CAPITULO |

ANTECEDENTES



1. CAPIITULO | ANTECEDENTES
1.1. El problema

En los ultimos afios el departamento de Tarija ha presentado un crecimiento rapido de
la poblacion, ya sean nativos o personas externas que miran al departamento como un
buen lugar para poder vivir por todas las comodidades que presenta el mismo, por lo
cual es evidente un crecimiento de la mancha urbana en nuevas zonas del departamento
de Tarija, en las cuales se generan nuevas oportunidades de desarrollo para el
departamento, ocasionando que la poblacion busque nuevas alternativas de lugares
donde poder sentirse comoda y segura para desenvolverse de la mejor forma en su vida

cotidiana.

Por lo tanto, por la necesidad de un hogar, las personas buscan viviendas en alquiler o
anticrético, que si bien son una solucién a corto plazo esto genera una preocupacion al
momento de no poder cumplir con los pagos respectivos del alquiler, ocasionando el
posible desalojo de las personas de ese hogar, esto también genera la migracién de las

personas a otros paises buscando mejores oportunidades de trabajo y vida.
1.1.1. Planteamiento

La poblacion Tarijefia se caracteriza por ser muy tradicionalista y arraigada a sus
costumbres por lo que la idea de llegar a compartir un hogar con diferentes personas
aun no esta siendo aprobada por la poblacion, a la cual se le debe ofrecer zonas seguras
donde pueda convivir de la mejor forma posible; es por tal motivo que se plantea como

solucion el Disefio estructural de un edificio para vivienda multifamiliar.

Por otra parte, al margen del crecimiento que se esta teniendo en el departamento la
poblacion también va en un crecimiento rapido, en la Tabla 1.1, se muestra el
crecimiento poblacional del departamento de Tarija méas, en concreto el municipio de

Cercado.



Tabla 1. 1 Crecimiento poblacional del Departamento de Tarija

POBLACION POR CENSO Y CRECIMIENTO DE LA POBLACION, CENSOS 2001 Y 2012

BOLIVIA 8274325 [ 10.059.856 1.785.53 §95.597 889.934 159.262 79.884 79.379 1,74
TARIJA 391.226 483.518 92.292 45.813 46.479 8.232 4.086 4.146 1,89
Cercado 153457 205.375 51.918 25.568 26.350 4.631 2.2681 2,350 2,60
Tarija 153.457 205.375 51.318 25.568 26.350 4631 2.281 2.350 2560
Aniceto Arce 52.570 53.186 616 (368) 984 55 (33) 88 0,10
Padcaya 18.260 18.681 (579) (483) (118) (52) (41) (10} 0,27)
Bermejo 33.310 34.508 1.195 95 1.100 107 8 83 0,31
Gran Chaco 116.318 147478 31.160 16.292 14.568 2779 1.453 1.326 212
‘Yacuiba 83.518 92.245 8727 4417 4310 778 394 384 0,89
Carapari 9.035 15.366 6.331 J.822 2.50% 565 M 224 474
Villamontes 23.785 39.867 16102 8.053 8.048 1438 T T 481
Aviles 17.504 20,211 2,767 1.469 1.208 47 13 116 1,31
Uriendo 12331 14.781 2.450 1.130 1.260 219 106 112 1,62
‘Yunchard 5173 5.430 37 279 3B 28 25 3 0,53
Méndez 32038 w17 3479 1.892 1.287 284 169 115 0,54
Villa San
| orenzo 21.375 23.863 2433 1.338 1.150 222 113 103 0,38
El Puente 10.663 11.354 69 554 137 62 45 12 0,56
Burnet 19.339 2.9 2,652 960 1.692 37 a6 151 1,15
Entre Rios 19.339 21.99 2682 960 1692 237 86 151 115

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica

Se estima que la poblacion de Tarija presentard un gran crecimiento de acuerdo a la
tasa de crecimiento que tiene el departamento; se presenta mas adelante una pequefia

estimacion de este crecimiento poblacional.
1.1.2. Formulacion

Con la construccion del edificio multifamiliar se llegara a beneficiar a un segmento de
la poblacion de Tarija y tendrd una nueva alternativa de vivienda que cumpla con todas
sus expectativas de vida, que llegue a provocar que el segmento beneficiado se

desenvuelva de la mejor forma posible.

Crear un ambiente seguro y tranquilo donde las personas puedan convivir con esta

nueva alternativa de vivienda y que esté acorde a sus exigencias.
1.1.3. Sistematizacion

Se plantea como solucién al problema la construccion de un edificio multifamiliar para
gue los beneficiarios tengan una nueva alternativa de hogar y que al mismo tiempo

dejen a un lado el pago de alquileres en viviendas poco seguras y gque en algunos casos



no cumplen con los servicios necesarios ni las condiciones apropiadas para llevar una
vida segura y prdspera. Con tal motivo se presenta la siguiente alternativa de disefio:

Cubierta: Planta de losa de hormigén armado con viguetas pretensadas y planta con
cubierta metlica.

Entrepiso: Losa de hormigon armado con viguetas pretensadas y complemento de
plastoformo.

Estructura de sustentacion: Estructura porticada conformada por vigas y columnas de
hormigén armado.

Fundaciones: Zapatas centrales y muro de contencién de hormigén armado.

1.2. Objetivos
1.2.1. Objetivo General

Realizar el Disefio estructural del Edificio multifamiliar de 3 pisos, conforme a los

parametros y criterios de la Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.
1.2.2. Objetivos Especificos
Los objetivos especificos que se plantean son los siguientes:

e Realizar el levantamiento topogréafico del lugar donde se emplazaré el proyecto
para conocer el desnivel del terreno ademas de las propiedades existentes del
mismao.

e Estudiar las caracteristicas y capacidad portante del suelo sobre el cual se
construird la edificacion.

e Elaborar el disefio de la cubierta metalica que estara formada por cerchas con
perfiles metalicos conformados en frio.

e Estimar el costo de la estructura.

e Estimar el tiempo de ejecucion de la obra.

e Elaborar los planos estructurales y de detalle de la estructura calculada.

e Realizar el disefio estructural del muro de contencién de hormigdn armado

para sotano, que funcionara como garaje de vehiculos.



1.3. Justificaciéon
1.3.1. Académica

Realizar el proyecto que servird para profundizar y poner en préctica todos los
conocimientos adquiridos en estos afios de formacidn académica y aplicarlos al disefio
de estructuras tanto de hormigon armado como metalicas, aplicando estos
conocimientos para resolver cualquier tipo de problemas que se puedan presentar

basandose en los principios de ingenieria que son el analisis, calculo y la verificacion.
1.3.2. Técnica

La ubicacion del terreno destinado a la construccion del edificio multifamiliar debera

basarse en los siguientes factores:

Accesibilidad al lugar de emplazamiento: El lugar de emplazamiento del terreno cuenta
con diferentes puntos de acceso ademas de transporte publico, y en la zona se tiene

todos los servicios basicos.

Proximidad a una red vial principal: El proyecto se encuentra cerca de una red principal
de circulacion vehicular. El lugar de construccién del Edificio Multifamiliar cumple

con las caracteristicas técnicas que se requieren para este tipo de obras.
1.3.3. Social

El proyecto podréa brindar a la poblacién Tarijefia la posibilidad de vivir en una nueva
zona que ofrece este servicio de viviendas multifamiliares, en ambientes que sean
confortables y que cumplan las exigencias de vida para que de esta manera los
beneficiados puedan realizar sus actividades de la mejor forma posible. Ademas de
incentivar a las personas que acepten esta alternativa de vida y se deje a un lado el pago

de alquileres o anticréticos y se opte por un hogar propio.



1.4. Alcance de la propuesta
1.4.1. Planteamiento

Para poder realizar de manera éptima y teniendo clara la importancia de realizar un
buen estudio de proyecto de grado, se debe definir cual sera el alcance y las limitaciones
que tendra este estudio, para que de esta manera se llegue a cumplir cada una de las

actividades propuestas.

El alcance primordial de este proyecto destaca el disefio estructural de la alternativa
planteada cumpliendo con todos los elementos que lo conforman mediante el software

“CYPECAD 2017m” y llegar a plasmar los resultados en los planos estructurales.

Por otro lado, cabe resaltar que no se realizaran el disefio y el calculo de las

instalaciones hidrosanitarias, eléctricas, etc.
1.4.2. Resultados a lograr

Los resultados que se plantean lograr con la realizacion “Disefio estructural de un
Edificio Multifamiliar” y que se llegaran a ejecutar en la asignatura de CIV 502 son los

siguientes:

e Estudio de suelos: granulometria, clasificacion y la capacidad portante

e Célculo estructural de las cimentaciones

e Calculo estructural de la estructura porticada (columnas y vigas)

e Caélculo estructural de losa alivianada con viguetas pretensadas

o Disefio estructural de la cubierta metalica

e Realizar los planos de detalles para la construccion del edificio

e Desarrollar las especificaciones constructivas, precios unitarios, presupuesto y

el cronograma de ejecucion de obra
1.4.3. Aporte Académico del estudiante

Disefio estructural de muro de contencion de hormigon armado para sotano, que

funcionard como garaje de vehiculos.



1.4.4. Restricciones

En el disefio estructural del Edificio Multifamiliar no se realizaran instalaciones
eléctricas, instalaciones hidrosanitarias; el disefio estara enfocado netamente en el

disefio estructural del edificio.
1.5. Localizacion

El departamento de Tarija se encuentra ubicado al sur de Bolivia; tiene una superficie
de 37.623 km?, limita al norte con el departamento de Chuquisaca, al sur con Argentina,
al oeste con Potosi y Chuquisaca y al este con Paraguay. La capital del departamento
es la ciudad de Tarija, situada entre 21° 32' 00"de latitud sur y los 64° 47' 00" de

longitud, a una altura de 1866 msnm.

Figura 1. 1 Mapa de Ubicacion del departamento de Tarija
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1.5.1. Ubicacion del Proyecto

La estructura del edificio multifamiliar se encontrara ubicada en el departamento de
Tarija, en el barrio Morros Blancos, entre Avenida Victor Varas Reyes, calle Héctor
Ichazu y Calle N°10.



Figura 1. 2 Ubicacion del Edificio Multifamiliar
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1.5.2. Informacidn socioeconémica relativa al proyecto
1.5.2.1.  Servicios béasicos existentes

El lugar donde se emplazaré el proyecto cuenta con los servicios basicos como ser:
agua potable, alcantarillado sanitario y energia eléctrica, pudiendo acceder a la
prestacion de estos servicios de acuerdo a los reglamentos de las instituciones locales

gue prestan estos servicios basicos.
1.5.2.2. Tasa de crecimiento

En la ciudad de Tarija, el municipio de Cercado, tiene una tasa de crecimiento
poblacional del 2.6% con una poblacién inicial de 205.375 habitantes de acuerdo al
ultimo censo realizado en el afio 2012. Se realizard una proyeccion de la poblacién

futura para un periodo de disefio de 30 afios por el método de geométrico.

i
Pf =Pax(1+—)t
f=Pax1+55)

P 205.375 = (1 + 26,30
= . * —_—
f ( 100)

Pf = 443577 hab.
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2. CAPITULO Il MARCO TEORICO

En este capitulo se abordara las normativas y metodologias de la ingenieria, necesarias

para la realizacion del disefio estructural del proyecto.

De esta manera se podrda dar cumplimiento al objetivo de la propuesta “Disefio
estructural del Edificio multifamiliar” teniendo un conocimiento de todos los
elementos estructurales que intervienen en el disefio, como tener conocimiento de la
topografia del lugar, el tipo de suelo de fundacion del lugar de emplazamiento de la
obra, definir el tipo de estructura de sustentacion y los materiales a utilizar, definiendo

la normativa a emplear y el método de disefio.
2.1. Levantamiento Topogréfico

El levantamiento topografico es un estudio técnico y descriptivo de un terreno,
examinando la superficie terrestre en la cual se tienen en cuenta las caracteristicas
fisicas, geograficas y geoldgicas del terreno, pero también sus variaciones Yy
alteraciones; se denomina a éste, acopio de datos o plano que refleja al detalle y sirve
como instrumento de planificacion para edificaciones y construcciones. Por un lado, el
levantamiento topogréfico describe la planimetria del terreno, es decir, las posiciones
relativas a varios puntos en el plano horizontal. Y por otro, la nivelacion directa, la

altura entre varios puntos tomando como referencia el plano horizontal.
2.2. Estudio de suelos

Un estudio de suelos, también conocido como estudio geotécnico, nos permite conocer
el perfil estratigrafico del terreno donde se requiere realizar alguna obra civil. De este
estudio de suelos se quiere conocer el esfuerzo admisible del suelo expresado en Mpa
a una profundidad determinada; esto se lo puede realizar con el Ensayo de Penetracion
Estandar (SPT).

Las propiedades geotécnicas del suelo, como la distribucién del tamafio del grano, la
plasticidad, la compresibilidad y la resistencia por cortante se las puede determinar

mediante pruebas de laboratorio



Dichas propiedades se obtienen de los siguientes ensayos:

e Distribucion Granulométrica

e Limites de Atterberg

e Clasificacion de los suelos (segin A, A.S.H.T.Oy S.U.C.S)
e Ensayo de penetracion estandar (SPT)

e Esfuerzos permisibles en la masa del suelo
2.2.1. Distribucién Granulométrica

Es la distribucion de los tamafios de las particulas de un agregado, que se la determina
mediante un analisis de tamices, es la medicion de los granos de una formacion
sedimentaria y el célculo de la abundancia de los que llegan a corresponder a cada
tamarfio representados en una escala granulométrica. Para poder realizar mas adelante
la clasificacion de suelos se debe conocer la distribucion granulométrica del suelo, la
cual para suelos de grano grueso, se lo determina mediante el analisis granulométrico
de mallas, y para suelos de grano fino la distribucién granulométrica se la puede
obtener mediante el analisis granulométrico del hidrometro.

Se realiza un andlisis granulométrico por mallas en el cual se toma una cantidad de
suelo seco el cual se lo va pasando a través de una serie de tamices del tamafio mas
grande hasta el mas pequefio en abertura, el suelo que se retiene en cada malla se pesa
y el por ciento acumulado que pasa a través de cada tamiz es determinado. La Tabla
2.1 muestra una lista de los tamafios de tamices que se usan para realizar el analisis

granulométrico.
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Tabla 2. 1 Tamafos de Tamices U.S.Standar

Tamiz N° Abertura
(mm)
4 4.750
6 3.350
8 2.360
10 2.000
16 1.180
20 0.850
30 0.600
40 0.425
50 0.300
60 0.250
80 0.180
100 0.150
140 0.106
170 0.088
200 0.075
270 0.053

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das

El porcentaje que pasa en cada tamiz, se lo grafica sobre un papel semilogaritmico tal

como se muestra en la figura 2.1.

Figura 2. 1 Granulometria de un suelo de grano grueso obtenida por un
analisis granulométrico por mallas
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Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das
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2.2.2. Limites de Atterberg

Los limites de Atterberg representan los estados de consistencia de un suelo de grano
fino dependiendo éste del contenido de humedad que tenga el suelo; puede presentarse

en los siguientes estados: estado sélido, estado semisolido, estado pléstico y estado
semiliquido o viscoso.

Figura 2. 2 Propiedades geotécnicas del suelo y del suelo reforzado
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Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das

Los limites de Atterberg se subdividen en los siguientes ensayos, los cuales dependen

del contenido de humedad que presente el suelo

e Limite liquido de un suelo es determinado por medio de la copa de Casagrande
(Designacién de Prueba D-4318 de la ASTM) y se define como el contenido de
agua con el cual se cierra la ranura de 12.7 mm a los 25 golpes.

e El limite plastico se define como el contenido de agua con el cual el suelo se
agrieta al formarse un rollito de 3.18 mm de diametro (Designacién de Prueba
D-4318 de la ASTM)

e El limite de contraccion se define como contenido de agua con el cual el suelo
no sufre ningin cambio adicional de volumen con la pérdida de agua
(Designacion de Prueba D-427 de la ASTM)
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Permiten una rapida caracterizacion del suelo puesto que son ensayos muy rapidos de
realizar en laboratorio y no es necesaria la toma de muestras inalteradas para su

determinacion.
2.2.3. Clasificacion de suelos

Los sistemas de clasificacion de suelos dividen a éstos en grupos y subgrupos en base
a sus propiedades ingenieriles comunes como ser la distribucion granulométrica, el
limite liquido y el limite plastico. Los dos sistemas principales de clasificacion
actualmente son AASHTO y SUCS.

La clasificacion del suelo mediante el sistema AASHTO presenta ocho grupos
principales desde A-1 al A-8 en base a la distribucion granulométrica, limite iquido e
indice de plasticidad; los suelos comprendidos en los grupos A-1, A-2, A-3 son suelos
de grano grueso y aquellos de los grupos A-4, A-5, A-6, A-7 son de grano fino y los
del grupo A-8 son suelos altamente orgéanicos.

El Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS), es usado para describir la
textura y el tamafio de las particulas de un suelo. Este sistema de clasificacion puede
ser aplicado a la mayoria de los materiales sin consolidar y se puede clasificar suelos
con tamafios menores de tres (3) pulgadas; se representa mediante un simbolo con dos
letras. EI simbolo de cada grupo consta de un prefijo y un sufijo. Los prefijos son las
iniciales de los nombres en inglés de los seis principales tipos de suelos (grava, arena,
limo, arcilla, suelos organicos de grano fino y turbas), mientras que los sufijos indican

subdivisiones en dichos grupos.
2.2.4. Ensayo de penetracion estandar (SPT)

El Ensayo SPT basicamente consiste en la hinca en el terreno de una punta metalica
mediante golpes lo que da idea de la resistencia del terreno ya que se contabilizan el
namero de golpes necesarios para clavar el ensayo, pero debido a su amplio uso, este
ensayo puede correlacionarse con numerosos parametros geotecnicos como veremos
en los siguientes apartados. Puede definirse como un ensayo que contabiliza el namero

de golpes necesarios para introducir una toma de muestras tubular de acero hueco o
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con punta ciega, mediante una maza de 63,5 kg que cae repetidamente desde una altura
de 76,2 cm. Son importantes estas medidas ya que sirven para diferenciarlas de otros
ensayos de penetracion. La toma muestras debe introducirse en el terreno 60 cm y se
contabilizan los golpes cada 15 cm. Tanto la toma de muestras tubular como la punta
ciega y el varillaje necesario estan estandarizados. El ensayo de penetracion permite
obtener un valor N de resistencia a la penetracion que consiste en sumar los nimeros
de golpes de los dos tramos intermedios de 15 cm desechandose tanto el primer como
el altimo tramo por posibles alteraciones del suelo, derrumbes de las paredes del sondeo

0 sobre compactaciones del propio ensayo.

2.3. Disefio Arquitectdnico

El disefio arquitectonico es una disciplina que nos permite crear propuestas e ideas para
la realizacion de espacios fisicos con el proposito de generar un bien en la sociedad,;
los mismos deben ser seguros constructivamente y a la vez estéticos. Es de mucha
importancia realizar un correcto disefio arquitectonico empleando la tecnologia de los
sistemas estructurales, su eficiencia y productividad generando acceso a todos los
segmentos sociales para que de esta manera se pueda planificar la construccion del

proyecto.
2.4. ldealizacién de las estructuras

La idealizacién de las estructuras es el proceso de reemplazar una estructura real por
un sistema simple susceptible de andlisis lo que facilita su disefio estructural y las lineas
localizadas a lo largo de las lineas centrales de los componentes estructurales. La

idealizacion estructural se puede dar de la siguiente manera:

e Idealizacion geométrica

e Idealizacién mecéanica

e Idealizacion de vinculos

e Idealizacion de los materiales

e |dealizacion de las solicitaciones
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2.4.1. Sustentacion de cubierta

La estructura de cubierta se la idealiz6 como una cercha metélica de dos aguas, de
acuerdo a la arquitectura del proyecto las cuales estardn compuestas por perfiles

costanera.

Las cargas solicitantes estaran distribuidas de manera que éstas actlen en cada uno de

los nudos de las cerchas, las cuales estaran simplemente apoyadas.

Las cerchas seran disefiadas por el método LRFD (Factor de Carga y

Resistencia de Disefio).

2.4.2. Sustentacion de la edificacién

La sustentacion de la edificacion se realizara de acuerdo a la arquitectura del proyecto
y lo que se plante6 de la misma, sera una estructura aporticada de tres niveles, la cual
estard compuesta por columnas, vigas y losas alivianadas con viguetas pretensadas y

en la parte inferior cuenta con muros de contencion.
2.4.3. Fundaciones

Las fundaciones que tendra el proyecto estan en funcion al tipo de suelo existente en el
lugar de emplazamiento del proyecto, el cual se obtendrd de un estudio de suelos

detallado del mismo.
2.5. Materiales
2.5.1. Acero

El acero estructural se produce basicamente para la construccion de todo tipo de
estructuras y tiene una forma, composicién quimica y resistencia concretas adaptadas
para este propdésito. Los componentes principales son el hierro y el carbono; cuanto
mas carbono se afiade a la aleacion, mayor es la resistencia y disminuye la ductilidad

del producto acabado.

Las armaduras para el hormigdn seran de acero y estaran constituidas por:
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e Barras lisas
e Barras corrugadas

e Mallas electrosoldadas

Para poder utilizar armaduras de otros tipos (perfiles laminados, chapas, etc.) sera
preciso una justificacion especial. La armadura lisa solo puede utilizarse como
elemento de conexion de armaduras bésicas electrosoldadas en celosia.

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

siguientes, con las areas en cm2 que se indican:

Tabla 2. 2 Didmetros y areas de aceros

Diametro, en mmi4 6 8 10 12 16 20
Area, en cm? 0,126 | 0,283 {0,503 | 0,785 1,131 [2,011 [3,142
Diametro, en mm| 25 32 40 50
Area, en cm? 4,909 | 8,042 | 12,566 | 19,635
Fuente: Norma Boliviana de hormigon CBH-87

A los efectos de esta norma se considerara como limite elastico fy del acero, el valor

de la tension que produce una deformacidn remanente del 0,2 %.
2.5.1.1. Caracteristicas mecanicas

Las caracteristicas mecanicas mas importantes para la definicion de un acero son: la
resistencia, el limite eléstico, la relacion entre los dos valores mencionados, el
alargamiento y la aptitud al doblado-desdoblado. Las dos primeras califican al acero
desde el punto de vista resistente y las tres Gltimas desde el punto de vista de sus

cualidades plasticas.

Las cuatro primeras caracteristicas mencionadas se determinan mediante el ensayo de
traccion, que consiste en someter una barra bruta, sin mecanizar, a un esfuerzo axil de

traccion hasta su rotura, obteniéndose asi el diagrama esfuerzo-deformacion del acero.
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Figura 2. 3 Diagrama Esfuerzo — Deformacion del acero
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Limite de | A
proporcionalidad
o]
= = - o 8
Regid Plasticidad  Endurecimiento E striccién
lineal Perfecta o por deformacién

fluencia

Fuente: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 142 edicion.
2.5.1.2. Tipos de acero de las barras corrugadas

El tipo de acero para hormigon armado debe cumplir caracteristicas mecanicas

minimas para su uso en construccion.

Tabla 2. 3 Barras corrugadas- Caracteristicas mecanicas minimas garantizadas

Carga . ..
Glgse | Limite | unaringe | Alrgsmienoge | Reacion
DESI%II'I}EICIQH de :E;t;f: I:‘; rotr:;;z;f:‘:n base :de cinco (9) ensar;ro ne
acero | o or que | menor que diametros, no menor que
2) menor que (3)

AH 400 N D.N. 400 520 16 1,29
AH 400 F E.F. 400 440 12 1,10
AHS00 N D.N. 500 600 14 1,20
AH 500 F EF. 500 550 10 1,10
AH GO0 N D.N. 600 700 12 1,16
AHBO0OF EF. 600 660 g 1,10

Fuente: Norma Boliviana de hormigon CBH-87

AH = acero para hormigén (DN = Dureza natural, E.F. = estirado en frio)

e Los aceros no presentaran grietas despues de los ensayos de doblado simple a

180° y de doblado-desdoblado a 90°, sobre los mandriles.
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e Llevaran grabadas las marcas de identificacion establecidas en las normas,

relativas a su tipo de fabrica de procedencia.
2.5.2. Hormigén Armado

El hormigdn en masa presenta una buena resistencia a compresion, como les ocurre a
las piedras naturales, pero ofrece muy escasa resistencia a traccion, por lo que resulta
inadecuado para piezas que hayan de trabajar a flexion o traccion. Pero si se refuerza
el hormigon en masa disponiendo barras de acero en las zonas de traccion, el material
resultante, llamado hormigdn armado, estd en condiciones de resistir los distintos

esfuerzos que se presentan en las construcciones.

