =

b,= 100.00cm

r= 2.00cm Y.= 1.5
d= 13.00cm Y= 1.15
My= 159310.40Kg*cm
Him = 0.322 Valores limites Tabla 2
u= 0.057
H<H fim
0.057 < 0.322CUMPLE
H w

0.050 0.052
0.057 w= 0.059 Interpolando de la tabla 3
0.060 0.063 Tabla universal para flexion simple o poesta

* b * d * f
AS: w w cd
flg
As= 3.52cm?
As,, =c*d*b,
W pin = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
AS min = 2.34cm’
As= 3.52cm? Mayor valor de As y Asmin

Determinacion de la cantidad de barras

@12 = 1.13cm? Acero asumido

N obarras: 3.11
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Espaciamiento

C= 32.13cm
C= 15.00cm
Numero de barras finales
N° barras = 7.00
Para 1m= 7.00012 C=
@g10= 0.785cm? Acero asumido
N ° barras— 4.48
Espaciamiento
C= 22.32cm
C= 20.00cm
Numero de barras finales
N ° barras — 5.00
Para 1m= 5.00010 C=
78 = 0.503cm? Acero asumido
N*° barras = 6.99
Espaciamiento
C= 14.30cm
C= 20.00cm
Numero de barras finales
N ° barras— 5.00
Para 1m= 5.0028 C=
As@8= 2.515cm?
As@10= 3.925cm?
As@12= 7.91cm?
As= 10.425¢cm”?
10.425 > 3.52
Armadura
Superior | Inferior
5@8c/20 | 7¢12c/15

15.00cm

20.00cm

20.00cm

CUMPLE
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Disefio del segundo tramo

Angulo de inclinacion de la huella

P= 30cm
CP= 18 cm
cosg=— P
JptrcP
cosa — 0.857
Cargas actuantes sobre la escalera
Peso propio de la escalera
V one = 2400Kg/m®
Ca= 100 Kg/m? Carga por acabado
Py,= 200 Kg/m Peso barandilla
0 escaton = 680.4Kg

q|osa: 1763.27985(9
g= 2443.6798XKg

g= 1352.9849 Kg/m

g= 1159.7348 Kg/m Plano horizontal

Sobre carga de disefio
Sc= 400 Kg/m?
Sc= 1119.54276&Kg/m
Sc= 1119.5427&Kg/m Plano horizontal

g= 2279.2775Xg/m

Cargas actuantes sobre el descanso

V eae = 2400Kg/m®
Ca= 100 Kg/m? Carga por Acabado
sc= 400 Kg/m*?
Pp= 2304Kg
PC,- 160Kg
Op= 1540Kg/m
Sc= 640 Kg/m
q= 2180Kg/m
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Idealizacion de la viga

ql
.
N
1.60
~
2.40 1.60
gq:= 2279.28Kg/m
g,= 2180.0Kg/m
L= 2.4m
L,= 1.6m
Ra=  7975.366Kg
Rg= 982.906Kg
M maxt= 1641.08Kg*m
M maxe= 697.6Kg*m
M= 1217.95Kg*m Momento negativo
M max= 995.69Kg*m Momento transversal
Célculo armadura positiva de la rampa
fa=  250.00Kg/cm’
fy=  4200.00Kg/cm’ ;
M =  1641.08Kg*m foa = y°
fo=  3652.17Kglem? ye M, .
fa=  166.67Kglem’ b, *d®* fo, o =",
b,= 100.00cm
r= 2.00cm Y. = 1.5
d= 13.00cm Y= 1.15
My= 262572.80Kg*cm
Hiim = 0.322 Valores limites Tabla 2
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H= 0.093
H<H jim
0.093 < 0.322CUMPLE
yZi w
0.090 0.096
0.093 w= 0.100 Interpolando de la tabla 3
0.100 0.107 Tabla universal para flexion simple o jpoesta
As= w*b,*d* f_,
flg
As= 5.91cm?
As,, =c*d*b,
W pin = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
AS in = 2.34cm’
As= 5.91cm? Mayor valor de As y Asmin

Determinaciéon de la cantidad de barras

@12 = 1.13cm?
N ° barras—
Espaciamiento
C=
C=
Nuamero de barras finales
N ° barras—

Para 1m=

@10= 0.785cm?
N ° barras—
Espaciamiento
C=
C=
Nuamero de barras finales
N ° barras—

Para 1m=

Acero asumido

5.23

19.11cm
15.00cm

7.00
7.00012 Cc

Acero asumido

7.53

13.28cm
25.00cm

4.00
4.00010 C=

15.00cm

25.00cm
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78 = 0.503cm? Acero asumido

