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1 ANTECEDENTES
1.1 El problema
El problema identificado que sustenta la demanda del proyecto, es la discontinuidad de la
formacién académica del nivel secundario, que existe en la comunidad san Telmo y sobre
todo en las comunidades cercanas a esta.
1.1.1 Planteamiento
De acuerdo a las estadisticas proporcionadas por el INE (Instituto Nacional de Estadistica),
el 77.1 % de los jovenes estudiantes del area rural no contintan con su formacion académica
en el nivel secundario, provocando que solo el 22.9 % de los estudiantes lleguen a concluir
el bachillerato.
De mantenerse esta situacion es posible que se incremente la discontinuidad en la formacion
académica en los estudiantes del area rural y en consecuencia se puede producir la
desintegracién de familias por el incremento de migracion de la comunidad, indices bajos de
desarrollo, provocando una mayor pobreza en la comunidad debido al abandono de la
educacion, también esto trae consecuencias directas a los jovenes, en su futuro ya que no
podran conseguir buenos empleos con su formaciéon basica.
Por esta razon se plantea la solucion del disefio estructural y construccion de un colegio-
internado en la comunidad San Telmo.
1.1.2 Formulacion de la solucion
Con el disefio estructural y construccion en la comunidad de San Telmo se pretende
solucionar el problema puesto, este Colegio-internado contard con ambientes comodos y
apropiados para brindar mejor servicio y asi de esta manera ayudar a los jovenes que
concluyan el bachillerato.
1.1.3 Sistematizacion
Con la solucidn elegida a causa del problema planteado en la matriz P.C.E.S (ver anexo A-
1) “Disefio estructural y Construccion del Colegio-Internado san Telmo rio bermejo” con un
estudio técnico y econdémico en el estudio del perfil de las estructuras de sustentacién para el
proyecto, se vio por conveniente elaborar lo siguiente:

e Estructura de sustentacién para la cubierta: se lo realizard de acuerdo al disefio

arquitectonico.



e Estructura de sustentacion de la edificacion: se lo ejecutara con una estructura
porticada de H°A°.

e Estructura de cimentacion: se lo construira con zapatas de H°A° (Supeditado al

estudio de suelos, se efectuard el disefio de la cimentacion).

1.2. Objetivos
El proyecto de ingenieria civil tiene los siguientes objetivos:
1.2.1 General.

o Realizar el disefio estructural del colegio san Telmo rio Bermejo en el municipio de
Padcaya provincia Aniceto Arce, mediante la Norma Boliviana del Hormigén CBH-
87.

1.2.2 Especificos
Entre los objetivos especificos se plantean los siguientes:

e Determinar las caracteristicas mecanicas del terreno de fundacién, mediante el ensayo
SPT, para poder seleccionar de forma adecuada la cimentacion de la edificacion.

e Estimar el presupuesto referencial de la estructura disefiada (coOmputos métricos,
andlisis de precios unitarios y presupuesto general) mediante planillas Excel,
realizando un andlisis de los mismos, para saber cuanto costara aproximadamente el
proyecto.

e Desarrollar un cronograma de ejecucion de obra, con la ayuda del programa Microsoft
Project, para asi saber aproximadamente el tiempo que tardara la ejecucion del
proyecto.

1.3 Justificacion

Las razones por las cuales se elabora el proyecto de ingenieria civil son las siguientes:

1.3.1 Académica

Se profundizo y se puso en préactica los conocimientos adquiridos en la carrera sobre el disefio
estructural de edificaciones, analizando las estructuras de acuerdo a sus usos. Ademas, se
planted soluciones a los distintos problemas que se presentaron en el calculo estructural

basandose en el principio de ingenieria que son el analisis, calculo y verificacion.



1.3.2 Técnica
Se utilizo el software estructural “CYPECAD” para el célculo de la estructura porticada,
verificando los resultados del mismo, con el calculo manual de la infraestructura.
La comunidad san Telmo cuenta con un espacio apto para el disefio estructural del proyecto,
su topografia permite realizar un disefio econdmico, la accesibilidad al lugar del proyecto es
estable, encontrandose a un lado de la carretera principal a bermejo.
1.3.3 Social
Se trata de contribuir a la poblacion estudiantil de la regiébn como de las comunidades
aledafas, con este disefio estructural del Colegio para mejorar la calidad de ensefianza-
aprendizaje de los jovenes.
1.4 Alcance del proyecto
El mismo contempla el calculo estructural del Colegio san Telmo rio bermejo en el municipio
de Padcaya, provincia Aniceto Arce.
1.4.1 Resultados a Lograr
En el proyecto de Ingenieria Civil se incorporo los siguientes resultados:
e Estudio de suelos: capacidad portante, clasificacion del suelo por el método SUCS
(Laboratorio de la UAJMS-Ensayo de penetracion estandar — granulometria — limites
liquido y plastico).

e Analisis, calculo y disefio de la cubierta.
e Analisis, calculo y disefio estructural (vigas, columnas y losas).
e analisis y calculo de fundaciones.

1.4.2 Restricciones

En el proyecto se presentaran las siguientes restricciones:
e Disefio y calculo de instalaciones hidrosanitarias.
e Disefio y calculo de instalaciones eléctricas.

e Disefio y calculo del internado.



1.4.3 Aporte académico

Se realizard un analisis comparativo entre el disefio estructural de una rampa con losa
aligerada y una rampa con losa maciza, para determinar el disefio mas optimo y economico
para el disefio general de ingenieria civil.

1.5 Localizacion del proyecto

El departamento de Tarija se encuentra ubicado en el extremo sureste de Bolivia. La capital
del departamento de Tarija es la ciudad de Tarija, se encuentra situada entre los 21°32°00”’
de latitud sur y los 64°47°00" de latitud oeste del meridiano de Greenwich, y una altitud
promedio de 1.866 m.s.n.m., tiene una extensién de 37.623 Km y su poblacion es de
aproximadamente 200.000 habitantes.

La comunidad san Telmo rio bermejo, distrito 12 del municipio de Padcaya, provincia
Aniceto Arce, estd ubicada al sur del departamento de Tarija, entre las coordenadas
geograficas 22°31°57.63” de latitud sur y 64°24°43.85” de longitud oeste y una altitud
aproximada de 548 m.s.n.m. (ver anexo A-2).

1.5.1 Aspectos socioeconomicos relevantes

El lugar del emplazamiento de la obra cuenta con los siguientes servicios publicos como ser:
agua potable y alcantarillado sanitario administrados por EMAAB (Empresa municipal de
agua y alcantarillado Bermejo), energia eléctrica administrada por SETAR (Servicios

eléctricos de Tarija).
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2 MARCO TEORICO

Para el logro del objetivo general de la propuesta, “Disefiar la estructura de sustentacion del
Colegio San Telmo rio bermejo” (Municipio de Padcaya), se debe tener conocimiento del
suelo de fundacion donde se emplazara el colegio. Idealizar y definir las estructuras de
sustentacion de la nueva infraestructura, definir los materiales a emplear, las cargas a utilizar
en el disefio, los métodos y normas a utilizar.

2.1 Levantamiento topografico

Se define como el conjunto de operaciones ejecutadas sobre un terreno con los instrumentos
adecuados para poder confeccionar una correcta representacion grafica o plano, por medio
de los tres elementos del espacio (longitudes “x, y”, altitud “z”), ya sea directamente o
mediante un proceso de calculo, que representan una determinada area, para posteriormente
representarlos graficamente en un plano a escala determinada.

2.2 Estudio de suelos

La exploracion de suelos es muy importante debido a que todas las obras sean cual sean se
apoyan sobre el terreno, ademas nos sirve para conocer las caracteristicas fisicas, quimicas,
mecanicas del suelo y su clasificacion, para asi poder determinar la buena seleccién del tipo
de fundacion que se empleara en el disefio estructural de una obra.

2.2.1 Ensayo de penetracion estandar S.P.T.

Para la exploracion de suelos, uno de los métodos mas utilizados, es el S.P.T. ademés de ser
muy econdémico. ElI mismo que nos permite determinar las caracteristicas, espesor y
estratificacion de los materiales que se encuentran en el subsuelo, asi como también permite
conocer la resistencia a la penetracion en funcion del nimero de golpes (N) de los diferentes
estratos que conforman el subsuelo a diversas profundidades. Estd normalizado desde 1958
por la Norma D1586. Se inspeccionara el sitio del ensayo, para prepararlo, limpiando el
mismo Yy ubicando los puntos de estudio.

El ensayo consiste en hincar un muestreador partido de 45 cm de largo colocado al extremo
de una varilla AW, por medio de un martillo de 65 kg, que se deja caer libremente desde una
altura de 75 cm, para penetrar cada 15 cm, cuando se haya penetrado la profundidad deseada,

se debe detener el conteo registrando el nimero de golpes necesarios El valor normalizado



de penetracion N es para 30 cm, se expresa en golpes/pie y es la suma de los dos Ultimos
valores registrados.
Se dice que la muestra se rechaza si:

e N es mayor de 50 golpes

¢ No hay avance luego de 10 golpes.
Luego se debe extraer el cono, se debe ampliar el hueco con las herramientas manuales y
extraer una muestra de aproximadamente 1000 gr. aparte de una muestra de 50 gr. para la
medicion de la humedad natural, y el posterior estudio de suelos.
Todo el equipo necesario se lo conseguira del laboratorio de la Universidad Autéonoma “Juan
Misael Saracho”.
2.2.1.1 Presion admisible
Therzagui y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcion de N; incluso han
dibujado los abacos que dan directamente la presion admisible con un coeficiente de
seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios coherentes, tras numerosas
experiencias comparativas propusieron relacionar N con la consistencia de las arcillas y con
su resistencia a compresion simple medida en Laboratorio sobre muestra inalterada.

CUADRO 2.1: RELACION DE RESISTENCIA PARA LAS ARCILLAS

N° CONSISTENCIA DE LA | RESISTENCIA A COMPRESION
ARCILLA SIMPLE (kg/cm?)
2 Muy blanda 0.25
2-4 Blanda 0.25-0.50
3-8 Media 050-1
8-15 Compacta 1-2
15 - 30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Fuente: Fundamentos de ingenieria Geotécnica, Braja M. Das. 15° edicion.

Los mismos autores proponen para las arenas las relaciones que se indican:
CUADRO 2.2: RELACION DE RESISTENCIA PARA LAS ARENAS

N° COMPACIDAD DE LA
ARENA
0-4 Muy suelta
4-10 Suelta
10-30 Medianamente compacta
30-50 Densa
Mas de 50 Muy densa

Fuente: Fundamentos de ingenieria Geotécnica, Braja M. Das. 15° edicién.
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2.2.2 Granulometria

Granulometria es la determinacidn de los porcentajes de grava, arena, limo y arcilla que se
encuentra en cierta masa de suelo. EI método mecanico se usa en caso de que los suelos sean
granulares lo que permite facilmente determinar los porcentajes de grava y arena mediante
el uso de un juego de tamices.

El analisis granulométrico consiste en pasar el suelo por una serie de tamices, previo
conocimiento del peso total de la muestra; la parte del suelo retenido por cada tamiz se calcula
en forma individual con relacion al peso total y seguidamente se determinan los porcentajes
gue pasan por cada tamiz.

2.2.2.1 Clasificacion de suelos basados en criterios granulométricos

Los limites de tamafio de las particulas que constituyen un suelo, ofrecen un criterio obvio
para una clasificacion descriptiva del mismo. Algunas clasificaciones granulométricas de los

suelos seglin su tamarfio, son las siguientes:

CUADRO 2.3: DESCRIPCION APROXIMADA DE PARTICULAS

MATERIAL TAMANO
Piedra Bolén 12 pulgadas
Cantos Rodados 6 a 12 pulgadas
Grava 2 mm a 6 pulgadas
Arena 0.06 mMma 2 mm
Limo 0.002 mma 0.06
Arcilla Menores a 0.002 mm

Fuente: Fundamentos de ingenieria Geotécnica, Braja M. Das.15° edicion.

2.2.3 Clasificacion de suelos

Es una categorizacion de tierras basada en caracteristicas distintivas y en criterios de uso.
Los suelos con propiedades similares pueden ser clasificados en grupos y subgrupos en
funcion de las caracteristicas mecanicas y su comportamiento para la ingenieria. Los sistemas
de clasificacion proporcionan un lenguaje para expresar de forma concisa las caracteristicas
generales de los suelos, que son infinitamente variados, sin una descripcion detallada. El
Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS) es para la construccion de

edificaciones.



FIGURA N°2.3: CLASIFICACION UNIFICADA DE SUELOS
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Fuente: Fundamentos de ingenieria Geotécnica, Braja M. Das. 15° edicién.

FIGURA N°2.4: CARTA DE PLASTICIDAD CLASIFICACION S.U.C.S.
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Fuente: Fundamentos de ingenieria Geotécnica, Braja M. Das. 15° edicion.

2.3 Disefio arquitectonico

El disefio arquitectdnico consiste en la creacion de espacios que cumplan caracteristicas tanto

en lo estético, lo tecnoldgico y lo funcional, los que seran objeto de uso por la sociedad. Entre

los elementos a tener en cuenta para el disefio arquitectdnico, estan la creatividad, la

organizacion, el entorno fisico, el método constructivo, la morfologia, ademas de otros, este,
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se lo realiza por medio de una representacion gréfica a escala en planos arquitectonicos, tales

como: Planos en corte, en planta, fundaciones, cubiertas y fachadas, ademas de la ubicacién

y emplazamiento.

Los planos arquitecténicos aprobados, fueron proporcionados por el municipio de Padcaya.

2.4 ldealizacion de la estructura

La idealizacion de la estructura es el primer paso del disefio estructural, se realiza de acuerdo

al plano arquitectdnico, estudio de suelos, topografia del terreno y criterio del ingeniero.
FIGURA 2.5: MODELACION DE LA ESTRUCTURA

ESTRUCTURLA DE SUSTEMTACHKIN

HOPCETE SOPORTE

FIRJADT LOSA ALIIARNALA,

IOFCETE SOFOETE

FORLADD LOGA ALIVIAMNADA,

SOPCETE SOPORTE

G4 PLAHTA BA LA

FUTDA

Fuente: Elaboracion propia.

2.5 Disefio estructural
Se realiza el disefio estructural de acuerdo a la idealizacién de la estructura, tomando en
cuenta materiales a utilizar, normas vigentes y el disefio arquitectonico.
e Para el disefio de los perfiles metalicos (sustentacion de la cubierta), se usara el
método americano LRFD.
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e Para el disefio de hormigones (sustentacion porticada, cerramiento horizontal y
fundaciones), se usara el Cadigo Boliviano del Hormigén Armado CBH-87.

2.5.1 Sustentacion de cubierta
Se debe determinar la forma de las cerchas, con las luces a cubrir materiales de la cubierta y
pendientes, de acuerdo al plano arquitecténico.
En nuestro caso se realizard una cubierta de calamina galvanizada (determinado de acuerdo
los tipos de calaminas que existe en muestro medio y a sus especificaciones), con cerchas
metéalicas de acuerdo a los planos arquitectonicos.
De las condiciones anteriores se dice que cada barra de una cercha es un elemento sometido
a dos fuerzas y sujeto solamente a fuerzas axiales directas (traccion o compresion). El analisis
completo de una cercha consiste en la determinacion de las fuerzas axiales internas de todas
sus barras.
2.5.1.1 Idealizacion
Las hipotesis que idealizan el analisis de las armaduras son:

e Son estructuras triangulares.

e Las cargas actuan en los nudos.

e Las barras estdn sometidas Unicamente a esfuerzos normales de traccion o

compresion.

Una vez que se tiene ya establecidas las cargas actuantes sobre las cerchas, surge lo que se
[lama:
Cercha real: En la cual las cargas pueden estar aplicadas en cualquier lugar, en los tramos
elementos o nudos.
Cercha ideal: Que tiene solamente cargas aplicadas en los nudos. So6lo existen fuerzas
normales.
La obtencidn de las fuerzas internas en cada barra nos permite realizar el dimensionamiento

de las mismas.
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FIGURA N° 2.6: IDEALIZACION DE UNA CERCHA
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Fuente: Elaboracion Propia.

2.5.1.2 Disefio

Para el disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta se idealizaran las cerchas de tal
manera que los componentes de la misma trabajen solo con fuerzas axiales como en traccion
0 compresion, esto se lograra de tal manera que las correas como los apoyos de la cercha se
dispongas en los nudos de la misma.

Analisis de cargas

Se denomina carga o0 accidn a toda causa que pueda provocar y cambiar el estado de tensiones
al que estd sometido un elemento estructural.

Segun su naturaleza, las acciones pueden ser de dos tipos: acciones estaticas, que son las que
no engendran aceleracion significativa sobre la estructura ni sobre ninguno de sus elementos
y acciones dinamicas, que engendran una aceleracion significativa sobre la estructura.
Hipétesis de carga para la cubierta

El propésito 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.

Se recomienda las siguientes combinaciones de carga en las que: U representa la carga
ultima; 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.

U=1.4D

13



U=1.2D+0.5Lr

U=1.2D+1.6Lr+0.8W

U=1.2D+0.5Lr+1.3W

U=1.2D

U=0.9D-0.3W

Disefio de correas

Se disefiara las correas mediante el método de flexion asimétrica verificando que los
esfuerzos generados por las cargas se encuentren en la zona elastica, de tal modo que no se
superen el limite de fluencia del material y a su vez la verificacién de la flecha méaxima de la
seccion generada por las cargas actuantes.

Verificacion de los esfuerzos maximos:

FIGURA N° 2.7: CORREAS ACTUANTES EN FLEXION ASIMETRICA

> x e ;
Ay

»
v .
A

Fuente: Resistencia de materiales, Timoshenko. 5° edicion.
Los momentos en cada direccion estan dados por:
M, =My, "cosa : M. =M, ~sena

Los esfuerzos maximos generados en cada direccion son:

En ladireccion Y o, = 2 t=1k
Iy Wy
En la direccion X o, = Mi"': = :—‘
Limite de fluencia del material es igual a:
F, =2,500 kg/cm? 1.150 factor de seguridad para el Acero

_ Fy 2
4] ==
adm 1150 kg/cm
Se debe garantizar que el material trabaje en la zona elastica, por lo que el esfuerzo maximo
generado por las cargas no debe sobrepasar el limite de fluencia del material.

Tadm ~ Tmax
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Verificacion de la flecha maxima generada:

f >—
adm 200

Deflexion admisible para vigas que soportan cargas permanentes y variables en las cuales no
tienen construidos muros o tabiques encima.
Se procede a verificar la deflexion méxima en el eje Y~ por fines de estabilidad.

_ 3-Qy-L* P, -L*
adm ™ 354 g -1 46 -E -1

Q,=q-cosa F,=(Q-sena
fodm > fmax
Disefio de miembros sometidos a traccion
Para realizar el disefio de cualquier miembro sometido a traccion se debe realizar el analisis
de cargas y tener conocimiento de los siguientes datos:
P, = Fuerza interna del elemento en traccion.
F, = Esfuerzo minimo de fluencia.

F, = Esfuerzo de tension minima a la ruptura.

Definir la seleccion del perfil con sus respectivas caracteristicas de fabricacion.
Para el disefio de secciones sometidas a traccion, el perfil seleccionado debe cumplir las
siguientes basicas para asegurar la resistencia, ductilidad y estabilidad de los mismos:
Capacidad resistente.- debe cumplir lo siguiente:
Cedencia de la seccion en el area real.
Ny =F,-A=B,
Fractura de la seccion del area efectiva.
N, =F,- A, =R,
Esbeltez limitada.- la esbeltez maxima de los miembros solicitados por traccién axial, deben

cumplir la relacion:

Doénde:
2 = esbeltez limite.

L = longitud del elemento.

r = radio de giro minimo.
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Deformacion compatible.- como se trabaja con un mismo material en toda la estructura las

deformaciones seran compatibles quedando asi las deformaciones:

P-L
E-A

Ay =
Donde:
P = Carga ultima de disefio.
A = Seccion bruta del perfil.
E = Modulo de elasticidad del acero.
L = Longitud del elemento.
Disefio de miembros sometidos a compresion
Para realizar el disefio de cualquier miembro sometido a compresion se debe realizar el
analisis de cargas y tener conocimiento de los siguientes datos:
F,, = Esfuerzo minimo de fluencia.
B, = fuerza axial de compresion que esta actuando sobre la pieza.
Definir el perfil a usar.
Determinacion de la esbeltez maxima: El célculo de la esbeltez maxima debe cumplir la

siguiente relacion:

Donde:

A pax = €Sbeltez maxima.

| = longitud efectiva.

K = coeficiente de longitud.
r, = radio de giro minimo.

CUADRO N°2.4: LONGITUDES EFECTIVAS EN COLUMNAS

a) b) c) d) €) ]
Las lineas interrumpidas muestran la 1 ¢ :IJ J i 51]
forma pandeada de la columna. a :’ ) \ rf !
!
[l‘- ) r” r‘l' ‘ II‘
[ I (N
Valor K tedrico. 0.5 ‘ 0.7 ‘ 1.0 ‘1.0‘ 2.0 ‘ 2.0
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Valores recomendados de disefio
cuando las condiciones reales son

parecidas a las ideales.