El hormigon armado presenta, como ventaja indiscutible frente a los demas materiales,
su cualidad de moldeable, es decir, de adaptarse a cualquier forma de acuerdo con el
molde o encofrado que lo contiene. Ello proporciona al técnico que lo emplea una

mayor libertad al proyectar estructura
2.5.2.1. Adherencia entre el hormigony el acero

La adherencia hormigon-acero es el fendmeno béasico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigén armado como material estructural. Si no existiese
adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que
el acero deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafaria al

hormigon en sus deformaciones

La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: asegurar el anclaje de las
barras, y transmitir las tensiones tangentes periféricas que aparecen en la armadura
principal, como consecuencia de las variaciones de su tensiéon longitudinal. El
fendomeno de adherencia esta originado por dos tipos de causas, unas de naturaleza

fisica y otras de naturaleza mecanica.

El mecanismo de la adherencia puede asignarse a tres causas: adhesién, rozamiento

(tensiones tangentes en el hormigon) y acufiamiento.
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2.5.2.2. Disposicion de las armaduras

Las armaduras que se disponen en el hormigén armado pueden clasificarse en
principales y secundarias, debiendo distinguirse entre las primeras las armaduras
longitudinales y las transversales. Las armaduras longitudinales tienen por objeto, bien
absorber los esfuerzos de traccién originados en los elementos sometidos a flexion o a
traccion directa, o bien reforzar las zonas comprimidas del hormigén. Las armaduras
transversales se disponen para absorber las tensiones de traccién originadas por los
esfuerzos tangenciales, para zunchar las zonas de hormigén comprimido y para
asegurar la necesaria ligadura entre armaduras principales, de forma que se impida su

pandeo y la formacion de fisuras localizadas
2.5.2.3. Distancia entre barras

Las distintas barras que constituyen las armaduras de las piezas de hormigon armado
deben tener unas separaciones minimas para permitir que la colocacion y compactacion
del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras 0

espacios vacios. La norma boliviana recomienda los siguientes valores:

a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la

armadura principal debe ser igual o mayor que el mayor de los tres valores siguientes:

e Dos centimetros, salvo en viguetas y losas alveolares pretensadas donde se
tomardn 1,5 cm
e EIl didmetro de la barra mas gruesa

e 1,25 veces el tamafio maximo del arido.

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

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

¢) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras de
la armadura principal de @ < 32 mm (una sobre otra), e incluso tres barras de @ < 25

mm. El disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una practica
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recomendable cuando haya una gran densidad de armaduras, para asegurar el buen paso
del hormigén y que todas las barras quedardn perfectamente envueltas por dicho

material.
2.5.2.4. Doblado de las armaduras

El ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado a comprobar las
caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigdn armado, las barras deben
doblarse con radios més amplios de los utilizados en dicho ensayo, para no provocar
una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigon de la zona del codo. En este
sentido conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a desgarrar el
hormigon suelen ser mas peligrosas que las compresiones originadas directamente por
el codo. La norma boliviana establece que, salvo casos especiales, el doblado de las
barras deberéa realizarse sobre mandriles como se muestra en la tabla 2.4

Tabla 2. 4 Barras corrugadas- Diametro de los mandriles

Designacion Doblado simple Doblado-desdoblado
a=180° a=90°"p=20°
D<1212<P<25|P>25 | P<1212<D <25|D >25
AH400N (3®d ]35O 4 © 6 O 7 © 8 O
AH400F |3® [(5d 4 © 6 O 7 © 8 O
AHS500N (4 K450 SO 8 @ 0 O 10 @
AHS500F (4 45O SO 8 @ 0 O 10 @
AHG00ON ([5® [55® 6 O 100 (11O 120
AH 600 F SO 550 6 © 100 |I1® 12 ®

Fuente: Norma Boliviana de hormigén CBH-87

O = Diametro nominal de la barra
o= Angulo de doblado
B = Angulo de desdoblado

2.5.2.5. Anclaje de las armaduras

Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la transmisién mutua de esfuerzos
entre el hormigdn y el acero, de tal forma que se garantice que éste es capaz de

movilizar toda su capacidad mecanica sin peligro para el hormigén. El anclaje de las
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barras de hormigén armado, salvo casos excepcionales en construccion singular, se
consigue mediante el mecanismo de la adherencia y se efectla, en general, mediante

alguna de las disposiciones siguientes:

e por prolongacion recta
e por gancho o patilla
e por armaduras transversales soldadas (caso de mallas, por ejemplo)

e por dispositivos especiales

2.6. Disefno Estructural

El disefio estructural es un proceso que nos permite definir todas aquellas
caracteristicas necesarias en la elaboracion de una estructura de manera tal que cumpla
con todos sus objetivos, siguiendo la normativa pertinente. El disefio estructural consta
de todas aquellas actividades que se desarrollan de tal manera que nos permite

determinar la forma, dimensiones y caracteristicas de un sistema estructural.

La correcta elaboraciéon del disefio estructural permitird a la estructura resistir las
fuerzas o acciones a las que se encontrara sometida durante su vida util, sin que se

produzcan fallas o un mal comportamiento que comprometan a la estructura.

Para entender un poco el proceso de disefio estructural, resulta Gtil considerar dividirlo

en tres aspectos fundamentales: la estructuracion, el analisis y el dimensionamiento.
2.6.1. Norma de disefio
2.6.1.1. Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)

La normativa de disefio que se utilizara para la elaboracion de este proyecto es la

Norma Boliviana de Hormigéon Armado CBH-87.

La normativa boliviana proporciona las prescripciones de obligatorio cumplimiento,
las cuales tienen que ser aplicadas para la elaboracion del proyecto, ademas que nos
ayuda a realizar un seguimiento de control de obras de hormigdn armado, ya sean

publicas o privadas.
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2.6.1.2. Especificaciones para el disefio de miembros estructurales de
acero conformado en frio del American Iron and Steel Institute
(AISI-2007)

El AISI-2007 es un documento guia para el disefio estructural de acero conformados
en frio, estd basado en los métodos LRFD y ASD, ambos métodos son igualmente
aceptables, aunque es posible que no produzcan idénticos resultados. Sin embargo, al
disefiar los diferentes componentes de acero conformados en frio de una estructura no

se deben mezclar estos dos métodos.
2.6.1.3. Cargas

Son todas aquellas solicitaciones a las que estard sometida la estructura ya sean fuerzas
concentradas y repartidas, deformaciones impuestas, o impedidas parcial o totalmente,
debidos a una misma causa y aplicadas a una estructura o elemento estructural son

capaces de producir en ella estados tensionales.
Las cargas se clasifican en dos grupos:

e Cargas directas

e Cargas indirectas

Las primeras estan producidas por pesos u otras fuerzas aplicadas directamente a la
estructura e independientes de las propias caracteristicas resistentes y deformacion de

la misma.
2.6.1.3.1. Cargas permanentes

Son las cargas que actdan en todo momento y son constantes en posicion y magnitud,
estan constituidas por el peso propio de la estructura y cargas muertas que gravitan en
la misma estructura. En nuestro medio se llega a trabajar con materiales y sus pesos

como se muestra en la tabla 2.5.
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Tabla 2. 5 Peso de Fabricas y Macizos

Materiales Peso especifico KN/m"

Rocas Marmol v calcareo 28
Blogques de mortero 22
Bloques Losetas ceramicas 18
artificiales Ladrillos con huecos 13
Ladrillos macizos 18

Teja colonial 0.50
Argamasa de cal arena vy cemento 19
Eevoques v Argamasa de arena y cemento 21

hormigones Argamasa de veso 12.50
Hormigon simple 23
Hormigon armado 25
. Alquitran 12
Drversos Vidrio plano 26

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado

2.6.1.3.2. Cargas variables

Son todas aquellas fuerzas que son externas a la estructura, acttan a veces; su posicion

y magnitud varian. Estas pueden ser: sobrecarga de uso, nieve, viento, térmicas.

Para cada parte del edificio se elegira un valor de sobrecarga de uso adecuado al destino
que vaya a tener, sin que el valor elegido sea menor que el correspondiente en la tabla
2.6.

Tabla 2. 6 Sobrecargas de uso

Lugar Carga
. ] Vertical en su borde 2EN/m
Voladizo, balcones Horizontal en el pasamanos 0.80 EN/m
Edificaciones residenciales Dormitorios, salas. cocinas 15-2KN/m"
Escaleras C_on acceso al prﬁblico 3 I_(N.fm‘_ .
S1in acceso al publico 250 EN/m”
Colegios Sala de clases 3 K_'[‘I«’:m;
Otras salas 2 KN/m
Hospitales 2-3KN/m"
Terrazas Sin acceso al pflblit_:o 2 KN.«’:mj
Con acceso al publico 3 EN/m”

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Arma
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2.6.1.3.3. Cargas indirectas

Las cargas indirectas estan originadas por fendbmenos capaces de engendrar fuerzas de

un modo indirecto, al imponer o impedir, total o parcialmente, deformaciones, o

imprimir aceleraciones a la estructura, siendo, por tanto, funcion de las caracteristicas

de deformacion de la propia estructura.

Acciones reoldgicas, producidas por deformaciones cuya magnitud en funcion
del tiempo y del material de la estructura; estas acciones pueden provenir de la
retraccion y/o de la fluencia.

Acciones térmicas, producidas por las deformaciones a que dan lugar las
variaciones de temperatura.

Acciones por movimientos impuestos, tales como las producidas por
vibraciones, descensos diferenciales de los apoyos de las estructuras como
consecuencia de asientos del terreno de cimentaciébn o por movimientos
intencionales de tales apoyos.

Acciones sismicas, producidas por las aceleraciones transmitidas a las masas

de la estructura por movimientos sismicos.

2.6.2. Estructura de sustentacion de cubierta

La cubierta en una construccién cierra una edificacion por su parte superior,

cumpliendo la funcion de proteger su interior de agentes climatoldgicos; por tal motivo,

debe contemplar una estructura que sea resistente, que pueda soportar su propio peso,

el del cielo raso y los materiales de cubierta, ademas de las cargas accidentales o

permanentes que se pueden presentar.

2.6.2.1. Cercha

Las cerchas son estructuras trianguladas triarticuladas llamadas también celosias,

compuestas por barras rectas entre si, formando un armazon rigido de forma triangular;

es una estructura indeformable siempre y cuando se cargue en sus uniones denominadas
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nodos; en consecuencia, todos los elementos se encuentran trabajando a traccion o

compresion.

Existen varios tipos de cerchas; para el disefio se usara la cercha tipo Howe como se

muestra en la Fig. 2.4

Figura 2. 4 Cercha tipo Howe

Fuente: Elaboracion propia
2.6.2.2. Disefo por factores de carga y resistencia (LRFD)

El disefio con factores de carga y resistencia se basa en los conceptos de estados limite.
El término de estado limite se utiliza para describir una condiciéon en la que una
estructura o parte de ella deja de cumplir su funcién predeterminada. Existen dos tipos
de estado limite: los de resistencia y los de servicio. Los primeros se basan en la
seguridad o capacidad de carga de las estructuras, los segundos se refieren al
comportamiento de las estructuras bajo cargas normales de servicio.
En este método, las cargas de trabajo o servicio, se multiplican por factores de carga
que son casi siempre mayores de uno y se obtienen las cargas ultimas o factorizada. La
resistencia tedrica o nominal (Rn), se multiplica por un factor de resistencia @, que es
normalmente menor que uno.
Se debe cumplir con la relacién:

Ru <ORn
Donde:

Ru = Resistencia requerida, Rn = Resistencia nominal, @ = Factor de resistencia
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2.6.2.3. Factores de Carga

El propdsito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta las
incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas, muertas y
accidentales durante la vida Util de la estructura.

Las combinaciones de carga de la AISC-LRFD son:

Tabla 2. 7 Combinaciones de Carga segun método LRFD

U=1.4D

U=1.2D+1.6L+0.5(Lr0 S0 R)
U=1.2D+1.6(Lro SoR) + (0.5L 0 0.8W)
U=1.2D+1.3W+0.5L+0.5(Lr 0 S0 R)
U=1.2D +1.0E+0.5L+0.2S

U=0.9D- (1.3W 0 1.0E)

Fuente: Disefio de estructuras metélicas LRFD
Donde: U representa la carga Gltima; D son las cargas muertas; L son las cargas vivas;
Lr son las cargas vivas en techos; S son las cargas de nieve; R son las cargas por lluvia,
granizo o hielo, sin incluir el encharcamiento; W son las cargas de viento y E son las
cargas sismicas,

2.6.2.4. Factores de resistencia

La resistencia es la capacidad que tiene los elementos estructurales de aguantar
esfuerzos sin romper, es necesario tomar en cuenta las incertidumbres que se tiene en
la resistencia de los materiales ademas de las imperfecciones en la dimension de los

materiales.
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Tabla 2. 8 Factores de Resistencia Caracterictica

Situaciones Factores de
Resistencia
o

Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia 1.00

del alma bajo cargas concentradas, cortante en tornillos en
juntas tipo friecion.

Vigas sometidas a flexion, corte, filete de soldadura con 0.90
esfuerzos paralelos al eje de soldadura, soldadura de
ranura en el metal base.

Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y 0.85
capacidad de aplastamiento en agujeros.

Cortante en el area efectiva de soldaduras de ranura con 0.80
penetracion completa, tension normal al area efectiva de
soldadura de ranura con penetracion parcial.

Tornillos a tension, soldaduras de tapom o muescas, 0.75
fractura en la seccion neta de miembros a tension.

Aplastamiento en tornillos (que no sean del tipo A307) 0.65
Aplastamiento en tornillos A307, aplastamiento en 0.60

cimentaciones de hormigén.

Fuente: Disefio de estructuras metalicas LRFD
2.6.2.5. Disefio de elementos a tension

El disefio por tension tiene la ventaja de que, al no presentar el problema de pandeo,
solo se requiere calcular la fuerza factorizada del elemento y dividirla entre un esfuerzo

de disefio para obtener el area de seccion transversal requerida.

El manual de la AISC — LRFD especifica que la resistencia de disefio de un elemento

a tension, ot Pn, seré el menor de los valores obtenidos con las siguientes expresiones:

e Para el estado limite de fluencia en la seccion bruta.
Pu=ot*Fy* Ag con ot=0.90
e Para la fractura en la seccion neta en la que se encuentran agujeros de tornillos

o remaches.
Pu = ot *Fu* Ae con ot =0.75

Donde Fu es el esfuerzo de tension minimo especificado y Ae es el area neta efectiva

gue se supone resiste la tensién en la seccién a través de los agujeros.
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2.6.2.6. Disefio de elementos en compresion

Los elementos a compresion, bajo la accion de una carga axial, tendran un
comportamiento inicial de acortamiento proporcional al esfuerzo generado por la carga

que actua en su eje longitudinal; el esfuerzo puede calcularse mediante la formula:
fc = P/A

Donde fc se considera uniforme sobre toda la seccidn transversal. Por otra parte, este
es un estado ideal, la excentricidad de la carga es inevitable, por lo tanto, el elemento
tendré flexion; la relacion entre cargas y resistencia en la ruptura toma la siguiente

forma:

Pn=AgFcr

Pu=¢cAgFcr con ¢c=0.85
El esfuerzo critico Fcr se determina en funcion del parametro de esbeltez A.. Si la
frontera entre las columnas elasticas e inelasticas se toma 4, = 1,5, como se muestra

en la siguiente ecuacion:

P E

., _K-L [F
A = .

A, = 1,5intervalo inelastico

F...=0,658% - fy
A.>= 1,5, Intervalo elastico
0,877
:rit:l:—zl
Nd
A=———
0.85 - Ferit
Pu = Elc ) Fn
Fn = 'F::r A‘g

La resistencia de compresion nominal Pn, es el menor valor obtenido de
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acuerdo con los estados limite de pandeo por flexion, pandeo torsional y pandeo

flexo-torsional.

2.6.3. Estructura de sustentacion de la Edificacion
2.6.3.1. Bases de calculo
2.6.3.1.1. Coeficiente de Poisson

Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones elasticas, bajo tensiones
normales de utilizacién, se tomara un valor medio, u igual a 0,20. En ciertos calculos,

puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.
2.6.3.1.2. Coeficiente de dilatacion téermica
Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigon armado, se tomaré:
a=1.0x10-5/°C
2.6.3.1.3. Resistencias de Célculo

Se considerara como resistencias de calculo, o de disefio del hormigon (en compresion
fcd o en traccion fct), al valor de la resistencia caracteristica adoptada para el

proyecto, dividido por un coeficiente de minoracién yc.

fcdzfak/yc
Donde:
fck: Resistencia caracteristica del hormigdn a compresion.
yc: Coeficiente de minoracion.

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de célculo
debera reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucion de calidad
que el hormigdn de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra

y compactacion.

Se considera como resistencia de céalculo o de disefio del acero, el valor fyd, dado por:
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fyd:fyk/ys
Donde:
fyk: Limite elastico caracteristico del acero.
ys: Coeficiente de minoracion.
2.6.3.1.4. Moédulo de deformacion longitudinal

Para todas las armaduras tratadas en la presente norma, como modulo de deformacién

longitudinal, se tomara:
Es =210 000 MPa
2.6.3.1.5. Meétodo de los estados limites

El método de los estados limites trata de que todo elemento estructural esté dentro de
limites aceptables ya que, segun este método, un elemento estructural deja de ser util
cuando alcanza un estado limite, donde la estructura ya no cumple la funcién para la

cual fue disefiada.
Los estados limites incluyen:

e Estado limite en equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estatica de
una parte, o del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido
(se estudia a nivel de estructura o elemento estructural completo)

e Estados limites de agotamiento o de rotura, definidos por el agotamiento
resistente o la deformacion plastica excesiva de una o varias secciones de los
elementos de la estructura. Cabe considerar el agotamiento por solicitaciones
normales y por solicitaciones tangentes (se estudia a nivel de seccion de
elemento estructural)

e Estado limite de inestabilidad, o de pandeo, de una parte, o del conjunto de la

estructura (se estudia, en general, a nivel de elemento estructural)
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e Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre
las armaduras y el hormigdn que las rodea (se estudia, de forma local, en las
zonas de anclaje)

e Estado limite de fatiga, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales
de la estructura por efecto de la fatiga, bajo la accién de las cargas dindmicas

(se estudia a nivel de seccién.)

2.6.3.1.6. Coeficientes de minoracion de las resistencias de los

materiales y mayoracion de las cargas

Estos coeficientes se encuentran aplicados en Estados Limites Ultimos los cuales estan
en funcion del tipo de carga y segun los materiales empleados. Los valores bésicos de
los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados limites ultimos, son los

siguientes:

e coeficiente de minoracion del acero ys=1,15
e coeficiente de minoracion del hormigéon ys=150

e coeficiente de ponderacién de las acciones

de efecto desfavorable yfg=v1fq=1,60
o de efecto favorable permanente v fg=10,90
e de efecto favorable variable yfq=0

Los valores de los coeficientes de minoracion para el acero y el hormigon, de
ponderacion para las acciones segun el nivel de control adoptado y los dafios
previsibles, se establecen en las tablas 2.9 y 2.10.

Tabla 2. 9 Estados Limites Ultimos- Coeficientes de minoracion de la resistencia de
los materiales

Material E:;)Seifclglente Nivel de |Correcci
control on
Reducido +0.05
ACERO 55=1.15 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido +0.20
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Normal 0

HORMIGO yc=1.50 Intenso -0.10
N
Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87 pég. 51

Tabla 2. 10 Estados Limites Ultimos- Coeficientes de ponderacion de las acciones

Coeficiente Nivel de Control y dafios previsibles| Correccion
bésico
Nivel de Reducido +0.20
Yf=16 Normal 0
Control en la Intenso -0.10
ejecucion
Minimos y
Darfios exclusivamente -0.10
previsibles en materiales
caso de Medios 0
accidente Muy Importantes +0.20

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87 pég. 51

El valor final de vf, sera el que se obtenga como resultado de la combinacion de las
correcciones introducidas en el coeficiente basico, en funcion del nivel de control

adoptado y de la magnitud de los dafios previsibles.

Se tendrad en cuenta que, en el caso de dafios previsibles muy importantes, no es

admisible un control de ejecucién a nivel reducido.

Se podré reducir el valor final de yf en un 5 %, cuando los estudios, célculos e hipotesis
sean muy rigurosos, se consideren todas las solicitaciones y sus combinaciones

posibles y se estudien con el mayor detalle los anclajes, nudos, enlaces, apoyos, etc.
2.6.3.1.7. Hipotesis de carga

Para encontrar la hipétesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de célculo. Para cada fase de
comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideraran las hipdtesis de

carga que a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas
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desfavorable. En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones

cuya actuacion simultanea sea compatible.
Hipotesis I yfg * G+ yfq * Q
Hipotesis II: 0.9(yfg * G+ yfqQ) + 0.9 xyfq « W
Hipotesis I11: 0.8(yfg x G + yfqQeq) + Feq + Weq

G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con
caracter permanente.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.

W' Valor caracteristico de la carga del viento.

W eq: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general,
se tomara Weq = 0.

En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptard: Weq = 0.25W/.

Feq: Valor caracteristico de la accion sismica.
2.6.3.1.8. Dominios de deformacion

Para el calculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama

de deformaciones pasa por uno de los tres (3) puntos, A, B o C definidos.

Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la solicitacion,

conducen a admitir los siguientes dominios:

Dominio 1. Traccion simple o compuesta: toda la seccion esta en traccion. Las rectas
de deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento del

acero mas traccionado, del 10 por mil.
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Dominio 2. Flexion simple o compuesta: el acero llega a una deformacion del 10 por
mil y el hormigén no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las rectas de

deformacion, giran alrededor del punto A

Dominio 3.Flexion simple o compuesta: la resistencia de la zona de compresion todavia
es aprovechada al maximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto B,

correspondiente a la deformacion de rotura por flexion del hormigon: ecu = 3,5 por mil.

El alargamiento de la armadura més traccionada esta comprendido entre el 10 por mil

y gy, siendo €y el alargamiento correspondiente al limite elastico del acero.

Dominio 4. Flexién simple o compuesta: las rectas de deformacion giran alrededor del
punto B. El alargamiento de la armadura mas traccionada estd comprendido entre €y y

0y el hormigon alcanza la deformacion maxima del 3,5 por mil.

Dominio 4.a. Flexién compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe una
pequefia zona de hormigdn en traccion. Las rectas de deformacion, giran alrededor del

punto B.

Dominio 5. Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a compresion.
Las rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la recta

correspondiente a la deformacion de rotura del hormigon por compresion: ecu = 2/1000

Figura 2. 5 Dominios de Deformacion
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Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87
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2.6.3.2. Disefo de Vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion
transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. En el
presente proyecto, se trata de secciones rectangulares de hormigon armado sometidas
a solicitaciones normales en el estado limite ultimo de agotamiento, por rotura o por
exceso de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras

traccionadas.

e Calculo a flexion simple

Se debe mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys que se
obtiene de la tabla 2.10.

M,=7s*M

Se emplearé la tabla universal de calculo de flexion simple o compuesta en el caso mas
elemental de flexion simple sin armadura de compresion, ya que proporcionan los

valores de la cuantia w, en funcién del momento reducido p:

— Md < ] W = As*fcd
Ha =2y, « fog - HHm d by * fo

bw: Ancho de la seccién.

d: Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura
mas traccionada, llamado también Canto atil.

fea = fc"/yc : Resistencia de calculo del hormigdn a compresion.

fra = fy"/ys: Resistencia de calculo del acero (traccion o compresion).

Md: Momento flector de disefio.
ud: Momento flector reducido de célculo

A continuacion, se muestra la tabla universal para el céalculo en flexion simple o
compuesta.