N obarras: 11.76
Espaciamiento
C= 8.51cm
C= 25.00cm
Numero de barras finales
N obarras: 4.00
Para 1m= 4.0008 C= 25.00cm
As@8= 2.012cm?
As@10= 3.14cm?
As@12= 7.91cm?
As= 9.922cm?
9.922 > 5.91 CUMPLE
Armadura
Superior Inferior
4@¢8c/25 | 7@12c/15
Refuerzo negativo
fo = 250.00Kg/cm”
fu=  4200.00Kg/cm?
M = 1217.95Kg*m f
fe=  3652.17Kglcm’ =M f =
fog= 166.67Kg/cm’ b, *d?* f, f,
b,= 100.00cm fya = V.
r= 2.00cm Y. = 15
d= 13.00cm Y= 1.15
Mg= 194872.00Kg*cm
Hiim = 0.322 Valores limites Tabla 2
u= 0.069
H<H jim
0.069 < 0.322CUMPLE

132



Tabla universal para flexion simple o poesta

0.060 0.063
0.069 w= 0.073 Interpolando de la tabla 3
0.070 0.074
As= w*b, *d* f_,
flg
As= 4.33cm”?
As,, =c*d*b,
W i = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
AS min = 2.34cm?
As= 4.33cm’®

Determinacion de la cantidad de barras

@12 = 1.13cm?
N ° barras—
Espaciamiento
C=
C=
Nuamero de barras finales
N ° barras—

Para 1m=

d10= 0.785cm?

o -—
N barras—

Espaciamiento

C=
NUmero de barras finales

o -—
N barras—

Para 1m=

78 = 0.503cm?

o -—
N barras—

Acero asumido

3.83

26.09cm
15.00cm

7.00
7.00012

O
I

Acero asumido

5.52

18.12cm
25.00cm

4.00
4.00010 Cc

Acero asumido

8.61

Mayor valor de As y Asmin

15.00cm

25.00cm
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Espaciamiento

C= 11.61cm
C= 25.00cm
NUmero de barras finales
N obarras: 4.00
Para 1m= 4.0028 C= 25.00cm
As@8= 2.012cm?
As@10= 3.14cm?
As@12= 7.91cm?
As= 5.152cm?
5.152 > 4.33 CUMPLE
Armadura
Superior | Inferior
4@8c/25 | 4@10c/25
Céalculo armadura positiva del descanso
fu =  250.00Kg/cm’
fye=  4200.00Kg/lem” :
M = 697.60Kg*m fog = 7
fu=  3652.17Kglem? ye M f
foa=  166.67Kglem’ b, *d** fy, o=
b,= 100.00cm
r= 2.00cm Y. = 15
d= 13.00cm Y= 1.15
Mg¢= 111616.00Kg*cm
Hiim = 0.322 Valores limites Tabla 2
H= 0.040
H<H jim
0.040 < 0.322CUMPLE
" w
0.030 0.031
0.040 w= 0.041 Interpolando de la tabla 3
0.050 0.052

As

f

yd

_w*b,*d* f,

Tabla universal para flexion simple o poesta
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As= 2.44cm?

As,, =c*d*b,
W pin = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
AS nin = 2.34cm?
As= 2.44cm?

Determinacion de la cantidad de barras

@12 = 1.13cm?
N° barras —
Espaciamiento
C=
C=
Numero de barras finales
N ° barras—
Para 1m=
@10 = 0.785cm?
N ° barras—
Espaciamiento
C=
C=
Numero de barras finales
N ° barras—
Para 1m=
@8= 0.503cm?
N ° barras—
Espaciamiento
C=
C=
Numero de barras finales
N ° barras —
Para 1m=
As@8= 2.515cm?
As@10= 3.925cm?
As@12= 5.65cm’

Acero asumido

2.16

46.23cm
20.00cm

5.00
5.00012

O
I

Acero asumido

3.11

32.11cm
20.00cm

5.00
5.00010 C=
Acero asumido

4.86

20.58cm
20.00cm

5.00
5.0028 C=

Mayor valor de As y Asmin

20.00cm

20.00cm

20.00cm
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As= 8.165cm?