0.65 | 0.80 1.20 | 1.0 | 210 2.0

Rotacién y traslacién impedidos

imbol ral ndicion .
Simbolos para las condiciones de Rotacién libre y traslacion impedida

extremo
Rotacidn impedida y traslacion libre

‘fl

Y
ql
T Rotacidn y traslacion libres

Fuente: Disefio de estructuras metélicas — Estados limites.

Definicion de la frontera entre columna elastica e inelastica.
FIGURA N°2.8: DIAGRAMA DE EULER

Caolumnas
intermediat

I T a
{ Incervalo ineldstico} {lmervalo elistico o de Euler)

CTolumnas

Columnat argas
Corfas

Farmula inelistica

‘(Fﬂ_"

Férmula de Euler
o pandeo clistico

Fuente: Disefio de estructuras metéalicas — estados limites.
7y

rmin T 4 E

si A, =15 = Fou=

K-1

Ae =

08770

. z
si Ae =15 = Fop = 06580 * -F, ; e

)-F
Resistencia normal a la compresion:
Pu=A-Fom

Verificaciones correspondientes:

i

By = Pu (zolicitada) ’ v
Uniones mediante soldadura
Se debe de seleccionar el tipo de soldadura mediante las caracteristicas de los materiales a

unir y la compatibilidad de los electrodos a emplear, se puede hacer referencia a los siguientes

cuadros.
CUADRO N° 2.5: RESISTENCIA DE DISENO DE SOLDADURAS
TIPOS DE NIVEL DE
SOLDADURA Y MATERIAL FACTOR ¢ DE RESISTENCIA | RESISTENCIA
ESFUERZO (a) RESISTENCIA NOMINAL REQUERIDO
(b,c)

SO

LDADURA DE RANURA CON PENETRACION COMPLETA

Tension normal al
area efectiva

Base

0.90

Fy

Debe usarse
soldadura
compatible
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Compresion
normal al area Puede usarse un
efectiva metal de
Tensién o Base 0.90 Fy aportacion
compresién (electrodo) con
paralela al eje de la un nivel de
soldadura resistencia igual
Cortante en el &rea | Base: electrodo de 0.90 0,60Fy 0 menor que el
efectiva soldadura. 0.80 060Fexx compatible

Fuente: Disefo de estructuras de acero — Mc Cormac. 2° edicion.

CUADRO N°2.6: COMPATIBILIDAD DE ELECTRODOS

METAL BASE ELECTRODOS | MAXIMO Fy DEL METAL
BASE (kg/cm?)

Sidetur AE25, DIN ST37, ST42, ASTM A36, A53

Grado B, A375, A500, A501, A529 y A570 Grados E60XX Fy = 2.900

DyE E70XX

Sidetur AE35, ASTM A242, A441, A572 Grados

42 a 60, A588, DIN ST52 E70XX Fy = 3.800

ASTM A572 Grado 65 E70XX Fy = 4.150

ASTM A514, espesores mayores a 63 mm E100XX Fy = 7.030

ASTM Ab514, espesores iguales 0 menores a 63 mm E100XX Fy = 7.030

Fuente: Disefio de estructuras metélicas — estados limites.
2.5.2 Estructura de sustentacion de la edificacion
Tanto la estructura de sustentacion, cerramientos horizontales y fundaciones fue disefiada
mediante el software Cypecad.
Cypecad es uno de los pocos programas de calculo de estructuras de hormigén armado por
ordenador desarrollado para el uso de ingenieros civiles, este software realiza el disefio,
calculo y dimensionamiento de estructuras para edificacion y obra civil, sometidas a
acciones verticales, horizontales y a la accion del fuego.
Calcula y dimensiona: vigas, soportes, forjados y cimentaciones.
2.5.2.1 Materiales
Los materiales empleados para la elaboracion de una estructura se generalizan en las piezas
de hormigdn armado, lo constituyen el hormigdn y el acero de refuerzo.
2.5.2.1.1 Hormigon
Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion a los
28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:
H 12.5; H15; H17; H20; H25; H30; H35; H40; H45; H50; H55

Donde las cifras corresponden a las resistencias de Proyecto fck, en MPa.
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Los tipos H12.5 a H25 se emplean generalmente, en estructuras de edificacion y los
restantes de la serie se aplican en obras importantes de ingenieria y en prefabricacion.
Resistencia de calculo del hormigon

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del hormigdn (en compresion f_; 0 en
traccion £_, 3), el valor de la resistencia caracteristica del proyecto correspondiente, dividido

por un coeficiente de minoracion vy,.

foic
f — K
cd Ye

Donde:

f...= Resistencia caracteristica del hormigon.

f.4= Resistencia de calculo del hormigon.

v, = coeficiente de minoracion o coeficiente de seguridad del hormigon.

2.5.2.1.2 Acero estructural

Los diametros nominales en milimetros de las barras lisas y corrugadas que se utilizan en el
proyecto y construccion de obras de hormigdn armado, seran exclusivamente los siguientes,
con las areas en cmz2 que se indican:

CUADRO 2.7: DIAMETROS Y AREAS DE LOS ACEROS

Diametro (mm) 4 6 8 10 12 16 20
Area (cm?) 0.126 | 0.283 | 0.503 | 0.785 | 1.131 | 2.011 | 3.142
Diametro (mm) 25 32 40 50
Area (cm?) 4.909 | 8.042 | 12.566 | 19.635

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.

Las caracteristicas mecanicas mas importantes para la definicibn de un acero son: la
resistencia, el limite elastico, la relacion entre los dos valores mencionados, el alargamiento
y la aptitud al doblado y desdoblado. Las dos primeras califican el acero desde un punto de
vista resistente y las tres Gltimas desde el punto de vista de sus cualidades plasticas. Ambos
grupos de propiedades son necesarios y en general, se contraponen entre si, por lo que el
resultado final obtenido durante el proceso de fabricacion es siempre una solucion de
compromiso.
Las cuatro primeras caracteristicas mencionadas se determinan mediante el ensayo de
traccion, que consiste en someter una barra bruta, sin mecanizar, a un esfuerzo axial de
traccion hasta su rotura, obteniéndose el diagrama tension — deformacion del acero. La
aptitud de doblado — desdoblado se determina a través del ensayo correspondiente.

19



La principal caracteristica de un acero de refuerzo empleado en la construccion de piezas de
Hormigon Armado es su limite de fluencia (f,).

FIGURA N° 2.9: DIAGRAMA TENSION DEFORMACION DEL ACERO

lol

£

J A5 SR—

[

Emax

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.

Resistencia de calculo del acero

Para tensiones inferiores al limite de proporcionalidad, el material puede considerarse
perfectamente elastico; por encima de este limite, parte de la deformacion se conserva al
descargar la barra, es decir se presentan deformaciones permanentes. Para que la estructura
este siempre en condiciones elasticas y no exista la posibilidad de deformaciones
permanentes, la tensién de trabajo o tension admisible debe adoptarse por debajo del limite
de proporcionalidad. Se toma como tensién admisible del material, la tension de fluencia

dividida por un coeficiente de seguridad que pueda mayorar o disminuir la tension admisible.

Se considera como resistencia de calculo, o de disefio, del acero, al valor 4, dado por:
fyk
f =X
¥ Ys

Donde:

f 4 = Resistencia de calculo del acero.

f.4 = Resistencia caracteristica del acero.

v. = coeficiente de minoracion o de seguridad del acero.

2.5.2.2 Recubrimiento.

El recubrimiento de hormigoén es la distancia entre la superficie exterior de la armadura y
la superficie del hormigon mas cercana. El objeto del recubrimiento es proteger a las

armaduras tanto de la corrosion como de la accion del fuego.
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CUADRO N°2.8: RECUBRIMIENTOS MINIMOS.

Para losas y paredes en el interior de los edificios 1.5cm
Para losas y paredes al aire libre 1.5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigdn en un medio fuertemente agresivo | 4 cm

Fuente: Norma Boliviana del Hormigdén Armado “CBH-87".
2.5.2.3 Hipotesis de cargas
Cuando la reglamentacién especifica de las estructuras no indique otra cosa se aplicaran las

hipétesis de carga enunciadas a continuacion.

Hipotesis I: Yig - G+ g - Q

Hipotesis 1I: 0.9 (vig'G+7y1q Q)+ 0.9 -ysq* W
Hipotesis 111: 0.8 (yfg * G + y1q * Qeq) + Feq + Weq
Dénde:

G = valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter
permanente.

Q = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacidn, de nieve, del terreno, mas las
acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq = Vvalor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno, méas
las acciones indirectas con cardcter variable, durante la accion sismica.

W = valor caracteristico de la carga del viento.

Weq = valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica.

Weq = En situacion topogréafica muy expuesta al viento se adoptard: Weq = 0.25 - W

Feq = valor caracteristico de la accion sismica

2.5.2.4 Vigas

Para el disefio de las vigas, los esfuerzos maximos generados en la misma, seran obtenidos
mediante el paquete estructural Cypecad, para realizar su verificacion a través de un célculo
manual.

Los efectos maximos son los siguientes:

Max+) = Momento maximo (positivo).

M = Momento maximo (negativo).

max(~]}

Ve, = Cortante maximo en la pieza.
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f_,. = Resistencia caracteristica del H®.

.4 = Resistencia caracteristica del acero.

b = Ancho de la pieza.
d, = Altura de recubrimiento mecanico.
h = Altura total de la pieza.

Determinacion de la resistencia de célculo del hormigon y del acero.

fog =" : y, = 1500 fa=25 1y, =1150

¥z
Armadura longitudinal: Calculamos el momento reducido de célculo.

— My
“d hw -d? 'F:'d

1y <, ---laseccion no necesita armadura en compresion.

Por lo que el célculo de la armadura en compresion se la realizara con la cuantia mecénica
minima que determina el &rea de acero minimo.
Con el momento reducido determinamos la cuantia geométrica para determinar la armadura:

Wy --m---- w, (cuadro 2.10)
A =w, b -d-2

Donde:

w,_ = Cuantia mecanica (funcion del momento reducido de célculo pd interpolado en la tabla
universal de célculo para flexién simple o compuesta).

b,, = Ancho del elemento que se analiza.

d = Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de gravedad de la armadura
longitudinal.

f.; = Resistencia de calculo del hormigon.

c

f.4 = Resistencia de calculo del acero.

ny = . ---lapieza necesita armadura a compresion.

La armadura que resista los esfuerzos de traccion producidos por los momentos flectores de
célculo se determina con las siguientes expresiones:
— Bd ~ Blim

Wez = 1-1 Wi :wllm—l_wsﬂ ..r =3
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Donde:

wy;,, = Cuantia geométrica limite.

s = Momento reducido de calculo.

w_, = Cuantia mecanica para la armadura a traccion.

w_, = Cuantia geométrica para la armadura a compresion.

[ = Relacién entre el recubrimiento y el canto ftil.

r =Recubrimiento geométrico.

Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la pieza,
w_:, EN funcion del tipo de acero estructural

A ‘b, -d

Emin w

smin W
El area de armadura final serd el mayor de los dos valores encontrados.

La seleccion de los didametros se lo realizara con didmetros comerciales y espaciamientos con
el criterio del nimero de barras que se usara.

CUADRO N°2.9 TABLA UNIVERSAL PARA FLEXION SIMPLE O COMPUESTA

W
w = 10®
§ M fyd.m

0.0890 0.0300 0.0310
0.1042 0.0400 0.0415
0.1181 0.0500 0.0522
0.1312 0.0600 0.0630
0.1438 0.0700 0.0739
0.1561 0.0800 0.0849
0.1667 0.0886 0.0945
0.1685 0.0900 0.0961
0.1810 0.1000 0.1074
0.1937 0.1100 0.1189
0.2066 0.1200 0.1306
0.2197 0.1300 0.1425
0.2330 0.1400 0.1546 2
0.2466 0.1500 0.1669
0.2593 0.1592 0.1785
0.2608 0.1600 0.1795
0.2796 0.1700 0.1924
0.2987 0.1800 0.2055
0.3183 0.1900 0.2190
0.3382 0.2000 0.2327
0.3587 0.2100 0.2468
0.3797 0.2200 0.2613
0.4012 0.2300 0.2761
0.4233 0.2400 0.2913
0.4461 0.2500 0.3069
0.4696 0.2600 0.3232

O—-—=2~—-=200

O-2-200
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0.4938 0.2700 0.3398

0.5189 0.2800 0.3570

0.5450 0.2900 0.3750 3
0.5722 0.3000 0.3937

0.6005 0.3100 0.4133

0.6168 0.3155 0.4244 0.0929

0.6303 0.3200 0.4337 0.1006 D
0.6617 0.3300 0.4553 0.1212 o
0.6680 0.3319 0.4596 0.1258

0.6951 0.3400 0.4783 0.1483 M
0.7308 0.3500 0.5029 0.1857 I

0.7695 0.3600 0.5295 0.2404 N
0.7892 0.3648 0.5430 0.2765

0.8119 0.3700 0.5587 0.3282 '

0.8596 0.3800 0.5915 0.4929 (o)
0.9152 0.3900 0.6297 0.9242 4
0.9844 0.4000 0.6774 5.8238

Fuente: Hormigdn Armado, Jiménez Montoya.14° edicion.

CUADRO N°2.10: CUANTIAS GEOMETRICAS MINIMAS

ELEMENTO POSICION AH 215 | AH 400 | AH 500 | AH 600
Pilares 0.008 0.006 | 0.005 | 0.004
Losa 0.002 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Vigas 0.005 0.0033 | 0.0028 | 0.0023
Muros Armadura horizontal 0.0025 0.002 | 0.0016 | 0.0014
Armadura vertical 0.005 0.004 | 0.0032 | 0.0028
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.
CUADRO N° 2.11: VALORES LIMITES
fy (kg/cm?) 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd (kg/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 CBH87.
Armadura transversal.

Segln la norma las ecuaciones para el célculo de la armadura transversal en vigas son las

siguientes:

Cortante mayorado:

V;=1.600-V

Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante.

f.q =0500-,/f ;- (kg/cm?)
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Contribucidn del hormigdn a la resistencia a esfuerzo cortante.
Veu =14 b, -d
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigon.
V,,=030-f b -d
Si: Va<V4 =V

Vg debe ser menor o igual que Vou, Yy mayor que Ve, €aso contrario, se debe cambiar las
dimensiones de la seccion transversal.
Por lo tanto la armadura transversal sera.

Veu =Va - Vi

_ Voy T
L=
0.500- d- fgq

Y la armadura minima.

-y

=

= . Lf.-cd
Acin = 0020y, t-2

emin

El area de armadura encontrada es para todas las piernas que tiene el estribo, por lo tanto si
se quiere encontrar el area para una pierna de sebe dividir el rea encontrada entre el nimero
de piernas.

Sobrecimientos

El sobrecimiento es una viga de hormigdn armado, que descansa total o parcialmente sobre
el terreno y tiene como funcion principal aislar al resto de la construccion de la humedad del
terreno.

Los sobrecimientos se calculan de manera similar a una viga. En este proyecto se calculara
el sobrecimiento més solicitado respecto a sus cargas.

2.5.2.5 Columnas

Las columnas o pilares de hormigdn armado, forman piezas generalmente verticales, en las
que la solicitacion normal es lo mas importante. Sus distintas secciones transversales pueden
estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.

La misién principal de los soportes es canalizar las acciones que acttan sobre la estructura
hacia la cimentacion de la obra y en el Gltimo extremo al terreno de cimentacion, por lo que
constituyen elementos de gran responsabilidad.

Para el caso del andlisis de columnas en estructuras porticadas se debe tener en cuenta los

siguientes datos de entrada, que serdn proporcionados por el paquete estructural Cypecad.
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Datos necesarios.
b : h = son las dimensiones de la seccion del pilar.

M,4 = momentos flectores de calculo en la direccion Y.

M..; = momentos flectores de calculo en la direccion X.
N4 = fuerza normal de calculo.
f.4 = resistencia de calculo del hormigon.

foa

resistencia de calculo del acero.

Caélculo de la longitud de pandeo.

Donde

o = coeficiente de pandeo que puede obtenerse con el monograma para porticos
traslacionales.

| = Longitud real del elemento considerado.

Para el célculo de la longitud de pandeo se empleara el monograma correspondiente a

porticos traslacionales.

FIGURA N° 2.10: MONOGRAMA PARA COEFICIENTE DE PANDEO

Va a Ve Ya o Ve
o
50.0 T1e ¢ 500 _ 0 —co
100 £ 100 150.0 —4 . 100 120.0
3.0 - s.0 ﬁg— so __ssg_g
—-09 .0 [ s0.
3.0 [- 30 2.0 ~ a0 - 20.0
20~ - 2.0 |
Los | P 130 =158
337 =49 %o ~ 70
X I~ 0.8 6.0 - 60
0.7 - g-: 5.0 = 5.0
0€— —+ [~ 0. - -
o 0.7 o 4.0 20 40
0.4 0.4 3.0-] - 30
03] o3 2.0~ - 2.0
0.2} Ba - 0.2 1 T
i 1.0 = 1.0
Q.1 = 0. 1 :
] [
o .03 o [ 1.0 - o
Porticos intraslacionales Paorticos traslacionales

Fuente: Hormigdn Armado, Jiménez Montoya.14° edicion.

E% detodoslospilares que concurren en A

Wa =

T - de la misma forma para yrg
ET detodaslasvigas que concuren en &
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Esbeltez geométrica:

i
1
=

E b
Esbeltez mecénica:
g ol . _loy _ oyl
‘?LX - i - IE ) }Ly - i - IE
N A N A

Para esbelteces mecanicas 35 <A < 100 (geométricas 10 <2, <29)

Célculo de excentricidades:
Excentricidad de primer orden: Se tomard como excentricidad de primer orden la

correspondiente al extremo de mayor momento:

s | dy
Bo, = —
O Ng

Mgy

gy = Na

Excentricidad accidental: No se considera en el célculo, excentricidades de primer orden

inferiores al valor siguiente:

=>2cm

[
gl

Excentricidad Ficticia: Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:
-Anélisis en la direccion Y

frr b+20se, 1.2
- —Fd \xe 2T gy low T k1 04
e = (3 35007 b+l0sey b 10

-Anélisis en la direccion X

£, b420se,, oo
— yd e 270 R0y 0y 1 4
Cfic 3+ 35nn) b+10+ey, b 10

Excentricidad final: La seccion debera ser dimensionada para una excentricidad total igual
a

€1x = €atEfic

eT1y= €atefic
Célculo de la Armadura Longitudinal.- Las armaduras longitudinales tendran un
diametro no menor 12 mm y se situaran en las proximidades de las caras del pilar.
Momento reducido:

_ _Na-er

h-b? - foq
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Axial reducido:

N
Vz—"i
hb:feq

Para la determinacion de la cuantia mecénica w se utilizara abaco en roseta para flexion
esviada para secciones rectangulares:

FIGURA N° 2.11: ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA

04 0,3 02 0.1 0,1 02 0.3 04
....... o "
.__,1"' v = 0.4] H S i Jv _D'.Z.'H-H‘Lf- " ACERO
o4 FHHHH ZEE: - THRHH0 4 L "] B400S0B500S
u aran H o T daT‘X t
H A Saa PHHH 400 = fx 500 Nimm?
01 =0.6] -»7%' aamms 3 HHH v = 0,00 .
03 %—' HHET o 03 N M, A. =a-b
T 1 FH ' L A A A
.&J\
3 = o+ Au =6-A
F ran AN dbg,  Jha, ot =
02 HA T 0,2 ——b——
R B CA=32 d,=010a;d,=010b
ar g - & H =
- = = : -t -
a1 % B aanm a
' AR rarat e
F, K [T
= A = ] ]
il i 117 T
=, N sEEanmEEERaEE T e
0 . 0 ? .a- .b-
EReEeEei e S e s Ao, Ao
T Yy I - I
s -
AT yo Mo 0o Pty
1 H-H 5 Aty A fog
a1 HHH HH 0,
< AE e
S ammmamn
fh T . Eut 3 .
iﬂj;h_; -H -IéE"" siempre H.>HMHs = Hi=H. i Ha=Hs
02 A if a,
LA B
2 ar
-Ik = =
03 » m 03
v =08HH {v=1.4H
A FH A
1T 1T
1T 1T
o4-HHH 0,4
= =1 0f 2 Trh D
3z e S =3 ORNEie
04 03 0,2 0,1 0 0,1 02 03 04

Fuente: Hormigdn Armado, Jiménez Montoya.15° edicion.

Determinacion de la armadura longitudinal “As”

As=w:b-h- fea
fj:d
Determinacion de la armadura longitudinal “Asmin”
Asmin=0.005-b-h
Se asumiré el valor mayor entre As 'y Asmin
Célculo de la armadura transversal de la columna

El didmetro del estribo.
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1

q}dela armadura longitudinal mas gruesa.
¢’Estrlh-:u = { 4 £ £
6 mim.