Tabla 2. 11 Tabla Universal para flexion simple o compuesta

g n W [ (W/Fyd).
1038

0.0891| 0.03 | 0.0310 D
0.1042| 0.04 | 0.0415 o
0.1181| 0.05 | 0.0522 M
0.1312| 0.06 | 0.0630 '
0.1438| 0.07 | 0.0739 N
0.1561| 0.08 | 0.0849 '
0.1667| 0.0886 | 0.0945 o
0.1684| 0.09 | 0.0960

0.1810| 0.10 | 0.1074 2D
0.1937| 0.11 | 0.1189 o
0.2066| 0.12 | 0.1306 M
0.2198| 0.13 | 0.1426 :
0.2330| 0.14 | 0.1546 N
0.2466| 0.15 | 0.1669 |
0.2590| 0.159 | 0.1782 o
0.2608| 0.16 | 0.1795

0.2796| 0.17 | 0.1924 3
0.2988| 0.18 | 0.2056 5
0.3183| 0.19 | 0.2190 o
0.3383| 0.20 | 0.2328 M
0.3587| 0.21 | 0.2468 |
0.3796| 0.22 | 0.2612 N
0.4012| 0.23 | 0.2761 |
0.4234| 0.24 | 0.2913 o
0.4461| 0.25 | 0.3069

0.4696| 0.26 | 0.3232 4
0.4939| 0.27 | 0.3398

0.5188| 0.28 | 0.3570 | 0.0994
0.5450| 0.29 | 0.3750 | 0.1007
0.5721| 0.30 | 0.3937 | 0.1114
0.6006| 0.31 | 0.4133 | 0.1212
0.6283| 0.3193 | 0.4323 | 0.1259
0.6305| 0.32 | 0.4338 | 0.1343
0.6476| 0.3256 | 0.4456 | 0.1484
0.6618| 0.33 | 0.4554 | 0.1860
0.6681| 0.3319 | 0.4597

0.6788| 0.3352 | 0.4671

0.6952| 0.34 | 0.4783

Fuente: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya 152 edicion.

Se calculara el valor £ , que se obtiene de la tabla 2.12
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Tabla 2. 12 Tabla Valores Limites del acero

fy(kp/cm2) | 2200 | 2400 | 4000 | 4200 | 4600 | 5000
fyd(kp/cm?)| 1910 | 2090 | 3480 | 3650 |4000 | 4350

€ lim 0.793 | 0.779 |3.48 |0.668 |0.648 | 0.628
p lim 0.366 | 0.362 | 0.679 |0.332 | 0.326 | 0.319
W lim 0.546 | 0.536 |0.467 |0.46 |0.446 |0.432

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Si en el calculo se obtiene que u;;,, < ug entonces la seccion necesita armadura a
compresion. Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite,
la pieza no necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura
que soporte los esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a

continuacion:

e Para el caso cuando la viga no necesita armadura a compresion,
1) Se comienza por determinar ud y se verifica que ésta sea menor al limite ud < ulim.
2) Con el valor de ud entrar en la tabla universal y se determinar el valor de w.

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

As = wxbwxdsLed
yd
4) Calcular la armadura minima
As . ,
Wmin = As min = wmin * bw x h
Cc

As: Area del acero (en traccion o en compresion).
Ac: Area del hormigon (rea total, referida normalmente al canto dtil).
wmin: Cuantia geométrica minima

Las recomendaciones de la norma boliviana, respecto a los valores de las cuantias
geométricas minimas, estan en funcion al acero que se pretende utilizar, con el objeto
de cubrir los riesgos de fisuras por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura.

Los valores de cuantia minima se muestran en la tabla 2.13.
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Tabla 2. 13 Cuantias geométricas minimas

ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-22| AE-42| AE-50| AE-60
Soportes| Armadura total 0.008 | 0.006 | 0.005 | 0.004

Con 2 armaduras A1y A2 0.004 | 0.003 | 0.0025| 0.002
Vigas Armadura en traccion 0.005 | 0.0033| 0.0028| 0.0023
Losas En cada direccion 0.002 | 0.0018| 0.0015| 0.0014

Muros | Armadura horizontal total | 0.0025| 0.002 | 0.0016| 0.0014
Armadura horizontal en una | 0.0008 | 0.0007| 0.0006| 0.0005
cara Armadura vertical 0.0015]| 0.0012| 0.0009| 0.0008
Armadura vertical en una cara| 0.0005| 0.0004| 0.0003| 0.0003

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

5) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se

calculara la separacion libre entre armaduras.

by — 2 % @p5t — N°Hierros * Qong — 2 %1
N°Hierros — 1

e Parael caso, cuando la viga necesite armadura de compresion
1)Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccién y compresion

Uag — Hatim

w52= 1_6,

Ws1 = Wijm + Wsp

wlim: Cuantia mecanica limite.

ws1: Cuantia mecénica para la armadura a traccion
ws2: Cuantia mecanica para la armadura a compresion
&' = r/d: Relacion entre el recubrimiento y el canto util.
r: Recubrimiento geométrico.

2) Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion



38

a)sl*bw*d*fcd

fyd

a)sz*bw*d*fcd

fyd

Asy =

As1: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

As2: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.

3) Calcular la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.
e (Calculo de la armadura transversal

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

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

Resulta que el hormigon puede resistir, en la situacion de rotura, un esfuerzo cortante
Vcu.

Mientras que el cortante total de célculo no supere este valor, Vd <Vcu, no serian

tedricamente necesarias las armaduras transversales.

Vd = Vcu + Vsu

Se comienza por determinar el esfuerzo cortante absorbido por el hormigén,

Vcu, y el valor de agotamiento por compresion del alma, Vou .

Vecu =fvd *b*d Vou=0.30*fcd*b*d
Donde:
fva = 0.5 * \/f = Resistencia convencional del hormigén a cortante (kp/cm?)

fea = fyﬂ = Resistencia de célculo del hormigén (kp/cm?)

d = Canto util

b = Ancho de alma
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Estos valores hay que compararlos, en las distintas secciones, con el correspondiente

esfuerzo cortante de célculo

Si Vd < Vcu, el hormigdn de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante, y
la viga no necesita, tedricamente, armadura transversal. No obstante, es
necesario colocar unos cercos o estribos de seguridad cuyo diametro no sea
inferior a 6 mm, ni la cuarta parte del didmetro correspondiente a las armaduras

principales. La separacion de dichos estribos debe ser:
$<0.85*d s <30cm

Si Veu < Vd <Vou, hay que determinar la altura transversal necesaria correspondiente

al esfuerzo cortante residual, Vsu =Vd —Vcu.

Se calcula el area de la seccion:

V
As = — %
0.9 xd* fq
Donde:
As = Area de acero necesaria para resistir el cortante.

S = Separacion de estribos (como una regla préctica se puede tomar 100 cm y

determinar la armadura para cortante cada metro).

d = Canto util.
fya = Resistencia de calculo del acero.

Si Vd > Vou, es necesario aumentar las dimensiones de la seccion.

La cuantia minima para que la armadura transversal pueda tenerse en cuenta en la

resistencia a esfuerzo cortante su cuantia minima debe ser igual o mayor de 0.02:

0.02 * f.qg * b x 100
fyd

Esta cantidad de acero estara distribuida en 1 metro lineal de viga.

As min =
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2.6.3.3. Disefno de columnas

Las columnas o pilares de hormigén armado son aquellos elementos verticales a
compresion de los marcos estructurales, que sirven para apoyar a las vigas. Transmiten
las cargas de los pisos superiores hasta la planta baja y después al suelo, a través de la
cimentacion, puesto que las columnas son elementos a compresion, la falla de una
columna en un lugar critico puede causar el colapso progresivo de los pisos

concurrentes y el colapso total de la estructura.

Las columnas son disefiadas con una seccion y refuerzo segin los esfuerzos que debe
resistir, generalmente repartiendo esfuerzo longitudinal simétricamente en la cara de la

seccidn para no causar excentricidades en el elemento.

2.6.3.3.1. Excentricidad minima de calculo

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

principales.
2.6.3.3.2. Disposicion relativa de las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigén armado seran constituidas por barras
longitudinales y una armadura transversal formada por estribos. Con objeto de facilitar
la colocacién y compactacion de hormigon, la menor dimension de los soportes debe

ser de 20 cm si se trata de secciones rectangulares y 25 cm si la seccion es circular.

2.6.3.3.3. Armaduras longitudinales

Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas de
absorber compresiones en colaboracion con el hormigdn, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la

rotura por deslizamiento del hormigdn a lo largo de planos inclinados. Las armaduras
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longitudinales tendran un diametro no menor de 12 mm y se situardn en las
proximidades de las caras de la columna, debiendo disponerse por lo menos de una
barra en cada esquina de la seccién. La disposicion de las armaduras debe ser de la

siguiente manera:

La separacion maxima entre barras de la misma cara no debe ser superior a 35 cm, asi
mismo, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas debe arriostrarse mediante
cercos o estribos, para evitar su pandeo. La separacion minima entre cada dos barras
de la misma cara debe ser igual 0 mayor que 2 cm, que el didmetro de la mayor y 6/5

del tamarfio méximo del &rido.

2.6.3.3.4. Armadura transversal

Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y
aumentar su ductilidad y resistencia. Para evitar la rotura por deslizamiento del

hormigon, la separacion S entre cercos de estribos debe ser:

S<b,
Donde be es la menor dimension del nacleo del hormigdn, limitada por el borde
exterior de la armadura transversal. Es aconsejable no adoptar valores para S mayores
a30cm.
El diametro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro
correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa y en ningun caso serd menor a 6

mm.

2.6.3.3.5. Pandeo

El pandeo es un efecto de inestabilidad elastica que hace que piezas sometidas a
compresion pura terminen afectadas simultdneamente por flexiones, producto
justamente de esa inestabilidad. ElI pandeo comienza con alguna excentricidad en la
carga provocando una pequeiia flexion y luego se retroalimenta en si mismo

aumentando la excentricidad y su efecto, y asi sucesivamente hasta provocar la rotura
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por flexion con cargas mucho menores que la que hubieran provocado la rotura si el
pandeo no existiese. Todo lo anterior es valido para cualquier material, hormigdon

armado, hierro, madera, etc.
2.6.3.3.6. Longitud de pandeo

Es la distancia entre los puntos de inflexion deformada de la columna. Ellas poseen
diferentes condiciones de apoyos en sus extremos. La longitud de pandeo de una
columna esté en funcion de las rigideces de las columnas y vigas que concurren a esta.
Para poder determinar la longitud de pandeo de una columna se realiza la siguiente

ecuacion:

X (%) de todas las columnas que concurren en el punto A

A
X (%) de todas las vigas que concurren en el punto A

La longitud de pandeo I, = a * [ (a se obtiene con los valores de ) de acuerdo a

las siguientes figuras:

Figura 2. 6 Porticos Traslacionales Figura 2. 7 Porticos Intraslacionales
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
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2.6.3.3.7. Momento de inercia

La caracteristica geométrica que se opone a un momento flector es el médulo resistente
o el momento de inercia J. Efectivamente, resulta intuitivamente comprensible, que si
una columna, tiene un lado menor que el otro (un momento de inercia distinto segun el
eje x 0 el YY) buscara pandear en el sentido “mas débil” o de menor oposicion que es el
menor momento de inercia. De igual forma, se tiene dos columnas de igual seccion,
pero distintos momentos de inercia, sufrird mas el pandeo aquélla que tenga menor

momento de inercia, aunque sea alrededor de uno solo de sus ejes.
2.6.3.3.8. Esbeltez geométrica y mecénica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccidon constante a la relacion Ag =1, /h
entre la longitud de pandeo [,y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo; y

esbeltez mecanica a la relacion A = [, /i, entre la longitud de pandeo y el radio de giro

i de la seccién en el plano de pandeo. Recuérdese que i, = \/m ,siendoly A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el &rea de la seccidn, ambas referidas a la
seccion del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la norma boliviana de
hormigon armado son los que se mencionan a continuacion:

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

e Paraesbelteces mecanicas 35 < A <100, puede aplicarse el método aproximado.

e Para esbelteces mecanicas 100 < A < 200 (geométricas 29 < Ag < 58), debe
aplicarse el método general.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecanicas A > 200 (geométricas Ag > 58).
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2.6.3.3.9. Flexion esviada

Se plantea que una parte esta en cualquier estado de flexion esviada cuando no se sabe
a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se muestra en los casos siguientes:
En esas secciones que, por su forma, no muestran cualquier plano de simetria, como
las seccionas en L de lados dispares.

En esas secciones que, siendo simétricas referente a la manera, permanecen armadas
asimeétricamente en relacién a su plano de simetria, y en esas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, permanecen sometidas a una solicitacion que no
esta en el plano de simetria.

En ultimo caso es, sin lugar a dudas, el mas recurrente, en el cual se hallan:

La mayor parte de los pilares, puesto que aun cuando formen parte de pérticos planos,
la accién de viento o del terremoto puede generar flexiones secundarias, que a menudo
se desprecian, lo mismo que las que resultarian de una importancia estricta del pandeo
y de las probables inexactitudes de creacion, con las consiguientes excentricidades
situadas fuera del plano primordial de flexién. EI motivo de administrar el problema de
la flexion esviada deberia atribuirse a su dificultad y a la falta, hasta tiempos actuales,
de procedimientos practicos para su procedimiento.

2.6.3.3.10.  Seccion rectangular con armadura simétrica

El problema de flexion esviada, de mas grande trascendencia préactica, es el de la parte
rectangular de magnitudes conocidas y disposicion de armaduras conocidas, la
exclusiva incognita es la armadura total.

Para el disefio y comprobacion de este tipo de seccion se tiene el siguiente
procedimiento de calculo:

e Abacos adimensionales en roseta

Para hacer el calculo, cuando las partes que se hallan sometidas a flexién esviada, se
usaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta.
Igualmente, que ahi, al variar la cuantia, se obtendrd para cada parte un grupo de

diagramas de relacion (N, M), aqui se recibe un grupo de areas de relacién (N, Mx,
My).
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Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos
reducidos (v,ux, Hy), son validos para una parte rectangular, cualesquiera que sean sus
magnitudes y la resistencia del hormigén El dimensionamiento de una parte es
inmediato si disponemos de una roseta preparada para la misma disposicion de
armaduras, recubrimientos relativos y limite flexible del acero.

e Procedimiento de calculo

a) Los datos basicos que se necesitan son los que se mencionan a continuacion:
hx, hy = Son las dimensiones de la seccién del pilar.
Myd = Momentos flectores de calculo en la direccion Y.
Mxd = Momentos flectores de calculo en la direccion X.
Nd = Esfuerzo normal de célculo.
fcd = Resistencia de calculo del hormigon.
fyd = Resistencia de calculo del acero.
b) Determinar la capacidad mecanica del hormigén.

UC::fcd*hx*hy
c) Calcular los esfuerzos reducidos

N, M M,
U U 5T

d) Definir los valores de momento reducido

My > Uy
e) Determinar la cuantia mecanica ®
Si el valor de v no es redondo, se obtiene ® por interpolacion entre los resultados
correspondientes a los valores redondos de v entre los que esté situado el lado.
f) Determinar la capacidad mecanica de la armadura total.
Utotar =W * U¢
g) Calcular la armadura total de acero

Utotal . W * hx * hy * fcd

Atotal = —F— Atotar =
fyd fyd
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h) Es necesario verificar si la seccion resiste frente al pandeo; para esto se debe

cumplir la siguiente relacion:

e e
* +—2 <1

ex max ey max

Excentricidad total en la direccion X-X.

ﬁ*h*e
exmax=<ey+Tx>+efx+eax
M,
e”:W; eax=%22cm
[ fyd] [b+20*ex]15*10‘4
= 1> 735001 " b+ 10%e,l b

Excentricidad total en la direccion Y-Y

b * e,
€y max = A + B x ey t ey T gy

M
ex=—x' eay—%ZZCm
~ fyd ] h+20xe,]1% 107"
v = >* 35000 " [n ¥ 10%e,| n

Donde:

b, h = Es la dimension de la pieza en la direccion del plano Xy Y.
lo = Longitud de pandeo.

eay = Excentricidad accidental en el plano que se analiza.

ef = Excentricidad ficticia en el plano que se analiza.

B = Una constante cuyos valores estan en funcion del axial reducido v.

2.6.3.4. Disefio de Losas
2.6.3.4.1. Losa alivianada con viguetas pretensadas

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension
es pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actlan
sobre las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su

comportamiento es de flexion.
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La separacion entre viguetas depende de las dimensiones del complemento aligerante
que se utilice, normalmente oscila entre 50 y 60 cm. Medida desde el eje entre viguetas,
la altura del complemento aligerante depende del claro de la losa y existen desde 10 a
25 cm.
La losa de compresion es el concreto colocado en obra con el acero de refuerzo
requerido, el cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcion
estructural integrar y dar continuidad al sistema.

e Viguetas pretensadas de hormigon
Las viguetas son elementos semi resistentes pues en si mismas no constituyen una
estructura, debiendo complementarse con la capa de compresion; las viguetas tienen
una seccion de hormigoén constante y su forma es la de una T invertida
Constituyen la armadura de la losa ya que tienen por funcién absorber las tracciones
que se producen en el forjado.

Figura 2. 8 Componentes de una losa alivianada con viguetas pretensadas

1. Vigueta (2 porm.)
2. Bovegdia
3. Capa de Compresion

ancho tednco

Fuente: Manual para la construccién de losas alivianadas de viguetas pretensadas.

Los materiales utilizados para la fabricacion de la vigueta pretensada tienen
caracteristicas muy superiores a las fabricadas con hormigones convencionales, por lo
gue generan elementos de mayor calidad y resistencia.

La resistencia de las viguetas varia segun la cantidad de armadura y la excentricidad de
las cargas de pretensado, diferenciandose de esta forma las series de produccion

estandar que se adecuan a los requerimientos de calculo.
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e Bovedillas

Su funcidn dentro del forjado es solamente de relleno y su altura define el espesor de
la losa, y por lo tanto la rigidez y resistencia de la misma, de acuerdo con la luz libre y
la carga a la cual va a estar solicitada. Estas bovedillas pueden ser de hormigdn,
ceramico o poliestireno expandido.

El espaciamiento entre viguetas permite aumentar la capacidad resistente de las losas;
de la misma manera la variacion de la altura del complemento permite generar losas
mas rigidas y estables. En la tabla 2.14 se puede apreciar el espaciamiento y la altura
de la bovedilla.

Tabla 2. 14 Espaciamiento y altura de Viguetas Pretensadas

DIMENSIONES (cm)
DESCRIPCION REFERENCIA Simple Doble
Distancia entre ejes (Paso) D 50-55-58-580 62-T0-72
Altura de Complemento h de 10225 de 12225
Altura de carpeta de compresion hz 5 5
Altura paquete estructural H de 15230 de 17 a 30

Fuente: Ficha técnica Concretec

Para tener mayor capacidad de carga en las losas se puede hacer uso del colocado de
vigueta doble, incrementando la seccién de los nervios resistentes.

e Carga de muros
En el caso de entrepisos, deberan tenerse en cuenta las cargas de muros debido a que
pueden llegar a constituir cargas importantes. Se presentan dos casos:

a) Tabiques paralelos a las viguetas
Para muros livianos paralelos a las viguetas, siempre y cuando la carga no sea muy
elevada, se puede disponer de una sola vigueta reforzando la zona de apoyo con
armaduras que distribuyan la carga.
Para muros de mayor peso la carga se absorbera colocando 2 6 3 viguetas juntas y en
correspondencia con el muro, verificandose las tensiones de compresion en el

hormigon. Lo expuesto se puede ver en la figura 2.9.



49

Figura 2. 9 Muros paralelos a la vigueta

Capa de Compresdn Armesdura de Distribucion

Viguots Bovedilia

Fuente: Manual para la construccion de losas alivianadas de viguetas pretensadas.
b) Muros transversales a las viguetas.
Se consideran como una carga concentrada, debiéndose tener en cuenta en el célculo
del entrepiso, para hallar las caracteristicas del forjado. Constructivamente se colocara
armadura transversal de distribucion, que puede ir aplicada a la capa de compresion.
Lo expuesto se puede ver en la figura 2.10
Figura 2. 10 Muros transversales a las viguetas

Capa dee Compresicn Capa de Distribucicn

Viguetas Borvesdillia

Fuente: Manual para la construccion de losas alivianadas de viguetas pretensadas.

2.6.3.5. Fundaciones

Las zapatas, que son cimentaciones que se disponen para zonas aisladas de la
estructura, constituyen el tipo mas frecuentemente utilizado y se emplean cuando el
terreno tiene una resistencia media o alta en relacion con las cargas que le transmiten
la estructura y es suficientemente homogéneo como para que no sean de tener asientos

diferenciales significativos entre las distintas partes de ésta.

Las zapatas se clasifican, en funcion de su vuelo y en la direccion en que sea maximo,

de acuerdo al tipo:
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Tipo | rigidas: Incluye los casos en que el vuelo méximo de la cimentacion Vmax, es
medido en ambas direcciones principales, desde el paramento del elemento que se
cimienta, no sea superior a 2 h.

Tipo Il flexibles: Incluye los casos en que dicho vuelo maximo es superior a 2 h, en
alguna de las direcciones principales.

En el disefio de zapatas aisladas se sigue un proceso de célculo el cual se presenta a
continuacion.

Dimensionamiento

Los datos necesarios para el calculo de zapatas son:

Mx = Momento en el eje x

My = Momento en el eje y

Hy = Cortante en el eje y

Hx = Cortante en el eje x

N’ = Carga total que llega a la zapata

0.am= ESfuerzo admisible del suelo

Se procede a dimensionar la zapata

N1+
A=axb = —( A)
Oadm
14 —-0.02 x ggqm
- 100

A=a*b—-a=b—-a= VA
Donde:
N= La carga centrada de servicio (sin mayorar)
0.am= ESfuerzo admisible del suelo
A= Area de la zapata
Se determina el canto Gtil necesario para la zapata, para que de esta manera se conozca
la altura total de la zapata, teniendo en cuenta que esta no debe ser menor a 30 cm, caso

contrario se adopta los 30 cm como altura de zapata.




o1

1.1 * o,
4= ¥370Y
Se debe realizar una comprobacion de las tensiones en el suelo, que éstos no sobrepasen
la tension admisible del terreno, caso contrario se debe cambiar el dimensionamiento
de las zapatas.

S _ N 6*Mx 6*My
Gadm = 01 = " T bz T2« b

Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, calculamos el peso propio

real de la zapata con la siguiente formula:
Pp =Vol *yyeye
La carga vertical N total seré la sumatoria de la carga N més el peso propio de la zapata.
N' =N+ Pp

Cada fuerza cortante actuante en la zapata, genera un momento flexor y éste, sumado
con el momento flexor inicial, producen un nuevo momento. Dichos momentos seran:

Mx' = Mx + Qx*h

My' =My +Qy*h
Con estos nuevos momentos corregidos se comprueban los esfuerzos que estos no sean
mayores a la tension admisible del suelo.
Una vez realizada la verificacion de los esfuerzos en los extremos de la zapata, se
procede a realizar las verificaciones de estabilidad.

Verificacion al vuelco

!

Y, :My’*%> 1.5
Y, = I *é> 1.5
Y Mx' 2
Verificacion al deslizamiento
Para suelos cohesivos (arcillas)
AxCd _—
Vx =
AxCd
> 1.5

Vy



52

Para suelos sin cohesion (arena)
N+ P
(N +Pp)+tag(e) _ |

o 5
N + Pp) =t
( p) * tag(p) > 15
Vy

Donde:

N= Esfuerzo normal en la cara superior de la cimentacion.

V= Esfuerzo cortante en la cara superior de la cimentacion.

Cd=0.5c = Valor de célculo de la cohesion.

Pp = Peso propio de la cimentacion.

A= Area de la base de la cimentacion

Célculo de la Armadura

Si la carga sobre la zapata es centrada, el momento de calculo se debe a la carga del
terreno o1 = N/(a * b), que es:

Se procede a determinar la armadura necesaria en las zapatas y la disposiciéon que

tendran éstas.
_ Mgyq
w = pgy * (14 pg1)
wxaxbxd x fcd

fyd

e Calculo de la armadura minima

Ag =

Amin = Pmin * b xd
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2.6.4. Estructuras complementarias
2.6.4.1. Escaleras

Las escaleras son elementos estructurales que nos permiten comunicar dos espacios
diferentes que se hayan separado por una distancia determinada, las escaleras se
encuentran apoyadas en sus extremos, consta de planos horizontales sucesivos. Los

principales elementos de una escalera son:

Huella: Es el ancho del escaldn, medido en planta, entre dos contrahuellas sucesivas.