8.165 > 244  CUMPLE

Armadura
Superior | Inferior
5@8c/20 | 5@12c/20

Célculo armadura transversal

fu =  250.00Kg/cm’
fu=  4200.00Kg/cm? :
M = 995.69Kg*m foa = y°
fo=  3652.17Kglem? ye M, f
fea= 166.67Kglem? b, *d** f,, fa = 7y
b,= 100.00cm
r= 2.00cm Y. = 1.5
d= 13.00cm Y= 1.15
Mg= 159310.40Kg*cm
Hiim = 0.322 Valores limites Tabla 2
H= 0.057
H<H jim
0.057 < 0.322CUMPLE
y2i w
0.050 0.052
0.057 w= 0.059 Interpolando de la tabla 3
0.060 0.063 Tabla universal para flexion simple o poesta
* b * d * f
A5= w w cd
flg
As= 3.52cm?
As,, =c*d*b,
W i = 0.0018 Cuantias geométricas minimas Tabla 4
ASmin = 2.34cm’
As= 3.52cm? Mayor valor de As y Asmin
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Determinacion de la cantidad de barras

@12 = 1.13cm? Acero asumido
N obarras: 3.11
Espaciamiento
C= 32.13cm
C= 15.00cm
Nuamero de barras finales
N*° barras = 7.00
Para 1m= 7.00012 C=
@10 = 0.785cm? Acero asumido
N ° barras— 4.48
Espaciamiento
C= 22.32cm
C= 20.00cm
Numero de barras finales
N ° barras— 5.00
Para 1m= 5.00010 C=
78 = 0.503cm? Acero asumido
N ° barras— 6.99
Espaciamiento
C= 14.30cm
C= 20.00cm
Numero de barras finales
N° barras = 5.00
Para 1m= 5.00028 C=
As@8= 2.515cm?
As@10= 3.925cm”
As@12= 7.91cm?
As= 10.425¢cm?®
10.425 > 3.52
Armadura
Superior Inferior
5@¢8c/20 | 7@12c/25

15.00cm

20.00cm

20.00cm

CUMPLE
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Carga de servicio en el apoyo
Carga de servicio sobre el apoyo

P= 7882.72Kg
Altura de cimentacién de la escalera
o= 1.26 Kg/cm?
h= 60 cm
2
o =" 01= 0.75Kg/cm
A
1.26 > 0.75 Cumplejij
. 2.4 } 1.6 }
i i
10c/20 T
T @10c¢/20 =
g12c/1
1.0
N
©
@12c/10
[N
SAJ |
Lr) u
<
o;
Viga
} 1.6 } 2.4 } J
1 1
10c/20

1.62

w0l

?8c/20

T 10c/20

12c/10

0.3
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3.4.4. Desarrollo de estrategia para la ejecuciéretproyecto.
3.4.4.1. Especificaciones técnicas.

En las especificaciones técnicas que se hallamexoa, se presentara como se mejorara la
construccion detalladamente, los métodos de camstmu paso a paso, las dosificaciones

gue se utilizaran en los distintos items.

Las condiciones que tienen que cumplir para quibta se perfeccione con regularidad la

construccion sin ninguna interrupcion por partéodeencargados de la supervision.
3.4.4.2. COmputos métricos

Los computos métricos que se exponieron para ctela presenta la cantidad de
volumenes, superficies, metros y piezas que teadm@royecto por cada item, que se

encuentran en anexos.
3.4.4.3. Precios unitarios.

En los precios unitarios se determiné el costd tl#acada item para una unidad de medida,

ya sea volumen, superficie, metro lineal o pieza.

Con lo cual se podra determinar el presupuestorgetel proyecto
Los precios unitarios de cada item se encontraramexos.
3.4.4.4. Presupuesto general.

El presupuesto general determinado para el costoralgecto es de:

Total presupuesto general en bolivian8s273.922,83 Bs. (tres millones doscientos setepta

tres mil novecientos veinte dos punto ochenta y sebolivianos).

Con mayores detalles para el célculo del presupgesteral se encuentra en anexos.
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3.4.4.5. Cronograma de ejecucion.

El periodo de ejecucion se determind para un patste trabajo de 71 personas, donde las
cuales trabajaran paralelamente en toda la cooginycel personal de trabajo para cada

item se encuentra detallado en anexo y el tiempdat®racion.
El tiempo empleado para la realizacion es de 345 alilés
Trabajando de lunes a viernes el tiempo de consomaera de 13 meses.

Con mayores detalles el cronograma de ejecuciénagentra en anexos.
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Conclusiones y recomendaciones
Conclusiones.
Las conclusiones obtenidas en el proyecto soridagestes:

* Los planos arquitectonicos son una idea, de losguea hacer el disefio, por lo que
las dimensiones de vigas y pilares que se tienatituidos en los planos

arquitectonicos cambiaran de acuerdo al calculbdec

» Se determind la resistencia del suelo, con el nee®MT., la resistencia admisible
del suelo es de 1.26 Kg/énia clasificacién del suelo es CL, se caractepiaaser
un suelo compacto, dependiendo del tipo y caratizas del suelo se pudo
seleccionar el tipo de fundacion, con este tipsuwidos se puede hacer fundaciones

aisladas, de tipo cuadradas.