La separacion de los estribos puede ser segin estas dos opciones.
S < { b o h (el de menor dimensién)

15 * ®ge 1 armadura longitudinal mas delgzada
2.5.3 Losas Alivianadas (cerramientos horizontales)
Se usan para entrepisos y cubiertas ante la gran necesidad de reduccion de costos de
encofrados, apuntalamientos y mano de obra especializada. Ademas, por la gran proporcion
de elementos huecos del material de relleno se logra una mayor aislacion térmica que en las
losas macizas tradicionales.
Se logra también una reduccion del peso propio para luces importantes.
Las viguetas son fabricadas con materiales de alta calidad, incluso los aceros que componen
la armadura son aceros de alta resistencia muy superiores a los aceros que usamos en

hormigon armado habitualmente. Son fabricados en serie y tienen un proceso de curado.

FIGURA N° 2.12: COMPONENTES DE UNA LOSA ALIVIANADA

Fuente: Ficha técnica Concretec.

La losa se compone de tres elementos principales:

1 Vigueta pretensada, fabricada por empresas comerciales reconocidas y garantizadas.

2 Material de relleno o complemento, que consiste en bloques de ceramico o plastoform de
medidas adecuadas, segun lo establece el fabricante de las viguetas para lograr finalmente la
forma final de la seccion que se utilizo en el célculo. Mientras se respeten las medidas el

material puede ser cualquiera, pues este material no cumple ninguna funcién estructural,
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significa que luego de estar construida la losa y endurecida se los podria quitar a todos ellos,

pero no se los quita porque sirven como aislantes térmicos, acusticos y permiten una menor

superficie de revoques en cielo rasos. Antes se usaban blogues huecos de ceramica, hoy lo

hacen de polietileno (plastoform), que es mucho mas liviano.

3 Capa de compresion de hormigon de muy buena calidad, que se lo agrega en obra junto

con el agregado de una minima armadura de 6 mm transversales a las viguetas.
Esta capa de compresion es de 5 cm de espesor.

2.5.3.1 Idealizacién

Para la idealizacién de las mismas se debe considerar las cargas actuantes por metro cuadrado

para su distribucién en la misma, se deben de armar en el sentido de la luz mas corta con

fines de resistencia, porque a menor luz es mas resistente la pieza y econdémica porque las

viguetas pre-esforzadas mientras tengan mayor longitud mayor es su precio.
FIGURA N° 2.13: ESQUEMA DE LA LOSA ALIVIANADA

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.
2.5.3.2 Disefio
Se convertird en una seccion en T para su calculo
Calculo del ancho efectivo
Como en ningun caso el ancho efectivo serd mayor que la separacion real entre viguetas,

entonces se tiene que:
be = a la separacion entre viguetas

Célculo de la relacion modular o coeficiente de equivalencia

Los esfuerzos elasticos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia de
rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los calculos usando
el concepto de la seccion transformada, mediante el cual el concreto colocado in situ de
menor calidad puede tranformarse en una seccion equivalente méas pequefia de concreto
precolocado de mas alta calidad. Si se desea transformar del hormigén armado al hormigon

pretensado:
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E
_C_f:p — f;=ﬂ.f;p

Ecp

fc=

donde:

fe; Ec: Esfuerzo, mddulo de deformacion del hormigdn armado respectivamente.

fep ; Ecp : Esfuerzo, modulo de deformacidn del hormigdn pretensado respectivamente.

n : Relacién modular de los concretos, donde el concreto colocado en situ de menor calidad
puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto precolado de mas
alta calidad.

Ec
n=—
Ecp

Célculo de caracteristicas geométricas

Se calculara area, brazos mecanicanicos y momento de inercia respecto al eje x, de:
- la vigueta pretensada

- la carpeta de hormigon in situ.

Este calculo se realizara para homogenizar la pieza.

Calculo del momento ultimo

Area de acero de la vigueta pretensada

Donde:
@= Diametro del acero de la vigueta pretensada

calculo del canto util

Donde:

A, =Avrea del acero de la vigueta pretensada.

d= Distancia del extremo inferior de la vigueta al centro del acero ubicado en la vigueta.
2 A,= Sumatoria del area total del acero en la vigueta pretensada.

Altura de la fibra de compresiones

J'=—A. f;‘-d
©0850. f,. b

Donde:

A= érea total del acero en la vigueta pretensada.
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fya = Resistencia caracteristica del acero de la vigueta pretensada.

f.s = Resistencia carateristica del hormigon
b = Base de la seccion en T o de la seccion rectangular de ser el caso.
Si:
y < hf entonces sera seccion rectangular.
y > hf entonces seré seccionen T.
MU = 0.850"f,, ‘by*(d - 0.500"y)
condicion: Mu > Md cumple!
2.5.4 Fundaciones
La fundacion esta de acuerdo al tipo de suelo que se tiene en el lugar de emplazamiento y es
criterio del ingeniero escoger entre zapatas, pilotes, losas, cimientos que sean mas adecuados
para la estructura tomando en cuenta si existen colindantes o no.
2.5.4.1 ldealizacion
En la idealizacion de la estructura de fundacion se transmite las cargas que llegan a la base
de la columna, como ser la fuerza cortante (V), la fuerza Normal (N), y el momento flector
(M), siendo asi mismo estas las transmitidas al suelo de fundacién por las zapatas, una vez
dimensionadas y habiendo realizado sus respectivas verificaciones.

FIGURA N° 2.14: ESQUEMA DE IDEALIZACION DE LAS ZAPATAS

LIl 777777777,

1 Vk r Y
@ J' =
P
.................... @ ¥
VL LIV 0220200000007
a (xb)

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH87.

2.5.4.2 Diseio de zapatas aisladas

En el caso de zapatas de base cuadrada, las armaduras se distribuiran uniformemente en las
dos direcciones paralelas a los lados de la base. Los efectos maximos son proporcionados por
el paquete estructural Cypecad.

Dimensionamiento.

32



Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:

Momento en el eje x (M,), Momento en el eje y (M,), Cortante en el eje x (V,), Cortante en
el ejey (V,), Carga vertical que llega a la zapata (N).

Para calcular el peso propio de la zapata, asumimos un valor igual al 5% del total de la carga
N.
P.P. =0.050-N

zapata

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el &rea minima que debera tener

la misma.

N

A =
nec Cadm

Escogemos un area mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas de a y
b, estos deben ser valores en multiplos de 5 por fines constructivos.

Para comprobar si las dimensiones cumplen, verificamos el punto mas critico.
E-M & - My,

N
6 = S 45 Me 4 51
max AT a*-b 7 a-b®

Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el ., = 0

min —

Para estimar la altura de la zapata, lo hacemos con la siguiente formula.

N - P - P a- b _rzu+b|:,
d; N T 4
d = __ 2-le—a,)
d; a+k
__Z2-ib-by)
d a+k
Donde:
o — % fea
Yf Creal
—
"r"'F = 1.6 fvd = 0.500 - "'.u'l fr_'d
El o, puede serelo .. O0elo 4., .

Asumimos recubrimiento de la zapata de 0.050 m.

Por lo tanto la altura de la zapata sera igual a d + 0.050 m.

La altura minima que debera tener una zapata es de 0.300 m.

Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, calculamos el peso propio real
de la zapata con la siguiente formula:

P.Papata = Yar Vc'lumenzapata
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La carga vertical N total sera la sumatoria de la carga N mas el peso propio de la zapata.
Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flector, y éste sumado con
el momento flector inicial, producen un nuevo momento. Dichos momentos seran:
M,,=M,+V, -h
M,, =M, +V,-h
Una vez encontrados los esfuerzos en los extremos de la zapata, se realizan las verificaciones
de estabilidad.

Verificacioén al vuelco.

o |V+szapmj a2
fva — T = 1.500
) _(w+ PPEBPHB:I b2 .
fvb Mp +Vp-h =1.500
Verificacion al deslizamiento.
Para suelo sin cohesion:
o IZ N+ P'P'zapj -tan g4 . — 2,
r, = v = 1.500 : ¢y =79

¢ = Angulo de rozamiento interno

Para suelo cohesivo:

A

=2--2=1500 ; G4 = 0.500 - cohesion

'E
Célculo de armadura:
Para calcular la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de disefio. Para esto
calculamos las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la misma.
Luego encontramos el momento (Me) a una distancia de 0.15 m de la cara de la comuna del
blogque méas comprimido.
Luego el momento mayorado sera:

M_; = 1.600- M,

b, = Med
d b . d! . fcd
= by [1 - “d)
El area de armadura sera:
f
A, =w-b-d-=4
fyd
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Escogemos la cuantia minima w (cuadro 2.11) y con ésta determinamos la armadura

£ min
minima necesaria en la pieza.

A =Wt bed
El area de armadura final sera el mayor de los dos valores encontrados.
2.5.5 Estructura complementaria (Célculo de escaleras)
La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que se
tiene acceso a plantas de distinto nivel. Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o
escaleras exteriores, ida y vuelta, escaleras rectas, escaleras de caracol, helicoidales, lanzadas
0 autoportantes, etc.

Una escalera se compone por las siguientes partes:

FIGURA N° 2.15: PARTES DE UNA ESCALERA

Desembarto
Huella

Contrahuelia o tabica \>?

.|
M"|=‘=" %<nampa

Fuente: Elaboracién propia.

Escalon. - es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el pie al subir
o bajar por ella. La parte horizontal se llama ‘“huella” y la parte vertical se llama
“contrahuella”

Huella.- Plano horizontal de un peldafio.

Contrahuella.- plano vertical o altura de un peldafio.

Escalon de arranque.- Primer peldafio de una escalera.

Tramo.- Es una serie de peldafios continuos. Si la escalera es de varios tramos termina en
una superficie horizontal llamada meseta o descanso.

El ancho o huella de un peldafio suele oscilar entre los 25 y 30 cm para que pueda apoyarse

el pie por completo. La altura de la contrahuella estd comprendida entre los 11y 22 cm.
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Barandillas. - Son elemento de proteccion y seguridad, asi como una ayuda para que se a
mas facil el ascenso o descenso por la escalera
2.5.5.1 Idealizacion
Para la idealizacion de esta estructura se considera como una viga rectangular.
FUGURA N° 2.16: IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA

W2
b bbb
E

B

Fuente: Andlisis y disefio de escaleras autoportantes de Jorge Segura.
2.5.5.2 Disefo
Analisis de cargas
Se analizara todas las cargas verticales actuantes en la escalera para su respectivo disefio.
Una vez encontrado los momentos maximos en sus respectivas condiciones criticas se debe
mayorar el momento segln indica la norma CBH 87.
Célculo de la armadura longitudinal
Para la armadura longitudinal se analiza como viga simplemente apoyada para obtener el
maximo momento positivo para disefiar la armadura inferior.
Se calcula como viga empotrada en sus extremos para obtener los momentos maximos
negativos para el disefio de la armadura superior.
Siempre actla como una viga rectangular, asi que la armadura se obtiene:

Célculo del momento reducido

Mgp im
—_— = <
Hy b-d®-fg IJII

uy <y, ---laseccion no necesita armadura en compresion.
Con el momento reducido determinamos la cuantia geométrica para determinar la armadura:
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Wy ------- w,_ (cuadro 2.10)

oy

A =w, b, d- 2

£y
Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la pieza,

En funcion del tipo de acero estructural

Wemin

A b, -d

= Wemin W

smin

El area de armadura final sera el mayor de los dos valores encontrados.

Verificacion al corte
f.4 =0.500"/f.q

v =vd.bw.d

cu

vV, =V,
Armadura de reparto
Se adoptara una disposicion minima
Armadura superior de temperatura
Acmin = Wemin " Dy, - d

2.6 Estrategia para la ejecucion del proyecto

2.6.1 Especificaciones técnicas

Son las que definen la calidad de obra que el contratante desea ejecutar por intermedio del
Contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucién de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
debera consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a
los que deben someterse para comprobacion de condiciones que han de cumplir, el proceso
de ejecucion previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de obra, las
instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deban adoptarse durante la
construccion; los niveles de control exigidos para los materiales y la ejecucion, y finalmente
las normas y pruebas previstas para las recepciones correspondientes.

2.6.2 Precios Unitarios

Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el cémputo
métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades definidas para
una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que nos determine el costo parcial

de la misma.
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Un precio unitario se halla formado por la adicidn de los siguientes rubros:

a).- Costo de materiales.

b).- Costo de mano de obra.

c).- Desgaste de herramientas y o reposicion de equipos.

d).- Gastos generales.

e).- Utilidad.

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

Tomado en cuenta como beneficios sociales el 57% de la mano de obra; como herramientas
menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA; como gastos
generales y administrativos de 12% y como utilidad el 10%. Para los impuestos se tomd un
valor de IVA del 14,94 % y un valor de IT del 3,09 %.

Estos porcentajes se obtuvieron del sistema de administracion de bienes y servicios (SABS),
que brinda el prescom 13-20 como modelo de calculo.

La planilla de precios unitarios tendra la siguiente forma:
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FIGURA N° 2.17: PLANILLA DE PRECIOS UNITARIOS

Andlisis de Precios Unitarios

Item:
Proyecto: COLEGIO-INTERNADO SAN TELMO RIO BERMEJO
Mddulo: (M02) - OBRA GRUESA

Unidad: m*
Fecha: 02/jun/2020
Tipo de cambio: 6.96

Ne(P. Insumo/Pardmetro Und. Cant. Unit. (Bs) [Parcial (Bs)
A |MATERIALES
1 |- |Cemento portland kg 350.000 0.900 315.000
2 |- [Fierro corrugado kg 130.000 6.300 819.000
3 |- |Arena m3 0.450( 137.500 61.875
4 |- |Grava m? 0.920[ 112.500 103.500
5 |- |Maderaencofradora p? 60.000 8.000 480.000
6 |- [Clavos kg 2.000 13.000 26.000
7 |- |Alambre de amarre kg 2.000| 13.800 27.600
> |D [TOTAL MATERIALES (A) = 1,832.975
B |MANO DE OBRA
1 |- |Albaiil hr 10.000 15.000 150.000
2 |- |Ayudante hr 18.000 10.000 180.000
3 |- [Armador hr 10.000 12.000 120.000
4 |- |Encofrador hr 18.000 12.000 216.000
> |E |SUBTOTAL MANO DE OBRA (B) = 666.000
F |CARGAS SOCIALES 57.00% de (E) = 379.620
O |IMPUESTOS IVA 14.94% de (E+F) = 156.216
> |G |TOTAL MANO DE OBRA (E+F+0) =| 1,201.836
C [EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
1 |- |Mezcladora hr 1.000 20.000 20.000
2 |- |Vibradora hr 0.800 15.000 12.000
H |HERRAMIENTAS 5.00% de (G) = 60.092
| |TOTALEQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS (C+H) = 92.092
J |SuBTOTAL (D+G+l) = [ 3,126.903
L |GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS 12.00% de (J) = 375.228
M [UTILIDAD 10.00% de (J+L) = 350.213
> [N |PARCIAL (J+L+M) =| 3,852.324
P |IMPUESTOS IT 3.09% de (N) = 119.037
> [Q [TOTAL PRECIO UNITARIO (N+P) = 3,971.381
PRECIO ADOPTADO: 3,971.381

Son: Tres Mil Novecientos Setentay Uno con 38.1/100 Bolivianos

Fuente: elaboracion propia.
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2.6.3 CoOmputos métricos

Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volimenes de

las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de formulas geométricas

y trigonométricas.

A modo de referencia, la planilla de cbmputo métrico podréa tener la siguiente forma:
FIGURA N°2.18: PLANILLA DE COMPUTOS METRICOS.

=

Total=

=

Total=

Fuente: elaboracion propia.
2.6.4 Presupuesto
Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una construccién al ser
terminada, la exactitud de la misma dependerd en mayor medida al desglose de los elementos
que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a una serie de
factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion mientras que otros
estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.6.5 Cronograma de obra
Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las actividades estan
interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas de ellas no pueden
comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un proyecto, usualmente se
ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su terminacion.
Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un plan
en base al cual se pueda programar y controlar una obra.
Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacién de un conjunto

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

Para la planificacion y programacion del presente proyecto se haran uso del método de la
ruta critica el cual es un modelo matematico — l6gico. En funcion a este se analizan mediante
los métodos PERT (método probabilistico) y CPM (método deterministico).

La representacion se la realizara mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion grafica de la informacion relacionada con la programacion el cual muestra las
actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las actividades que se

desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una tras otra.
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CAPITULO Il

3 INGENIERIA DEL PROYECTO
En este capitulo se presenta la ingenieria del proyecto: analisis, dimensionamiento y calculos
basados en el capitulo Il (marco teorico), aplicando normativas y metodologias mencionadas
en dicho capitulo.
3.1 Analisis del levantamiento topogréafico
La informacidn obtenida del levantamiento topogréafico fue realizada con el equipo respectivo
y de manera Optima, el area total del terreno donde se emplazara la nueva edificacion es de
2,999.106 m?, actualmente consta de una superficie construida de 375.520 m? y la nueva
construccion tendra una superficie total construida de 730.576 m2, no se presentan desniveles
considerables que perjudiquen en el desarrollo de la obra o generen gastos extras. (anexo a-
3).

FIGURA N° 3.1: LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO DEL TERRENO

Fuente: Elaboracion propia.
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3.2 Analisis del estudio de suelos

El correspondiente andlisis del estudio de suelos se realizd en el lugar del emplazamiento de
la obra, donde se analizd los lugares posibles, donde se realizaron los pozos para el ensayo
correspondiente: granulometria, limites de Atterberg, humedad natural, clasificacion y desde
luego el ensayo de carga directa (SPT) (anexo A-4), en total tres pozos, la excavacion de los

pozos se realizd de forma manual.

El pozo N° 1: Suelo arena-limosa con mas del 12% de finos pasantes del tamiz N°200;
sin plasticidad o plasticidad baja (SUCCS: SM) (AASHTO: A-4).
Con una resistencia admisible de 1.320 kg/cm?, este resultado se obtiene de una profundidad

de 2.00 m y una altura penetracion de 30 cm.

El pozo N° 2: Suelo arena-limosa con més del 12% de finos pasantes del tamiz N°200;
sin plasticidad o plasticidad baja (SUCCS: SM) (AASHTO: A-4).
Con una resistencia admisible de 1.370 kg/cm?, este resultado se obtiene de una profundidad

de 2.30 m y una altura penetracion de 30 cm.

El pozo N° 3: Suelo arena-limosa con mas del 12% de finos pasantes del tamiz N°200;
sin plasticidad o plasticidad baja (SUCCS: SM) (AASHTO: A-4).
Con una resistencia admisible de 1.51 kg/cm?, este resultado se obtiene de una profundidad de

3.00 m y una altura penetracion de 30 cm.
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FIGURA N° 3.2: PUNTOS DE ENSAYO DEL S.P.T.

TINGLADO
DE
CANCHA

Fuente: Elaboracidn propia.

Una vez analizando los tres pozos podemos observar que constan con caracteristicas
similares tanto en su estratificacion como en su clasificacion y en su esfuerzo admisible. La
profundidad de fundacién establecida para este proyecto es de -2.30 metros, trabajando con un
esfuerzo admisible del suelo de 1.32 kg/cm? y viendo dicho esfuerzo permisible se pueden
emplear las zapatas aisladas.

3.3 Analisis del disefio arquitectonico

El disefio arquitectonico es importante porque nos ayudara a entender el planteo de la
estructura de sustentacion, la arquitectura proporcionada por la alcaldia municipal de
Padcaya provee espacios de acordes a las exigencias de un colegio secundario.

La nueva infraestructura consta de una planta baja, primera planta y segunda planta, cubierta
de calamina galvanizada con estructura metalica, losas alivianadas, zapatas aisladas.

En cuanto a la distribucién de espacios el nuevo Colegio secundario cuenta con 7 aulas para
la ensefianza educativa, una direccion, secretaria, cocina, dispensario, comedor, kiosco, salon

de reuniones, biblioteca, control social psicoldgico, consultorio médico, control de seguridad,
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archivos, laboratorio de fisica y quimica, taller de mdsica, taller de computacion y un centro
de audiciones.
3.4 Modelado de la estructura en Cypecad 2017.
En este apartado se muestra en vista 3D el modelo estructural.
FIGURA N° 3.3: VISTA FRONTAL DE LA ESTRUCTURA

& & m wn

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

FIGURA N° 3.4: VISTA LATERAL DE LA ESTRUCTURA

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
3.5 Analisis, calculo y disefio estructural
Para el analisis, célculo y disefio estructural, la nueva infraestructura fue definida en el perfil
del proyecto y como resultado tenemos lo siguiente:
3.5.1 Estructura de sustentacion de cubierta

El disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta consta de los siguientes pasos:
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Seleccion del tipo de cercha.

La seleccion de la cercha esta de acuerdo a la luz a cubrir y a la pendiente de la cubierta, que

esta en funcion al tipo de material de cubierta.

FIGURA N° 3.5: VISTA DE LA CUBIERTA

Fuente: Elaboracion propia.