La huella oscila entre los 24 y 30 cm, esto para que pueda apoyarse el pie por completo

Contrahuella: Parte vertical del escalon. La altura de la contrahuella estad comprendida

entre los 15 a 20 cm.

Rellano: Es la porcion horizontal en que termina cada tramo de escalera; debe tener la

misma anchura que el &mbito de los tramos.
Linea de huella: Es una linea imaginaria que divide por la mitad una escalera recta.

Proyectura: El plano de apoyo de un peldafio puede tener una proyectura (nariz) sobre

el inferior inmediato. Suele estar comprendido entre 2 y 5 cm.
Ambito: Es la longitud de los peldafios, o sea la anchura de la escalera.
Tiro o tramo: Es una sucesion continua de peldafos.

Figura 2. 11 Partes de una escalera

|
Rellano o}
meseta

7 Proyectu
Tineas de Huella e e
. proyectura ?
tiro o tramo — T | huells
o s - |
peldaneo o escalon / huells &
et A < peldano
tabica o contrahuella 1 altura de peldano
//l ; .
-
i akura de
yd —_— tabica peldano

Fuente: Pagina Web
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2.7. Estrategia para la ejecucion del proyecto

Para poder obtener una adecuada ejecucion del proyecto se debe realizar una
programacion, estudio y evaluacion del proyecto siguiendo los parametros que se

establece en la normativa boliviana.

2.7.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas son el conjunto de actividades necesarias para la
realizacion de un proyecto en las cuales se definen las normas, exigencias y
procedimientos a ser empleados y aplicados en todos los trabajos de construccién de
obras. Forman parte importante del proyecto complementando lo indicado en los
planos y en el contrato de obra.
Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:

e Definicion

e Materiales, herramientas y equipo

e Método constructivo

e Disposicion administrativa

e Medicion y forma de pago

2.7.2. Coémputos métricos

Todo proyecto debe incluir un detallado completo del computo métrico de las
cantidades tanto de hormigdn, acero y demas materiales necesarios para la
construccion. Por otra parte, deberan especificarse también las caracteristicas
correspondientes a dichos materiales, necesarios para poder efectuar su correcta

valoracion al confeccionar el presupuesto de la obra.

2.7.3. Precios unitarios

Los precios unitarios de obra se calculan en base a las especiaciones técnicas, computos
métricos, planos arquitectonicos y estructurales realizando el analisis de cada item que
forma parte de la obra con los volumenes correspondientes a cada actividad,

estableciéndose en cantidades matematicas que se engloban en un total.
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Los precios unitarios estan compuestos por los siguientes pardmetros

Costos directos de cada item

e Materiales

e Mano de obra

e Maquinaria, equipo y herramientas
e Beneficios sociales

Costos indirectos

e (Gastos generales e imprevistos
e Utilidad
e |mpuestos

2.7.4. Presupuesto

Un presupuesto es el valor total estimado del costo que tendra una construccion al ser
terminada; la exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los
elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionando a
una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion

mientras que otros estan sujetos a la estimacion.

2.7.5. Planeamiento y cronograma de obra

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un
plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra. Partiendo de aqui se
puede entender como planificacion a la formulacion de un proyecto de acciones
sucesivas gue sirva de guia para la realizacion proyecto. Tanto la planificacion como
la programacion de una obra se realizan antes de comenzar el proyecto, y son
herramientas importantes para poder controlar el mismo, aunque a veces es necesario

reprogramar y replantear.
Los métodos para realizar la programacion de una obra son:

e Diagrama de barras
e Meétodo de la ruta critica CPM

e Curvas de produccion acumulada
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e PERT
e Diagrama de tiempo y espacio

e Red de procedencias

Para el proyecto se utilizara el diagrama de GANTT o diagrama de barras, para realizar

el planeamiento y cronograma de obra.



CAPITULO 11

INGENIERIA DEL PROYECTO
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3. CAPITULO Il INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Generalidades

En este capitulo se abordara la ingenieria del proyecto en el cual se realizara el andlisis,
dimensionamiento y calculo de los distintos elementos estructurales, los cuales se
presentaron en el capitulo Il. Se disefiara los elementos estructurales aplicando las
normativas y metodologias mencionadas en dicho capitulo. El célculo se realizara a los

elementos mas solicitados de la estructura.
3.2. Andlisis del levantamiento topografico

Se realiz6 el levantamiento topografico en el terreno con la ayuda del equipo
topografico, el cual fue la estacién total de marca Sokkia, modelo SDL50,
proporcionado por el gabinete de topografia de la Carrera de Ingenieria Civil,
perteneciente a la Universidad Autonoma Juan Misael Saracho, teniendo certificacion
de la prestacion del equipo otorgada por el encargado de gabinete.

Del levantamiento topografico se realizaron 60 puntos para enmarcar el area del terreno
donde se emplazara la construccion; dichos puntos se utilizaron para obtener las curvas
de nivel del terreno el cual presentaba una topografia plana. Ver A-1 Levantamiento
topografico, pag. 2

3.3. Analisis del estudio de suelos

El estudio de suelos fue proporcionado por el propietario, el cual hizo realizar el estudio

de suelos con una empresa privada donde se registran los siguientes resultados

Tabla 3. 1 Resultados del estudio de Suelos

Sondeo Profundidad (m) OAdm (Kgicm?)

S-01 2,00 1.88
S-01 5,00 513
5-01 6,00 578
S-02 2,00 253

S-02 4,00 4,31
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Fuente: Elaboracion propia
Los resultados de los ensayos proporcionados por la empresa consultora que realizo el
estudio de suelos nos ayudan a poder conocer el tipo de suelo en el cual se realizara la

fundacion. Ver A-2 Estudio de suelos pag. 4

3.4. Anélisis del disefio arquitectonico

El disefio arquitectonico que presenta esta estructura la cual estd pensado como
ambientes de hogar, que sean amplios, comodos y sobre todo seguros para las familias;
cada ambiente para las familias cuenta con dormitorios, bafios, cocinas y salas de
recreacion.

El disefio arquitecténico fue proporcionado por el propietario interesado.

3.5. Planteamiento estructural
3.5.1. Andlisis de alternativa

La alternativa propuesta es la que se presenta ya en los planos arquitectonicos del
edificio multifamiliar, viendo gque esta alternativa es la mas adecuada para este tipo de
edificaciones tanto en lo econdémico como en la parte de seguridad del mismo edificio
como de los beneficiarios.

Esta alternativa se compone de la siguiente manera:

Cubierta: Planta de losa alivianada con viguetas pretensadas y planta con cubierta
metalica.

Entrepiso: Losa alivianada con viguetas pretensadas y complemento de plastoformo.

Estructura de sustentacion: Estructura porticada conformada por vigas y columnas de
hormigon armado.

Fundaciones: Muro de contencion de hormigdn armado y zapatas aisladas centrales.

3.5.2. Alternativa seleccionada
3.5.2.1. Esquema estructural

De la alternativa seleccionada para realizar el disefio estructural se tiene a los diferentes

elementos estructurales descritos anteriormente para lo cual se dard uso al Software
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Cypecad donde se modela la estructura como un portico espacial en 3D en el cual se
observa las estructuras que forman parten del disefio estructural, como se muestra en

la figura 3.1.

Figura 3. 1 Estructura Vista en 3D

Fuente: Software Cypecad

Del modelado en 3D se puede identificar los niveles con los que cuenta la edificacion,

dichos niveles se muestran en la siguiente Tabla 3.2

Tabla 3. 2 Altura de pisos de la edificacion

Mom.. Categoriadeuso Q&N/m3  CMkNm3  Proceso constructivo

T 147 167 Editar

Cubier... |Uso 3 196 1.80 Editar

2doP.. Uso 3 1596 1.80 Editar

1erPiso | Uso 3 1.96 1.80 Editar

Planta... Uso 3 156 1.80 Editar

Mivel ... |Uso 3 0.00 0.00 Editar

Ciment... | Uso 3 196 1.96
o] L
e o o
8P 0T S8 3 I 8

Categorias de uso

3. Cubiertas

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.3. Materiales Empleados

Los materiales que se utilizaran para los elementos estructurales como ser zapatas,
columnas, vigas y escaleras seran con los siguiente:
e Estructura de Hormigén Armado
Hormigon: f., = 20 N/mm? Control Normal
Acero: f,, = 500 N/mm? Control Normal
Para la verificacion de los elementos estructurales se trabajara con esos valores
e Estructura de sustentacion de cubierta

Acero laminado ASTM A36

3.5.4. Disefio de la estructura de cubierta

El disefio de estructura de sustentacion de cubierta sera metalico con perfil costanera y
el tipo de cercha tipo Howe, cuyas dimensiones se muestran en la figura 3.2. La

pendiente de la cubierta sera del 15.25°

Los envolventes de todos los elementos de la cercha se encuentran en anexos. Ver A-
4-8.

Figura 3. 2 Cercha tipo Howe

—25—
—2.5—

| 5.5 | 5.5 |
I 11 |

Fuente: Elaboracién propia

Cada cercha estara a una distancia de separacion de 3.2 metros, dividas en tres vanos
para cubrir toda la superficie de cubierta; éstas seran unidas con correas que fijaran la
estructura impidiendo que se mueva, estas correas estardn a una distancia de 1.40

metros respectivamente.
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Figura 3. 3 Estructura metalica en 3D

Fuente: Elaboracién propia
Carga actuante sobre la cubierta
Material de cubierta Calamina N° 28
Peso 2.45 kg/m?

Las correas y la cercha tendran dimensiones de perfiles distintas, ya que deben soportar
las condiciones més desfavorables y estaran en funcién a dichas solicitaciones; de esta
manera se usara el perfil C 80*40*2 mm para las correas. Por otra parte, el peso propio

de los elementos es considerado automaticamente por el programa Cype3d.
Peso propio 10 kg/m?

Sobrecarga: Se adoptara una sobrecarga de 160 kg, considerando el peso de dos

personas que estaran realizando trabajos sobre la cubierta.
Carga de viento: 21.1 m/s
Angulo de inclinacion de la cercha 15.25°

Presion dindmica del viento



v? 21

_vi_211? 2
w==— =27.82kg/m

1

Sobrecarga de viento

C= coeficiente eolico (depende del angulo y direccion del viento)

q=C*W

W= presién dinamica del viento Kg/m?

Tabla 3. 3 Coeficientes de Barlovento y Sotavento

Coeficientes de Barlovento y
Sotavento
Angulo | Barlovento C1 | Sotavento C2

90° 0,8 -0,4
80° 0,8 -0,4
70° 0,8 -0,4
60° 0,8 -0,4
50° 0,6 -0,4
40° 0,4 -0,4
30° 0,2 -0,4
20° 0 -0,4
10° -0,2 -0,4
0° -0,4 -0,4
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De la tabla 3.3 se realiza la interpolacién entre los valores de C1 y C2 de acuerdo al

angulo de inclinacion de la cercha de 15.25° y se tiene como resultado:

Barlovento; C; = —0.095

Sotavento: €, = —0.40

g, = —0.095 % 27.82 = —2.64 kg/m?

g, = —0.4 % 27.82 = —11.13 kg/m?

Carga de Granizo
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Se considerara un espesor de capa de granizo de 5 cm y adoptando un peso especifico
de hielo de 900 kg/m?3, se tendra una carga de granizo;

gy = 900 kg/m> * 0.05m = 45 kg/m*
Disposicién de correas
Separacion entre correas S= 1.38 m
Largo de correa Lc=3.20 m

En la siguiente figura 3.4 se muestra la disposicion de los elementos para obtener sus

envolventes correspondientes a esos nudos.

Figura 3. 4 Disposicion de Nudos en Cercha

M35

Fuente: Elaboracion propia
Carga lineal sobre la correa
Como la cercha es simétrica en cuanto a sus dimensiones se realizara la comprobacion
de un tipo de acciones ya sea que ésta que se encuentre a traccion, compresion u otros.
Para esto se presenta la siguiente tabla de las envolventes de los esfuerzos en las barras

correspondientes a la cercha en estudio.



Tabla 3. 4 Envolventes de esfuerzos de cubierta metalica

Envolventes de esfuerzos en las barras

Barra N (tn) Vy (tn) | Vz(tn) Mt (tn*m) | My (tn*m) | Mz (tn*m)
N20/N34 -3.941 0.003 0.386 0.000 0.126 0.002
N34/N32 -4.151 0.000 0.010 0.000 -0.057 0.001
N32/N30 -3.475 0.000 0.000 0.000 -0.034 0.001
N30/N76 -2.753 | -0.002 -0.167 0.000 0.028 0.005
N19/N28 -3.857 0.008 -0.010 0.000 0.087 -0.009
N28/N26 -4.157 0.000 -0.010 0.000 0.058 -0.002
N26/N24 -3.529 | -0.003 -0.189 0.000 -0.025 -0.003
N24/N75 -2.838 | -0.002 -0.158 0.000 -0.017 -0.004
N22/N21 1.104 -0.003 0.000 0.000 0.000 0.008
N23/N24 0.333 0.001 -0.015 0.000 0.008 0.001
N22/N24 -0.832 0.005 -0.003 0.000 0.001 -0.004
N25/N26 0.059 -0.001 -0.036 0.000 0.012 0.002
N23/N26 -0.700 | -0.003 0.001 0.000 -0.003 -0.004
N27/N28 -0.219 | -0.003 0.290 0.000 0.041 -0.003
N25/N28 0.001 -0.002 0.009 0.000 -0.014 0.001
N29/N30 0.329 0.001 0.015 0.000 -0.009 0.003
N22/N30 -0.825 0.002 0.000 0.000 0.002 0.005
N31/N32 0.061 -0.002 0.034 0.000 -0.012 0.003
N29/N32 -0.700 0.001 0.000 0.000 0.003 0.002
N33/N34 -0.219 | -0.003 -0.289 0.000 -0.041 -0.003
N31/N34 -0.003 0.000 -0.009 0.000 0.014 0.001
N35/N19 -1.611 0.000 0.204 0.021 -0.316 0.014
N36/N20 -1.610 | -0.001 -0.207 0.000 0.318 0.000
N19/N27 3.511 -0.004 -0.180 0.000 0.115 0.000
N27/N25 3.800 -0.001 0.040 0.000 0.063 -0.004
N25/N23 3.767 0.002 0.007 0.000 0.012 -0.005
N23/N22 3.138 0.004 0.023 0.000 -0.008 -0.005
N22/N29 3.131 0.001 -0.018 0.000 0.019 0.003
N29/N31 3.760 -0.001 -0.001 0.000 0.015 0.002
N31/N33 3.795 0.001 -0.039 0.000 0.062 -0.001
N33/N20 3.506 0.005 0.179 0.000 0.113 0.004

Fuente: Elaboracién propia
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3.5.4.1. Disefio de los elementos metalicos

Se disefaran los elementos solicitados de la cercha; posteriormente se presentara una

tabla general de disefio de los demas elementos sometidos a los mismos esfuerzos.

3.5.4.2. Disefio a traccién

Nudo inicial: N22
Nudo final: N21
Datos

Fy= 2530 Kg/cm?
E =2.100.000 Kg/cm?
ot = 0.90

A =3.12cm?
L=150m

K =1.00

Pu = 1104 Kg

Ixx = 17.76 cm*
lyy = 7.15 cm*

Proceso de calculo

Acero laminado A36

Tipo de perfil: CF 60*40*2mm

limite elastico minimo especificado
Maodulo de elasticidad del acero
Factor de resistencia a traccion.
Area bruta de la seccion utilizada.

Longitud de la barra

Carga ultima de traccién en la barra
Inercia Ixx

Inercia lyy

e Resistencia nominal de célculo

Pn=f,xA=2530x*3.12

Pn = 7.893,60 kg

e Resistencia de disefio a traccion

Pc = @, * Pn = 0.9 » 7.893,6
Pc = 7.104,24 kg

e Determinacion del area minima requerida en la seccion



. P
Se tiene v <1
Pr*fyea
A < tu Cumpl
min = Or *fy ump e
R (.
min = 9942530 oM

e Se verifica el area de la seccion adoptada
A = Apin 3.12cm? > 0.48 cm? Cumple
e Verificacion de la condicion del método LRFD
%“ < @ *f, Cumple
353.84 < 2277 Cumple

e Radio de Giro

I, |17.76
Tex = 7 = m =2.39cm
I 7.15
— yy —
ryy 7 = m = 1.514 cm

Se escoge el radio de giro menor en este caso

Tmin = 1.514 cm

e Esbeltez de la pieza

K *L
A= < 200
T * 1T
_ 1150 oisa<200  Cumpl
L umpte

e Clasificacion de la pieza
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_K+L . fy {/16 < 1.50 Pieza corta
T rxm |JE Ac > 1.50 Pieza larga
1150 2530

= =1.09 < 1.5 Pi ¢
Ttalr =" |2700000 — 109 = 1.5 Pieza corta

e Trabajabilidad de la pieza

1104

- — 1)
7.104.24 * 100 = 15.54 %

Pu
nr = P_c * 100 nr

A continuacién, se presenta una tabla de disefio con todos los elementos sometidos a
traccion de la cercha en estudio. Como este tipo de cercha es simétrica se realizara las

verificaciones de un lado de la cercha ya que para el otro tramo se repetira.

Tabla 3. 5 Elementos sometidos a traccion

Pu
A
] W22/N21 1.5 1104,00( 78593,060 | 7104,24| 0,48 3,12 Si cumple
W23/MN24 | 0,95 333,00( 7893,00 | 7104,24| 0,15 3,12 Si cumple
W25/N26 | 0,63 59,00( 7893,00 | 710424 0,03 3,12 Si cumple
| W25/WN28 | 0,32 1,00 7893,60 | 710424 0,00 3,12 Sicumple
| N19/N27 | 1,23 3511,00(14421,00( 129789 1,54 5,70 Sicumple
| N27/N25 | 1,23 3800,00(14421,00( 129789 1,67 5,70 Sicumple
1 N25/N23 | 1,23 3767.00(14421,00( 12978.9( 1,65 5,70 Sicumple
| N23/N22 | 1,23 3138,00(14421,00( 129789 1,38 2,70 Sicumple

Mudos | L{m) |Pu(kg) | Pn(kg) | Pclkg) | Amin | Ag(cm2)

=@ * fy

rx(cm) | ry {cm) |rmin {cm) A A =200 Ac | Tipo de pieza fr

2,39 1,514 1,514 31,54 | Sicumple 1,09 Pieza corta 15,54
2,39 1,514 1,514 19,98 | Sicumple | 0,69 Pieza corta 4,69
2,39 1,514 1,514 13,25 | Sicumple | 0,46 Pieza corta 0,83
2,39 1,514 1,514 6,73 | Sicumple | 0,23 Pieza corta 0,01
3,83 1,435 1,435 27,28 | Sicumple 0,95 Pieza corta 27,05
3,83 1,435 1,435 27,28 | Sicumple | 0,95 Pieza corta 29,28
3,83 1,435 1,435 27,28 | Sicumple | 0,95 Pieza corta 29,02
3,83 1,435 1,435 27,28 | Sicumple 0,95 Pieza corta 24,18

Fuente: Elaboracién propia
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3.5.4.3. Disefio a compresion

Nudo inicial: N19 Acero laminado A36

Nudo final: N28 Tipo de perfil: CF 100*40*3mm
Datos

Fy= 2530 Kg/cm? limite el&stico minimo especificado
E = 2.100.000 Kg/cm? Maodulo de elasticidad del acero

ot = 0.85 Factor de resistencia a compresion.
A =570 cm? Avrea bruta de la seccion utilizada.
L=136m Longitud de la barra

K=1.00

Pu = 3857 kg Carga Ultima de compresion en la barra
Ixx = 83.51 cm* Inercia Ixx

lyy = 11.74 cm* Inercia lyy

Proceso de calculo
e Estimacion del &rea minima necesaria

Esfuerzo critico

2 2
For = 5 fy =3 %2530
E, = 1.686.67 kg

e Determinacion del area minima necesaria de la seccion

B 3857
@.* Fr  0.85 % 1.686,67

Amin -

= 1.79 cm?

Se debe cumplir que
A= Anin 5.7=179

e Radio de Giro



Se escoge el radio de giro menor en este caso
Tmin = 1.43 cm

e Esbeltez de la pieza

A= < 200

—1*136—3027<200C l
C148xm T T umpte

e Clasificacion de la pieza
1 - K *L . fy {/16 < 1.50 Pieza corta
T rxm |E A > 1.50 Pieza larga

L 1136 2530 o5 < 15 pi t
= * — ] .
1.43* m ,/2.100.000 = teza corta

Esfuerzo critico elastico de pandeo sera el valor menor de Fe respecto a los ejes
analizados.

n? *x E
(Erty
T

72 % 2100000

e —

Fe. = = 16303 k
x (1 . 136)2 g
381
po M 22100000
e, = = 2.291,
y (1 . 136)2 g
143

Se adopta el menor valor
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Fe, = 2.29191 kg

e Esfuerzo critico de pandeo

fy
Casoa) F, = 0.44* F, Entonces F.. = (0.658Fe) * fy
Casob) F, < 0.44 = E, Entonces F., = 0.877 « Fe

Se analiza en qué caso se encuentra el elemento para poder determinar Fcr

La barra se encuentra en el Caso A

2530
F,, = (0.658229191) x 2530 = 1.593,91 kg

e Resistencia normal por compresion

P, = F, +A = 15939157
P, = 9.149,04kg

e Resistencia nominal a compresién

P. = ¢ * P, = 0.85 x 9.149,04
P. = 7.776,69 kg
e Condicion del método LRFD

el

* g 3857 0495 < 1 Cumpl
P, = 777669 00 = Lumpe

e Trabajabilidad de la pieza

3857

== —-——— = 0,
7776.69 * 100 = 49.6 %

Nr

Se presenta una tabla de disefio con todos los elementos sometidos a compresion de la

cercha en estudio.



Tabla 3. 6 Elementos sometidos a compresion
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Nudos | L(m) |Pu(kg) (kF;rlz Amin |Ag (cm2)| x (cm){ry (cm)[rmin(ecm)] 4 | 2 €200 | jc [Tipo de piezd
g/cm
N19/N28 | 1,36 | 3857,00 | 1686,67 | 1,79 57 3,81 1,43 1,43 30,27 | Sicumple | 1,05 | Piezacorta
N28/N26 | 1,36 | 4157,00 | 1686,67 | 1,93 57 3,81 1,43 1,43 30,27 | Sicumple | 1,05 | Piezacorta
N26/N24 | 1,36 | 3529,00 | 1686,67 | 1,64 57 3,81 1,43 1,43 30,27 | Sicumple | 1,05 | Piezacorta
N24/N21 | 1,36 | 2838,00 | 1686,67 | 1,32 57 3,81 1,43 1,43 30,27 | Sicumple | 1,05 | Pieza corta
N22/N24 | 1,28 | 832,00 | 1686,67| 0,39 | 3,12 2,39 1,51 1,51 26,91 | Sicumple | 0,93 | Piezacorta
N23/N26 | 1,18 | 700,00 | 1686,67| 0,33 3,12 2,39 1,51 1,51 24,81 | Sicumple | 0,86 | Piezacorta
N27/N28 | 1,16 | 219,00 | 1686,67 | 0,10 | 3,12 2,39 | 1,51 1,51 | 24,39 | Sicumple | 0,85 | Pieza corta
N35/N19 | 2,5 | 1611,00 | 1686,67 | 0,75 | 3,12 3,81 1,43 1,43 55,64 | Sicumple | 1,93 | Piezalarga
N36/N20 | 2,5 | 1610,00 | 1686,67 | 0,75 | 3,12 3,81 | 1,43 1,43 | 55,64 | Sicumple | 1,93 | Piezalarga
Fex Fey Fe Fer Pu
Caso Pn(kg) Pc( kg) — <1 Nr
(kg/cm2) | (kg/cm?2) | (kg/cm?2) (kg/cm2) Pc
16303,00 | 2291,91 | 2291,91 Caso A 1593,91 9149,04 | 7776,69 | SiCumple | 49,60
16303,00 | 2291,91 | 2291,91 | Caso A 1593,91 | 9149,04 | 7776,69 | Si Cumple | 53,45
16303,00 | 2291,91 | 2291,91 Caso A 1593,91 9149,04 | 7776,69 | Si Cumple | 45,38
16303,00 | 2291,91 | 2291,91 | Caso A 1593,91 | 9149,04 | 7776,69 | Si Cumple | 36,49
7200,91 2899,01 | 2899,01 Caso A 1755,83 5478,19 | 4656,46 | Si Cumple | 17,87
8473,12 3411,19 | 3411,19 | Caso A 1854,82 | 5787,04 | 4918,98 | Si Cumple | 14,23
8767,81 3529,83 | 3529,83 Caso A 1874,27 | 5847,72 | 4970,56 | Si Cumple 4,41
4824,65 678,26 678,26 Caso B 594,83 6828,65 | 5804,35 | Si Cumple | 27,76
4824,65 678,26 678,26 Caso B 594,26 6822,10 | 5798,79 | Si Cumple | 27,76
Fuente: Elaboracion propia
3.5.4.4. Disefio a flexo-compresion
Nudo inicial:19 Acero laminado A36
Nudo final: 28 Tipo de perfil: CF 100*40*3mm
Datos

Fy= 2530 Kg/cm?