» Verificado el disefio de la cubierta, se hizo elells para los elementos mas
solicitadas, donde se dispuso distintos tipos délgse para cada elemento, los

perfiles calculados son:
Elemento 2-12-29, perfil UPN 30*15
Elemento 26, perfil UPN 40*20

gue cumplen con las condiciones establecidas pdisefio, y se usara un perfil de
mayor dimension para todos los elementos de lahag, el perfil a usar el tipo

UPN 50*80, es un perfil que se lo encuentra enagcado en nuestro medio.

* Se ejecuto el disefio estructural con el progranmapatarizado Cype Cad 2010,
donde se concluyo todo el disefio de la estructigas, columnas, cimentaciones,

losas y escaleras.

* En el disefio ejecutado de las vigas, con el progr@ype Cad y la verificacion
manual se determino casi en su totalidad que lddeahde barras de fierros y
didmetros de las barras calculados en el progrante werificacion manual se

encuentran en un 95%
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El célculo manual se lo realizo para una piezaatka ®lemento, se utilizaron las
piezas con mayor solicitacion de carga, los eléoseverificados son la viga P27-
P30 con seccion transversal de 30cm * 55cm., lanooh P49 con seccion
transversal 40cm*40cm, la zapata P27 con dimensidadase de 180cm*180cm y
canto de 35cm, la losa L9 con espesor de 15cm.

Las secciones transversales de las columnas vdsasrprimeras columnas del
primer nivel tienen una seccion transversal de 336am y las del segundo nivel
con seccién transversal de 25cm*25cm. debido daguprimeras tienen que resistir
mayor solicitacion de cargas.

El disefio de la escalera fue disefiada en el prayi@ype Cad y se ejecuto la
verificacion manual, con resultados de armaduradi@metro @8mm, @10mm y
@12mm, el espesor de la losa de 15cm, la huelBdde y la contrahuella de 18cm

Los computos métricos, fueron realizados de acartim disefiado y calculado de

todo el proyecto, se lo calculo por items pardifacias mediciones del proyecto.

Los precios unitarios fueron calculados para ctafa,iempleando distintos tipos de
materiales, correspondientes al item, y se aplicpracio igual para todos los items
de mano de obra por especialista usado, albafmkdor, encofrador de 14 Bs/Hr,
ayudante de 9.38 Bs/Hr, se utilizaron cargas sxidél 55%, impuestos del IVA
14.94%, gastos generales 10%, la utilidad 8% ynhpsiestos 3.09%.

El presupuesto general se determino, el costo delgbroyecto es de 3.273.922,83
bolivianos, que su precio puede aumentarse cuanddjsdique el proyecto.
El cronograma de ejecucion del proyecto, se determan tiempo de....dias que

puede variar de acuerdo a los frentes de trabajpseados.
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Recomendaciones.

Las recomendaciones que se deben de tener en soernits siguientes:

Los planos arquitecténicos tienen que estar disefiatlecuadamente para la
finalidad a lo que va ser empleado cumpliendo odag las condiciones de disefio.

Determinar las dimensiones de las vigas y columnas,tomar las extensiones que
estdn en los planos arquitectonicos, porque desgeaésfectuar el calculo las

magnitudes varian.

Es necesario realizar una comprobacion del suatesale iniciar la construccion,
para puntualizar la resistencia que pueda sopeltauelo para poder hacer una

fundacién adecuada y no tenga problemas la estauctu

Emplear perfiles comerciales para el disefio deelaha, por ser mas faciles de

encontrar en el mercado.

Es necesario hacer una verificacion manual paracpber si los resultados

manuales son coherentes con los del programa.

Uniformizar las secciones para que en el momentdadejecucion no haya

problemas en la obra.