Analizando la luz mas larga a cubrir de 12.00 m podemos adoptar la cercha tipo Howe, que
es la mejor adecuada para luces grandes, ya que son mas rigidas por la disposicion de sus
elementos. La altura de la cubierta es de 2.30 m, con sus respectivas pendientes y también
en el disefio de la cubierta se tiene una luz de 4.70 m a cubrir que se realizara una cercha

tipo diente de sierra, con una altura de 1.4 m, que es recomendable usar en luces de 4-8 m.

FIGURA N° 3.6: CERCHA TIPO HOWE

1

=N

| 2h |

Fuente: Manual de disefio para maderas del Grupo Andino.

Luces recomendadas = 6 — 12 m 0 méas (con mas pafios).
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Tipo de acero a utilizar:

Para el disefio de la estructura se utilizara el acero con las siguientes caracteristicas:

Acero ASTM A-36

F, = 2,500 kg/cm? esfuerzo minimo de fluencia.

F, = 4,100 kg/cm?  esfuerzo minimo de tension.

E = 2.1x10° kg/cm? modulo de elasticidad.

Se dispondra de este tipo de acero porque es el que se puede encontrar en nuestro medio.

Para el célculo de la cercha se idealizara de tal forma que la misma trabaje en compresion o
en traccion. Esto se logra colocando las correas en cada nudo de la cercha, para que las cargas
se traspasen como cargas puntuales a la misma.

Disefio de correas.

Para el disefio de las correas se tomd en cuenta la situacion mas critica de toda la cubierta

con fines de uniformizar los elementos de la misma.

FIGURA N° 3.7: CARACTERISTICAS DE LA CERCHA TIPO HOWE

08 125 125 125 _ 125 _ 145

Fuente: Elaboracion propia.
Disposicién de correas:

FIGURA N° 3.8: DISPOSICION DE CORREAS EN LA CERCHA
6 7

3 10

VAT 15 16 18 19 20

13 17 21

Fuente: Elaboracion propia.
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Longitud de las correas L = 2.750 m
Angulo de inclinacion de la cubierta = 22.330°

Anélisis de cargas:

Las cargas a considerar en el disefio de la cubierta son: cargas permanentes y cargas variables.

Cargas Permanentes:

Material de cubierta: calamina galvanizada.
CUADRO N° 3.1: CARACTERISTICAS DE LA CALAMINA N°26

N° mm Ancho (m) Largo (m) Kg/m?
26 0.450 1 variable 4.22
Fuente: Structural Steel solutions-Bolivia.

Para el calculo de la cubierta se asumira 5 kg/m?como peso de la calamina.

Se decide utilizar calamina N° 26 por su espesor de la misma que garantiza mayor

resistencia al golpe del granizo.

CUADRO N° 3.2: CARGAS ACTUANTES EN LOS NUDOS DEBIDO A LA CARGA

DE LA CALAMINA

longitud

peso de peso en el
Nudo calamina influencia nudo
kg/m? m kg/m
1 5 0.325 1.630
2 5 1.00 5.000
3 5 1.350 6.750
4 5 1.350 6.750
5 5 1.350 6.750
6 5 0.675 3.380
7 5 0.770 3.850
8 5 1.540 7.700
9 5 1.540 7.700
10 5 1.540 7.700
11 5 1.090 5.450
12 5 0.320 1.600

Fuente: Elaboracion propia.

Peso propio de la correa a emplear: perfil costanera:
Designacion: 100x50x15x3 mm.
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FIGURA N° 3.9: PERFIL COSTANERA 100x50x15x3 mm

d2

dl

Fuente: Disefio de estructuras de Acero. Marc Cormac. 5° edicion.

CUADRO N° 3.3: CARACTERISTICAS DEL PERFIL COSTANERA 100x50x15x3mm

h2 D C e Ix ly rx ry WX wy

mm mm mm mm  cm? kg/m cm cm? cm cm cm? cm?

100 50 15 3 6.31 495 97.760 19.740 3.970 1.780 19.550 6.110
Fuente: Enabolco-Empresa Nacional Boliviana Constructora.

Cargas variables: Q
Carga de mantenimiento= 95 kg/m?

CUADRO N° 3.4: CARGAS EN LOS NUDOS DEBIDO A LA CARGA DE
MANTENIMIENTO

longitud

peso de peso en el

Nudo calamina influencia nudo

kg/m? m kg/m

1 95 0.325 30.875
2 95 1 95.000
3 95 1.350 128.250
4 95 1.350 128.250
5 95 1.350 128.250
6 95 0.675 64.125
7 95 0.770 73.150
8 95 1.540 146.300
9 95 1.540 146.300
10 95 1.540 146.300
11 95 1.090 103.550
12 95 0.320 30.400

Fuente: Elaboracién propia.
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Carga de viento: W

La carga de viento estd dada por la siguiente expresion:

1

P=—
16

-C - 'rer
Doénde:

P = Presion del viento (kg/m?).

C = coeficiente edlico.

V = velocidad del viento (m/s).

FIGURA N° 3.10: COEFICIENTES EOLICOS DE SOBRECARGA

Cornente
CL\ ' '
Viento Vient
on p » iento
Remanso K : :) C, Remanso
Coeficiente edhco en:
Sitvacidn
Angulo de incidens Superficies planas Superficies curves rugosas Superficies curvas muy lisas
del viento
x A A Ab A A barl
€ €2 €3 €4 €3 ca
En remanso
90° —-0° +0.8 -0,4 +08 -0,4 +08 -0,4
En corriente
90° +08 -04 +08 -04 +0,8 -04
80° +08 -04 +08 -04 +038 -04
70° +08 -04 +08 -04 +04 -04
60° +08 -0,4 +04 -0,4 0 -04
50° +0.6 -04 0 -0,4 -04 -04
40° +04 -04 -04 -04 -0,8 -0.4
30° +0,2 -0,4 -08 =04 -1,2 -0,4
20° 0 -04 -0,8 -0,4 -1,6 -20
10° -0,2 -04 -0,8 -0,4 =20 -2,0
0° -0.4 -0,4 -0,4 -04 -2,0 -2,0
Valores i pueden i

Fuente: NBE-AE/88 Acciones en la edificacion.

Para un angulo de inclinacion de 22.33° tenemos:
Barlovento ¢, =0.047

Sotavento ¢, =-0.4000

Para el disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta tomaremos en cuenta solo la

carga de barlovento porque es la que genera presion en la misma.
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Para una velocidad maxima historica generada de 131.600 km/h = 36.556 m/s (fuente
SENAMMHI-Estacion Bermejo-Aeropuerto Tarija) tenemos:

P =-2.0.047 - 36.5562
16
P = 3.926 kg/m?

CUADRO N° 3.5: CARGAS EN LOS NUDOS DEBIDO A LA CARGA DE VIENTO

1 3.926 0.325 1.276
2 3.926 1.000 3.926
3 3.926 1.350 5.299
4 3.926 1.350 5.299
5 3.926 1.350 5.299
6 3.926 0.675 2.650
Hipotesis de cargas:
Total de cargas
(Gargamierta’ 11700 kgim
sobrecargadetso | 128250 kym
‘cargadeviento 5209 kg

CUADRO N° 3.6: COMBINACION DE CARGAS METODO LRFD

kg/m
16.380
78.170
223.480
85.050
14.040
8.940

Por lo tanto la carga para el disefio de la correa va ser 223.480 kg/m.
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FIGURA N° 3.11: IDEALIZACION DE LA CORREA
~ 223.480 kg/m

-
~

2.75 ‘
Fuente: Elaboracion propia.

e
F

Andlisis estructural:
Se idealiza la correa como una viga simplemente apoyada, cuyos efectos maximos se usaran
para el disefio de la misma y las reacciones generadas en los apoyos seran transmitidas como

carga puntual a cada nudo de la cercha.

max

Mo = 25 =211.260 kg'm

v =21 =307.280 kg

Disefio:
El perfil seleccionado es el COSTANERA 100x50x15x3 mm con las siguientes
caracteristicas ya mencionadas.
Se disefiara las correas mediante el método de flexion asimétrica verificando que los
esfuerzos generados por las cargas se encuentren en la zona elastica de tal modo que no se
superen el limite de fluencia del material y a su vez la verificacién de la flecha maxima de la
seccion.
Verificacion de los esfuerzos maximos:

FIGURA N° 3.12: CORREAS ACTUANTES EN FLEXION ASIMETRICA

-~ ~
»
\

\

\ .

\ e

l_—] < /

N\ N

Mmax » X .}Ag’ s

L ~ \36
- ~ My
\.

N

Fuente: Resistencia de materiales, Timoshenko. 5° edicién.
Los momentos en cada direccion estan dados por:
M, =M, *CO0s(22.33°) = 195.420 kg:m
M, =M., -sen(22.33°) = 80.270 kg:m
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Los esfuerzos maximos generados en cada direccion son:

__ Mx-c M

En ladireccion Y o, = ot == = 9°995,701.230 kg/m?

max Ix W

En la direccion X o = “j"T = % = 13°136,740.050 kg/m?

Limite de fluencia del material es igual a:

F, =257000,000 kg/m? 1.150 factor de seguridad para el Acero.
Oadm =217 739,130.430 kg/m?

Donde podemos observar que en ninguno de los dos sentidos el valor del esfuerzo maximo
generado por las cargas sobrepasa el limite de fluencia por lo que se garantiza que trabaja en
la zona elastica del material.

Tadm > O max

9°995,701.230 kg/m?

b 2 >
21°739,130.43 kg/m 13°136.740.050 kg/m? cumple

Verificacion de la flecha maxima generada:

f . >—=0.00917 m=0917 cm

adm ~ gpg

Deflexién admisible para vigas que soportan cargas permanentes y variables en las cuales no
tienen construidos muros o tabiques encima.
Se procede a verificar la deflexion maxima.

_ B-Qy-L*
max 384 -E - Ix

Qy =q - cos (22.33°) = 206.721 kg/m
fax = 0.0074 m=0.740 cm

fadm > fma_x
0.00917 m > 0.0074 m cumple
0.917 cm >0.740 cm cumple
Por lo tanto se usara para las correas:
PERFIL COSTANERA............... 100x50x15x3 mm.
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Disefio de la cercha:
De la forma que se idealizé la cercha, las correas transmiten las cargas actuantes en la cubierta

como una fuerza puntual a los nudos de la misma.
Cargas transmitidas por las correas.

FIGURA N° 3.13: CARGAS TRANSMITIDAS POR LAS CORREAS A LOS NUDOS
DE LA CERCHA

336.100 kg
307.280 kg 342.730 kg
307.280 kg 342.730 kg

307.280 kg 342.730 kg

231.250 kg 244.970 kg
84.610 kg 77.690 kg

Fuente: Elaboracion propia.

Peso propio de la estructura:
El perfil seleccionado para el disefio de las cerchas es el Tubular 150x50x2 mm.
FIGURA N° 3.14: PERFIL TUBULAR 150x50x2 mm

Fuente: Disefo de estructuras de Acero. McCormac. 5° edicion.
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CUADRO N° 3.7: CARACTERISTICAS DEL PERFIL TUBULAR 150x50x2 mm

DIMENSIONES AREA  PESO MOMENTO DE  RADIO DE GIRO
INERCIA

H B t Ix ly ry

mm mm  mm cm?2 kg/m cm* cm* cm cm
150 50 2 5.74 6.17 37.17 207.45 2.545 6.012

Fuente: Enabolco-Empresa Nacional Boliviana Constructora.

De donde tenemos:
Peso propio del cielo falso de placas drywall + estructura metélica de (fuente especificaciones
SINERGY).
Peso del cielo falso= 25 kg/m?
CUADRO N° 3.8: CARGAS EN LOS NUDOS DEBIDO AL CIELO FALSO

kg
13 25 1.719 42.975
14 25 3.438 85.950
15 25 3.438 85.950
16 25 3.438 85.950
17 25 3.713 92.825
18 25 3.988 99.700
19 25 3.988 99.700
20 25 3.988 99.700
21 25 2.000 50.000

Fuente: Elaboracion Propia.
Entonces tenemos:

CUADRO N° 3.9: CARGA TOTAL EN LOS NUDOS DE LA CERCHA

kg kg kg
1 0.000 84.610 84.610
2 0.000 231.250 231.250
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3 0.000
4 0.000
5 0.000
6 0.000
7 0.000
8 0.000
9 0.000
10 0.000
11 0.000
12 0.000
13 42.975
14 85.975
15 85.975
16 85.975
17 92.825
18 99.700
19 99.700
20 99.700
21 50.000

307.280
307.280
307.280
160.650
175.450
342.730
342.730
342.730
244.970
77.690
0.000
0.000
0.000
0.000
0.000
0.000
0.000
0.000
0.000

307.280
307.280
307.280
160.650
175.450
342.730
342.730
342.730
244.970
77.690
42.975
85.950
85.950
85.950
92.825
99.700
99.700
99.700
50.000

Fuente: Elaboracion Propia.

FIGURA N° 3.15: CARGA TOTAL ACTUANTE EN LA CERCHA

336.100 kg
307.280 kg 342.730 kg
307.280 kg 342.730 kg
307.280 kg 342.730 kg
231.250 kg 244.970 kg
84.610 kg 77.690 kg
42975kg 85.950kg  85.950kg 85.950kg  92.825 kg 99Yé00 kg 99-'400 kg 99%0 kg 50.000 kg

Fuente: Elaboracion propia.
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Calculando las fuerzas internas tenemos:
CUADRO NF° 3.10: FUERZAS INTERNAS EN LOS ELEMENTOS DE LA CERCHA
ELEMENTOS DE CERCHA

Longitud

(m)
0.649

1.351
1.351
1.351
1.351
1.541
1.541
1.541
1.541
0.638
0.600
1.250
1.250
1.250
1.250
1.450
1.450
1.450

elemento

TOUvO0OZrxX«-—IOGmMmMmOO®>

F.l.

(kg)
237

-729
-228
644
1582
1567
360
-757
-1356
172
-218
-33
465
126
-630
-365
450
876

Acero a utilizar es ASTM A-36.

Descripcion

Traccion
Compresién
Compresién

Traccion

Traccion

Traccion

Traccion
Compresion
Compresion

Traccion
Compresidn
Compresién

Traccion

Traccion
Compresién
Compresién

Traccion

Traccion

elemento

QOETEN<KXSES<CH®

D1
El
F1
Gl
H1
11

J1
K1

Fuente: Elaboracion propia.

F, =25’000,000 kg/m?

F,=41000,000 kg/m?

Longitud

(m)
1.450

0.600
0.246
0.760
1.273
1.787
2.300
1.779
1.258
0.737
0.216
1.274
1.463
1.784
2.181
2.295
1.920
1.626
1.466

Utilizando un factor de seguridad de 1.150 para el acero estructural:

F,’=21"739,130.430 kg/m?
F, =35°652,173.910 kg/m?

Para fines de uniformizar la cercha, dimensionaremos los elementos

criticos tanto en traccion como en compresion.

F.I.

(kg)
128

-157
-788
-46
369
696
-1310
780
406
-64
-960
735
-548
-995
-1263
-1524
-1224
-668
1115

Descripcion

Traccion
Compresion
Compresidon
Compresion

Traccion

Traccion
Compresidn

Traccion

Traccion
Compresion
Compresion

Traccion
Compresion
Compresion
Compresion
Compresion
Compresidn
Compresioén

Traccion

con los valores mas
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Disefio estructural de los elementos.
CUADRO N° 3.11: ELEMENTOS CON MAYOR SOLICITACION A DISENAR

E 1.351 1582 Traccion
H1l 2.295 -1524  Compresion
Fuente: Elaboracidn propia.

Disefio del elemento E (traccién).
Para el disefio de la seccion sometida a traccion el perfil seleccionado debe cumplir las
siguientes condiciones basicas para asegurar la resistencia, ductilidad y estabilidad de los
mismos:
1.- capacidad resistente.- debe cumplir las siguientes condiciones:
Cedencia de la seccion en el area real.
Ny = F,-A=P,
21°739,130.430 - 5.74x10™* = 12478.261 kg
12478.261 kg = 1582 kg cumple
Fractura de la seccion del area efectiva.
N, = F A, =P,
35°652,173.910- 5.74x107* = 20464.348 kg
20464.348 kg = 1582 kg cumple
2.- Esbeltez Limitada.- la esbeltez maxima de los miembros solicitados por traccion axial,
deben cumplir la relacion:

A=-=2300

| =

3= 22 - 300

0.0e0 —

A =22473 <300 cumple

3.- Deformacion compatible.- como se trabaja con un mismo material en toda la estructura

las deformaciones serdn compatibles quedando asi las deformaciones:

P-L
A= =
L E-A

1582 - 1.351
2.1x10%° - 0.00057 4

Ay = =1.773x 10%* m.
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Disefio del elemento H1 (compresion).

Caélculo de la longitud efectiva:

Longitud del elemento = 2.295 m

Coeficiente de longitud K = 1.000
|=K-L=1.000-2.295=2.295m

Esbeltez maxima:

K-1

Amax = — =200
_ l.000-2.255
Amax = ~5oeg = 200
38.175 = 200 cumple

Definicién de la frontera entre columna elastica e inelastica.-

—
k1[5

Pmin ™ % E

A=

C

A, = 0.391 < 1.500

Por lo tanto corresponde a la siguiente relacion para el esfuerzo critico:
F_. =0658% - R para 2 < 1.500

= 0.6580 %% . 21°739,130.430
F_. =15°671,336.700 kg/m?

crit —

F

crit

Resistencia normal a la compresion:

P,= F,,'A

erit

P, = 15°671,336.700 - 0.000574 = 8,995.347 kg

Verificacion de la carga solicitada.- La condicion que debe cumplir es:
P, =P

n — ° u (=zolicitada)
8,995.347 kg = - 1224 kg cumple
Resultados del dimensionamiento para las cerchas:
CUADRO N° 3.12: RESULTADO DE LOS ELEMENTOS DE LA CERCHA

ELEMENTOS F.l. SERCCION PERFIL
corddn superior  Comp. rectangular 150x50x2
corddn inferior ~ Tracc. rectangular 150x50x2

montantes Comp. rectangular 150x50x2
diagonales Tracc. rectangular 150x50x2

Fuente: Elaboracion propia.



FIGURA N° 3.16: REACCIONES GENERADAS EN LOS TIPOS DE CERCHAS
Cercha tipo 1

336.100 kg
307.280 kg 342.730 kg
307.280 kg 342.730 kg
307.280 kg 342.730 kg
231.250 kg 244.970 kg
84.610 kg 77.690 kg
v v v \J Y ; M
42.975kg 85.950kg  85.950kg  85.950kg  92.825 kg 99.700 kg 99.700 kg 99.700 kg 50.000 kg
! T
654 kg 2418 kg 792 kg

Cercha tipo 2

169.79 kg

331.27 kg
331.27 kg \

277.30 kg
65.83 k

T Fuente: Elaboracion propia.
Disefio de uniones 670 kg 533 kg
Las uniones de los elementos de las cerchas se las realizara mediante soldadura, para ser mas
especifico sera la soldadura del tipo de ranura de penetracion completa, en forma de V simple,
para asi garantizar las mismas.
Para acero A-36

F, =2,500 kg/cm? < 2,900 kg/cm?
Para el material base de acero A-36 se recomiendan que se utilice electrodos E60xx que

comunmente se usan para aceros con valores de Fy entre 36 y 60 Ksi, utilizdndose asi para

60



unir material delgado aproximadamente hasta de 5/16 plg (7,9 mm) de espesor, siendo de
esas caracteristicas el material empleado en el disefio de las cerchas.
Por lo que, las uniones de las cerchas se realizaran por soldadura de fusién, empleando la
soldadura de arco, con el tipo de soldadura en V simple, todo con electrodos E60xx.

FIGURA N° 3.17: SOLDADURA EN V, DE PENETRACION COMPLETA

Fuente: Disefo de estructuras de Acero. McCormac. 5° edicién.

Disefio de la placa de apoyo

Cuando las barras metalicas se apoyan en la columna es necesario que la carga puntual se
distribuya en el area suficiente para evitar que se sobre esfuerce el hormigoén, la carga se
transmite a través de la placa de acero que esta ligada a la columna con pernos.

Area de la placa base: la resistencia de disefio por aplastamiento del concreto debajo de la
placa base debe ser por lo menos igual a la carga soportada. Cuando la placa base casi cubre
toda el area de la columna esta resistencia es igual a @. (0.65 por aplastamiento del concreto)
Multiplicada por la resistencia nominal del concreto 0.85+fc: A.

Para el disefio de placa tenemos los siguientes datos:

Perfil rectangular 150x50x2 mm.

Resistencia a compresion fck=255 kg/cm?

Esfuerzo de la placa base fyd=2530 kg/cm?

Carga axial altima Pu=2,418 kg

Area requerida

Py _ 2,418
Pc +0.85:f¢  0.65 -0.85-255

Areq= =17.163 cm?

Las placas de apoyo que asumiremos sera de 20 cm x 20 cm puesto que la viga en la que se
apoyaran las cerchas son de 20 cm de ancho y el area requerida es mucho menor que el area

de apoyo del perfil.
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B+N=20 cm+20 cm = 400 cm?
Area de la placa cubrira toda el area del concreto.
A1=A2=400 cm?