E = 2100000 Kg/cm?

@b = 0.90

A =3.12 cm?

Pu = 3857 kg

limite elastico minimo especificado

Modulo de elasticidad del acero

Factor de resistencia a traccién.

Area bruta de la seccién utilizada

Carga ultima de compresion en la barra



Pc=7776.69 kg Resistencia nominal a compresion
Muy = 87 kg*m Momento ultimo de solicitacion
Muz = 9 kg*m Momento ultimo de solicitacion
Zx =13.85cm? Madulo resistente plastico

Zy =4.16 cm® Maodulo resistencia plastica

e Momento nominal a flexion
My, =Zx * fy
M, = 13.85 % 2530 = 35.040,5 kg * cm
My = Zy * fy
M,, = 4.16 * 2530 = 10.254,8 kg * cm
e Momento de disefio a flexion
M. = ¢, * Mn
M., = 0.9 * 35040.5 = 31.535,46kg * cm
M., = 0.9 «10254.8 = 9.472,32 kg * cm

e Verificacién segun el método LRFD

Casoa) F, = 0.44* F, Entonces nr = Dy g * (@ + M) <1

PC MCX

Mcy

Pu  Mux ) 2wy o

Casob) F, < 0.44 + E, Entonces Nr =5+ ”
*Fe cx cy

Se analiza en qué caso se encuentra el elemento, en este caso A

3857 + 8 ( 8700 4 900
= — — %
T 7.776,69 9 \3.536,45 9.472,32

e Verificacién de la condicion segun el caso analizado

3857

<1 = 20 _ 0496 <1 Cumpl
T = = 777669 = & Lumpte

)=O.83 <1
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Se presenta una tabla de disefio con todos los elementos sometidos a flexocompresion

de la cercha en estudio.

Tabla 3. 7 Elementos sometidos a flexocompresion

Nudos

L (m)

Pu ( kg)

Pc( kg)

Mux
(kg*cm)

Muy
(kg*cm)

Mnx
(kg*cm)

Mny
(kg*cm)

Mcx
(kg*cm)

Mcy
(kg*cm)

Caso

nr

N19/N28

1,36

3857,00

7776,69

8700,0

900,0

35040,5

10525

31536,5

9472,32

Caso A

0,83

N28/N26

1,36

4157,00

7776,69

5800,0

200,0

35040,5

10525

31536,5

9472,32

CasoA

0,72

N26/N24

1,36

3529,00

7776,69

2500,0

300,0

35040,5

10525

31536,5

9472,32

Caso A

0,55

N24/N21

1,36

2838,00

7776,69

1700,0

400,0

35040,5

10525

31536,5

9472,32

CasoA

0,45

N22/N24

1,28

832,00

4656,46

100,0

400,0

35040,5

10525

31536,5

9472,32

Caso A

0,22

N23/N26

1,18

700,00

4918,98

300,0

400,0

35040,5

10525

31536,5

9472,32

Caso A

0,19

N27/N28

1,16

219,00

4970,56

4100,0

300,0

35040,5

10525

31536,5

9472,32

CasoA

0,19

3.545.

Fuente: Elaboracién propia

Disefio de la placa base

Una vez disefiados los miembros de la estructura metéalica, ésta transmitira las cargas a

vigas y columnas; se ve por necesario asentar la estructura metalica sobre placas de

acero. Los apoyos en la base de las columnas metélicas se encuentran sobre una placa

de anclaje empotrada a las vigas de hormigoén, uniendo la estructura con pernos de

espera; permitiendo que la estructura tenga desplazamientos menores por la holgura de

los huecos en la placa de anclaje.

Determinacion de las dimensiones en planta de la placa base

Datos

Pu = 1331 kg Carga Mayorada = Reaccion vertical sobre la estructura.

fck = 200 kg/cm? Resistencia a compresion del hormigon.

A = Area de la placa

A

Pu= @,*Pp= Q. *(0.85* fck = A)

Pu

1331

= (B¢ * 0.85* fck)  0.60 = 0.85 * 200

Se adoptara una dimension de placa de 20*20 cm

= 13.04cm?
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N=20 cm /Zperfiles soldados

v < »

B=20 cm

Placa metalica 20*20 cm

Determinacion del espesor de la placa base

£=( ) 2 x Pu
= . *
mn 0.9 x fy x A(placa)

_N—-095+xd 20-095+8

= 6.2
m > > 6.2cm
B—080+bf 20— 0.80 %10
m= = =6cm
2 2
t=(62) 2x1331 0.335
= . * = .
0.9 = 2530 = 20 = 20 cm
t = (6) 2+1331 0.324
= E'3 = .
0.9 » 2530 = 20 = 20 cm

e ® | CF100%40*3 mm

El espesor de la placa calculado es insuficiente para las acciones a las que estard

sometida toda la placa; es por tal motivo que se adoptard un espesor de placa de 10

mm.
La placa tendra las siguientes dimensiones

PL 200mm*200mm*10 mm
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3.5.4.6. Disefio de los pernos de anclaje

Los pernos de anclaje cumplen con la funcion de fijar la estructura metélica con la

estructura de hormigon.

Se determina el area del perno de anclaje con la siguiente formula:

Ty

A =075+ 0.+ F,

s 4xAg
AQ:Z*dZ d= -

T, = P,, = 1331 kg Es la fuerza aplicada al perno, fuerza axial sobre la placa.

Fu = Es la fuerza que resiste el perno, dada segun el tipo de acero utilizado, para el caso
de aceros A307, Fu = 4080 kg/cm?

@, = 0.75 Factor de resistencia

s 1331
9 7 0.75 * 0.75 * 4080

4 % 0.579
Dperno = — Q= 0.858cm =~ 10 mm

Se adoptaran pernos de 3/8 pulg, que son aproximadamente 10 mm para darle mayor

= 0.579 cm?

rigidez a la unién placa base con el hormigén.

Area de la superficie requerida

T

A - v
psf 4%, + ’_fc

1331

A r= = 37.49 cm?
PSS 44 0.75 % V140

Determinar la longitud del perno de anclaje
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L v _ [3749
B T B T

L =3.45cm

Tabla 3. 8 Longitud minima de anclaje

Bolt Type, | Minimum Em- | Minmum Embedded
Matenal | bedded Length Edge Distance

A307,A36 12d 5d>4in
A325, A449 17d 7d>4in

12d =12+10 =120 mm
5d =60mm
Se ve por conveniente adoptar una longitud de anclaje de 30 cm.
3.5.5. Determinacion de las cargas actuantes en la estructura

Las cargas actuantes en la estructura que se consideraron en el disefio estructural fueron

las siguientes:

e Peso propio
e Carga muerta
e Sobrecarga de uso

e Cargade viento
3.5.,5.1. Peso propio

El peso propio de la estructura se obtiene del programa Cypecad el cual considera para
el disefio estructural, por tanto, no es necesario calcularlo.

3.5.5.2. Carga muerta

La carga muerta que se aplicara sera igual en todos los niveles en los que se considera
el peso debido a la carpeta de nivelacién, mortero, ceramico y cielo raso.

e Carpeta de Nivelacién de Hormigon (planta baja, primer y segundo nivel)
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Altura de la carpeta: h =5 cm.

Peso especifico del Hormigdn = 2400 Kg/m3 = 23.535,96 N /m3

La carga permanente por la carpeta de nivelacion sera:

CM, Carpeta de nivelacion = 23535.96 N /m3x 0.05 m = 1.176,80 N /m?
CM, =1176.80 N/m?

e Mortero (planta baja, primer y segundo nivel)

Altura del Mortero = 1cm

Peso especifico del Mortero = 2100 Kg/m3 = 20.593,97 N /m?3
La carga permanente por el mortero sera:

CM, mortero = 20.593,96 N /m3x 0.01 m =205.94 N /m?

CM, =205.94 N/m?

e Piso Ceramico (planta baja, primer y segundo nivel)

Altura del Cerdmico =1 cm.

Peso especifico del Ceramico = 17.651,97 N/m3

La carga permanente por el piso ceramico sera:

CMj, piso ceramico = 17.651,97 kg/m3x 0.01 m = 176.52 N /m?
CM; =176.52 N/m?

e Cielo Raso (planta baja, primer y segundo nivel)

Para el revoque del cielo raso
Altura del cielo raso = 2 cm.
Peso especifico del yeso = 1200 Kg/m3 = 11.767,98 N/m3

CM, Cielo Raso =11.767,98 N/m3* 0.02 m = 235.36 N/m?
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CM, = 235.36 N/m?

La carga muerta total sera la sumatoria de las cargas actuantes, la carga total obtenida

sera la que introducira al programa Cypecad.
CM=CM1+CM2+CM3+ CM4

CM = 1176.79 N/m? + 205.94 N/m? + 176.52 N /m?+ 235.36 N /m?>
CM =1794.62 N/m?*

Se adopta un valor de Carga muerta = 1.80 KN/m?

Pesos especificos utilizados para obtener las cargas

ELEMENTO PESO (Kg/m3)
C. Fabrica de ladrillo
Ceramico macizo 1.800
Ceramico perforado 1.500
Ceramico hueco 1.200
Silicocalcareo macizo 2.000

E. Hormiguues

De grava, armado 2.400
De grava, en masa 2.200
De cascote de ladrillo 1.900
De escoria 1.600

F. Revestimientos

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

Fuente: Hormigon Armado, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,

Francisco Moran
e Peso de muros mas revoque

Para el muro se utilizara ladrillo de 6 huecos Big de la marca INCERPAZ, ya que es
un ladrillo muy usado en nuestro entorno por las caracteristicas que tiene en el campo

de la construccién civil.
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Especificaciones técnicas ladrillo de 6 Huecos Big

Datos sobre condiciones fisicas.

i IﬂCERPHz -3;5 Color del producto: Terracota
_ Acabado: Rayado
Dimensiones
Alto 18 cm Peso: 3.4 kg

Largo: 24cm  Rendimiento: 17 pzas/m?
Ancho: 12 cm

Caracteristicas geométricas del Muro de ladrillo

dadl -
=1=1-]P=

e 25cm
—l— 18cm— E

Se realiza dos célculos del peso del muro de ladrillos, ya que se colocara el ladrillo en

dos posiciones para exteriores e interiores.

Peso del muro de ladrillo y mortero E= 12cm
Junta vertical 1 cm

Junta horizontal 2 cm

N° de ladrillos por fila
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100 pza
= 3.84——
24+ 2 fila

N° de ladrillos por Columna

100 E 96 pza
18+1 7 columna
N° de ladrillos por m?
zZa za
3.84+526 = 20.19 = ~ 21227
m m

Volumen de ladrillo
0.12*1*1=0.12 ™%
m
Volumen de ladrillo en 1 m? de muro
(0.18*0.12*0.24)*21= 0.109 m—z
m
Volumen de mortero Vm= VI —-Vm

\V mortero = 0.12-0.109 = 0.011 2—3

Peso del Revoque
Peso especifico del mortero = 2100 Kg/m3 = 20.593,67 N /m3
Peso especifico del yeso = 1200 Kg/m3 = 11.767,98 N /m3

El peso de revoque se debe multiplicar por 2, debido a que son dos 2 caras de muro que

se debe aplicar el revoque.

Revoque de mortero de 1.5 cm
(0.015m*20593.67 N/m?) *2 = 617.82 N /m?
Revoque yeso de 1 cm

(0.01m*11767.98 N/m?) *2 = 235.36 N /m?
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Peso de ladrillo 3.40 kg/pza = 33.34 N/pza

Con estos calculados se tendré el peso total del muro de ladrillo

2177243334 1 617.82% + 23536 + 20.593,95-% % 0.011 ™= 1779.91-
m?2 pza m?2 m?2 m3 m?2 m?2

El peso del muro es de 1.779,91 iz
m

La altura total que se debe cubrir es de 3 metros, de los cuales se debe descontar el

canto de la losa de 20 cm, teniendo una altura de 2.7 m de muro.
N N

CM=1779.91 —2*2.7 m = 4.895,75 —
m m

Peso del muro de ladrillo y mortero E= 18 cm

Junta vertical 1 cm

Junta horizontal 2 cm

N° de ladrillos por fila

N° de ladrillos por Columna

100 7 69 pza
12+1 "7 columna
N° de ladrillos por m?
za za
3.84+7.69 = 20.52 =~ ~ 302
m m

Volumen de ladrillo
0.18*1*1=0.18 ™
m

Volumen de ladrillo en 1 m? de muro
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2

(0.18*0.12*0.24) *30=0.155 2—3
Volumen de mortero Vm= VI -Vm

\V mortero = 0.18-0.155 = 0.025 Z—

Peso del Revoque
Peso especifico del mortero = 2100 Kg/m3 = 20.593,96 N/m3
Peso especifico del yeso = 1200 Kg/m3=11.767,98 N /m?3

El peso de revoque se debe multiplicar por 2, debido a que son dos caras de muro en

las que se debe aplicar el revoque.

Revoque de mortero de 2 cm
(0.02m*20593.96 N/m®) *2 = 823.76 N /m?
Revoque yeso de 1 cm

(0.01m*11767.98 N/m?) *2 = 235.36 N /m?
Peso de ladrillo 3.40 kg/pza = 33.34 N/pza

Con estos calculados se tendré el peso total del muro de ladrillo

3
30255 « 33.34 —— + 823.76 — + 235.36 — + 20593.96 —2 * 0.025 ~=2.574,25~
m pza m m m m m

El peso del muro es de 2,574.25 iz
m

La altura total que se debe cubrir es de 2.9 metros, de los cuales se debe descontar el
canto de la viga de 0.45 m, teniendo una altura de 2.45 m de muro.

CM= 2574.25 %2 45 m = 6.435,62 ~
m m
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Peso de automoéviles actuando sobre el subsuelo

Se realiza el célculo del peso de los automdviles considerando 8 autos que cubren toda

el area del subsuelo.

Peso de un auto promedio 4 toneladas

Area influenciada 9*10.5= 94.5*2= 189 m?

Cantidad de autos por el peso del mismo= 8*4= 32 ton

El peso de los automaviles por m? sera= 32 ton/189 m?

El peso de carga viva producido por los automéviles serd= 0.17ton/m?= 1.67Kn/m?
Esta carga se introduciré al Cypecad, ademas del peso muerto de cagas no estructurales
Peso de Baranda para escalera

Figura 3. 5 Partes constructivas de una escalera

Desembarco
Huella

Contrahuella o tabica

Meseta NS Rampa

L Arvanque
Tramo X Ly

Fuente: Sito web

Se calculara el peso de la escalera con materiales de vidrio de 10 mm de espesor y
complemento de aluminio. La dimension de la escalera se la debe tomar de forma
inclinada, el alto sera 90 cm.

Tubo circular de aluminio 50 mm* 2mm

Peso del tubo de aluminio 1 kg/m
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Longitud de los tubos

L inclinada =+/1.224+ 092 =1.50m

Longitud vertical Lv =0.90*2 = 1.80m

Longitud total =1.5+1.80=3.3m

Peso total = 3.3 m*1 kg/m= 3.3 kg

Vidrio de espesor 10 mm.

Dimensiones del vidrio= (0.8*1.40) *10 mm

Peso de vidrio = (0.8*1.4) *10*2.5 = 28 kg

Peso total= 28+ 3.3 = 31.3 kg

Carga de la baranda en una longitud de influencia de 1 m sera
Pb = 31.3 kg/m = 0.30 KN/m

Peso del Tanque de agua sobre losa

Se realizara la dotacién de agua potable a todas las familias; en total seran 6 las familias

a las cuales se dotara de agua, como se puede ver en la siguiente tabla 3.9.

Tabla 3. 9 Dotacién de agua en Edificios Multifamiliares

Mumero de dormitorios Dotacidn diaria, por
por Departamento Depto. en litros
1 400
2 800
3 1200
4 1350
5 1500

Fuente: Reglamento Nacional de Instalaciones Sanitarias Domiciliarias.
Se tomara una dotacion de 800 It correspondiente a 2 dormitorios
Se tendréa en total una carga de agua de 4800 Its en total para las 6 familias beneficiadas.

Esta carga actuara sobre la losa de las escaleras.



3.5.5.3.

Sobrecargas de uso
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Las sobrecargas de uso para el disefio se presentan de acuerdo al tipo de ambiente y el

uso que éste llegue a tener; para el caso del edificio multifamiliar como son viviendas

la sobrecarga seré la misma en todos los niveles.

Tabla 3. 10 Sobrecargas de Uso

US0 DEL ELEMENTO S0BRECARGA (Kg/ml)
A Azoteas
Agcesibles solo parz conservacion 100
Accesibles s0lo privadamente 150
Accesibles al pablico Segiin su uso
B. Viviendas
Habitaciones de viviendas econdmicas 150
Habitaciones en ofro caso 200
Escaleras v accesos publicos 300
Bzlcones volados *

Fuente: Fuente: Hormigén Armado, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,

Francisco Moran

3.5.5.4.

Carga de viento

En Bolivia se esta trabajando en la nueva norma boliviana NB 1225001 la cual

contempla las acciones del viento a considerar en la estructura. En esta normativa se

cuenta con datos de velocidades de viento a nivel nacional, es por tal motivo que se

usara esta normativa para las acciones de viento ya que con la norma CBH-87 no se

tiene esa vinculacion. Los datos obtenidos de velocidades del viento para la ciudad de

Tarija se presentan en la siguiente tabla 3.11.

Tabla 3. 11 Velocidades del viento en los departamentos

Ciudad Velocidad

del viento
Cobija 26,5
Trinidad 40
La Paz 29,5
Potosi 30,2
Oruro 29,4




También es necesario introducir al programa los anchos de banda, los cuales son las

longitudes en las dos direcciones que estara actuando el viento. Estos anchos de banda

Santa Cruz 42,6
Sucre 32,4
Tarija 21,1
Cochabamba 44,3

Fuente: Norma Boliviana NB 1225003-1
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se pudieron obtener de los planos arquitectonicos donde se tiene en eje X=11myen el

eje Y= 22 m. con una velocidad de viento correspondiente al departamento de Tarija

de 21.1 m/s.

Introduciendo al programa los datos mencionados se tiene la siguiente visualizacion.

Figura 3. 6 Accion del viento en el programa Cypecad

= O Argentina
= (@ Bolivia
O Brasil
B (O Chile
=l () Colombia
= (O Costa Rica
E (O Cuba
iz (O Ecuador
= () B Salvador
10 O Guatemala
== () Honduras
I8 O México
= () Nicaragua
=™ O Panama
= () Paraguay
1§ O Pen
E8 O Republica Dominicana
= O Unuguay
mE O Venezuela
& O Método general
O UE
== O Alemania
I 1 O Bélgica
mm O Bulgaria
(O Chipre

EA Normativa para el céleulo de la sobrecarga de viente

= O Espafia
I8 O Francia
00 O talia

El O Portugal
() Reino Unido
I B O Rumania
O Rusia

E O Amgelia
() Mamuecos
O Sudéfrica
[*1 O Canada
B5 (O USA

El ) China

== O India

EH () Singapur

(@) NB 1225003-1
NORMA EOLIVIANA NB 1225003-1

[ Accién de viento segiin X +X SX
[~ Accién de viento segiin Y Y v
Anchos de banda: Y: 0.00-22.00 X: 0.00-11.00 Porplanta | |
Categoria de uso ()
O ®@n COm Ow

Todos los edfficios y otras estructurss xcepto aquellos listados en Categorias I, Ill y IV,

Datos del emplazamiento

Velocidad basica del viento {m/s) | 21.08 - @

Tipo de estructura
Direccién X Oa OB ®c OD
Oa OB ®C OD

Tipo A’z Estructura de contravierto constituida por muros de mamposteria o de homigén simple
Tipo "B": Estructura de contravierto constituida per tabiques de hormigén ammado.

Tipe 'C': Estructura de contravierto constituida por pértices de hormigén amade.

Tipo 'D": Estructura de contraviento constituida por pérticos metélicos

Direccién Y

Categoria del terreno
(® Unica () Segun direccién
Oa ®B Oc QD

Areas ubanas y suburbanas, reas boscosas, o terenos con numerosas obstrucciones préiximas entre si, del tamario de
viviendas unifamiliares o mayores. El uso de esta categoria de exposicidn esta limitado a aquellas dreas para las cuales
el tereno representativo de la B i6n B I en |a direccién de barovento en una distancia de al menos 500 m
& 10 veces Ia altura del edficio U otra estructurs, |a que sea mayor.

Ovrografia del temeno
® Uano

() Escapaduras
(O Colina 2D (alineacién)
O Colina 30 (sislada)

Sin efectos de 22 orden

Cancelar

o|

Fuente: Cypecad 2017
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3.5.6. Verificacion de los elementos estructurales

3.5.6.1. Disefio estructural de losas alivianadas con viguetas

pretensadas

El disefio de la losa alivianada no contempla la verificacion de las viguetas pretensadas
ya que estas ya son sometidas a diversas verificaciones por parte del fabricante de
acuerdo al tipo de estructura que se requiera. Sin embargo, se debe cumplir con las
recomendaciones que nos proporciona el fabricante para el buen funcionamiento de las
losas. La losas alivianadas o forjados unidireccional es llamado asi porque reparten las

cargas que recibe en una sola direccidn, estd compuesta por:

e Viguetas pretensadas
e Complemento aligerante de plastoformo

e Carpeta de compresién de hormigdn armado

Figura 3. 7 Losa alivianada con viguetas pretensadas

CAPA DE COMPRESION ARMADURA DE REPARTICION
| |
S =

VIGUETAS BLOQUES

Fuente: Sitio Web
Viguetas pretensadas

Las viguetas pretensadas estan disefiadas para generar una perfecta adherencia con el
hormigon de la losa, se utilizan en todo tipo de losas como elementos resistentes,
reduciendo significativamente los pesos estructurales. Las caracteristicas técnicas de la

vigueta son la siguientes:



Figura 3. 8 Vigueta pretensada

Fuente: Ficha técnica Concretec

Figura 3. 9 Especificaciones técnicas de Viguetas pretensadas
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Producto Dimensiones (mm) Peso promedio| Resistencia del Tipo de
a|b | h L (kg) acero fyk=kg/cm2| hormigon
Vigueta |, | gg | 194 | Varoable 17,2 18.000 350 kg/cm?2
pretensada hasta9m
Vigueta |54l gg | 120 | Varoadle 19 18.000 350 kg/cn2
pretensada hasta9m

Fuente: Ficha técnica Viguetas pretensadas Concretec.

Tener un adecuado espaciamiento permite aumentar la capacidad resistente de las

losas, asi como como también la altura del complemento permite generar losas mas

rigidas y estables. Estas especificaciones del espaciamiento y altura de losa se

encuentran en la tabla 2.14.

Para el disefio de la losa alivianada se asumi6 un espaciamiento D = 50 cm entre

viguetas.

Se determin0 la altura de losa de acuerdo a las siguientes recomendaciones:

por lo tanto:

h =

h =

l

30
l

25

para longitudes menores a 5 metros

para longitudes mayores a 5 metros
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La longitud méas larga para colocar las viguetas es de 5.30 m, esto considerando que
deben estar apoyadas en vigas como minimo 10 cm.

b = 530 cm
- 25

= 21.2cm

Por cuestiones constructivas se asumira una altura h= 25 cm, para todos los paneles de
losas.