Se deben utilizar las normativas en su totalidad paalquier disefio que se realice

y asi no tener ningun problema en el disefio.
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d_[@ INombre de tarea | Duracién | Comienzo | Fin abril 2012 | mayo 2012 [ junio 2012 [ julio 2012 [ agosto 2012 | septiembre 2012 | octubre 2012 [noviembre 2012 | diciembre 2012 | enero 2013 [febrero 2013 [ marzo 2013 | abril 2013 | mayo 2013 | junio 2013 [julio 2013 | agosto 2013 |

1 Proyecto 315 dias lun 5/7/12 vie 7/19/13 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ i

2 |4 instalacion de faenas 3 dias lun 5/7/12 mié 5/9/12 o

3 |Fd Provision y colocado de letrero 0 dias mié 5/9/12 mié 5/9/12 @ 59

4 | Trazo y replanteo 2 dias jue 5/10/12 vie 5/11/12 8

5 |Fd Excavacion 11 dias lun 5/14/12 lun 5/28/12 :¢

6 |[Fd Zapatas 25 dias mar 5/29/12 lun 7/2/12 - "

7 |Fd Relleno y compactado 9 dias mar 7/3/12 vie 7/13/12 E;

8 |[Fd Cimiento de HC® 6 dias lun 7/16/12 lun 7/23/12

9 |Fd Sobre cimiento de HA® 11 dias mié 7/25/12 mié 8/8/12

10 |E4 Impermeabilizacion 1dia mar 7/24/12 mar 7/24/12

11 | Columnas de HA°P. Baja 20 dias jue 8/9/12 mié 9/5/12

12 |4 Columnas de HA°P. Alta 10 dias vie 11/2/12  jue 11/15/12

13 |4 Vigas de HA°P. Baja 26 dias jue 9/6/12  jue 10/11/12 G

14 |4 Vigas de HA°P. Alta 12 dias vie 11/16/12 lun 12/3/12

15 |4 Losa Maciza 15 dias vie 10/12/12 jue 11/1/12

16 |Ed Losa Alivianada 8 dias vie 10/12/12  mar 10/23/12

17 |4 Cercha metalica 9 dias mié 2/6/13 lun 2/18/13

18 |4 Correas Metélicas 8 dias mar 2/19/13 jue 2/28/13

19 | Cubierta de calamina 29 dias vie 3/1/13  mié 4/10/13

20 |4 Muro de ladrillo 6H Planta baja 31 dias mar 12/4/12  mar 1/15/13 G

21 |4 Muro de ladrillo 6H planta alta 15 dias mié 1/16/13 mar 2/5/13

22 |4 Revoque interior de yeso planta baja 24 dias mié 1/16/13 lun 2/18/13

23 |4 Revoque interior de yeso planta alta 10 dias jue 4/11/13 mié 4/24/13

24 |[Ed Revoque exterior de mortero 35 dias mié 2/6/13 mar 3/26/13

25 |4 Contra Piso 27 dias vie 11/2/12  lun 12/10/12 QE

26 |[Ed Piso ceramico 27 dias jue 4/11/13 vie 5/17/13

27 |4 Zocalo 11 dias lun 5/20/13 lun 6/3/13

28 |[Ed Pintura interior 14 dias vie 6/28/13 mié 7/17/13

29 |4 Pintura Exterior 8 dias mié 3/27/13 vie 4/5/13

30 |« Provision y colocado de puertas 14 dias lun 5/20/13 jue 6/6/13

31 |4 Provision y colocado de ventanas 17 dias lun 5/20/13 mar 6/11/13

32 |4 Escaleras de HA® 4 dias vie 10/12/12  mié 10/17/12 é

33 |4 Botaguas de ladrillo gabote de 16 H 12 dias mié 6/12/13 jue 6/27/13

34 |[Ed Barandas 11 dias lun 5/20/13 lun 6/3/13

35 |[Ed Revestimiento de azulejos 17 dias jue 4/25/13 vie 5/17/13

36 |[Ed Inodoros 1dia lun 5/20/13 lun 5/20/13

37 |4 Lavamanos 1dia lun 5/20/13 lun 5/20/13

38 |4 Duchas 1dia lun 5/20/13 lun 5/20/13

39 |4 Urinarios 1dia lun 5/20/13 lun 5/20/13

40 |Fd Cielo razo sobre losa 27 dias mar 2/19/13 mié 3/27/13

41 |Ed Revoque cielo razo 38 dias jue 4/11/13 lun 6/3/13

42 |Ed Canaleta de calamina N28 11 dias lun 4/8/13 lun 4/22/13

43  |Ed Bajante de calamina N?28 9 dias lun 4/8/13 jue 4/18/13

44  |Ed Camara de inspeccion 13 dias vie 11/2/12  mar 11/20/12

45 |Ed Prov.,y colocado tubo desague PVC 4" 7 dias mié 11/21/12  jue 11/29/12

46 |Ed Prov. Yy colocado tuberia rosca PVC 1/2" ldia  mié 11/21/12 mié 11/21/12 0

47 |Ed Provicion y colocado de Vidrios 2 dias jue 7/18/13 vie 7/19/13 é’
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