Espesor de la placa

Pu< @Pp
faz [s00
@Pp=@c * 0.85 f; .Al.'\llﬁ = 0.65'0.85'255'400'3}@ = 56355 kg

2,418 <5,6355 CUMPLE
Espesor minimo requerido para la placa

FIGURA N° 3.18: DISENO DE LA PLACA DE APOYO

0.8 bf
1S

- J@ o |5

s%[ n o

= I - N
OO

N

B=20 cm

Fuente: Disefio de estructuras de Acero. McCormac. 5° edicion.

_ N-055d _20-0.95'5

= - =7.625cm
E-0.8bf 20-0.8+10
= =6cCcm
| 2P |I 2:2.418
= Hu o M
t= m.wl @fFy-B*N _7'625.*JD.'}E*-E,EEEHZD'-EE' =0.541cm
[ 2P |I 2:2.418
AN ) 2y, _
L=n o7 rrmw 0 ooz 253002020 - 0426 0
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Por lo tanto, el espesor de la placa es:

t=0.541 cm constructivamente t=1/4 in = 0.635 cm

Pernos de anclaje

Tu=2,418 Kg =5.331 Kips Fuerza axial sobre la placa

ot= 0.75 Factor de resistencia (Segun tabla 3.2 de McCormac)
f>c = 2.55 ksi Resistencia caracteristica del H®

Fu = 58 ksi Esfuerzo ultimo de ruptura

Calculo del area del perno de anclaje

Ag== Tu _ 5331
0.75-pt-Fu  0.75-0.75:58

=0.163 in?

Para cuatro pernos:

_ 0.163

Ap=—==0.041in?
4

Diametro del perno

| |
[ap -4 [0.041 -4
| =.

4=y =

= 0.228 in Adoptamos un d = 0.500 in

Segun la normativa ASIC LRFD 2005 para el disefio de pernos de anclaje se debe
considerar algunas consideraciones tales como las distancias minimas que se deben
embeber o anclar los pernos propuestos por los autores Shipp y Haninger segun las

siguientes tablas:

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

A307, A36 12d S5d=4in.
A325, A449 17d 7d=4in.
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Longitud minima

Para d=1/2 in

A36 12d = 6,00 in
5d= 2,50 in
A325 17d= 8,50 in
7d= 3,50 in

Finalmente adoptamos una longitud de anclaje de 6 in
Constructivamente y en favor de la seguridad asumimos una L= 20 cm

Como resultado final tenemos: 4 pernos de @ 1.270 cm y una longitud de 20 cm de anclaje

a la viga o columna.

3.5.2 Anélisis de la estructura de sustentacion de la edificacion

El disefio estructural estard de acuerdo a la idealizacion de la estructura, tomando en cuenta

los materiales ya establecidos.

3.5.2.1 Materiales
El calculo se realizara con los siguientes datos:
3.5.2.1.1 Hormigén

¥e

Todos H-25, control normal 250 1.50 305810

Vida 0til del proyecto: 50 afios, edificios, viviendas u oficinas y estructuras de ingenieria

civil (excepto obras maritimas) de repercusion econémica baja a media.

3.5.2.1.2 Acero estructural

¥s
Todos AH-500, control normal 5000 1.15
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3.5.2.2 Recubrimientos utilizados en el calculo

Vigas 2.5cm
Pilares 2.5cm
Forjados de viguetas 2.0cm
Escaleras 3.0cm
Zapatas 5.0cm

3.5.2.3 Andlisis de cargas
Para la determinacion de cargas actuantes se analizaron los usos de los ambientes, los
materiales de acabado y el peso propio de la estructura.
Las cargas tomadas en cuenta en el disefio son:

e El peso transmitido por la cubierta.

e Peso propio de la estructura (calculado automaticamente por el paquete estructural)

e Cargas muertas (anexo A-6)

e Sobre carga de uso (Apartado 4.4.2 NB 1225002)
3.5.2.4 Calculo de la viga de hormigoén armado
Para realizar la verificacion de la seccion, como de la armadura calculada por el programa,
realizaremos un calculo manual de la viga mas comprometida en cuanto a solicitaciones de
carga. En nuestro caso sera la viga de la segunda planta, pértico 13 entre los pilares C30 y
C3s.

FIGURA N° 3.19: VIGA SELECIONADA PARA EL ANALISIS

E ‘__ iR 5 !:“-Q._
=¥\

N

2da planta Viga entre C30 y C3¥: portico

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
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Para el cual los efectos maximos generados son los siguientes:

FIGURA N° 3.20: ENVOLVENTES MOMENTOS (t.m)

tm
20 F

-22.7

-15

-10F

Cc33
T 1

M. flector
()]
o T
o
-§>-8.4

10F @ o
S o
[{e] To]
15 F 2 g
Fuente: Paquete estructural Cypecad.
Datos:
M= 1°609,000 kg.cm Momento maximo (positivo)
b,, = 0.300 m Ancho de la pieza
h=0.500 m Altura total de la pieza.
r=2.500 cm
d=47.500 cm

Determinacion del £, Y f,4, resistencia de calculo del hormigon y del acero.

_ foe _ 250 _
f.g= v "1m- 166.667 kg/cm?
A S000
foa = YL'* = o = 4,347.826 kg/em?

Momento reducido de calculo:

Mg _ 1'603,000
Hq by-difeg  30-47.5007%-166.667

.. =0.3190 para AE 500 (cuadro n® 2.10)

=0.142

0.142 < 0.3190 La pieza no necesita armadura en compresion.
Con el valor del momento reducido de calculo (1), determinamos la cuantia mecanica
(w,), para determinar el area de acero a traccion necesaria: (cuadro n°® 2.9)

ud=0.142—w=0.157
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Area necesaria de acero:

f .
A =w-b,, -d = =0157- 3047500 -

wd 4,347 .826

A_=8.576 cm?

Con la cuantia mecénica minima para el acero AE 500, encontramos la armadura minima
necesaria en la pieza para vigas con armadura en traccion.
=0.0028 (cuadro n® 2.10).

Wemin

A =w b, -d=0.0028-30-47.500

= 3.990 cm?

emin

A

smin
srmin
Para el dimensionamiento de la armadura en traccion tomamos el valor mayor de las areas

de acero calculadas anteriormente:

A_=8.576 cm2,
Obtencidn del diametro y nimero de fierros para As positiva en la viga:
@ (mm) Area (cm?) N° de barras | N° de barras adoptado
12 1.131 7.583 8
16 2.011 4.264 5
20 3.142 2.729 3
25 4.909 1.747 2

Se utilizard 5216

Area real:

As @16mm =5-2.011 = 10.055 cm?
10.055 cm? > 8.253 cm? cumple
Célculo de la armadura longitudinal superior a compresion:
Como la pieza no requiere armadura a compresion, constructivamente se colocara armadura
minima. Por lo tanto:

Se utilizara 210

Disposicién de barras
Espacio libre= by -2r = 30-2.2.5 =25 cm

Espacio libre — @(cm) = N° de barras completas 25— 1.6+=4
e — —
Espacios entre barras 4

e =4.65cm> 2 cmcumple
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Célculo de la armadura negativa en la columna C30 (refuerzo por momento negativo
en apoyo).
Datos:

M €30 =-7.730tm  (Momento maximo negativo generado en el apoyo C30)

Momento reducido de calculo:
M,y = 773,000 kg.cm

Mg _ 773,000 B
Ha = by, - d2-fg ~ 30 -47.500%- 166.667 0.068
By i = 0.3190 -------- 0.068 < 0.3190

Con el valor del momento reducido (u,), determinamos la cuantia mecanica (w), para

determinar la armadura necesaria en el refuerzo generado por el momento negativo en el
apoyo C30:
pnd=0.068 — w=0.072 (Interpolado)

— frg _ A 166667
A =W-b,-d- Fra 0.072 - 30-47.500 PEYCE

A_=3.933 cm?
Con la cuantia mecanica minima para el acero AE 500, encontramos la armadura minima
necesaria en la pieza, para vigas con armadura en traccion.
w_.. =0.0028
b, -d=0.0028 - 30 - 47.500
= 3.990 cm2.

A = Wemin

A

Emin

Emin
Para el dimensionamiento de la armadura negativa de refuerzo, tomamos el valor mayor de
las areas de acero calculadas anteriormente:

A_=3.990 cm?
Obtencion del diametro y nimero de barras para As negativo en C30, para la viga:
@ (mm) Area (cm?) N° de barras N° de barras adoptado
12 1.131 3.528 4
16 2.011 1.984 2
20 3.142 1.270 2
25 4.909 0.812 1

Se utilizara 2 @ 16
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Area real:

As2@16=2-2.011=4.022 cm?

4.022 cm2>3.990 cm? cumple
Célculo de la armadura negativa en la columna C33 (refuerzo por momento negativo
en apoyo).
Datos:

M €33 =-22.750 tm (Momento maximo negativo generado en el apoyo C33)

M4 = 2°275,000 kg.cm

Momento reducido de calculo:

_ My _ 2'275,000
Hy by, -d®fog 30 -47.5% - 166.667

My 1iem = 0.3190 --orovev 0.201 < 0.3190

=0.201

Con el valor del momento reducido (u,), determinamos la cuantia mecanica (w), para
determinar la armadura necesaria en el refuerzo generado por el momento negativo en el
apoyo C33:

pnd=0.201 — w=0.234 (Interpolado)

fed — 0,234 - 30 - 47.500, 25567

AB =w- h“" +d- F}_i 4,347 .826
A_=12.782 cm?
Con la cuantia mecanica minima para el acero AE 500, encontramos la armadura minima
in = 0.0028
-b,, - d =0.0028 - 30- 47.500

= 3.990 cm=.

necesaria en la pieza, para vigas con armadura en traccién. w

A = Wemin

A

smin
emin
Para el dimensionamiento de la armadura negativa de refuerzo, tomamos el valor mayor de
las areas de acero calculadas anteriormente:

A_=12.782 cm?
Obtencidn del diametro y nimero de barras para As negativo en C33, para la viga:

@ (mm) | Area(cm?) | N°de barras N° de barras
adoptado
12 1.131 11.301 12
16 2.011 6.356 7
20 3.142 3.999 4
25 4.909 2.603 3
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Se utilizara 4 @ 20
Area real:

As 4 @ 20 =12.568 cm?
12.568 cm? > 12.566 m2 cumple
Célculo de Anclaje:
e Barrasen posicion |

La norma CBH-87 en su punto 12.1.3 dice: La longitud practica de anclaje, en

prolongacion recta Ib, puede calcularse, para las barras corrugadas, mediante las siguientes

formulas:
b, = m" @ ?fy—k'ﬂ = 15 cm
: 20~
FIGURA N° 3.21: ANCLAJE EN BARRAS CORRUGADAS - POSICION |
- POSICION |
,f’-llitr:a‘aje por prolongacién .‘reca;ft Anclaje en patilla
-— I id b I .
Fuente: Norma Boliviana de Hormigon CBH-87.

Donde:

@ = Didmetro de la barra en cm. (1.6 cm)
m = Coeficiente numérico, con los valores indicados en la tabla 12.1.3 de CBH-87. (15)

fyk = Limite elastico garantizado del acero en MPa. (500 MPa)
i 500
Ib, = 15 1.600° = E 1.600 = 15 cm

Ib; = 38.400 cm = 40 cm = 15 cm
Pero la terminacion en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas,
permite reducir a longitud neta de anclaje:

lpeca = 0.700°1b; = 10° @ = 15 cm

neta

1 =0.700"40 = 101600 =15 cm

neta

1

=28cm = 1lécm = 15 cm

1

neta

=28 cm

neta Posicion 1
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e Barrasen posicién Il
La norma CBH-87 en su punto 12.1.3 dice: La longitud préctica de anclaje, en
prolongacion recta Ib, puede calcularse, para las barras corrugadas, mediante las

siguientes formulas:

o fyl{
Ib; = 1400 " m-@ = E g =15 cm

FIGURA N° 3.22: ANCLAJE EN BARRAS CORRUGADAS - POSICION II

pRgitud basica | _

-

ATnu_"EajE por prolongacion recga Anclaje en patilla 1
POSICION II

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon CBH-87.
Donde:
@ = Diametro de la barra en cm. (1.6 cm)
m = Coeficiente numérico, con los valores indicados en la tabla 12.1.3 de CBH-87. (15)
fyk = Limite eléstico garantizado del acero en MPa. (500 MPa)

Armadura constructiva
. 500
b, = 1.400 15 1.000" = E- 1.000 = 15 cm

Ib,=21cm =35.714cm = 15cm
Pero la terminacion en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas,
permite reducir a longitud neta de anclaje:

lpeca = 0.700 " Ib;, =10° @ = 15 cm

neta

=0.700 " 35.714 = 10"1.000 =15 cm
1

|

neta

=25cm = 10cm =15cm

1

neta

=25 cm

neta Posicion II

Armadura negativa en apoyo (Refuerzo por momento negativo).
, 500
Ib, = 1.400 15 1.200% = e 1.200 = 15 cm

Ib; = 30.240 cm = 42.857 cm = 15 cm
Pero la terminacion en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas,

permite reducir a longitud neta de anclaje:
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=0.700 " lby; =109 = 15cm

1neta
lpera = 0.700 - 42,857 = 10-1.200 = 15cm
|

=30cm = 12cm = 15 cm

1

neta

=30 cm

neta Posicion II

Por razones constructivas y a favor de la seguridad se dara una longitud de patilla de 15 cm

a todos los elementos.

Calculo de la armadura transversal de laviga L =2.570 m
FIGURA N° 3.23: ENVOLVENTES CORTANTES (t)

COLEGIO-INTERNADO SAN TELMO RIO BERMEJO
19.62

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Armadura transversal en el centro de la viga

166.667
4,347.826

Aumin =0.020 b, 72002030 220-
3

A_ .. =5.060 cm?
Para la zona la central el cortante es el minimo o tiende a cero por lo tanto para el armado
en la zona central se adoptara el area de acero minima para la seccion:

Para estribos de dos piernas tenemos:

A =Zemin _ 3999 _ 5 g5p o2

3 el
B r =

Obtencion del diametro y nimero de barras:

@ (mm) | Area (cm? | N° de barras | N° de barras adoptado
6 0.283 8.940 9
8 0.503 5.030 6
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Adoptando un diametro de 8 mm tenemos para una longitud de 2.200 m
Espaciamiento = 2.200/6 = 0.367 m
Asumiendo un espaciamiento de 0.300 m tenemos 8 barras:
Por lo tanto se utilizara:
Se utilizara 8 @8 ¢/30

Armadura transversal en extremo C30. L = 1.250 m a partir de la cara de la columna.

Del diagrama de cortantes:

V,

eriries C30 =19.620 t
Condiciones que debe cumplir la viga:

v, = 19,620 kg

f.4 =0.500/f.; =0.500 - V166.667
f.a = 6.455 kg/cm?

V., =f4- b, -d=6.455-30-47.500
V., =9,198.375 kg

V_,=0300-f b, -d=0.300- 166.667 - 30 - 47.5
V_,=71,250.142 kg
V., <Vy =V, - 9,198.375 kg < 19,620 kg < 71,250.142 kg ok

V3 Debe ser menor o igual que V.

ou’

y mayor que V

cu’

caso contrario, se debe cambiar las
dimensiones de la seccién transversal. Cumple las condiciones por lo tanto la pieza se
mantiene.
Calculo del area necesaria de acero transversal:

Vv, =V,-V,,=19,620-9,198.375 = 10,421.625 kg

. Vant _ 10.421.625 - 125
=t .50 -d -F}.d 0.500 -27.500 - 4,327.826
A_ =7.010 cm?

= 0.020-b,,-t- 28 =0,020-30- 125 - 25567

A
frd 4347826

Emin

A_ .. =2.875cm?

Para la zona afectada por el cortante critico adoptamos el &rea de armadura mayor de las
calculadas anteriormente:

A;=7.010 cm?
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Para estribos de dos piernas tenemos:

Agmin _ 7.010
A === =3505cm?

Obtencién del diametro y el nimero de barras:

@ (mm) | Area(cm?) | N°debarras | N° de barras adoptado
6 0.283 12.385 13
8 0.503 6.968 7

Adoptando un diametro de 8 mm tenemos para una longitud de 1.250 m
Espaciamiento = 1.250/8 = 0.164 m

Asumiendo un espaciamiento de 0.150 m tenemos 8 barras:

Por lo tanto se utilizara:

Se utilizara 8 @8 c/15

Armadura transversal en extremo C33. L = 1.750 m a partir de la cara de la columna.

Del diagrama de cortantes:

v

eritico €33 =23.700 t
Condiciones que debe cumplir la viga:

V,=23,700 kg

f.4 =0.500 - /f.; = 0.500 - \/166.667
fsa = 6.455 kg/cm?
V., =f b, -d=6.455-30-47.500
V., =9,198.375 kg
V_,=0.300-f b, -d=0.300-166.667 - 30 - 47.500
V,, = 71,250.142 kg
Vou<Vg =V, - 9,198.375 kg < 23,700 kg = 71,250.142 kg cumple

V3 Debe ser menor o igual que V,

ouw’

y mayor que V

cu’

caso contrario, se debe cambiar las

dimensiones de la seccion transversal. Cumple las condiciones por lo tanto la pieza se

mantiene.
Célculo del area necesaria de acero transversal:

V., =V, - V., =23700-9,198.375 = 14,501.625 kg

_ WVeu't _  14501.625-175
S 090-d-fg 0500 -47.500 - 4.347.826
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A_ =13576 cm?

—0.020 by, t2=0,020-30 - 175 - o=

A
fra 4347.826

Emin

=4.025 cm?

Asmin

Para la zona afectada por el cortante critico adoptamos el area de armadura mayor de las

calculadas anteriormente:
A =13.576 cm?

Para estribos de dos piernas tenemos:

Agmi 13.576
A = smin _

E =

=6.788 cm?

e
=

Obtencion del diametro y el numero de barras:

@ (mm) | Area(cm?) | N°debarras | N°de barras adoptado
6 0.283 23.986 24
8 0.503 13.495 14

Adoptando un diametro de 8 mm tenemos para una longitud de 1.750 m
Espaciamiento = 1.750/11 = 0.120 m
Asumiendo un espaciamiento de 0.120 m tenemos 8 barras:

Por lo tanto se utilizara:
Se utilizara 14 @8 c/12

FIGURA N° 3.24: ARMADO DE LA VIGA

c30 565 ca3 565 C36
¥ 2020 L=260 i
130

i 2020 L=350

{3912 L=150 PE—— : L
e 2010 L=590 5 3912 L=150'
=i E 210 L=595 ThE

b : hE

HNEEREEERREREIIENINNEEEEEEEEE

5 : 3016 L=595 o
oy 3616 L =696 2016 L=380 E

: 20116 L=390 —gg—+—B5—

: 11x1e@8 5x1ed8

| 6xle@8c/26 8x1e@8¢/30 c12 | 12xle@8c/4 9x1e@8c/30 c/18

28 131 260 132 1515 168 262 %0 30

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

50

e 4 o »

30
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FIGURA N° 3.25: ARMADO CONSTRUCTIVO DE LA VIGA

Fuente: Elaboracion propia.

Disefio de viga para muros planta baja (Sobrecimiento de H°A®)

Para realizar la verificacion de la seccion, como la armadura calculada por el programa se
realizara un célculo manual del sobrecimiento mas comprometido en cuanto a
solicitaciones de carga. En nuestro caso seré el sobrecimiento del pértico 1, entre los pilares
ClycC2.

FIGURA 3.26. : SOBRECIMIENTO SELECCIONADO PARA EL DISENO

Planta baja sobrecimiento entre C1y C2: pértico 1

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
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Para el cual los efectos maximos generados son los siguientes:
FIGURA 3.27. : ENVOLVENTES MOMENTOS (t.m)

t-m
25k o 2
2k
-15F
5 'h
E 05
= B x x
05F
1 =
15F o &
2k o -
Fuente: Paquete estructural Cypecad.
Datos:
M,= 212,000 kg.cm Momento maximo (positivo)
b, =0.200 m Ancho de la pieza
h=0.250 m Altura total de la pieza.
r=2.500 cm
d=47.500 cm

Momento reducido de calculo:

Mg _ 212,000
Ha = §_asf, — 20-22.500% 166 .667

W, = 0.3190 para AE 500 (cuadro n® 2.10)

=0.125

0.125 < 0.3190 La pieza no necesita armadura en compresion.

Con el valor del momento reducido de calculo (w4 ), determinamos la cuantia mecanica

(w.), para determinar el area de acero a traccion necesaria: (cuadro n°® 2.9)

pnd=0.125—-w=0.136 (Interpolado)
Area necesaria de acero:

f .
A,=w-b,-d-=0136-20-22500- 166887
wd 4,347 .826

A_=2346 cm?
Con la cuantia mecénica minima para el acero AE 500, encontramos la armadura minima
necesaria en la pieza para vigas con armadura en traccion.
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=0.0028 (cuadro n®2.11).