Complemento aligerante de plastoformo

El complemento de plastoformo a usar debe ser en dimensiones correctas de acuerdo a

la disposicidn que se asumid de las viguetas.

Figura 3. 10 Caracteristicas geometricas del complemento de plastoformo

®
©
- . @ _+
@
Donde: a=42cm d=38cm
c=20cm b =100cm

El canto total de la bovedilla serda h = 20cm
Carpeta de compresion de hormigén armado

Elemento formado por hormigon vertido en obra y armaduras, destinado a repartir las
distintas cargas aplicadas sobre el forjado. El espesor minimo de la losa superior
hormigonada en obra, con pieza aligerante, no debera ser menor a 5 cm; ademas,

cumplird la siguiente condicion.
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Figura 3. 11Espesor de la carpeta de compresion

Geometria

Espesor capa compresion () cm Ancho del nervio {d) cm
Altura de bovedila ) cm Ancho longtudinal cm
Intereje (c) cm Incremento del ancho del nervio cm

(@

Fuente: Programa Cypecad

e Con piezas resistentes: no sera inferior a 2 cm. ni a “e/8”
e Con o sin piezas aligerantes: no serd inferior a 3 cm. Ni a “a /6”; siendo “a” la

distancia del punto considerado al centro de la pieza de plastoformo.
Se asumira una altura de carpeta de compresion de H =5 cm
Calculo de la armadura de distribucion

Se recomienda que la armadura de distribucion que se llega a colocar en un
emparrillado sea un diametro minimo de 6 mm cada 30 cm en ambas direcciones, esta
armadura debe ser ubicada de manera tal que se encuentre entre 3 a 4 cm sobre el

complemento.
Se debe cumplir con la siguiente condicion:

_50+h, _ 200

Asmin = =
S fya  fya

Donde:

As min (cm2/m): Es la armadura de reparto

ho: Espesor de la losa de compresion (cm)

fyd: 500 N/mm? Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto

p _ 50%5 _ 200
SMin T 43478 < 434.78
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Ag min = 0.575 > 0.460
La armadura minima de reparto que se debe usar es de 0.575 cm?/m

Se considera un diametro minimo de @ 6mm el cual tiene un area de As = 0.283 cm?

0.575 cm?

Ndmero de barras= ———— = 2.1 barras
0.283 cm2

Se opta por usar 3 barras de diametro 6 mm
As torar = 3 ® 6mm= 3*0.283 = 0.849 cm?/m > 0.586 cm?

Como armadura de distribucion se dispondra

c
30 6mm 30 cm por cada metro

3.5.6.2.  Disefio de la Viga de H°A°

Para el disefio de estos elementos estructurales se utilizd todos los criterios y
recomendaciones gque nos brinda la norma boliviana de hormigén para que de esta
manera se cumpla con el dimensionamiento, el armado longitudinal y transversal
siempre del lado de seguridad y economia. En el anexo memoria de célculo se presenta

en detalle la armadura de vigas. Ver A-4-5 Vigas pag. 38

A continuacidn, se presenta un calculo manual de vigas del pértico méas solicitado de

la estructura.
3.5.6.2.1. Viga: V-304 Entre columna C18 - C19 — C20

Figura 3. 12 Envolvente de Disefio de la viga en Analisis

-54.83

Mlector

845
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Verificacion de la armadura negativa para la viga en el lado izquierdo apoyado
sobre C-18

Momento de disefio = - 5682 KN*cm Momento Negativo
Base de la viga bw =25 cm

Altura de la viga h=45cm

Recubrimiento d=4cm

Canto util d=h-d =45-4=41cm

Resistencia del hormigon: fck = 2 kN /cm?

Resistencia del acero: fyk = 50 kN /cm?

Resistencia de calculo del hormigén: fcd = % =1.333 kN /cm?

Resistencia de calculo del acero: fyd = 15—35 = 43.478 kN/cm?
Y= 1.5; y.= 115

e Determinacion del momento reducido de célculo: ud
Mp 5682
Ha = wdZsf.,  25+41%21.333
Se tiene que u lim = 0.319 valor que se obtiene en funcion del tipo de acero fyk =50
kN/cm?

= 0.1014

Si ud < ulim No se necesita armadura a compresion
0.1014 < 0.319 No necesita armadura a compresion
e Determinacion de la cuantia mecanica (wg)
Este valor se obtiene de la tabla 2.11
Conpug = 0.1014 - wg = 0.1090
e Determinacion de la armadura (As)

2 _ws*by xdxfoqg 0109025411333 3.43
S fya a 43.478 o

Ag = 3.43 cm?



e Determinacién de la armadura minima (As min)
Wmin = 0.0028
Ag min = Omin * by, * d =0.0028*25*41
Ag min = 2.87 cm?
Se debe escoger el valor mayor entre el area de célculo entre As y As min
Agcal = 3.43 cm?
Agmin = 2.87cm?
Se escoge la armadura mayor entre las dos opciones en este caso la A qq;
e Determinacion del niamero de barras

Numero de barras si usamos ® 16 mm que tiene un area igual a 2.01 cm?

, 3.43 cm?
NGmero de barras= - ‘™ — 1.70 barras

1cm2

Se debe usar 2 barras de diametro 16 mm
As rorar = 2 @16mm= 2*2.01 = 4.02 cm?
Verificacion

Manual 2 p16mm

Cypecad 2 16mm

\

2016 mm

® 6
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Verificacién de la armadura longitudinal positiva para la viga entre la C18 — C19

Momento de disefio = 7967 kKN*cm Momento Positivo

Base de la viga bw=25cm

Altura de la viga h=45cm



Recubrimiento d=4cm
Canto util d=h—-d'=45-4=41cm
Resistencia del hormigén: fck = 2 kN /cm?

Resistencia del acero: fyk = 50 kN /cm?

Resistencia de calculo del hormigon: fcd = % =1.333 kN /cm?

Resistencia de calculo del acero: fyd = % = 43.478 kN/cm?
Ye=1.5; Ye=115
e Determinacion del momento reducido de célculo: ud
Mp 7967

- - = 0.1422
Ha = e d2«f,, 25+ 412  1.333

Se tiene que u lim = 0.319 valor que se obtiene en funcion del tipo de acero fyk =

kN/cm?
Si ud < ulim No se necesita armadura a compresion
0.1422 < 0.319 No necesita armadura a compresion
e Determinacion de la cuantia mecanica (wy)
Este valor se obtiene de la tabla 2.11
Con ug = 0.1422 - w, = 0.1573

e Determinacién de la armadura (As)

A _ws*byxdxfoq 01573 %2541 % 1.333 _ 494
S fya B 43.478 -

A = 4.94 cm?

e Determinacion de la armadura minima (As min)
Wmin = 0.0028
A min = @Wmin * by, * d =0.0028*25*41
A min = 2.87 cm?
Se debe escoger el valor mayor entre el area de calculo entre As y As min
Ag ca1 = 4.94 cm?
Ag min = 2.87 cm?

Se escoge la armadura mayor entre las dos opciones en este caso la Ag ¢

94

50
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e Determinacion del nimero de barras
Armadura existente (perchero)= 2010 mm, tiene un area de 1.57 cm?.
La armadura de refuerzo serd = 4.94 — 1.57 = 3.37 cm?

Numero de barras si usamos ®16mm que tiene un area igual a 2.01 cm?

3.37 cm?
2.01 cm2

NUmero de barras= = 1.67 barras

Se debe usar 2 barras de diametro 16 mm

As torar = 2 @16mm + 2 @10mm= 2*2.01+2*0.785=5.59 c¢m?
Verificacion

Manual 2 16mm + 2010mm

Cypecad 2 16mm + 2¢010mm

20 16 mm
20 10mm

os—ed

Verificacién de la armadura longitudinal negativa para la viga apoyada en la C19

Momento de disefio = - 11545 kN*cm Momento Negativo
Base de la viga bw= 25 cm

Altura de la viga h=45cm

Recubrimiento d=4cm

Canto util d=h-d=45-4=41cm

Resistencia del hormigon: fck = 2 kN /cm?

Resistencia del acero: fyk = 50 kN /cm?

Resistencia de calculo del hormigén: fcd = % =1.333 kN /cm?



Resistencia de calculo del acero: fyd = % = 43.478 kN/cm?
y.=1.5; y.=1.15
e Determinacién del momento reducido de calculo: ud
Mp 11545 — 0.2060

Ha = d2«f,,  25%412 » 1.333

Se tiene que u lim = 0.319 valor que se obtiene en funcidon del tipo de acero fyk =

kN/cm?
Si ud < ulim No se necesita armadura a compresion
0.2060 < 0.319 No necesita armadura a compresion
e Determinacion de la cuantia mecanica (wy)
Este valor se obtiene de la tabla 2.11
Con pg = 0.2060 - wg = 0.2412

e Determinacién de la armadura (As)

A Wby xdxfoq 02412 %2541+ 1.333 _ 757
S fya B 43.478 -

A = 7.57 cm?
e Determinacion de la armadura minima (As min)
Wmin = 0.0028
Ag min = Wmin * by, * d =0.0028*25*41
Ag min = 2.87 cm?
Se debe escoger el valor mayor entre el area de calculo entre As y As min
A a1 = 7.57 cm?
Ag min = 2.87 cm?
Se escoge la armadura mayor entre las dos opciones en este caso la Ag cq;
e Determinacion del namero de barras
Armadura existente (perchero)=2 ®16 mm, tiene un area de 4.02 cm?.
La armadura de refuerzo sera = 7.57 — 4.02 = 3.55 cm?

Numero de barras si usamos ®16 mm que tiene un area igual a 2.01 cm?

96
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, 3.55 2
NUmero de barras= ~= ‘™ — 1.76 barras

cm2

Se debe usar 2 barras de diametro 16 mm

Ag totar = 2 016 mm + 2 @16 mm= 2*2.01 +2*2.01 = 8.04 cm?
Verificacion

Manual 2 16mm + 2 ¢ 16 mm

Cypecad 2 p16mm + 20 16mm

20 16 mm ?L, z. &
2016 mm

e @
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Verificacidn de la armadura longitudinal positiva para la viga entre la C19 — C20

Momento de disefio = 8405 KN*cm Momento Positivo
Base de la viga bw= 25 cm

Altura de la viga h=45cm

Recubrimiento d'=4cm

Canto util d=h—-d'=45-4=41cm

Resistencia del hormigon: fck = 2 kN /cm?

Resistencia del acero: fyk = 50 kN /cm?

Resistencia de calculo del hormigén: fcd = % =1.333 kN /cm?

Resistencia de calculo del acero: fyd = 15—35 = 43.478 kN/cm?

Y= 1.5; Yc= 1.15
e Determinacion del momento reducido de célculo: ud
My 8405

= 0.150

Ha = S d?xf,  25#412 « 1.333



Se tiene que u lim = 0.319 valor que se obtiene en funcidén del tipo de acero fyk =

kN/cm?2,
Si ud < ulim No se necesita armadura a compresion
0.150 < 0.319 No necesita armadura a compresion
e Determinacion de la cuantia mecanica (wy)
Este valor se obtiene de la tabla 2.11
Conpug = 0.15 - wg = 0.1669

e Determinacion de la armadura (As)

2 _ws*by xdxfg 01669 25 x41 x1.333 —c24
S fya B 43.478 e

Ag = 5.24 cm?

e Determinacion de la armadura minima (As min)
Wmin = 0.0028
Ag min = Omin * by, * d = 0.0028*25*41
Ag min = 2.87 cm?
Se debe escoger el valor mayor entre el area de calculo entre As y As min
Ag a1 = 5.24 cm?
Ag min = 2.87 cm?
Se escoge la armadura mayor entre las dos opciones en este caso la Ag cq;
e Determinacion del niamero de barras
Armadura existente (perchero)=2®10 mm, tiene un area de 1.57 cm?.
La armadura de refuerzo serd = 5.24 — 1.57 = 3.67 cm?

Numero de barras si usamos ®16mm que tiene un area igual a 2.01 cm?

3.67cm?
= 1.83 barras
cm2

Se debe usar 2 barras de diametro 16 mm

As torar = 2 D16mm + 2 @10mm= 2*2.01+2*0.785 = 5.59 cm?
Verificacion

Manual 2 16mm + 2010mm

Cypecad 2 16mm + 2¢010mm

NuUmero de barras=

98

50
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20 16 mm
20 10mm

leo—d

Verificacién de la armadura longitudinal negativa para la viga apoyada en la C19

Momento de disefio = - 5483 KN*cm Momento Negativo
Base de la viga bw= 25 cm

Altura de la viga h=45cm

Recubrimiento d=4cm

Canto util d=h-d=45-4=41cm

Resistencia del hormigon: fck = 2 kN /cm?

Resistencia del acero: fyk = 50 kN /cm?

Resistencia de calculo del hormigon: fcd = %50 =1.333 kN /cm?

Resistencia de calculo del acero: fyd = 399 = 43.478 kN/cm?

1.15
y.=1.5; y.=1.15
e Determinacion del momento reducido de célculo: ud

Mp 5483

_ = = 0.0979
Ha = S d?xf,,  25#412 « 1.333

Se tiene que u lim = 0.319 valor que se obtiene en funcion del tipo de acero fyk = 50
kN/cm?
Si ud < ulim No se necesita armadura a compresion
0.0979 < 0.319 No necesita armadura a compresion
e Determinacion de la cuantia mecanica (wy)

Este valor se obtiene de la tabla 2.11



Con gz = 0.0979 - w, = 0.1050

e Determinacion de la armadura (As)

ws * by, *d * fog  0.1050 * 25 41 25+ 1.333

A = =3.29

fya 43.478
A = 3.29 cm?
e Determinacion de la armadura minima (As min)
Wmin = 0.0028
Ag min = Wmin * by, * d =0.0028*25*41
Ag min = 2.87 cm?
Se debe escoger el valor mayor entre el area de calculo entre As y As min
Ag a1 = 3.29 cm?
Ag min = 2.87 cm?
Se escoge la armadura mayor entre las dos opciones en este caso la Ag ¢
e Determinacion del numero de barras

Nuamero de barras si usamos ® 16 mm que tiene un area igual a 2.01 cm?

3.29

NuUmero de barras= = 1.63 barras
2.01 cm?2

Se debe usar 2 barras de diametro 12 mm
Ag totar = 2 16 mm=2*2.01 = 4.02 cm?
Verificacion

Manual 2 16 mm

Cypecad 2 p16mm

20 16 mm 4,i

100
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3.5.6.2.2. Analisis a cortante de Viga entre columnas C18- C19

Figura 3. 13 Esfuerzos de corte en la viga de Analisis

=
=

120

135.84

100
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-114.14
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—144.73

Se calculara el extremo derecho de la viga, en la columna 18

Fuerza de Cortante maxima  Vd=110.88 KN

Base de la viga bw= 25 cm

Altura de la viga h=45cm

Recubrimiento d'=4cm

Canto util d=h-d=45-4=41cm

Resistencia del hormigon: fck = 2 kN /cm?

Resistencia del acero: fyk =50 kN /cm?

Resistencia de calculo del hormigén: fed = % =1.333 kN /cm?
Resistencia de calculo del acero: fyd = % = 43.478 kN/cm?
Y= 1.5; Yc= 1.15

La resistencia virtual de célculo del hormigon a esfuerzo cortante:

foa = 0.5% \[foq = 0.5 %1333
foa = 18.25 N/cm?
Por lo tanto:
Vew = foq * by ¥ d = 18.25 % 25 * 41
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V., = 18706.25 N
Verificando que:
Se determinaré la fuerza de corte a una distancia (x = 0.41) desde el punto de origen de
la seccidn en analisis.
Vd =110880 N

110880 Vi
2.75  2.75—0.41

Vax > Veu
94348.8 N > 18706.25 N
Esfuerzo debido a la ruptura por compresion oblicua del alma Vou
Vou= 030x*f.; b, xd
Vou = 0.30 %1333 % 25 x 41
V,, = 419895 N

Se debe verificar la siguiente relacion:

= 94348,8 N

Veu < Va < Vou
18706,25 N < 93945,6 N < 419895 N Cumple.
Como el esfuerzo cortante es menor al cortante de disefio se calcula la armadura Vsu
Vou = Vax — Veu
Veu = 94348.8 — 18706.25 = 75642.55 N
Se calcula la armadura para 1 m de longitud
Ase = 090V—dfy
A = 75642.55 % 100
£ 77090 * 41 * 43478
Armadura transversal minima

= 4.71 cm?

0.02 % by, * 100 * f.4
Smin = f 4
y

As _ 0.02%25+100+1333
min 43478

=1.53 cm?

Se toma la armadura mayor

Ag = 4.71 cm?
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Espaciamiento para un estribo de dos piernas

@8mm = 0.503cm?

4.71

NUmero de barras= = 9.36 barras

Espaciamiento entre estribos

_ S _ 100 _21350m 20
e=—g = g71 213> = 20cm/m

Ap=2 0.503 %2
Se toma un espaciamiento de 10 @ 8 cada 20 cm

3.5.6.3. Disefio de Columna de Hormigon Armado

El disefio de las columnas fue calculado de acuerdo a la teoria especificada en el marco
tedrico; se realizé el disefio optimizando las secciones de columnas de manera que éstas
resistan las acciones a las que estaran sometidas.

El resultado de los esfuerzos, armado y desplazamientos de las columnas se detalla en
la parte de anexos.

Asi también en los planos se presenta el detalle de la disposicion de armado, el despiece
y cuadro de columnas. Ver A-4-4 Columnas pag. 31

A continuacion, se realizara la verificacion de la columna mas solicitada que

corresponde a la Columna C-5; los datos se obtendran del software Cypecad.

Datos

Resistencia caracteristica del H°A® Fck = 2 kN/cm?
Resistencia caracteristica del acero Fyk = 50 kN/cm?
Momento de célculo en la direccion x M, =0 kN *cm
Momento de célculo en la direccion y M, = 3125 kN * cm
AXxil de célculo en direccion x N; = 78127 kN

Resistencias minoradas de los materiales

Resistencia de calculo del hormigoén: fcd = 1150 = 1.333 N/mm?

Resistencia de célculo del acero: fyd = = = 43.478 N/mm?

50
1.15

Recubrimiento: 2 cm



104

Figura 3. 14 Vigas que concurren a la columna de anélisis

V-226

V-225

V-213

V-212

C-5

Fuente: Elaboracién propia



Figura 3. 15 Geometria de los elementos que concurren a la columna en analisis

Elemento [Longitud (cm)| b (cm) h (cm) Ix (cm4) ly (cm4)
Columna 5A 300 30 35 1071875 78750
Columna 5B 290 30 35 107187,5 78750
Columna 5C 290 30 35 1071875 78750
Viga V-216 540 25 45 189843,75 | 58593,75
Viga V-217 540 25 45 189843,75 | 58593,75
Viga V-229 470 25 45 189843,75 | 58593,75
Viga V-230 470 25 45 189843,75 | 58593,75
Viga V-315 540 25 40 133333,33 | 5208333
Viga V-316 540 25 40 133333,33 | 52083,33
Viga V-329 470 25 45 189843,75 | 58593,75
Viga V-330 470 25 45 189843,75 | 58593,75
Fuente: Elaboracion propia
e Determinacion del coeficiente (W)
El
X (T) de todas las columnas que concurren en el punto A
lPA -
X (%) de todas las vigas que concurren en el punto A
(EI
T) de todas las columnas que concurren en el punto B
l‘pB =

El

Por lo tanto, se tiene un coeficiente pandeo:

l‘IJAx = 072
l‘IJBx = 119

l‘IJAy = 051

Con estos valores se ingresa al monograma propuesto por Jackson y Moreland,

(T) de todas las vigas que concurren en el punto B
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correspondiente a una estructura traslacional, obteniéndose de este modo los

coeficientes de esheltez «,

a, = 1.28

Por lo tanto, la longitud de pandeo [,

lox = a,*1=128%290=371cm

La esbeltez mecanica sera

a, = 1.15

loy = ay x1=115%290 =333 cm



l 371 l 333

de = == ——= 3672 Ay= ZE=—r—
\ﬁ 107187.5 \ﬁ (78750

A N730%35 A 30%35
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= 38.45

Como 4, y A, se encuentran entre los valores de 35 <1 < 100 se trata de una

columna intermedia; el procedimiento de célculo es el siguiente:

e Excentricidad de primer orden

Mgy 31.25
Cox = — =—>=-=399cm
ox Ng 78127

Mgy _ 0

e = =0cm
oy Ng 78127

e Excentricidades accidentales

h h 35
= —2>2Ccm =—=—=175cm
€a 20 — ¢ Cax 20 20 S¢
b 30

eay=g= E =1.5¢cm

se adopta egx )y = 2cm
e Excentricidad ficticia debido al pandeo

[ fya ] [h + 20 * ex] 13, *107%
ek 35001 |+ 10%e, R

~ [ 4347, 83] [35 12039913712 4107
brx = 3500 35 + 10 * 3.99 35 ~oooem
fyd ] h+20*e,]15+107*
v =1° " 3500) " |h+ 10 % e, 30
~ [ 4347, 83] [30 +20%07333% x107* o3
v = 3500 | 130 +10+0 30 o

e Excentricidad final
erx = €q t €ficx + €ox
ery =2+ 256 +3.99 =855cm
ery = €q + €ficy + €oy

ery =2+183+0=383cm



e La capacidad mecénica del hormigon sera
Us= fea*Ac=fea*b*h
U.= 1333 %30%*35=1.399.650 N

e Determinacién de los valores reducidos
Ng 781270%1.6

VT U. T T 1399650
My, 781270 * 1.6 * 8.55
Uy = = = 0.22
fea * A * a 1399650 * 35
Moy 781270 * 1.6 * 3.83
w = = 0.12

“fa*A.+xb 1399650 30
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Con estos valores se usa el abaco en roseta para flexion esviada para obtener la cuantia.

Se debe establecer el sector correspondiente al valor de v y los valores de p; y u, se

debe realizar una interpolacion si es necesario.
Se usa el siguiente Abaco correspondiente para al tipo de columnas en analisis:

Figura 3. 16 Abaco en roseta para flexion esviada.

04 03 02 o1 0 o 02 03 04
R 35 s fes
od -5 33 i :{..‘ 5504
4 reee > T »
. 1 e 3213 u-= M.ﬂ HB Mu
Ve H3 252000 Asasl,y Apsbel,,
03 02
3 % = M w = Pty
s - Al Ay
02 $ % 02
s He=Hy = Hy=He oo HesHy
:
s Po<fy = Hi=H, : He= .
o -3 o
1231
1ot 3
b i e 3
Tttty 1383311 11 i [3eel0
o0 :y 3 ?;v
ACERO
g ot . M) B400S 0B 5008
§N Td"l’x z 400 = = 500 W=
o2 L2 ot i3 o0z a ™, A, =a-b
b 3 H T J_d 4--% i
333 £ 2 s Ap=4-A
o5 13333 e 03 _.Ldn ] bd,
(XX p vt b
L d,=010a;d,=010b
i 13533
Ili { t
0 it HHHT 5 04
I 8 Riigidii
AT, p% o34 LAY
o4 LX) 2 1) o 02 LX) [

Fuente: Jimenez Montoya Pedro “Hormigéon Armado” 15°edicion.
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Para un valor de v = 0.9 y viendo en qué cuadrante se encuentra se tiene los siguientes
resultados:

v =1 w = 0.80

v =0.8 w = 0.65
Para v = 0.9 se tiene una cuantia de w = 0.725

e Determinacién de la armadura total (As)

Wsxb*hxfq
As total =
fyd

0.725 % 30 * 35 * 1.333

AS total — 43 478 == 23.34 sz

Con la armadura obtenida se adopta la siguiente disposicion de armadura:

Se adoptard 4 @ 20 mm (esquinas) + 2 @ 20 mm (cara x) + 2 @ 20 mm (cara y)

El &rea que se obtiene con estos didmetros es:

4020mm+2020mm+2020mm =4+*3.14+ 2 x3.14 + 2 * 3.1 = 31.4cm?
31.4 cm? > 23.34 cm?

Realizacion manual: 4 @ 20mm +4 @ 20 mm + 2 20 mm

Cypecad: 49 20mm +4 0 20mm+ 2 @ 20 mm

e Calculo de la armadura transversal de la columna

Para determinar el diametro del estribo se nos presentan dos opciones

1
ok @ de la armadura longitudinal mas gruesa = i 20=5

-6 mm
Se asume un diametro de @ 6 mm
Se adoptara una separacion entre estribos de 20 cm

Se utilizara: @ 6 mm c/20cm
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3.5.6.4. Fundaciones
3.5.6.4.1. Disefio estructural de Zapatas

Para la verificacion del elemento se trabaja con los elementos sin mayorar las
solicitaciones ya que se trata de un estado limite de servicio, dentro de la memoria de
calculo. Ver A-4-1 fundaciones pag. 22

N =1072.44 kN

Mx = 0.56 KN*m

My = 15.64 kN*m

Qx=0.42 kN

Qy =16.45 kN

Resistencia caracteristica del H°A° Fck = 2 kN/ cm?

Resistencia caracteristica del acero Fyk = 50 kN/ cm?

Resistencia de calculo del hormigon: fcd = %50 = 1.333 kN/cm?

Resistencia de calculo del acero: fyd = % = 43.478 kN/cm?

0.am = 0.184 MPa Capacidad portante del suelo de fundacion
Cohesion C=33.975 kPa
Dimensiones de la columna

a=30cm
b=35cm
Pre dimensionamiento de la zapata cuadrada
14 —0.02 x g,

100
_ 14 — 0.02 « 18.4 — 0139
a 100 -
N(1+p) 1072440« (1 + 0.139)
A=axb = = = 66386.37 cm?2
Oadm 18.4

A=axb-oa=b-a= VA= V6638637 = 257.65 ~ 260cm
Se asumira un ancho de 260 cm a cada lado.
a=b=260cm
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Canto util
Ny 1072440
Ot =% bh - 260260 15.86 N/cm?2
1.1 x g,

1.1+ 15.86 2600 — 300
d=——xp = * ( )
o + 370 15.86 + 370 2

d=54cm
Se adoptard un canto de d= 60 cm

Comprobacion de esfuerzos

N 6*Mx 6*My
Oaam1 = 7 " A hZ T b O.159mm2 < 0.184 —
N 6*Mx 6*My
Oaam2 = 717 + P R el O.158mm2 < 0.184mm2
N 6*Mx 6*My
Oaam3 = 7 " TA b b O.158mm2 < 0.184mm2
N 6*Mx 6*My
Oaams = 7 + P R el O.158mm2 < 0.184mm2
e Verificacion del tipo de zapata
V=b_b°=260_30=115cm
2 2
|4
h > 5 - 60cm >575cm (Zapatarigida)

Célculo del peso propio de la zapata
Pp =Vol*yyopo =axb*h*Yyyose
Pp = 2.6 x2.6 x 0.6 x 23535.96 = 95.461,85 N
Correccién de Momentos
Mx' = Mx + Qx *h
Mx' =560+ 420 0.6 = 812 N *m
My' =My +Qy*h
My' = 15640 + 16450 * 0.6 = 25510 N * m
Correccion de Normal

N’ =N + Pp
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N' =1072440 + 95461.85 = 1.167.901,85 N

e Célculo de los esfuerzos con el momento y la normal corregida

N 6xMx" 6xMy' N

Oaam = — 7~ ozt oany = 0181 —— < 0.184—;
N 6xMx" 6xMy'

Oaamz = — 3+ 77 g = 0182 —— < 0184 —
N 6xMx" 6xMy'

Oaams = — 7~ 7~ ar g = 0-164—— < 0.184—
N 6xMx" 6xMy'

Oaams = — 7+ 75 ~ g = 0164 —— < 0184 —

e Comprobacion al vuelco

N a
Yx = M_y' * E > 15
Y, = N L 1167901.85 * 2.60 = 1869,79 > 1.5 Cumple
* T My' 2 812 ’ ' '
" b
Yy = M_X’ * E > 1.5
N a 1167901.85 260

e Comprobacion al deslizamiento

Para suelos cohesivos

Ax05%*C > 15
Viery
2.6 %2.6 %«0.5%33.975 27342 > 15

0.42 -

2.6 2.6 0.5 * 33.975 - 698> 15
16.45 o

e Determinacion de la armadura
Yr =16
— 2
My, = V;:CIIV (a Zao + 0.15 * ao)
1.6 + 1072,440 /260 — 30 2
a1 = > %260 * ( > + 0.15 = 30) = 47122,188 kN * cm
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e Calculo de la armadura necesaria

. My
”dl _a*dz*de
47122,188

= 0.0449

Har =500+ 552 « 1.333

W= fgg * (1 + pgq)
@ = 0.0449 * (1 + 0.0449) = 0.0469
w*brd*fr
fyd
0.0469 * 260 * 55 * 1.333
s = 43.478

e Calculo de la armadura minima

As =

= 20.56 cm?

Amin = Pmin *b * d
Apin = 0.0015 % 260 * 60 = 23.4 cm?
Se adopta la armadura mayor de A; = 23.4 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 16 mm
con un area de As = 2.01 cm?, el nimero de barras a usar sera:

As 234
N°de barras = —

» — o1 = 11.64 barras =~ 12 barras

Seasumira 12 @ 16 mm
La separacion entre barras sera:
b— N°debarras«@ — 2 *r
5= N°de barras — 1
260 —12%1.6 —2 %5
5= 12-1
Se utilizard 12 @ 16 ¢/ 20 cm

= 20.98cm

e Calculo del cortante
_Yr*N a—a,
Va =" «( . +0.15+a, )
1.6 ¥ 1072.440 (260 —35
= *
a 260 2

+ 0.15 = 35) =777.106,52 N
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e Verificacién de la adherencia

Ty = Va < Tpg = k[ f2
b_0.9*d*N°*n*(Z)_de_ fea

Va

:0.9*d*N°*n*(Z)
777106,52

T 09+60+12+7m 16

Ty

T, = 238,58 N /cm?

3
Tpa = k_|f2,

Tpq = 23/13332 = 242,24 N /cm?
Realizando la verificacion se tiene que:
Ty < Tpa
238,58 N/cm? < 242,24 N/cm? Cumple.

3.5.6.5.  Estructuras complementarias

3.5.6.5.1. Disefio estructural de escalera

Dimensionamiento de la escalera

Figura 3. 17 Vista en planta de la escalera

, 150 120 15
1 1 T
g > ]
=
AR A
f] AE EA I8
\_\..-_"Cﬂ cW |8

3—

Fuente: programa Cypecad
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Geometria

Huella =30 cm

Contrahuella =20 cm

N° de peldafios = 15

Desnivel a salvar = 300 cm

Ancho de la escalera =120 cm

Recubrimiento = 2.5 cm

La recomendacion que nos proporciona la norma para el espesor de la losa es que ésta
no puede ser menor a L/40 0 8 cm minimo. Se adoptara 15 cm de espesor de losa.
Las cargas que se consideraron para el disefio de la escalera son las siguientes:
Sobrecarga

La sobrecarga de uso que se asumi6 fue de 3 KN/m?
sobrecarga = qs. xa =3 % 1.20 = 3.6 y

Cargas sobre la losa de rampa del primer tramo

Arampa = 1.20 x 1.20 = 1.44 m?

Qrampa =t *VYpeae *a = 0.15%20% 1.2 = 3.6 KN/ m
Hxch 0.30+0.20

Vpeldanos = > = > x1.20 = 0.036 m3
Pesopeidaiio = Vpeldaiios * Yieao * N°peldaios = 0.036 % 20 * 5 = 3.6 kN
Peso i 3.6
Gpetdaio = — peldand v g = =120 =3kN/m
rampa .

dvaranda= 0-30 KN/m

Qacabado= 1 KN/m

carga muerta total = Qrampa + qpetdaio + dbaranaa + Gacavaao= 7-9 KN/m
qtotal = 7.9 KN/m

Carga sobre tramo descanso de la escalera

Qaescanso =t * Vpege *a = 0.15%20% 1.2 = 3.6 kN/m

H * ch _ 1.20 % 0.20

Voeldasios = = 5 *1.20 = 0.144 m3

Pesopeldaﬁo = Vpeldatios * YHoA® * Nopeldaﬁos =0.144 20«2 = 5.76 kN
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PeSOpeldaﬁo 5.76
% (0 =

a= *1.20 =4.8kN/m
Arampa 1.44

Qpeldaiio =

Qacabado™ 1 kN/m
carga muerta total = qgescanso + Qacabado Apeldaiio = 9.4 kN/m

qtotal =9.4 kN/m
La armadura principal se la calculara como una losa maciza de hormigon armado;
transversalmente se dispondra de una armadura de reparto, cuya cuantia no sera inferior
al 20 % de la principal.
Se considera a la estructura como un apoyo simple y las cargas uniformes en toda su

longitud.
Figura 3. 18 Idealizacion de la escalera para determinar el momento maximo positivo

11.5 KN#m2 13 KM/mZ

2.4 i

Fuente: Elaboracion propia
Se considerara a la escalera como una losa plana

Figura 3. 19 Losa plana con apoyo simple

1.5 KN/m2 13 KN/m2

5. o

Fuente: Elaboracion propia
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Calculo de reacciones
Z M, = 0; Rb+24=115%120+0.6 +13%1.2* (1.2 + 0.6)
Rb = 15.15 kN
Z Mg = 0; Rax24=115%1.20%(1.204+0.6) + 13« 1.20 x 0.6

Ra = 14.25 kN

Distancia en X, donde el cortante es cero, para obtener el momento maximo

=R BB _q124m

Vx = Ra —Q]_*x - X = =
Q1 11.5

Momento méaximo a la distancia x

2

X
Mmasza*x—Q1*7

2

=883 kN *m

Mpax = 14.25 % 1.24 — 11.5 *

M, =883 1.6 =14.13kN *m
Con estos valores obtenidos se procede a determinar la armadura de la escalera

e Determinacién de la armadura longitudinal positiva

Datos iniciales

My = 1413 kN x cm Momento de calculo
Wpinlosas = 0.0015 Cuantia minima para losas
b, =120 cm Ancho de losa.

h=15cm Espesor de losa

r=25cm Recubrimiento de armadura
d=125m Canto util

e EIl momento reducido de célculo sera:
Mp
™ by A2 g
1413
~ 120+ 12.52  1.333

e = 0.0565
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Se tiene que u lim = 0.319 valor que se obtiene en funcién del tipo de acero fyk = 50
KN/ cm?
e Determinacion de la cuantia mecanica (wy)
Este valor se obtiene de la tabla 2.11
Con pug = 0.0565 - wg = 0.0592
e Determinacién de la armadura (As)

ws * by * d * fog  0.0592 % 120 % 12.5 » 1.333
fya B 43.478

Ag = 2.72 cm?

As =

e Determinacion de la armadura minima (As min)
Wmin = 0.0015
Ag min = Wmin * by, * d =0.0015%120*12.5
Agmin = 2.25cm?
Se debe escoger el valor mayor entre el area de calculo entre As y As min
Agcal = 2.72 cm?
Ag min = 2.25 cm?
Se escoge la armadura mayor entre las dos opciones, en este caso la Ag ¢a)
Para determinar el nimero de barras se considerara un didmetro de @ = 8 mm con un

area de As ¢ 8 = 0.503 cm?; entonces el niimero de barras sera:

As 2.72
N°de barras = = —— =5.41 barras
As$8  0.503

Se adoptaran 6 barras
Por lo tanto, se utilizard 6 @ 8 mm
Espaciamiento entre armaduras
_b—#fex®—2xr 120—6%0.503 —2%25
#fe—1 6—1

Se dispondra una armadura 6 @ 8 mm ¢/20 cm

= 22.39cm

e Determinacion de la armadura longitudinal negativa
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Para determinar la armadura negativa se considera la losa como un apoyo empotrado
en ambos lados.

Figura 3. 20 Consideraciones de las cargas para el calculo de la armadura negativa

115 KN/m?2 13 KM m2

[
R
[
F—

Fuente: Elaboracién propia

Figura 3. 21 Losa plana con apoyo empotrado

11.5 KN/m2 13 KN/m?2

2.4

Fuente: Elaboracién propia
Los resultados obtenidos para la losa empotrada son los siguientes:
Ra = 14.14 kN.
Rb = 15.56 kN.
Ma = 5.75 kN*.m
Mb =15.26 Kn*.m



e Armadura longitudinal negativa
My = 1526 * 1.6 = 2442 kN *cm  Momento de calculo

Wpninlosas = 0.0015 Cuantia minima para losas
b, =120 cm Ancho de losa.

h=15cm Espesor de losa

r=25cm Recubrimiento de armadura
d=125 cm Canto util

e EIl momento reducido de célculo sera:
Mp
T by a2 g
2442

=120+ 12521333 00977

Ug
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Se tiene que u lim = 0.332 valor que se obtiene en funcion del tipo de acero fyk = 50

kN/cm?
Siud < ulim No se necesita armadura a compresion
0.072 < 0.319 No necesita armadura a compresion
e Determinacion de la cuantia mecanica (wy)
Este valor se obtiene de la tabla 2.11
Con uz = 0.0977 - w, = 0.1048
e Determinacion de la armadura (As)

ws * by, *d* foqg  0.1048 x 120 * 12.5 + 1.333
fya B 43.478

A = 4.81 cm?

As =

e Determinacion de la armadura minima (As min)
Wmin = 0.0015
Ag min = Wmin * by, * d =0.0015*120*12.5
Agmin = 2.25 cm?
Se debe escoger el valor mayor entre el area de calculo entre As y As min
Agcal = 4.81 cm?
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Ag min = 2.25 cm?
Se escoge la armadura mayor entre las dos opciones en este caso la Ag ¢z
Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de @ = 8 mm con un

area de As ¢$8 = 0.503 cm2, entonces el nimero de barras sera:

As 4.81
= —— = 9,56 barras
As$8  0.503

N°de barras =

Se adoptaran 10 barras
Por lo tanto, se utilizara 10 @ 8mm
Espaciamiento entre armaduras
_b—#fe*@—Z*r_120—10*0.503—2*2.5
#fe—1 10-1

Adaptando una separacion de 15 cm

=12.21 cm

Se dispondra una armadura 10 @ 8 mm ¢/15 cm

e Calculo de la armadura de reparto
Esta cuantia no sera inferior al 20 % de la armadura principal por lo que se tiene lo
siguiente:
La armadura longitudinal positiva principal es:
As = 4.81 cm?
Considerando el 20 % se tiene:
As = 0.20*4.81= 0.96 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: ® = 8 mm

con un area de As ®8 = 0.503 cm?, entonces el nimero de barras a usar seré:

As 0.96
= ——=1.82 barras
As$8  0.503

N°de barras =

Se adoptaran 2 barras
Por lo tanto, se utilizara 2 @ 8m ¢/20 cm
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3.6. Desarrollo de la Estrategia para la ejecucion del proyecto

DISENO ESTRUCTURAL DE EDIFIO MULTIFAMLIAR
3.6.1. Especificaciones Técnicas

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item, el
equipo y maquinaria a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacién del

item y por ultimo la forma de pago. Ver A-5 Especificaciones técnicas pag. 54

3.6.2. Cémputos Métricos

En los computos meétricos se tiene el nombre del item, la unidad que efectuara el
computo, las dimensiones de la pieza, largo, ancho y alto, el niUmero de piezas iguales,
el volumen parcial y el volumen final de cada item de todos los modulos que

comprenden el proyecto. Ver A-6-1 CoOmputos métricos pag. 109

3.6.3. Precios Unitarios

El andlisis de precios unitarios fue realizado como se indico en el marco teorico del
presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el

anexo A-6-2 Precios unitarios pag. 139

3.6.4. Presupuesto General

El presupuesto general de la obra se obtuvo en funcién a los computos métricos y
precios unitarios correspondientes a cada item llegando a un presupuesto total de la
obra, que corresponde solo a los items presentados; este sera una parte del presupuesto
total de la obra dado que faltan otros modulos. Ver Anexo A-6-3 Presupuesto general

de la estructura pag. 171

3.6.5. Cronograma de Ejecucion

Se realizé un cronograma de ejecucion del proyecto que se recomienda seguir en la
construccion del Edificio Multifamiliar; segun el cronograma presente en el Anexo
A-7 pag. 172, se tiene planificada la construccion del Edificio en un plazo aproximado

315 dias a partir de la fecha que se planifique comenzar con la obra.
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4. CAPITULO IV APORTE ACADEMICO

En el siguiente capitulo se abordara la teoria y metodologia para realizar el disefio de
muros de contencidon de hormigdn armado. Para obtener resultados optimos en el
disefio del muro de contencion se aplicarén las recomendaciones de la Norma Boliviana

del Hormigon Armado (CBH-87) y la norma
4.1. Marco conceptual del aporte
4.1.1. Muros

Los muros son elementos constructivos cuya principal misién es servir de contencion,
bien de un terreno natural, bien de un relleno artificial. En la situacion anterior, el
cuerpo del muro trabaja esencialmente a flexion y la compresion vertical debida a su
peso propio es generalmente despreciable. Sin embargo, el muro desempefia una
segunda mision que es la de transmitir cargas verticales al terreno. La carga vertical
puede ser producida también por uno o varios forjados apoyados sobre el muro y por

pilares que apoyen en su coronacion transmitiendo las cargas de las plantas superiores.
4.1.2. Designaciones de Muro de contencion

Tomando el caso mas comdn de un muro de contencidn, se puede observar las

designaciones del mismo en la figura 4.1.

Figura 4. 1 Designaciones empleadas en muros

CORONACION
oo Bt
ALZADO 0
_"CUERPO
INTRADOS |+
TRASDOS

PUNTERA
TACON

Fuente: Sitio web
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Un muro sin puntera es de uso poco frecuente en edificaciones.

Un muro sin talén se usa cuando el terreno de trasdds es de propiedad ajena, en estos
casos, ademas de los inconvenientes técnicos que se tiene al adoptar esta forma,
también tienen problemas constructivos ya que el terreno puede no estar drenado, la
impermeabilizacion no suele ser posible, por tanto, no se puede garantizar que el muro

sea impermeable.

En cuanto al tacon, se prescindird del mismo cudndo no exista problema de

deslizamiento.
4.1.3. Tipologia de muros de contencion
4.1.3.1. Muros de gravedad

Se construyen con hormigén simple o mamposteria de piedra, dependen de su propio
peso y del suelo en el que descansa sobre la mamposteria para su estabilidad. Este tipo
de construccion no es econdmica para muros altos. Su resistencia se consigue por su
propio peso (figura a), normalmente carecen de cimiento diferenciado, aunque pueden

tenerlo (figura b).

Figura 4. 2 Muros de Gravedad

Lasllem P

] ¢ ¥ "

al) b

Fuente: Analisis y disefio de muros de contencion de hormigon armado. Rafael Torres
4.1.3.2.  Muros ménsula

Son los muros de contencion de uso mas frecuente y aunque su campo de aplicacion

depende de los costes de excavacion, hormigon, acero, enconfrado y relleno, se puede
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pensar que constituyen la solucion mas econdémica para muros de hasta 10 6 12 m de

altura.

Figura 4. 3 Muro ménsula

Fuente: Analisis y disefio de muros de contencion de hormigdn armado. Rafael Torres
4.1.3.3.  Muros de contrafuertes

Son similares a los muros en voladizo. Pero a intervalos regulares tienen losas
verticales delgadas de hormigon conocidas como contrafuertes que unen entre si el
muro con la losa de la base. La finalidad de estos contrafuertes es reducir las fuerzas

cortantes y los momentos flexionantes.

Figura 4. 4 Muros de Contrafuerte

al . B)
Fuente: Analisis y disefio de muros de contencion de hormigén armado. Rafael Torres

4.1.4. Empujes
4.14.1. Empuje activo

El tipo de empuje que se desarrolla sobre un muro esté fuertemente condicionado por
la deformabilidad del muro. En la interaccion muro-terreno, pueden ocurrir en el muro

deformaciones que van desde practicamente nulas, hasta desplazamientos que permiten
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que el suelo falle por corte. Pueden ocurrir desplazamientos de tal manera que el muro

empuje contra el suelo, si se aplican fuerzas en el primero, que originen este efecto.

Si el muro de sostenimiento cede, el relleno de tierra se expande en direccion
horizontal, originando esfuerzos de corte en el suelo, con lo que la presion lateral
ejercida por la tierra sobre la espalda del muro disminuye gradualmente y se aproxima

al valor limite inferior, llamado empuje activo de la tierra.

Figura 4. 5 Empuje activo

e —

Fuente: Analisis y disefio de muros de contencion de hormigon armado. Rafael Torres

1
Eq = SYH?K,

— Z(E_E) _ 1-sin@
Ka tan 4 2 1+sin @

4.1.4.2. Empuje pasivo
Si el muro empuja en una direccién horizontal contra el relleno de tierra, como en el
caso de los bloques de anclaje de un puente colgante, las tierras asi comprimidas en la
direccién horizontal originan un aumento de su resistencia hasta alcanzar su valor
limite superior, llamado empuje pasivo de la tierra. Cuando el movimiento del muro da

origen a uno de estos dos valores limites, el relleno de tierra se rompe por corte.

Figura 4. 6 Empuje pasivo

] —_—>

>
El muro empuja
contra la tierra

poofommmEtmEs
 —

I I H/3

La tierra reacciona
con empuje pasivo
cuyo valor maximo es

Ep

Fuente: Analisis y disefio de muros de contencién de hormigon armado. Rafael Torres
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E, = %]"‘Hzﬁp K, = tan® (§+g) =

1+sin@
1-s5in@

4.1.4.3. Empuje de reposo de la tierra

Si el muro de contencion es tan rigido que no permite desplazamiento en ninguna
direccion, las particulas de suelo no podrén desplazarse, confinadas por el que las
rodea, sometidas todas ellas a un mismo régimen de compresion, origindndose un

estado intermedio que recibe el nombre de empuje de reposo de la tierra.

Este es el caso mas frecuente en muros de sétano debido a que el mismo esta arriostrado

en sus lados lo que le impide el deslizamiento.
E. =y, xhxK k =1—sen(®)
4.1.5. Formas de agotamiento en los muros
4.15.1. Deslizamiento

Como consecuencia del empuje activo de las tierras y si el tacon y la puntera no estan
bien disefiados, asi como toda la base cara a un estudio del rozamiento como el suelo,
el muro tiende a desplazarse en el sentido que le obliga el empuje activo. La solucion

de este caso consiste en aumento del tacdn, del grueso de la puntera del total.

Figura 4. 7 Deslizamiento debido al empuje activo

2
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Fuente: Analisis y disefio de muros de contencion de hormigon armado. Rafael Torres.
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415.2. Vuelco

Observando la figura 4.8 se aprecia facilmente que la puntera ejerce una accion intensa
sobre el terreno; si resulta que dicha accidn en ese lugar supera la resistencia mecanica
del terreno, la puntera produce un asiento del terreno y tiende a provocar el vuelco del
muro tal como se ha indicado en la figura. La solucion para estos casos es un aumento
de la superficie de asiento de la puntera, ya que cuanto mayor sea la superficie de la

puntera menos presion ejercera sobre el terreno.

Figura 4. 8 Vuelco del muro de contencion

Fuentes: Analisis y disefio de muros de contencién de hormigon armado. Rafael Torres
4.15.3. Rotura del alzado

La rotura del alzado se produce cuando no se ha calculado bien la armadura de union
del alzado con la base. En la seccion indicada aparecen un momento y un esfuerzo
cortante que puedan producir efectos importantes si no se han tenido en cuenta. La
solucidn de este fallo se logra con la colocacion de la armadura necesaria a los efectos

del calculo.
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Figura 4. 9 Deformacion excesiva del alzado

Fuente: Analisis y disefio de muros de contencion de hormigdn armado. Rafael Torres
4.1.5.4. Roturas de la punturay del talén

La puntera y el talon, si no han sido armados de acuerdo con los resultados obtenidos
del estudio de sus esfuerzos, pueden resultar dafiados mediante grietas que llevaran a

la rotura de piezas tal como se indica en la figura.

Figura 4. 10 Rotura de puntera y talon

T T

ROTURA DEL TALOA

ROTURA DE LA PUNTERA
Fuente: Analisis y disefio de muros de contencion de hormigén armado. Rafael Torres

4155. Hundimiento

Este fallo se produce cuando confiados en que la resistencia del terreno asienta el muro
es uniforme en toda su profundidad. Sin embargo, esto no es siempre cierto, sucede

que en la auscultacién en un terreno puede dar que a cierta profundidad tenga una
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determinada resistencia, capacidad de soportar un esfuerzo, y que, sin embargo;
profundizado un simple metro esta capacidad haya disminuido, por lo que esto es lo

que produce fallo por asiento general.