Wemin

A =w b, +d=0.0028-20-22.500

= 1.260 cm?

smin

A

smin

Emin
Para el dimensionamiento de la armadura en traccion tomamos el valor mayor de las areas

de acero calculadas anteriormente:

A_=2.346 cm2.
Obtencidn del diametro y nimero de fierros para As positiva en la viga:
@ (mm) Area (cm?) N° de barras | N° de barras adoptado
10 0.785 2.988 3
12 1.131 2.074 3
16 2.011 1.166 2
20 3.142 0.746 1

Se utilizard 2 @12 + 1 @10
Avrea real:
As @12mm =2 - 1.131 = 2.262 cm?
As @10mm =1-0.785 = 0.785 cm?
3.047 cm? > 2.316 cm? cumple

Caélculo de la armadura longitudinal superior a compresion:
Como la pieza no requiere armadura a compresion, constructivamente se colocara armadura
minima. Por lo tanto:

Se utilizara 2 @10

Disposicién de barras
Espacio libre= by -2r = 20-2.2.5= 15cm

Espacio libre — @(cm) = N° de barras completas 15— 1.2 %2
e = =
Espacios entre barras 2

e=6.300 cm > 2 cm cumple

Célculo de la armadura negativa en la columna C1 (refuerzo por momento negativo en
apoyo).
Datos:

M €1 =-2560tm (Momento maximo negativo generado en el apoyo C1)

rax(
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Momento reducido de calculo:
M, = 256,000 kg.cm

Mg _ 256,000 0151

By = z a0 .79 z
d b, -d®-fg 20-22.500% 166.8667

TN 1 R— 0.151 < 0.3190

Con el valor del momento reducido (), determinamos la cuantia mecanica (w), para
determinar la armadura necesaria en el refuerzo generado por el momento negativo en el
apoyo C1:

pd=0.151 — w=0.168 (Interpolado)

A=W-b,-d- E—i =0.168 - 20 - 22.500 - 2"

¥ 4,347 .826

A_=2.898 cm?
Con la cuantia mecénica minima para el acero AE 500, encontramos la armadura minima
necesaria en la pieza, para vigas con armadura en traccion.
Womem = 0.0028
*b,,-d=0.0028 - 20 - 22.500
= 1.260 cm2.

A = Wemin

A

Emin

Emin
Para el dimensionamiento de la armadura negativa de refuerzo, tomamos el valor mayor de
las areas de acero calculadas anteriormente:

A_=2.898 cm?

Obtencidn del diametro y nimero de barras para As negativo en C1, para la viga:

@ (mm) Area (cm?) N° de barras N° de barras adoptado
10 0.785 3.691 4
12 1,131 2.562 3
16 2,011 1.441 2
20 3,142 0.922 1

Se utilizarda 4 @ 10
Area real:

As4@10=4-0.785=3.140 cm?
3.140 cm? > 2.860 cm? cumple
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Célculo de la armadura negativa en la columna C2 (refuerzo por momento negativo en
apoyo)
Datos:

M €2 =-2.940tm (Momento maximo negativo generado en el apoyo C2)

maxf

M, =294,000 kg.cm

Momento reducido de calculo:

Mg _ 294,000 3
Ha = by - d% fog 20225007 - 166.667 0.174
By = 0.3190 -------- 0.174 < 0.3190

Con el valor del momento reducido (u,), determinamos la cuantia mecanica (w), para

determinar la armadura necesaria en el refuerzo generado por el momento negativo en el
apoyo C2:
pd=0.174 — w=0.197 (Interpolado)

166.667
4,347 .826

A,=W:b,d E—i =0.197 - 20 - 22.500.
3

A_=3.398 cm?
Con la cuantia mecanica minima para el acero AE 500, encontramos la armadura minima
_in = 0.0028
- b,, - d =0.0028 - 20- 22.500
= 1.260 cm?2.

necesaria en la pieza, para vigas con armadura en traccion. w

A = Wemin

A

smin
emin
Para el dimensionamiento de la armadura negativa de refuerzo, tomamos el valor mayor de
las areas de acero calculadas anteriormente:

A_=3.398 cm?
Obtencidn del diametro y nimero de barras para As negativo en C2, para la viga:

@ (mm) Area (cm?) N° de barras | N° de barras adoptado
10 0.785 4.328 5
12 1.131 3.004 3
16 2.011 1.688 2
20 3.142 1.081 2

Se utilizard 2 @16
Area real:

As 2 D16 = 4.022 cm?
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4.022 cm? > 3.343 m2 cumple

Célculo de la armadura transversal de la viga L=2.570 m
FIGURA N° 3.28: ENVOLVENTES CORTANTES (t)

£1 C

Cortante

t
Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Armadura transversal en el centro de la viga

=0.020-b,, -t 2002020570 - =5

A
fra 4347.826

smin

= 8.740 cm?

Asmin
Para la zona la central el cortante es el minimo o tiende a cero por lo tanto para el armado
en la zona central se adoptara el area de acero minima para la seccion:

Para estribos de dos piernas tenemos:

A =Zsmin = 8720 _ 4 390 om2

E 2 2

Obtencidn del diametro y nimero de barras:

@ (mm) | Area (cm?) | N° de barras | N° de barras adoptado
6 0.283 15.442 16
8 0.503 8.688 9

Adoptando un diametro de 6 mm tenemos para una longitud de 5.700 m
Espaciamiento = 5.700/16 = 0.356 m
Asumiendo un espaciamiento de 0.17 m tenemos 34 barras:
Por lo tanto se utilizara:
Se utilizara 34 @ 6 c/17
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FIGURA 3.29: ARMADO DEL SOBRECIMIENTO

@ 615 @

A

2316 =2

o, 2212 L=165 — s —
| 2310 L=645 '
=i
, 20x25 :
PR N N . O O O
w4y 20312 L=650 :
5 1310 L=360 -
120 —
: 38x1e@6c/15 :
30 570 15115

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
3.5.2.5 Calculo de la columna de hormigon armado
Para realizar la verificacion de la seccion, como de la armadura calculada por el programa,
realizaremos un calculo manual de la columna mas comprometida en cuanto a solicitaciones
de carga. En nuestro caso serd la columna C33 de la planta baja.
FIGURA N° 3.30: COLUMNA SELECCIONADA PARA EL ANALISIS

COLUMNA C33 PLANTA BAJA

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
Datos:

N =73.200t
Momento (M,,) =-0.180 t.m
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Momento (M,) =-0.130 t.m
Resistencia caracteristica del H° £, = 250 kg/cm?

Limite de fluencia del acero £, = 5,000 kg/cm?

b =0.300 m
h =0.300 m
L =3.500 m

Caélculo de la esbeltez geométrica y esbeltez mecéanica.

Célculo del coeficiente de pandeo a:

FIGURA N° 3.31: VIGAS Y COLUMNAS CONCURRENTES

™
™
O
2e
25
533 VIGA 56
VIGA 82 o5 _30x50 cm
30x50 cnr—__ Oma - L=5.80m
L=550m -
A
- — ™ -
e & ~VIGA 81
VIGA 55~ < 30x50 cm
30x50 cm ZE€ L=5.50 m
L=5.00 m S5S
8w VIGA 65
VIGA 91 0B _20x25 cm
20x25 cm—__ Oma 7 L=5.80m
L=550m —
N ;‘;B/
% e
e €
_— S © VIGA 90
VIGA 64~ 5 23 20x25 cm
20x25 cm 6?3(;‘)“] L=5.50 m
L=5.00 m v o0&l

Fuente: Elaboracion propia.
Momentos de inercia de los elementos concurrentes:

En columnas: b =30 cm; h =30 cm:

_b-B® _h-b®
L= 12 L=
I, = 67,500 cm* I, = 67,500 cm*
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Vigas punto B
Viga 64: 65: 90: 91 b=20cm; h=25cm

b-hE
L=

x 1z

I, =2,6041.667 cm*

Vigas punto A
Viga 55:56: 81:82 b =30cm; h=50cm

b-hE
L=

x 1z

I, = 312,500 cm*

Coeficientes adimensionales de pandeo WA

E.I

L
Wax = Wav = E_EE-D t

Lvig
E7500, 67500 67500 67500
__ 350 3é0  _ . __ 350  3&0  _
W,y = Fissos_sizses — 0.327 Wy = Fizsos s1zsec — 0.335
—_— —
soo0 s20 550 550

Coeficientes adimensionales de pandeo 'YB

E.

I

W = —_ Leoy
EX™ 'BY ™ T ET
Lvlg
6'.'-"EDD+ &7300 G'J"EDD+ &67500
_ 350 &0 _ 350 2E0 _
'LP-BK - 26041.66?+ 26021667 — 4665 "‘PBY - 26041.66?+ 260%1.667 — 4778
S00 520 550 550

Portico traslacional

Segun el libro “calculo de estructuras Tomo II de J. Calavera en su capitulo 45.2.1” indica
que en el caso de estructuras de edificacion de menos de 15 plantas en las que el corrimiento
horizontal méximo en el dintel de la Gltima planta, no supere 1/750 de la altura total se

considera un pértico Traslacional.
Entonces:
Desplazamiento maximo en “x” del pilar en la tltima planta = 0.11 mm (Cypecad)

Altura total del pilar = 10,850 mm
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2 +10,850>0.110 mm
750

14.470 mm > 0.110

Se considera pértico traslacional.

Con los valores de WA y WB se va al monograma y se obtiene el coeficiente K (para

porticos transicionales).

FIGURA N° 3.32: MONOGRAMA PARA EL CALCULO DEL COEFICIENTE DE

PANDEO PARA PORTICOS TRASLACIONALES
Ve

= 1000
- 50.0

[ 300
200

3

= 3.0

~ 2.0

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya.14° edicion.

ox=1.547 : ay=1.555
Longitud de pandeo:
]'I} =qQo- I
l., =5415m ; 1Dy =5.443 m
Esbeltez geométrica:
—_ I'IJ
lg =
?Lgx =17.050 ; lgy =18.143
Esbeltez mecanica:
gy ol . R P |
PLX - T - 'E ’ )S’ - _l1 - |E
WA A
5.415 5.443
}Lx - [_0.000675 =62.527 ! l}’ = (_0.000875 = 62.527
4/ (0.20-0.20) 4/ (0.20- 0.20)
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Para esbeltez mecanica 35 <A < 100 (geometricas 10 < 4, < 29), entonces se trata de una

columna intermedia, por lo tanto es necesario realizar una verificacion de pandeo.

Excentricidad de primer orden

Mg, —13000
= d = = -
€0y —:'-Nd 3200 0.178 cm

-18000 _

=-0.225cm

— Mgy
Coy Mg 73200

Excentricidad accidental
Segun la norma CBH 87 en su punto 8.3.2.3 la excentricidad accidental viene expresada de

la siguiente manera:

30
e :iz—:l.Scm>2cm

4 20 20

Se puede apreciar que la excentricidad accidental es de 1.500 cm, por lo tanto ea =2 cm

para la determinacion de la excentricidad total.

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden)

Para piezas de seccion rectangular la formula (1) del apartado 8.3.5.2.1 de la norma CBH 87
se transforma en:

Analisis en la direccion “x”

b+20=eq5y,

z
fra lox

eq. = (3+ L)* —*10*
e = (37 5500) b+10%eg, b

Donde:

£y = % 2000 — 4,347.826 kglem?

¥ 1.150
lox=5.415m

eox =-0.178 cm
Reemplazando valores:

2
4,34?.326)* 30+20*0.l?8*54l.500 *
3,500 30+10«0.178 30

eq. = (3+ 10%4=-4.378 cm
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Analisis en la direccion “y”

e = (3+ 3_5:%)* :%::Z*ln%z*lo_‘l
Donde:

foa = %—: = % = 4,347.286 kg/lcm?
loy=5.443 m

eoy = -0.225cm

Reemplazando valores:

4,347,826 304+20%0.225 544.3002
—)* * *10%=-4.482 cm

e. =(3
s = (3+ 3,500 3041040225 30

Excentricidad final
E1x = ea+9fic =-2-4378=-6.378cm

eTy: ea+efic =-2-4482=-6.482cm

Determinacién de los esfuerzos reducidos
Ng 73,200

v = = =0.488
heb-fog 30-30-166.667

Ng-er 73,200 - 6378

L, = — = =0.104
h-bZ-f4 30-30%-166.667
Ng-ery 73,200 - 6.482

b, =——2= = =0.105

< h-b* - f-3 30302 166,667

Con los valores obtenidos se entra en el Abaco en roseta para flexion esviada (fig. 2.11.)
V=0.4 — W=0.140

V=0.6 - W=0.170

Interpolando: V=0.478 — W=0.1517 (cuantia mecénica) — Interpolado

Determinacion de la armadura longitudinal “As”

f .
As=w-b-h-—d = 01517%30%30*—=2%%7 — 5 234 cm?

fyd 4,347.826
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Determinacion de la armadura longitudinal “Asmin”
Asmin =0.005 - b - h =0.005 - 30 - 30 = 4.500 cm?
Se asume el mayor entre As 'y Asmin
As total = 5.234 cm?
Se utilizara 6 @12 (A=6.786 cm?)

Célculo de la armadura transversal
La separacién que tendra la armadura transversal sera:

- { b 6 h (menor dimensién de la pieza) = 30 cm
5=

15- @delaarmaduralnnglmdlnal mas delgada =15-12=18cm

Se adopta una separacion de estribos de 15 cm

El didmetro del estribo sera:

1

— 0 i == —-12=3mm
@Estribn = [4 de laarmadura longitudinal mas grueszo 4

& mm
Adoptamos un @ = 6 mm para los estribos.

Por lo tanto:

o _ 3.500 _ .
N° de barras= Ty 23.333 >~ 24 barras

Se utilizara 24 @6 c/15

FIGURA N° 3.33: ARMADO DE LA COLUMNA

C33 +3.80
_¥

30

385

P2¢/15
25 @6

Pos. | Diam. |No. |Long. | Total
(cm) | (cm)

1 @12 | 6| 385 |2310 (I )

2 @6 | 25| 112 | 2800
=
g“:’ Dg +0.30
25 j
6P1@12 L=385 25P2@6 L=112
Fuente: Paquete estructural Cypecad.

6P1312 L
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FIGURA N° 3.34: ARMADO CONSTRUCTIVO DE LA COLUMNA

30

-
")

Fuente: Elaboracion propia.
3.5.3 Célculo de losa alivianada (cerramiento horizontal)
FIGURA 3.35: LOSA ALIVIANADA SELECCIONADA PARA EL ANALISIS

FORJADO PRIMER P_I§O

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Para efectuar el disefio o la verificacion de los cerramientos horizontales se obtendran los
efectos méaximos del paquete estructural Cypecad.

Datos:

M ax+y= 3:880 tm Momento maximo (positivo)

f... = 250 kg/cm? Resistencia caracteristica del H® (Capa de compresion).
f_,. v =350 kg/cm? Resistencia caracteristica del H® vigueta.

f4. = 5,000 kg/em? Limite de fluencia del acero de refuerzo.
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f4.v = 18,000 kg/cm? Limite de fluencia del acero de refuerzo de la vigueta.

h=0.250m Altura del complemento.

P =0.600 m Espaciamiento entre viguetas. (Justificacion anexo A-7)
L=5.700 m Longitud de la vigueta.

Sc = 300 kg/m? Sobrecarga de uso (Laboratorio)

FIGURA N° 3.36: VIGUETAS Y COMPLEMENTO DE PLASTOFORM A EMPLEAR

bid

Fuente: Elaboracion propia.

25

Complemento de CONCRETEC poliestireno expandido (plastoform) (Codigo de venta:
103330) L=130 cm

33 cm

25 cm

48 cm

Célculo del ancho efectivo
Como en ningun caso el ancho efectivo sera mayor que la separacion real entre viguetas,

entonces se tiene que:

be =60 cm

Célculo de la relacion modular o coeficiente de equivalencia

Los esfuerzos elasticos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia de

rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los calculos usando

el concepto de la seccion transformada, mediante el cual el concreto colocado in situ de
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menor calidad puede tranformarce en una seccion equivalente mas pequefia de concreto
precolocado de mas alta calidad. Si se desea transformar del hormigon armado al hormigon

pretensado:

E
fc=i.f;p — f; =n.f;p

donde:

fe; Ec: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon armado respectivamente.

fep ; Ecp : Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon pretensado respectivamente.

n : Relacion modular de los concretos, donde el concreto colocado en situ de menor calidad
puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto precolado de mas

alta calidad.

I_ l_
n= Ep _ 19.000. Vfex _  [fex _ 0.850
Erg  15.000. [Fog [ fow
cP ! “Jep W feop

Acero.- El acero del alta resistencia debe ser capaz de producir pre esfuerzo y suministrar la
fuerza de tension en el concreto pre esforzado.
La tension de rotura ultima del acero pretensado (segun productos: CONCRETEC), es:
f, = 18,000 kg/cm’
Célculo de las caracteristicas geométricas

FIGURA N° 3.37: CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE LA VIGUETA
PRETENSADA

Fem Gem Jcm
] |
3
gl £
E =+ (=]
= I
|
. E
& el ¥
1=
[T
e 5
5 .
el &
_' (2] r ™~
4cm 4cm 4cm
12em
Fuente: Elaboracién propia.
A = 79.500 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
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Ci=4.896 cm Brazo mecanico inferior.
Cs=7.104 cm Brazo mecanico superior.

Ixc=1115.456 cm* Momento de inercia respecto al eje x.

FIGURA N° 3.38: CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE LA CARPETA DE
HORMIGON IN SITU

60 _

o L B
Lo
b
Lo
©
«—
v

16 12 4 12 16

Fuente: Elaboracion propia.

A = 544,500 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
Ci=15.402 cm Brazo mecanico inferior.
Cs=16.098 cm Brazo mecanico superior.

Ixc=1,2611.480 cm* Momento de inercia respecto al eje x.

FIGURA N° 3.39: CARACTERISTICA SECCION COMPUESTA VIGUETA Y
CARPETA DE HORMIGON

60 L
= . &
LO
'y
Lo
’ [@\]
— L o

16 8 12 8 16

Fuente: Elaboracion propia.
Ac = 624 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.



Ci=21.481cm Brazo mecéanico inferior.

Cs=8.519cm Brazo mecanico superior.

Ixc = 3,8785.770 cm* Momento de inercia respecto al eje x.
Aplicando el coeficiente modular se tienen las siguientes caracteristicas

Haciéndose que las secciones tomen la forma de una seccionen T :

f=b'h3 N b:r.lz
12 122 i E
Ixc = 1115.456 cm* I
h=12 cm = }
e E
n=1.18 8 el <
le = Ixc . n = 1316.238 cm* . | B
e = 112 _1316238.12 _ o0 E of §
122 122 !
I.12 _ 1115456, 12 _ t2cm
baso = P e = 7.746 cm
Para hormigon de fck = 250 kg/ cm? Para hormigén de fck= 350 kg/cm?
AAAAA (Q\| (@N|
— —
9.14 7,75
I B L]

Para la carpeta de hormigon colocado en situ:
L 60

!

_ 165 5

—

—

16 12 4 12 16

Ixc=12,611.480 cm*



h=18 cm
n=0.850

le = Ixc . n =10,719.758 cm*
I, 12 _ 12611480, 12

b2so = ar a3 = 25.950 cm
I.12 _10719.758. 12 _
bsso =——5 = Ta° = 22.057 cm
Para hormigén de fck = 250 kg/ cm? Para hormigdn de fck= 350 kg/cm?
- 25950 _ 22.057
_ e
!
(oo}
—i

(o]
—

|

Finalmente la seccion homogeneizada queda de la siguiente manera
FIGURA N° 3.40: SECCION HOMOGENEIZADA PARA HORMIGON
FCK=250 Kg/ cm?

25.950

e
)
0
—
A
i
(qV|
—
1
9.14

Fuente: Elaboracidn propia.
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FIGURA N° 3.41: SECCION HOMOGENEIZADA PARA HORMIGON
FCK=350 Kg/ cm?

22.057
I ——

18

12

7.75

Fuente: Elaboracion propia.
Célculo del momento ultimo
FIGURA N° 3.42: VIGUETA PRETENSADA Y SU ARMADURA

T

12
1,5

25

o Oo- O O
- 12

Fuente: Elaboracion propia.

Area de acero de @ =5 mm
A=7.(05cm)* =0.196 cm?

para 6 barras tenemos un A = 0.196 cm?. 6 = 1.176 cm?

Célculo del canto util d

4;.d _ 0.196. 4. 1.540.196(15+ 25) $0.196(1.5+ 2.543.5) _

Yen = A, = T1oe = 2.917 cm
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d=h-yp=30-2917 =27.083 cm
FIGURA N° 3.43: REPRESENTACION GRAFICA DE LA FIBRA DE
COMPRESIONES

25.950
|
= [
o8]
i
1
i
AN
i
1
9.14

Fuente: Elaboracion propia.
Altura de la fibra de compresiones

A ﬂ_d 1.176 - 15,652.174
'|.‘:|' = =
B 085. f;. b 085 -166.667 - 25950

= 5007 cm

Se tiene que (y =5.007 cm) < (hf =18 cm) se determina como una seccidn rectangular de
ancho b = 25.950 cm

Mu=0.85f.43b y (d-05"y)

Mu = 0.85 - 166.667 kg/cm? - 25.950 cm 5.007 cm * (27.083 cm — 0.5 - 5.007)

Mu =452435.362 kg - cm=4.524t  m

Momento actuante en la vigueta es: Md=3.880t - m

Verificacion

(My=4.524t-m)>Md=3.880t-m) CUMPLE!!