Figura 4. 11 Hundimiento del Muro

2 ﬂ e

|
Ld
Fuente: Analisis y disefio de muros de contencion de hormigon armado. Rafael Torres

4.1.6. Seguridad del muro de contencion
4.1.6.1. Seguridad a vuelco

Es préctica usual aceptar una seguridad de 1.8 para las acciones frecuentes y reducir
este valor a 1.5 para combinaciones que incluyan acciones infrecuentes o
excepcionales. En el caso particular de comprobacion asi mismo, el valor suele

reducirse a 1.2.
4.1.6.2. Seguridad a deslizamiento

El valor a deslizamiento suele adoptarse un valor minimo de 1.5, excepto para las

comprobaciones asi mismo, en que dicho valor suele reducirse a 1.2.
4.1.6.3. Disposiciones relativas de las armaduras
4.1.6.3.1. Armadura vertical

El area de las armaduras verticales debe estar comprendida entre el 4 por mil y el 4 %
de Ac. Estas armaduras deben repartirse, en general, la mitad en cada cara. Pueden

disponerse, también en una sola capa central.
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El espaciamiento entre dos barras verticales proximas no debe sobrepasar el doble del
espesor del muro, ni los 30 cm.

4.1.6.3.2. Armadura horizontal

Debe disponerse una armadura horizontal, paralela a las caras del muro y colocada
entre la armadura vertical y el paramento mas proximo. Su cuantia sera, al menos,

igual al 50 % de la correspondiente armadura vertical.

La separacion entre dos barras horizontales proximas no sera superior a 30 cm. Su

diametro no sera superior a la cuarta parte del correspondiente a las barras verticales.
4.2. Alcance del Aporte Académico

Como un aporte, en el presente proyecto de grado se propone el Disefio estructural de
Muros en Ménsula de Hormigon Armado; este muro de contencidn estara dispuesto
perimetralmente a una profundidad de 1.50 metros respecto del nivel de la cota de calle.
Se debe tomar en cuenta que este proyecto tiene vecinos colindantes y por tal motivo
se debe respetar estas propiedades privadas, al momento de determinar la disposicion
del muro de contencion. El disefio de la estructura se lo ejecutara por el software
Cypecad 2017 m, bajo las especificaciones de la norma Boliviana del Hormigon
Armado CBH 87.

En el aporte académico propuesto se determinara las cargas actuantes a la que estara
sometido el muro y garantizar el equilibrio del mismo, para poder calcular la armadura
requerida en un tramo de seccién del muro, mediante la normativa especificada

anteriormente.
4.3. Aporte Académico
4.3.1. Disefio de Muro en Ménsula de hormigdén armado

En el siguiente apartado se describe el procedimiento de calculo y verificacién de un
tramo de muro en ménsula; como ejemplo se plantea el muro en ménsula M1 que estara

expuesto a cargas ligeras de vehiculos y al empuje del terreno.
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4.3.2. Desarrollo del célculo

Para poder realizar el disefio muro de Sotano se extrajo del software Cypecad los
esfuerzos que se producen en el muro y de esta manera analizar cual es el muro que

presenta mayores solicitaciones y poder realizar su disefio.

A continuacién, se presentan los esfuerzos obtenidos del programa Cypecad,
pertenecientes a cada muro; de todos los esfuerzos analizados, se realizara el disefio

del Muro M1 ya que en €l se presentan los méaximos esfuerzos.

Tabla 4. 1 Esfuerzos en Muros

MURO 1 MURO 2 MURO 3
Momento Vertical (Mx) | Mmax | Mmin | Mmax | Mmin | Mmax | Mmin
Peso propio 3.7 -0.9 0.15 -1.02 1 -3_58
Carga permanente 5.26 -1.08 025 -1.49 1.42 -5_88
Empuje Terreno 1.7 -6.39 3.97 -1.23 6.23 -1.75
Sobrecarga de Uso 1.75 -0.46 0.07 -0,58 0.54 -1.67

Total| 12,41 | -5.83 4.44 -4.32 9,19 | -12.88
Momento Horizontal (My)

Peso propio 1.1 -2.86 0.15 -1.02 275 -1.01
Carga permanente 1.61 -4.07 025 -1.49 3.12 -1.33
Empuje Terreno 1.39 -3.6 3.97 -1.23 2.08 -1.64
Sobrecarga de Uso 058 -1.5 0.07 -0_58 1.35 -0.5
Total] 4.68 |-12.03| 4.44 -4.32 9.3 -4.48

MURO 4 MURO 5 MURO 6 MURO 7

Mmax | Mmin | Mmax | Mmin | M max | M min | M max | M min
1.79 | -1.73 | 0,14 -0.37 027 | -2.57 3.16 -0.43
294 | 294 0.2 -0.48 0.3 -2.95 492 -0.58
014 | -539 | 7.55 -0,92 1.01 -1.06 1.79 -7.58
073 | -0,89 | 0,08 -0.2 0.13 -1.2 1.73 -0.24
56 |-1095| 797 -1.97 1.71 | -7.78 11,6 -5.83

249 | 061 092 | -011 | 032 [ -1.19 | 094 | -2.83
246 | 068 | 116 | 016 | 09 | -1.5 | 147 | 432
138 | 355 3.03 | -144 | o84 | 323 | 131 | -3.02
1.04 | 027 ] 047 | -0.07 | 036 | -0.61 | 052 | -156
737 | 511 | 558 | -1,78 | 242 | 653 | 424 [-11,03

Fuente: Elaboracion propia



Datos: Muro 1

Geometria

Altura del muro: 1.80 m

Altura del muro hasta la cota de terreno:1.50 m

Espesor del muro constante: 0.25 m

Vuelo intradés: 0.80 m

Altura de la zapata: 0.30 m

Terreno

Coeficiente de rozamiento terreno- cimiento :0.5

Tension admisible:; 0.184 MPa

Estratos

Descripcion = Arcilla semidura

Cargas

Cargas sobre el terreno del trasdés: g= 5kN /m?

Calculo peso propio

Al = 1.80*0.25= 0.45 m?

Xcgl =0.25/2=0.125m

Peso: Vol* yy. =0.45*1*20 = 9 kN

Peso* brazoX = 9*0.125 =1.125 kN/m

Peso* brazoY =9*1.20 = 10.8 kN/m

1.3

Al

AZ

0.2

B UI3 .

DC

A

(m?)

Xcg
(m)

Ycg
(m)

W (kg)

W*BrazoX
(kg*m)

W*brazoY
(m)

1

0.45

0.125

1.20

1.125

10.8

2

0.24

0.40

0.15

4.8

1.92

0.72

Y Total

0.69

13.8

3.045

11.52

132
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X peso * brazoX  3.045
% Peso ~ 13.8

Xcg = =0.22m

X peso * brazoY 11.52
X Peso ~ 13.8

Ycg = =0.83m

Peso del muro (W) = 13.8 kN

Sobre el muro de contencion actlan cargas verticales y horizontales, pero la mayoria
de estas cargas son tomadas por las columnas y transmitidas hacia las zapatas, por lo

que la carga vertical que recibe es minima.

Con los resultados obtenidos del estudio de suelos, tomando sus parametros de los
limites de Atterberg se obtendra los valores del angulo de rozamiento y la cohesion del
suelo de acuerdo a las propiedades geotécnicas de suelos en el valle central de Tarija

haciendo uso de las formulas que se citan en el libro. (Alberto B. R., 2021)
Datos necesarios

LL =30.48 %

IP=13.7%

Angulo de rozamiento

O = |—446.322 + o132 O = |—446.322 + o132
B ' IP - ' 13.7
® = 15.56°
Cohesioén
C = 68.452 1050.84 C = 68452 1050.84
e LL e 30.48
C = 33.975 kPa

Empuje debido a la sobrecarga
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Ese =q*k
k= 1-sen(@) =1-sen(15.56°) = 0.73
Es. = 5 *0.73 = 3.65 kN/m

Empuje del terreno en reposo

E reposo = ¥s *h*K

E reposo = 19.62 * 1.5 x (1 — sen(15.56°) = 21.53 kN/m

Presion total producida por los empujes

Eiotar = Esc + Erep

Eipta1 = 3.65+21.53 =25.19 kN/m

En las figuras 4.12 y 4.13 se presenta la accion de las presiones del terreno con las dos
situaciones de empujes con la sobrecarga y sin ella, donde la presion producida por la
sobrecarga que viene de los vehiculos de tréfico liviano es uniforme en toda la altura
del muro, mientras que la presién producida por el empuje del terreno en reposo actla

de forma triangular.

Figura 4. 12 Empuje sobre el Muro sin Sobrecarga

+0.30
+0.00 —z

%

-1.50

_21.54 (-1.50)

Fuente: Software Cypeca
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Figura 4. 13 Empuje sobre el Muro con Sobrecarga

+0.30

-1.50

-25.19 (-1.50)

Fuente: Software Cypecad
Esfuerzos en el Muro

Los esfuerzos en el muro, se los obtuvo mediante del software Cypecad, en el icono
Envolventes en Muros; estos esfuerzos para el disefio se los determind mediante una
interpretacion de los valores, debido a que el programa no cuenta un modelo en el cual

se pueda obtener estos valores de manera mas exacta.

Para realizar el disefio del muro se tomaron los valores de esfuerzos que produce el
empuje del terreno de manera horizontal, debido a que es el que intenta desestabilizar
al muro, y por otro lado el empuje que generan las demés cargas son pequefios en

comparacion al empuje del terreno.

Tabla 4. 2 Envolvente del tramo en analisis de muro para Armadura Vertical

HinGtesis Parte Parte Parte
P Superior Central Inferior
Empuje Terreno 0 1.16 6.39

Fuente: Elaboracion propia

En la siguiente figura se muestra de qué punto se extrajeron los valores del esfuerzo

provocados por el empuje del terreno.
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Figura 4. 14 Envolvente del Empuje del Terreno

|

Fuente: Software Cypecad

Los valores presentados en la Tabla 4.2 serdn mayorados por la combinacion de cargas
de acuerdo a norma.

El disefio del muro se lo realiza a flexion, considerando como una viga impedida al
deslizamiento en la parte inferior, para lo cual es necesario conocer los esfuerzos
primeramente verticales, para determinar la armadura vertical del muro.

M =6.39 KN*m/m




Momento para la Armadura vertical
Se disefiara con el momento maximo para el tramo del muro

Momento de disefio = 6.39 *1.6 = 10.22 KN*m/m

Base de la viga bw = 25cm

Altura de la viga h =100 cm
Recubrimiento d=3cm

Canto util d=b—d'=25-3=22cm

Resistencia del hormigon: fck = 2 kN/ cm?

Resistencia del acero: fyk = 50 kN/ cm?

Resistencia de calculo del hormigon: fcd = %50 = 1.333 kN/cm?

Resistencia de calculo del acero: fyd = % = 43.478 N/cm?

Y= 1.5; y.= 115
e Determinacion del momento reducido de célculo: ud
Mp 1022

= 0.020 = 0.030

Ha = S d2«f,, 100 = 222  1.333
Se tiene que u lim = 0.332 valor que se obtiene en funcion del tipo de acero fyk
kN/cm?

Si ud < ulim No se necesita armadura a compresion
0.030 < 0.319 No necesita armadura a compresion
e Determinacion de la cuantia mecanica (wy)

Este valor se obtiene de la tabla 2.11
Con ug = 0.030 - w, = 0.0310

e Determinacion de la armadura (As)

ws * by, *d * fog  0.0310 * 100 * 22  1.333

A. =
s fya 43.478

= 2.09

Ag = 2.09 cm?
e Determinacion de la armadura minima (As min)

Wmin = 0.0009 para armadura vertical en muros

137

=50
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Ag min = Omin * by, * d =0.0009*100*22
Agmin = 1.98 cm?
Se debe escoger el valor mayor entre el &rea de célculo entre As 'y As min
Ag a1 = 2.09 cm?
Ag min = 1.98 cm?
Se escoge la armadura mayor entre las dos opciones en este caso la A ¢
e Determinacion del numero de barras

Numero de barras si usamos ® 10 mm que tiene un area igual a 0.785 cm?

2.09 cm?

Ndmero de barras= ———— = 2.66 barras = 3 barras
0.785 cm

El espaciamiento entre barras sera

E amiento — 100 _100_3333
spaciamiento = N barras -~ 3~ 3%

Se dispondra de 3 barras ® 10 ¢/30 cm
Envolvente para determinar la armadura Horizontal

Tabla 4. 3 Envolvente del tramo en analisis para Armadura horizontal

Hipstesis Parte Parte Parte
P Superior | central | Inferior
Empuje Terreno 0.95 0.60 2.51

Fuente: Elaboracion propia
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Momento Horizontal

Momento de disefio = 2.51*1.6 = 4.14 km*m/m

Base de la viga bw = 25cm

Altura de la viga h=180cm
Recubrimiento d=3cm

Canto util d=b-d'=25-2=22cm

Resistencia del hormigon: fck = 2 kN/cm?

Resistencia del acero: fyk = 50 kN/cm?

Resistencia de calculo del hormigon: fcd = %50 = 1.333 kN/cm?

Resistencia de calculo del acero: fyd = 20 = 43.478 KN/m?

1.15
y.=1.5; y.=1.15
e Determinacion del momento reducido de célculo: ud
Mp 414

_ = = 0.01 ~ 0.03
Ha =y S d2xf, 180222 x 1.333

e Determinacion de la cuantia mecanica (wy)
Este valor se obtiene de la tabla 2.11
Conuy = 0.03 - w, = 0.031
e Determinacion de la armadura (As)
ws * by, *d * fog  0.031 x 180 * 22  1.333
fya B 43.478
A = 3.76 cm?
e Determinacion de la armadura minima (As min)

Ag =

Wmin = 0.0006 para armadura horizontal en muros en una cara
Ag min = Wmin * by, * h =0.0006*100*22
Ag min = 3.52 cm?
Se debe escoger el valor mayor entre el area de calculo entre As y As min
Ag a1 = 3.76 cm?
Ag min = 3.52 cm?
Se escoge la armadura mayor entre las dos opciones en este caso la Ag ,,in

e Determinacién del nimero de barras
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Numero de barras si usamos ® 8 mm que tiene un area igual a 0.503 cm?

3.76 cm?
0.503 cm2

NuUmero de barras= = 7.47 barras =~ 8 barras

El espaciamiento entre barras sera
180 180
N° barras 8

Se dispondra de 8 barras @ 8 ¢/25 cm

Espaciamiento = =225cm

La armadura de coronacion esta formada por 29 16mm por cara.

4.3.3. Zapatas Corridas

Para la obtencion de los esfuerzos en la zapata corrida se tomaron los que se encuentran
en la parte baja de los envolventes de muros.

Axil Vertical

Peso propio = 43.31 KN/m

Carga permanente = 49.16 KN/m

Sobrecarga de uso = 14.24 KN/m

Carga total Axil Vertical N: 106.77 kN/m

Mx =5.52 kN*m/m

My = 10.60 KN*m/m

Qx =10.4 kN /m

Qy =21.93 kN/m

Resistencia caracteristica del H°A° Fck = 2 kN/cm?
Resistencia caracteristica del acero Fyk =50 kN/ cm?

Resistencia de calculo del hormigén: fcd = 1i50 = 1.333 kN/cm?

Resistencia de calculo del acero: fyd = % = 43.478 kN/cm?

0,0m = 0.184 MPa Capacidad portante del suelo de fundacién
Cohesion C = 33.975 kPa
Dimensiones de la zapata corrida

Ancho: 0.80 m
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Alto: 0.30 m
Espesor del muro: 0.25 m
b=30cm
e Calculo de la excentricidad
- M_B
N~ 6
e= 52 _ 0.052m < 98
106.77 -6

Corresponde a una distribucion trapezoidal de las presiones y se calcula con la siguiente

N (1+6*e)
= *
R )

formula:

106.77 6 + 0.052 N

Omar = Trogg* (14— —) = 17510—— < 0.184—
106.77 6+ 0.052 N

Omin = Trogo* (1=~ —) = 9182—— < 0.184—

Momento que se produce en el vuelo
M = 73.45 % 0.15 4+ 66.62 * 0.027 = 15.618 KN * m/m
M = 15.618 x 1.6 = 25.09 kN * m/m

e Comprobacion al vuelco
!

a
Y, = ~>15
* = My "2

N' a 106.77 0.80

 — = *

Y, =
¥ My 2 10.60 2

= 4.06 > 1.5 Cumple.

" b
Y, = =>15
YT Mx 2
N a 106.77 0.8
Yy=——x== * — = 7.81 > 1.5 Cumple.

Mx" 2 5.52 2
e Comprobacion al deslizamiento
A*05x%C
_— >

1.5
Vixr)

2.6x2.6%*0.5%33.975
10.4

=11.04 > 15
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2.6 x2.6%0.5%33.975

5193 =523> 15
e Célculo de la armadura necesaria
Para un ancho de 80 cm y alto 30 cm
. My
Har1 = ardZsf. * for
2509
Har = 80w 2521333 00376
w = 0.0390
wxb*d*f,
S fya
A = 0.0390 * 80 * 30 * 1.333 — 286 om?
$ 43.478

e Célculo de la armadura minima
Amin = Pmin *b * d
Apmin = 0.0015 * 80 * 25 = 3 cm?
Se adopta la armadura mayor de A; = 3 cm?
Para determinar el nUmero de barras se considerara el siguiente didmetro: ® = 12 mm

con un area de As = 1.13 cm?, entonces el nimero de barras a usar seré:

N°de b A 3 6530
e arraS—AQ)— 113— . ~ arras

Se asumira3 @ 12 mm
La separacion entre barras seré:

_b—N°debarras*(Z)—2*r
5= N°de barras — 1
80—3%113x—-2%5

s = 3_1 =33.30cm

Se utilizara3 @ 12 ¢/ 30 cm

e Calculo de la armadura necesaria
Para un ancho de 100 cm y alto 30 cm

Mdl
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2509
a1 = 100w 252 % 1333 00301
® = 0.031
p o @t defuy
fya
4 o 003104100:2541333
43.478

e Calculo de la armadura minima
Amin = Pmin *b * d
Apin = 0.0015 % 100 * 25 = 3.75¢cm?
Se adopta la armadura mayor de A; = 3.75 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerar el siguiente diametro: ® = 12 mm
con un area de As = 1.13 cm?, entonces el nimero de barras a usar sera:

As  3.75
N°de barras = — =

4, =113 = 3.31 barras

Se asumira4 @ 12 mm

La separacion entre barras seré:
_b—N°debarras*(Z)—2*r

5= N°de barras — 1

100 —4+1.13%«—2%5
s = = 2849 cm

4 -1
Se utilizara 4 @ 12 ¢/ 30 cm
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CONCLUSIONES:

Habiéndose finalizado el “Disefio Estructural del Edificio Multifamiliar” y cumpliendo

de manera satisfactoria los objetivos propuestos, se concluye:

e Del levantamiento topografico realizado en el terreno su concluye que la
superficie es plana, presenta desniveles minimos lo que facilita el proceso de
limpieza y nivelacion del mismo.

e El tipo de arquitectura del disefio esta pensada para este tipo de edificaciones,
siendo sus ambientes muy bien dispuestos, ademas que los mismos son
modernos y comodos.

o Se realizo el estudio de suelos determinando la capacidad portante realizado en
dos pozos de exploracion a diferentes profundidades de hasta los 6 m; se realizo
el disefio con una capacidad portante minima del suelo de 1.88 kg/cm? en base
a esta resistencia obtenida se decidié fundar a los 2m de profundidad y se
determind el tipo de fundacion més adecuada siendo ésta de zapatas centrales y
zapatas corridas.

e Para el disefio de la cubierta metalica se utiliz6 el software Cype 3D, donde se
verificd los perfiles metélicos que conformaban la cubierta siendo éstas
disefiadas con perfiles costanera metalicos, la cuerda superior como inferior con
perfiles CF 100*40*3 mm y para las diagonales y montantes con perfil CF
60*40*2 mm; ambos perfiles son comunes en nuestro medio.

e Se utilizo el software CypeCad 2017 para el disefio de la estructura, donde se
verificoO la cuantia de los elementos més solicitados de forma manual,
obteniéndose resultados con muy poca variacion respecto a los proporcionados
por el software siguiendo las especificaciones de la normativa Boliviana del
hormigon CBH-87.

e En el disefio de vigas se optd por uniformizar las secciones principales de la
estructura en todos los niveles obteniendo una dimension en vigas principales
de 45x25 cm.
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Se realizé el disefio de verifico que las columnas de la estructura son las que
presentan mayor solicitacion con armaduras que requerian diametro de hierro
de 20 mm, a diferencia de las columnas perimetrales, de manera que se tienen
diferentes secciones de columnas.

Para el disefio de losas alivianadas con viguetas pretensadas en una direccion,
se opto por colocar complemento de plastoformo en vez de blogue de ceramica,
por el hecho de ser méas liviano ademéas que se reduce el peso por metro
cuadrado. Por otra parte, el plastoformo es un aislante térmico y acustico muy
usado en nuestro medio y para el tipo de estructura de un edificio multifamiliar
no debe existir la contaminacion acustica desde los pisos superiores.

Se realizo el disefio del muro de hormigén armado en un tramo del mismo
donde se presentaban mayores solicitaciones debido a los empujes; se disefid
bajo las especificaciones de la norma boliviana, considerando los empujes del
terreno como el empuje predominante para realizar el célculo de la armadura
del mismo, obteniéndose resultados similares a los presentados por el software.
El presupuesto de la estructura se determind mediante el software Prescom por
el cual se consideraron los médulos de obra gruesa y obra fina con un precio de
3.582.036,62 Bs; se consideraron los precios unitarios vigentes en nuestro
medio.

Para la construccion del Edificio Multifamiliar se determiné un tiempo de 315

dias calendario para su ejecucion.
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RECOMENDACIONES

Se recomienda:

Realizar un buen estudio geotécnico es primordial para poder realizar un
planteamiento de alternativas en cuanto al tipo de cimentacion, esto con el fin
de obtener una buena respuesta estructural del lado de la seguridad y economia
de la estructura.

Verificar la capacidad portante del suelo antes de la ejecucion del proyecto con
el numero de pozos de exploracion que se crean necesarios y a la profundidad
que sea requerida por los responsables de la ejecucion de la obra.

El software de disefio CYPECAD, solo es una herramienta con que contamos
para realizar el disefio; se recomienda siempre verificar algunos elementos para
poder tener la certeza que el disefio es 6ptimo.

Se debe ser muy minucioso al momento de introducir valores al programa
porque se pueden cometer errores que alterarian los resultados y éstos no sean
optimos, por lo que se recomienda tomarse el tiempo necesario para analizar y
verificar la introduccién de datos al programa.

Es necesario realizar una verificacion manual de los elementos ya que presentan
variaciones en su armado que pueden llegar a ser de gran importancia, mediante
un andlisis de la estructura con los métodos tradicionales para tener una
referencia de comparacion de los resultados que entregue el software.

Para lograr la resistencia del hormigdn requerida en disefio se recomienda
hormigonar con hormigones premezclados ya que se tiene una cierta garantia y
se reduce el tiempo y costo de obra. Utilizar agregados de buena calidad y
tamafos indicados en las especificaciones técnicas.

Al realizar el disefio de las estructuras de hormigon armado como es el caso de
las vigas, columnas, zapatas, muros y losas, se recomienda cumplir con los
recubrimientos minimos que indica la Norma Boliviana del Hormigon Armado,
para evitar la posible oxidacion de la armadura que pueda disminuir

considerablemente su resistencia.



147

Tener en cuenta el software CypeCad en sus propiedades de presentar las
envolventes del muro de contencion, para obtener los esfuerzos solicitados; el
programa lo representa como una pantalla a colores para denominar a los
valores méximos y minimos siendo éstos muy subjetivos para su obtencion.
En el proceso de construccion del muro de contencidn en el hormigonado se
debe adicionar un aditivo impermeabilizante como ser el Sika 1, esto con el fin
de proteger al muro que estara en contacto con el suelo.

En la construccion se debe seguir estrictamente los planos de detalles y
especificaciones técnicas para evitar fallas en el comportamiento de la

estructura.
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