3.5.4 Calculo de fundaciones
Se realizara una verificacion manual de calculo del elemento seleccionado, en este caso sera

la zapata C 33.
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ZAPATA C33

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
Datos:
N=77.320t
M, =-0.020 t'm
M, = - 0.300 t:m
V,=-0.030t
V,=-0.360t
a, =0.300m
b, =0.300 m
O.4m= 1.320 kg/cm?
f,. = 250 kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigén

c

f4. = 5,000 kg/cm? limite de fluencia del acero

Determinacion del f,, y £, 4 resistencia de calculo del hormigon y el acero

£, =k = 2% - 166,667 kglcm?

Yo | 1.500

fq =25 =222 = 4 347 826 kg/em?

¥ vy 1150
Para calcular el peso propio de la Zapata, se asume un valor igual al 15% del total de la carga
N por lo tanto el peso total sera:
N =1.150-N=1.150- 77,320 = 88,918 kg
Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, se encuentra el area minima que debera tener

la misma:
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N 88,928
A, =—=

nec 5o 13,200

=6.736 m?

Se escoge un area mayor a la necesaria, y se determina las siguientes dimensiones:
a=2.600 m; b =2.600 M -------=-m=mmmmmmmmmemm A =6.760 m?

A___ <A cumple

nec

Para comprobar si las dimensiones cumplen, se verifica la esquina:

o &-Mx  6-My

Omax = a-b * a-b*® * b-a® = Fadm
Omax = O3 = 2.6;;32109 :.E.u:i[.ﬁsuu“ z.suzg-afzunﬂ = 11,444.700 kg/m? = 13200 kg/m?
Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el o, =0
e = - S0
Omin = 01 = Z.EZZJ?E?EDD ) 2.5[:':: i.uu”- ) z.auﬁu.-ajzuuﬂ =11,431.042 kg/m? = 0

Zapata a compresion.
Determinacion de la altura de la zapata, teniendo en cuenta que no tenga problemas con el
punzonamiento, se recomienda adoptar una altura mayor o igual a las dimensiones de la

columna.
f,4=0.500 - /T3 = 0.500 - Y166.667 = 6.455 kg/cm?
4-f,q4 _ 4-6.455
Yi Orem  1.600 -1.320

k= =12.225

v = 1.600; El o, puede serel o, O0elo 4,

Reemplazando en:

[
a, b a-h a,+h 23-0.3 |, Z.600-2600  0.3+0.3
d,= |4 —2%% = | + — =0.410 m
A 4 2-k-1 4 A 4 2-12.225-1 4
2-(a—ag) 2-(2.600—0.300)
d, = = =0.284 m
= a4+k 4+12.235
2-(b=h,) 2 - (2.600—0.300)
da = 8- = = 0.284 m

4tk 4+12.225
Adoptamos un canto util de 0.450 m (por fines constructivos)
Un recubrimiento de 0.050 m
Entonces la altura de la zapata sera de 0.500 m
Calculo del peso propio de la zapata

P.P. = yg- - Volumen = 2500 - 2.600 - 2.600 - 0.500 = 8,450 kg

Zapata

El peso total seré:
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N =77,320 + 8,450 = 85,770 kg

La fuerza cortante actuante en la zapata, genera un momento flector, y este actia en conjunto
con el momento flector inicial.

M,, =M,V -h
M,. = 0.020+ 0.360-0.500=0.200 t:m
M,, =M, £V, h
M.:.y = 0.300+ 0.030-0.500=0.315t:m
Los esfuerzos generados en la zapata seran.

FIGURA N° 3.45: ESQUEMA DE CALCULO DE LA ZAPATA AISLADA

Y
@ iy
b Mx o ®N X
Vy
My
&) a @

Fuente: Elaboracion propia.

_ p 6-Mx 6-My

01~ a-b T a-b® b-at
85.770 6-0.200 6-0.315
= - - = 2L 2
01 2,600 - 2,600 2.600 - 2.600°  2.600 - 2.6002 12.512 t/m 1.320 kg/cm
_ D 6-Mx  6-My
O, = - z 2
< a-h a-hb b-a
85.770 & - 0.200 &-0.315
F, =

= - + = 2« 2
2 2600-2.600 2.600-2.600%  2.600 - 2.600% 12.727 t/m 1.320 kg/cm
D &-Mx &-My
a-b a-b*® b-a®

25.770 & - 0.200 &-0.315
= + + = 2 < 2
O3 2.600 - 2.600  2.600 - 2.600° 2600 - 2.600° 12.864 t/m 1.320 kg/cm

05 —

_ p  6-Mx &-My
0-4_51-}3 a-b®* b-a®

85.770 6 - 0,200 6-0.315
= + - = 2« 2
O4 2600 - 2.600  2.600 - 2.600° 2600 - 2.600% 12.649 Um 1.320 kg/cm
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Se puede observar que la zapata no tiene traccion y toda la seccidn trabaja a compresion.

Verificacion al vuelco.

— ':N'fppznpnta:"ﬂ-"': > 1.500

‘Va My+Vyh

= (8770 2802 _ 557,505 = 1.500 cumple

'Va 0.200

(2+PE, 0o B2
_rr . Z'IJ.,.-I]I'IJ.II J E 1.500

Vb My+Vy h

— (B5.770):2800/2 _ 353 971 = 1.500 cumple

W
‘Vb 0.315

Verificacion al deslizamiento

Para suelo sin cohesién:

o _(N4PP,) tangy ) _
I“rB - W E 1-500 y q}d -

Ll | kS
=

¢ = Angulo de rozamiento interno

p = 30°

2
04 =3'30=20

. = (85.770) - tan 20 = 1.500

B 0.360

¥, = 86.716 = 1.500 cumple

Verificacion a punzonamiento

Vcu > Vd

—

fov=0.282 - {/fek?

fcv=0.282 - V2507 =11.191
Ac=4 -d - (a+d)
Ac=4 - 45- (30 + 45) = 13,500 cm?
Veu=2 - fcv - Ac
Veu=2 - 11.191 - 13,500 = 302,157 kg

Vd=o_, -[B>—(d+a)]

adm
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Vd = 1.320 - [ 260%— ( 45 + 30)2] = 81,807 kg
Vcu>Vd
302,157 kg > 81,807 kg cumple
Verificacion a corte por flexion

Vd2< VaH

A-a d
Vda2= 64, "B ( > _E)
260-30

"
r

Va2 =1.320 - 260 - (

— =) =34,320 kg
VaH=2-B-d: fcv
Vgn=2-260-45-11.191 = 261,869.40
Vda2< Van

34,320 kg <261,869.40 kg cumple

Célculo de la armadura:

Es posible emplear el método general de calculo para zapatas rigidas o flexibles:

Me==- (22224 0.15 - ao)z

2'a 2

1.600 77320
Md= (

2260

260-30
2

2
+0.15- 30) =3’397,381.323 kg - cm

Momento reducido de calculo

Mg — 3'357,381.323 =0.039

Ha = §asf,  260.25% 126687

Cuantia mecanica:
w=p, - (14 u,)
w =0.039 - (1 + 0.039) =0.041

El 4rea de armadura necesaria sera:

= 1.839x10°3 m2

A =w-b-d- L =0041- 26000450

wd 4,347 8.260

Determinamos la cuantia minima w__.., Y con ésta determinamos la armadura minima
necesaria en la pieza.
=0.0013

We min
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A =

e min W min

-b-d =0.0013 - 2.600 - 0.450 = 1.521x103 m2

El area de armadura final seré el mayor de los dos valores encontrados.

A_ =18.390 cm?

Obtencidn del diametro y el nimero de barras:

@ (mm) Area (cm?) N° de barras | N° de barras adoptado
10 0.785 23.427 24
12 1.131 16.260 17
16 2.011 9.145 10
20 3.142 5.853 6
Asumiendo para didmetro de 12 mm. Para una L = 2.600 m ------ 17 barras

Espaciamiento = 2.600/17 = 0.153 m
Por lo tanto.

Se utilizara 17 @12 c/15

FIGURA N° 3.46: ARMADO DE LA ZAPATA

C33

| 130 | 130

17@12¢/15 L=250

C33

130 | 130

17@12¢/15 L=250

<50
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260

e 260 {

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

3.5.5 Calculo de estructura complementaria. (Escaleras)
FIGURA N° 3.47: VISTA EN PLANTA DE LA ESCALERA

- 1.30 3.00 130
- PO
g K VA
W
A
Q3 C C
i N _A
bm i<
.. 130 3.00 . 1.30
0.20

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
Como se puede notar la disposicion de la escalera es simétrica en el tramo A y el tramo B,
es por ese motivo que solo se realizara el calculo para un solo tramo.
DATOS

e HuellaH: 30 cm
e Contrahuella C: 17.500 cm
e Ambito:1.850 m
e Peldafieado : Hormigonado con la losa
e N° de escalones: 20
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e Desnivel que salva: 3.500 m
e Espesor de la losa: 20 cm
e Sobrecarga de uso = 400 kg/m?

Célculo de cargas

En el apartado 7.4.2 de la norma CBH 87 cargas desfavorables me dice cuando las cargas

variables o sobrecarga de uso sean capaces de originar efectos dindmicos, deberan

multiplicarse por un coeficiente de impacto.

Para los estados limites ultimos se recomienda no bajar este factor de Y¢=1.250.

Segun la tabla 7.3.1 coeficiente de seguridad para estados limites dltimos se dispondra de un

coeficiente de impacto de Y¢=1.600 que se multiplicara a la sobrecarga de uso.

Sc= 400 kg/m? * 1.600 = 640 kg/m? (sobrecarga de disefio).

Losa de arranque

Peso propio de la losa = 0.200 - 2500 = 500 kg/m2 * 1.850 m = 925 kg/m
Peso del acabado = 100 Kg/m2 * 1.850 m= 185 kg/m
Baranda= 210 kg/m
Sobre carga = 640 kg/m2 * 1.850 m = 1,184 Kg/m
Peso total W1 = 2,504 kg/m

Rampa
Peso propio de la losa = 0.200 - 2500 = 500 kg/m2 * 1.850 m = 925 kg/m
Peldafios = 189 kg/m? * 1.850 m = 349.65 kg/m
Peso del acabado = 100 kg/m2 * 1.850 m = 185 kg/m
Baranda= 210 kg/m
Sobre carga = 640 kg/m2 * 1.850 m = 1184 kg/m
Peso total W2 = 2,853.65 =~ 2,854 kg/m.

Descanso
Peso propio de la losa = 0.200 - 2500 = 500 kg/m2 * 1.850 m = 925 kg/m
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Peso del acabado = 100 kg/m2 * 1.850 m= 185 kg/m
Baranda= 210 kg/m
Sobrecarga = 640 kg/m2 * 1.85 m = 1184 kg/m

Peso total W3 = 2,504 kg/m.

0130 300 130

Disefio de la armadura longitudinal

Para la armadura longitudinal se analiza como viga simplemente apoyada para obtener el

maximo momento positivo.

Armadura longitudinal positiva

FIGURA N° 3.48: CONSIDERACION DE LA ESCALERA PARA CALCULAR LA

ARMADURA LONGITUDINAL INFERIOR

A
B
A
A
f~ N
A — B

Fuente: Elaboracion propia.
Ra=Rgs= 7,536.200 kg
M. = 10,891.930 =~ 10,892 kg:m
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M, = 1.600 - 10,892 = 17,427.200 kg- m

17.427.200" 100

Ma = Tz 17% 168867 0.195
ug =0.195 --------- w, = 0.226 (Interpolado)
_ fea _ _ _ | 166.667 _
A =w, b, -d--=0226-185-17 ssarane - 21.246 cm?/m

vk
Armadura minima en flexion: Segun cuantias minimas referidas a la seccion total del
hormigon (Ref. tabla 11.7 Hormigdn Armado de Jiménez Montoya)

A =w,_. b, -d=00015-185 - 17 = 4718 cm?m

min Emin

Se asume el mayorentre A_y A, .
A= 27.246 cm?/m
Se utilizara @20 c/20
Armadura longitudinal negativa
FIGURA N° 3.49: CONSIDERACION DE LA ESCALERA PARA CALCULAR LA

ARMADURA LONGITUDINAL SUPERIOR

!

Fuente: Elaboracion propia.

RA=RB= 7,536.200 kg
MA_, = MB, . =7,208.474 = 7,209 kg-m
M, = 1.600 - 7,209 = 11,534.400 kg m

11,534,400 * 100
Hd = Jas 177 166.667

=0.129
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ug =0.129 --------- w, = 0.141 (Interpolado)

166.667

A=w. -b._-d-2=0141-185-17 - — = 16.998 cm2/m

= B Tw vk 4,347 .82

Armadura minima en flexion: Segun cuantias minimas referidas a la seccion total del
hormigon (Ref. tabla 11.7 Hormigon Armado de Jiménez Montoya)

A__=w,_._+b,-d=00015"18517 =4.718 cm?/m

min Emin
Se asume el mayor entre A_y A,

A= 16.998 cm2/m
Se utilizarad @16 ¢/20

Verificacion al corte
Vd=7,536.20 * 1.6 = 12,057.920 kg
bw= 185 cm

d=17cm

fcd= 166.667 kg/cm?

f,

"4 =0.500 - /f.; = 0.500 - /166.667
f.a = 6.455 Kg/cm?
vV ,=fy-b,-d=6455-185-17
V., = 20,300.975 kg
Vi =V,

12,057.920 kg = 20,300.975 kg No necesita armadura transversal

Armadura de reparto y de temperatura
b, -d=0.0015- 100 - 17 = 2.550 cm?m
Se utilizara @8 c/15

A . —w

min Emin
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FUGURA N° 3.50: ARMADO DE LA ESCALERA

Fuente: Elaboracion propia.
3.6 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto
3.6.1 Especificaciones técnicas
Las especificaciones técnicas se muestran a detalle en el anexo A - 8 del presente proyecto.
3.6.2 Precios unitarios
El detalle de los precios unitarios se los puede ver en el anexo A - 9.
3.6.3 CoOmputos métricos
Los resultados de los computos métricos de los items contemplados fueron calculados de
acuerdo su unidad correspondiente y a detalle. Puede verse en el anexo A — 10.
3.6.4 Presupuesto
El presupuesto general de la obra asciende a CINCO MILLONES NOVENTA Y TRES MIL
CIENTO SETENTA Y TRES 68/100 Bs. El detalle por costo de item véase en anexo A —
11.
3.6.5 Cronograma de obra
El cronograma de ejecucion fue elaborado de acuerdo al capitulo anterior, con la ayuda del
software Microsoft Project, dando en total 319 dias calendario de ejecucion, para ver mas

detalles ver el anexo A —12.
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CAPITULO IV

APORTE
ACADEMICO



CAPITULO IV

4 APORTE ACADEMICO (DISENO ESTRUCTURAL DE RAMPA)

El aporte académico del estudiante consiste en la comparacion de una rampa con losa
aligerada y una rampa con losa maciza.

4.1 Planteamiento

Uno de los intereses en el disefio de una edificacion, es proporcionar la libre accesibilidad
de las personas, priorizando la libre circulacion de las personas con discapacidad al medio
fisico.

No todas las edificaciones educacionales, disponen de medios de circulacion vertical
accesibles a personas con movilidad reducida, generando la inasistencia en estos centros
educativos.

Dado que el pre dimensionado de la rampa daria como resultado una estructura aproximada
de 20 metros de longitud, sobre una superficie de 88 metros cuadrados, para salvar un
desnivel de 7.40 m.

Es por eso que se presenta esta estructura como aporte académico.

4.2 Alcance del aporte

El alcance que tiene es de hacer un disefio para la losa aligerada y la losa maciza.

Luego es de analizar ambos disefios comparando las dos alternativas y cual es mejor para el

disefio.
= FIGURAN"4.1: VISTAEN PLANTA DE LA RAMPA s
M 0% aB 03 3m . 3B 0F MBIy

Fuente: Planos arquitectonicos del proyecto.
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4.3 Disefo de la losa aligerada
Para efectuar el disefio la losa aligerada se obtendra los efectos maximos del paquete
estructural Cypecad.

FIGURA N° 4.2: FORJADOS INCLINADOS DE LOSA ALIGERADA

OSA SELECCIONADA

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Como la estructura es muy amplia y hacer un disefilo manual completo para la
determinacion de esfuerzos es innecesario, se procederd al modelado de la estructura
mediante el software Cypecad, posterior a eso se hara la verificacién de un solo pafio el que

este mas solicitado.

Datos:

M oy )= 0.330 tm Momento maximo (positivo)

f... = 250 kg/cm? Resistencia caracteristica del H° (Capa de compresion).
f.. v =350 kg/cm? Resistencia caracteristica del H® vigueta.

f1. = 5,000 kg/ecm? Limite de fluencia del acero de refuerzo.

f4.v = 18,000 kg/cm? Limite de fluencia del acero de refuerzo de la vigueta.
h=0.150 m Altura del complemento.

P =0.500 m Espaciamiento entre viguetas.

L=1.950m Longitud de la vigueta.

Sc = 500 kg/m? Sobrecarga de uso.
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FIGURA N° 4.3: VIGUETAS Y COMPLEMENTO DE PLASTOFORM A EMPLEAR

Fuente: Elaboracion propia.

Calculo del ancho efectivo

Como en ningun caso el ancho efectivo serd mayor que la separacion real entre viguetas,
entonces se tiene que:

be =50 cm

Calculo de la relacion modular o coeficiente de equivalencia

Los esfuerzos elasticos en una viga compuesta se veran afectados por la difeencia de
rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los calculos usando
el concepto de la seccidn transformada, mediante el cual el concreto colocado in situ de
menor calidad puede tranformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto
precolocado de mas alta calidad. Si se desea transformar del hormigdn armado al hormigon

pretensado:

=< f, — f=nf,

donde:

fe; Ec: Esfuerzo, médulo de deformacion del hormigdn armado respectivamente.

fep ; Ecp : Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon pretensado respectivamente.

n : Relacién modular de los concretos, donde el concreto colocado en situ de menor calidad
puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto precolado de mas
alta calidad.

[ [~
Ep _ 15000 \fex _  |[fex
Egp  15000. /fep "ql Fep

=0.85

ﬂ:

Acero.- El acero del alta resistencia debe ser capaz de producir pre esfuerzo y suministrar la
fuerza de tension en el concreto pre esforzado.

La tension de rotura ultima del acero pretensado (segun productos: CONCRETEC), es:
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f, = 18,000 kg/cm2

Calculo de las caracteristicas geométricas
FIGURA N° 4.4: CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE LA VIGUETA

PRETENSADA
Jem Gem JIcm
] |
&
E| E
E = [=1
- |
. g
& el F
: g
? I
et &
_' ('] 1 Lol
4cm 4em 4cm
12em
Fuente: Elaboracion propia.
Ac = 79.500 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
Ci=4.896 cm Brazo mecéanico inferior.
Cs=7.104 cm Brazo mecanico superior.

Ixc=1115.456 cm* Momento de inercia respecto al eje x.
FIGURA N° 4.5: CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE LA CARPETA DE
HORMIGON IN SITU

50
” I T
pa) 2 . % < Lr)
\ / B
N 13

Fuente: Elaboracion propia.

A = 312.50 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
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Ci=9.542 cm Brazo mecanico inferior.
Cs=3.458 cm Brazo mecanico superior.

Ixc = 1862.591 cm* Momento de inercia respecto al eje x.

FIGURA N° 4.6: CARACTERISTICA SECCION COMPUESTA VIGUETA Y
CARPETA DE HORMIGON

Fuente: Elaboracidn propia.

A =392 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
Ci=14.180 cm Brazo mecénico inferior.
Cs=5.820cm Brazo mecanico superior.

Ixc=11573.677 cm*  Momento de inercia respecto al eje x.

Aplicando el coeficiente modular se tienen las siguientes caracteristicas

Haciéndose que las secciones tomen la forma de una seccionen T :

[ — b. k? L, p= I.12
12 122 i | ;
Ixc = 1115.456 cm* I
h=12 cm = [ i
£ g
n=1.18 g e
le = Ixc . n = 1,316.238 cm* ] | &
I.12 1,316238. 12 S Ao
b2so = = =9.141 cm : : S -1

128 122 ! '

4em 4<m 4cm
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I.12  1,11545, 12

bsso = —— = s - [-746cm

Para hormigén de fck = 250 kg/ cm?

(Q\|
—i

9,14

Para la carpeta de hormigdon colocado en situ:

Para hormigdn de fck= 350 kg/cm?

7,75

Ixc=1,862.591 cm*
h=8 cm
n=0.85

le = Ixc . n=1,583.202 cm*
[.12 _ 1,862591. 12
h? g3

boso = = 43.654 cm

[.12 _ 1,583.202. 12
h? g3

b3so = =37.106 ~ 11 cm

Para hormigén de fck = 250 kg/ cm?

43.654

)

[e)

B |

Para hormigdn de fck= 350 kg/cm?

37.106

Y

[e®)

Y

I
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Finalmente la seccidon homogeneizada queda de la siguiente manera

FIGURA N° 4.7: SECCION HOMOGENEIZADA PARA HORMIGON
FCK=250 Kg/ cm?

43.654

-0 o

' b
(o0}
U
I
(q\]
—
v

9.14

Fuente: Elaboracién propia.

FIGURA N° 4.8: SECCION HOMOGENEIZADA PARA HORMIGON
FCK=350 Kg/ cm?

37.106
=20

)

(e}

B
A
AN
—
Y

=

1.75

Fuente: Elaboracién propia.
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Célculo del momento ultimo
FIGURA N° 4.9: VIGUETA PRETENSADA Y SU ARMADURA

12

O i O

12

Fuente: Elaboracion propia.
Area de acero de @ =5 mm

A= f (0.5 em)* =0.196 cm?

para 3 barras tenemos un A = 0.196 cm? . 3 = 0.588 cm?
Célculo del canto util d
L _A.d_0196.2.15+0196(15+25+35)
YR T v A 0.504
d=h-yp=20-3=17cm
FIGURA N° 4.10: REPRESENTACION GRAFICA DE L FIBRA DE

COMPRESIONES
43.654

= )

(e}

3cm

12

9.14

Fuente: Elaboracion propia.

Altura de la fibra de compresiones

A. frd 0.588 - 15,652.17
y = 7= = 1488 cm
- 0.85. fog- b 0.85 -166.667 -43.654

116



Se tiene que (y = 1.488 cm) < (hf = 8 cm) se determina como una seccion rectangular de
ancho b = 43.654 cm

Mu=085f. ;b y (d-05"y)

Mu = 0.85 - 166.667 kg/cm? - 43.654 cm * 1.488 cm - (17 cm — 0.5 - 1.488)
My = 149,592.290 kg - cm = 1.496 t * m

Momento actuante en la vigueta es: Md=0.330t - m

Verificacion

(My=1496t-m)>Md=0.33t-m) CUMPLE!!!

CUADRO N° 4.1: CANTIDAD Y VOLUMENES DE MATERIALES (LOSA
ALIGERADA)

Hormigon Barras Encofrado = Complemento Viguetas

m? Pza pza
TOTAL 4.202 171 16.980 76 76

Fuente: Elaboracion propia.

CUADRO N° 4.2: COSTOS DE MATERIALES (LOSA ALIGERADA)

‘ PRESUPUESTO
REND. UNIDAD P.U. CANTIDAD MONTO
m? 4.202

Hormigon Cemento 420 kg 1.100 1764.840 1941.324

Arena 0.670 m? 137.500 2.815 387.062

Grava 0.670 m? 125.000 2.815 351.875

Acero kg 6.300 171 1077.300

Vigueta Pza. 52.650 76.000 4001.400

Complemento Pza. 30.000 76.000 2280

Madera p? 8.000 182.771 1462.168

Mano de obra m? 68.300 84.040 5739.932
TOTAL 17241.061 Bs

Fuente: Elaboracion propia.
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CUADRO N° 4.3: DIMENSIONES DE ZAPATAS (LOSA ALIGERADA)

CUADRO DE ELEMENTOS DE CIMENTACION (LOSA ALIGERADA)

ARMADO INF. X

REFERENCIA

(24-41)
38
(39-40)
42
(43-44)
a5
46
(47-48)
49
50
(51-52)
53
54
(55-56)
57
58
(59-60)
61
62
(63-64)
65

DIMENSIONES
(cm)
150 X 150 30
85 X 85 30
105 X 105 30
105 X 105 30
145 X 145 30
105 X 105 30
105 X 105 30
145 X 145 30
105 X 105 30
115X 115 30
145 X 145 30
105 X 105 30
105 X 105 30
135X 135 30
105 X 105 30
85 X 85 30
105 X 105 30
85 X 85 30
75X 75 30
105 X 105 30
75X 75 30

CANTO
(cm)

6012 C/24
312 C/30
4912 C/30
4012 C/30
5@12 C/28
4012 C/30
412 C/30
5012 C/28
4012 C/30
4012 C/30
5@12 C/28
4012 C/30
4012 C/30
5@12 C/30
4912 C/30
3912 C/30
4912 C/30
3912 C/30
3912 C/30
4012 C/30
3912 C/30

Fuente: Elaboracion propia.

4.4 Disefo de la losa maciza

FIGURA N° 4.11: FORJADOS INCLINADOS DE LOSA MACIZA

“Mi- N

g= iy
NI 1L

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

1 "

ARMADO INF. Y

6012 C/26
3912 C/30
412 C/30
4012 C/30
6012 C/24
4012 C/30
4912 C/30
6012 C/24
4012 C/30
4912 C/30
6012 C/24
4912 C/30
4012 C/30
5@12 C/30
4012 C/30
3912 C/30
4912 C/30
312 C/30
312 C/30
4012 C/30
312 C/30
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Datos:

L=3.800m Longitud horizontal de la losa
A=1.750 m Ancho de la losa

t=0.12m Espesor de la losa

Sc= 500 kg/m? Sobrecarga de uso
Anélisis de cargas

Peso propio = 2500 kg/m® - 0.12 m = 300 kg/m?
Carpeta de nivelacion = 60 kg/ m?

Baranda = 210 kg/ m?

Sobrecarga de uso = 500 kg/m?

Carga total = 1,070 kg/m? - 1 m = 1,070 kg/m

Clasificacién de losa

Ix 3.200

E= > 2.171 > 2 (Se calcula como una viga simplemente apoyada).

1.75

RA=RB= 2,033 kg

Mmax= 1,931.350 kg'm

Mayorando el momento:

Md=1,931.350 kg'm - 1.6 = 3,090.160 kg'm

Momento reducido de calculo:

Mg _ 3,090.1&80 * 100

Mg = by -d2-f.q 100 - 9.5007%- 166.667

Yatim = 0.3190 --------

0.205 < 0.3190
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pd=0.205 — w=0.240

=% = 0,240 - 100 - 9.500 -

166.667

A =W-b_-d-
= w 4,347 826

o
oA =%

A_=8.740 cm?
Con la cuantia mecanica minima para el acero AE 500, encontramos la armadura minima
necesaria en la pieza, para vigas con armadura en traccion.
W = 0.0015
b, -d=0.0015 - 100 - 9.500
= 1.425 cm?2.

= Wemin

A

Emin

Emin
Para el dimensionamiento de la armadura negativa de refuerzo, tomamos el valor mayor de
las &reas de acero calculadas anteriormente:

A_=28.740 cm?
Se utilizard @12 c/10
Verificacion al corte
V= 2,033 kg
Vd= 2,033 kg - 1.600 = 3,252.800

f.4 =0.500-/f.s =0.500 -166.667
f.a = 6.455 Kg/cm?
VvV, =f,-b,-d=6.455-100-9.500 = 6,132.250 kg
Vi<V,
3,252 kg < 6,132.250 kg
Por lo tanto mi losa no necesita armadura transversal o de corte por lo que se colocara
armadura minima.
w_... =0.0015
-b,, - d =0.0015 - 100 - 9.500

emin = 1.425 Ccm2,
Se utilizara @6 c/15

A = Wemin

A

Emin
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FIGURA N° 4.12: ARMADO DE LOSA MACIZA.

]

m J—
] Q
»
Q
o
— |
& @12¢/10 L=425cm
N
[e)
3
D -

[

Fuente: Elaboracion propia.

CUADRO N° 4.4: CANTIDAD Y VOLUMENES DE MATERIALES (LOSA MACIZA)

Hormigon Barras Encofrado
m3 Kg
TOTAL 10.085 945 \ 94.228
Fuente: Elaboracion propia.
CUADRO N° 4.5: COSTOS DE MATERIALES (LOSA MACIZA)
PRESUPUESTO
REND. UNIDAD P.U (Bs) CANTIDAD MONTO
10.085
Hormigoén cemento 420 kg 1.100 4235.700 4659.270
Arena 0.67 M3 137.500 6.757 929.088
grava 0.67 M3 125 6.757 844.625
acero kg 6.30 945 5953.500
Madera p2 8 1014.262 8114.096
Mano de obra M3 636 10.085 6414.06
26,914.639 Bs
TOTAL
Fuente: Elaboracion propia.
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CUADRO N° 4.6: DIMENSIONES DE ZAPATAS (LOSA MACIZA)

‘ CUADRO DE ELEMENTOS DE CIMENTACION (LOSA MACIZA ‘

Fuente: Elaboracion propia.

4.5 Andlisis comparativos de disefios

REFERENCIA DIMENSIONES CANTO ARMADO INF.X  ARMADO INF. Y
(cm) (cm)
(24-41) 150 X 150 30 6012 C/24 6012 C/26
38 85 X 85 30 3¢12 C/30 3¢12 ¢/30
(39-40) 115X 115 30 4(12 C/30 4(12 C/30
42 115X 115 30 412 C/30 4(12 C/30
(43-44) 155 X 155 35 6012 C/28 6012 C/24
45 115X 115 30 412 C/30 4(12 C/30
46 115X 115 30 412 C/30 4(12 ¢/30
(47-48) 145 X 145 30 5012 C/27 6012 C/24
49 115X 115 30 4(12 /30 412 C/30
50 115X 115 30 4(12 /30 4(12 /30
(51-52) 155 X 155 35 6012 C/28 6012 C/24
53 115X 115 30 4(12 /30 4(12 /30
54 105 X 105 30 4(12 /30 4(12 /30
(55-56) 135X 135 30 5¢12 C/30 5@12 C/25
57 105 X 105 30 4(12 /30 4(12 /30
58 85 X 85 30 3¢12 C/30 3¢12 C/30
(59-60) 115X 115 30 4(12 /30 4(12 /30
61 85 X 85 30 3012 C/30 3¢12 ¢/30
62 75X 75 30 312 C/30 3@12 C/30
(63-64) 105 X 105 30 4(12 /30 4(12 C/30
65 75X 75 30 3012 C/30 3¢12 ¢/30

CUADRO N° 4.7: CUADRO COMPARATIVO LOSA ALIGERA vs LOSA MACIZA

RESUMEN

PRECIO (Bs) 17241.061 26914.639

(2841 150X150X30
(3940)  105X105X30
(@48 145X145X30

46

105X 105 X 30

\
\
_115X115X30
| 115X115X30
_155X155X35

150 X 150 X 30

115X 115X 30

155X 155X 35

115X 115X 30
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(47-48)

145X 145X 30

145X 145X 30

49 105 X 105 X 30 115X 115X 30
50 115X 115X 30 115X 115X 30
(51-52) 145X 145X 30 155X 155X 35
53 105X 105 X 30 115X 115X 30
54 105 X 105 X 30 105X 105 X 30
(55-56) 135X 135X 30 135X 135X 30
57 105 X 105 X 30 105X 105 X 30
58 85X 85X 30 85X 85X 30
(59-60) 105X 105 X 30 115X 115X 30
61 85X 85X 30 85X 85X 30
62 75X75X30 75X75X30
(63-64) 105X 105 X 30 105X 105 X 30
65 75X75X30 75X75X30

Fuente: Elaboracion propia.

Como se pudo observar en el desarrollo del aporte académico realizar una rampa con losa
maciza saldria mas costosa hablando econémicamente, técnicamente ambas proporcionan
seguridad y estabilidad para dicho disefio.

Ahora una rampa con losa maciza ocasiona un mayor peso, respecto al disefio de losa
aligerada y esto ocasiona que las zapatas incrementen sus dimensiones como se puede ver
en la tabla N° 4.7 dimensiones que me proporciona el software Cypecad en sus dos disefios
estructurales de la rampay este incremento de dimensiones ocasiona un costo mas elevado
al disefio general. En los planos se puede ver la comparacion de los dos disefios
(fundaciones y losas).

Ahora por este motivo se dispone en el disefio rampa con losas alivianadas con viguetas
pretensadas y complementos de plastoform, porque presenta grandes ventajas como bajo
valor de comercializacion de sus elementos, rapidez constructiva, no requiere mano de obra
especializada y sobre todo es mucho mas liviana en comparacion de una losa maciza. La
adopcion de este tipo de losa con plastoform, también ayuda a optimizar la aislacién
térmica, sin absorber calor y proporciona equilibrio en la temperatura interna. Este tipo de
losas son auto-soportantes, lo que quiere decir que se elimina la cimbra de contacto,
unicamente requieren de un apuntalamiento al centro de los claros, lo que les vuelve mucho

mas econdmicas.
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CONCLUSIONES

Una vez finalizado con el disefio estructural del colegio-internado San Telmo Rio Bermejo
(municipio Padcaya), se llega a las siguientes conclusiones:

v Se cumplio con el objetivo general, el de disefiar y calcular la estructura de
sustentacion del proyecto presentado.

v El estudio de suelos se realizd en el lugar de emplazamiento de la obra, en un total de
3 pozos, mediante dichos estudios se llegd a tomar la decision de realizar la fundacion a una
profundidad de -2.30 m, con una capacidad portante del terreno de 1.320 kg/cm?,
considerando un suelo apto para el disefio de zapatas aisladas.

v Se empled las normas adecuadas para el disefio estructural tanto como para el
hormigdén armado (Norma Boliviana del hormigén armado CBH-87), como para el disefio de
la estructura metalica (Método americano LRFD).

v El disefio de la estructura de sustentacion aporticada y la estructura metalica, se
realizé utilizando el paquete computacional Cypecad 2017, del cual los resultados obtenidos
en los elementos estructurales mas criticos, fueron verificados realizando el disefio de forma
manual.

v Los analisis de cargas actuantes en la estructura se tomaron en cuenta tanto el peso
propio de los elementos estructurales calculados de manera automatica en el Cypecad, las
cargas de servicio de acuerdo a los usos de los ambientes, para edificios y las cargas muertas
ejercidas por el acabado del proyecto.

v En el analisis de cargas para el disefio de la cubierta se considerd el peso propio de
los elementos estructurales que lo componen, la sobrecarga de mantenimiento y la presion
ejercida del viento que se calcul6 para una velocidad maxima histérica ejercida en el lugar
de 131.600 km/h, la cual fue obtenida de los datos publicados por el senamhi.

v El disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta, que consta de cerchas
metélicas tipo Howe y cerchas tipo Diente de sierra, debido a que sus caracteristicas se
adecuan a las solicitaciones de la cubierta, los elementos de las cerchas son perfiles tubulares
de 150x50x2 mm y un perfil costanera de 100x50x15x3 mm para la cercha tipo Howe
mientras que para la cercha Diente de sierra se usé perfil tubular de 100x50x2 mm vy perfil

costanera similar a la cercha tipo Howe. Uniformizando las mismas por motivos
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constructivos, siendo unidos mediante soldadura debido a la compatibilidad entre el material
y los electrodos empleados.

v Los nudos de la cercha fueron dispuestos de tal manera que las cargas actlen
directamente en los nudos y esto se logré colocando las correas y sus apoyos en los nudos de
la cercha, de esta manera los elementos de la misma trabajen en traccion y compresion.

v La viga de acuerdo a la situacién mas critica es la que se encuentra entre las columnas
C30 y C33 portico 13 de la segunda planta, siendo la seccién mas adecuada 0.30 x 0.50 m.
Se pudo verificar que la misma no necesita armadura a compresién, por lo tanto se colocara
2 @10 como armadura constructiva y como armadura positiva tenemos 5 @16 y los refuerzos
en los apoyos por momento negativo fueron de 2 @16 en el apoyo C30, mientras que en el
apoyo C33 es de 4 @20, el calculo de anclaje de las armaduras se realiz6 a partir de lo
indicado en la norma CBH 87 y por razones constructivas y de seguridad se opt6 por colocar
una longitud de patilla de 15 cm en todos los elementos, los estribos se dispusieron de @8.
La viga se disefié en el dominio 3 donde el acero y el hormigdn trabajan cerca de su limite.

v Una vez concluido el céalculo manual de la viga mas critica, se puede observar una
diferencia en el célculo de estribos donde el Cypecad necesita 25 estribos en toda la viga,
mientras manualmente se necesita 28 estribos. Lo cual nos indica que lo méas aconsejable es
realizar un calculo manual del programa que se utilice.

v La columna que se llevo acabo la verificacion tiene una dimensién 0.30 x 0.30 m, fue
verificada a pandeo, las cual corresponde a una columna intermedia por el rango de su
esbeltez mecanica (de 36 a 100), como armadura principal tenemos 6 @12 y los estribos de
@6 C/15 cm.

v El tipo de losa escogida para los entre pisos fue losas alivianadas, ya que las luces
entre columnas son ideales para este tipo de forjados desde el punto de vista econémico, son
de viguetas pretensadas disponibles en el medio local, el pafio méas solicitado tiene viguetas
de 5.700 m y el complemento de plastoform de 25x52x130 cm (disponibles en Concretec) y
la capa de compresion de hormigon es de 0.05 m, la altura de la losa mas critica es de 0.30
my se verificaron las mismas de acuerdo al momento Gltimo que soporta la vigueta.

v Las zapatas aisladas (cuadradas) son adecuadas de acuerdo al suelo de fundacion

existente, la zapata es de 2.60 m de lado y 0.55 m de alto, teniendo aceros de 17 @12c/15 en

125



ambos lados, verificando al punzonamiento, al deslizamiento y al vuelco, trabajando
perfectamente.

v Para las escaleras se adoptd una sobrecarga de 400 Kg/m? en la misma se tomé en
cuenta el golpe de impacto que se producen en las mismas, porque estos son los lugares que
presentan mayor conglomeracion de alumnos en caso de alguna evacuacion por cualquier
circunstancia, por eso se disefia estos elementos siempre a favor de la seguridad.

v Haciendo un analisis de lo que es el presupuesto, este tiene un precio referencial de
aproximadamente de CINCO MILLONES NOVENTA Y TRES MIL CIENTO SETENTA
Y TRES 68/100 Bs. esto implica aproximadamente 2,324 bs/m? de construccion sin tomar
en cuenta los que son las instalaciones hidrosanitarias y eléctricas.

v El aporte académico que consta del disefio estructural de una rampa con losa
aligerada. Se dispuso de losas alivianadas con viguetas pretensadas y complementos de
plastoform, por que presenta grandes ventajas como bajo valor de comercializacion de sus
elementos, rapidez constructiva, no requiere mano de obra especializada y sobre todo es
mucho mas liviana en comparacién de una losa maciza. La adopcién de este tipo de losa con
plastoform, también ayuda a optimizar la aislacion térmica, sin absorber calor y proporciona
equilibrio en la temperatura interna. Este tipo de losas son auto-soportantes, lo que quiere
decir que se elimina la cimbra de contacto, Unicamente requieren de un apuntalamiento al
centro de los claros, lo que les vuelve mucho méas econdémicas. En el mismo aporte académico
se realiz6 una comparacion econémica, constructivo y estructural de una rampa con losa
maciza vs una rampa con losa aligerada y de esta comparacion se tiene como resultado que
es mucho mejor la rampa con losa aligerada desde un punto de vista econdémico, constructivo
y estructural.

v En cuanto al tiempo de realizacion del proyecto planteado por el estudiante se estima
un tiempo aproximado de 319 dias calendarios para su ejecucion.

v Para la determinacion del tiempo de ejecucion del proyecto se realizo con el programa
Microsoft Project, en el cual se puede ver la ruta critica, a partir de los items a ejecutarse, el
cronograma del proyecto se lo realiz6 por fases; fase 1 todo o que es la planta baja méas
fundaciones, la fase 2 primera planta, fase 3 tercera planta, fase 4 obra fina y la fase 5 trabajos
de acabado, se realiz6 de esta manera para poder tener un mejor control del tiempo en la

realizacion de cada item.
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RECOMENDACIONES
Se formulan las siguientes:

v

Es necesario realizar una verificacion manual de los elementos, ya que presentan
variaciones en su armado que pueden llegar a ser de gran importancia, para tener una
referencia de comparacion con los resultados que entregue cualquier software.

En el momento de realizar el calculo manual, trabajar con los valores de materiales
que se encuentra en nuestro medio y no con datos que me ofrece el software.

Es de fundamental importancia tomar en cuenta los recubrimientos de las piezas de
hormigon armado, ya que el recubrimiento en las piezas cumple la funcion de
proteccion de las armaduras contra la corrosion.

Se recomienda poner armadura de piel para aquellas vigas con alturas mayores a 60
cm, segun la norma CBH-87 para evitar fisuras por retraccion.

Se recomienda que en lo posible se trate de uniformizar las dimensiones de los
elementos estructurales, para economizar en la parte del encofrado y resulta facil y
rapido de construir.

Se recomienda hacer un buen detallado de los computos métricos, de los items
construidos en el proyecto para obtener un costo muy aproximado a la realidad y no
tener imprevistos por falta de presupuesto.

En el detalle de los insumos para el célculo de precios unitarios, se recomienda
contemplar todos los materiales necesarios para ese item y también todos los obreros
en la mano de obra necesarios para llevar a cabo ese item de esa manera evitarse la

falta de presupuesto en la construccion de dicha actividad.
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