1. ANTECEDENTES.-
La alternativa elegida en el perfil “Nucleo Educativo Poli funcional para la comunidad
Camacho”, incluye tres médulos: Mdédulo I: Internado; Mdédulo 11: Colegio; Médulo I1I:
Complejo Socio Recreativo. Ademas cuenta con disefio arquitectonico, en el cual se
aprecia que es un proyecto significativo y complejo. Debido a esto se realizara mediante
el trabajo de tres estudiantes, cada uno se dedicara a un médulo:
» Moddulo I: Internado - Estudiante Isbelia Condori Rodriguez
= Mddulo II: Colegio - Estudiante Cristian Moscoso Espinoza
= Mddulo I11: Complejo Socio Recreativo - Estudiante Gimena Soledad
Reyes Sanchez
Este proyecto de grado se ocupa del médulo I: Internado
1.1. El problema
Un significativo nimero de establecimientos educativos, no fueron construidos en los
marcos de la reforma educativa, ademas de que existen demasiados alumnos en aulas
pequefias. En este sentido, es muy importante conocer las prioridades del sector
educativo, el cual es que todo nifio y/o adolescente tenga acceso a la Escuela y/o
Colegio, por lo tanto el déficit de infraestructura, es uno de los problemas y la
dispersion de la poblacion y el tamafio de las mismas es otro.
Debido a estos dos ultimos problemas nace el impedimento de la construccion de
Centros Educativos en cada Comunidad, en consecuencia surge la problematica del
recorrido de las largas distancias que estos nifios y adolescentes deben de realizar para
asistir a la Escuela y/o Colegio, si quieren estudiar o continuar sus estudios a nivel
secundario.
- Planteamiento.- De acuerdo a las estadisticas proporcionadas por la Fuente:
Elaboracion propia sobre la base de CNPV-2001 (INE).
El Distrito 4 (Camacho) ha ido creciendo en cuanto a la poblacion de manera
dispersa y el indice de desercion escolar es bastante elevado con mas del 8.5%.
Ademas es uno de los distritos mas pobres, que presenta carencia de servicios
basicos mayores al 80% factor que impide el buen desarrollo del estudiante.
En la actualidad las dificultades que tienen los nifios y adolescentes, no sélo es, la

existencia o0 no de un Centro Educativo, sino también las distancias que ellos deben



recorrer para poder asistir a la Escuela, y si requieren continuar con sus estudios a

nivel secundario la distancia se duplica porque las Comunidades més pequefias no

cuentan con Centros Educativos de nivel secundario y tendrian que asistir a aquellas

de mayor poblacion ubicadas a mayor distancia, el Distrito 4 (Camacho) se

encuentra en esa situacion solo cuenta con escuelas de nivel primario. En la

temporada de lluvias la poblacion estudiantil presenta un alto indice de desercion

escolar, lo que les desmotiva a seguir asistiendo a la Escuela y/o Colegio.

Las principales causas que originan la problematica de la larga distancia que la

poblacién estudiantil tiene que recorrer para asistir a los Centros Educativos son:

Inexistencia de proyectos de infraestructura educativa de nivel
secundario en las areas circunvecinas a las comunidades.

Necesidad de formacion educativa a nivel secundario.

Inexistencia de transporte escolar pablico y gratuito.

Aumento de la poblacion estudiantil en el Distrito.

Viviendas dispersas en el Distrito.

De mantenerse la situacion actual los efectos serian los siguientes:

Incremento de la desercion escolar.

Limitado alcance de estudio.

Desinterés de realizar estudios superiores.

Cansancio y desgaste fisico de los estudiantes que asisten a Centros

Educativos lejanos.

Debido a esto surge la necesidad de plantear alternativas de soluciones como ser:

Implementacion de transporte escolar.

Vinculacién vial apta para el transporte.

Programas de estudio a distancia.

Construccion de Establecimientos Educativos en las Comunidades.
Construccion del “Nucleo Educativo Poli funcional para la

comunidad Camacho”.

Formulacién.- Con la construccion de un Colegio en la Comunidad de Camacho

se solucionaria el problema por ser la comunidad de mayor poblacion pero que
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sucede con las comunidades aledafias de menor poblacion a un repercute el
problema, con la implementacion de la construccion de un Internado que tenga la
capacidad de albergar a estudiantes de comunidades lejanas y de escasos recursos
se solucionaria el problema permitiéndoles proseguir con sus estudios Yy
brindandoles un lugar de hospedaje. En consecuencia con el perfil y la propuesta de
proyecto de grado elaborado en la asignatura CIV-501, se ha elegido la alternativa
del “Nucleo Educativo Poli Funcional para la comunidad Camacho”. Modulo I:
Internado, que a su vez cuenta con dos estructuras, la primera el Internado de

varones y mujeres y la segunda el Comedor.

Sistematizacion.- De la alternativa definida “Nucleo Educativo Poli funcional”:
Modulo I: Internado, con respecto al plano Arquitectonico, el Internado es una
estructura a porticada de dos pisos Yy la estructura de la cubierta con cercha metélica
con cubierta de calamina. EI Comedor es una estructura a porticada de un piso y la
estructura de cubierta con cercha metalica con cubierta de calamina. Con relacion a
las fundaciones se trata de zapatas aisladas que son la mejor opcién desde el punto

de vista técnico y economico.

1.2. Objetivos

Objetivo general

Realizar el disefio estructural del Médulo I: Internado de varones y mujeres y el
Comedor, con estructura a porticada, zapatas aisladas y estructura metalica para la
cubierta.

Objetivo especifico

Entre los objetivos especificos se establecen los siguientes:

- Realizar el andlisis estructural del Internado y Comedor.

- Analizar el dimensionamiento de la estructura planteada.

- Aplicar conocimientos de estructuras metalicas y de hormigén armado en la
edificacion

- Realizar el disefio estructural de la cubierta metélica

- Realizar el disefio de la estructura a porticada y fundaciones de la edificacion.



- Plantear la estrategia para la ejecucion o construccion de las obras

constituyentes del proyecto

1.3.Justificacién

Las razones por las cuales se justifica el proyecto de Ingenieria Civil son las siguientes:

Teorica (Académica).- Se profundizara los conocimientos adquiridos en el Disefio
de Estructuras para Edificaciones, analizando estructuras a porticadas y estructuras
metalicas para cubierta, lo que implica: disefio estructural de la cubierta metélica,
disefio de estructuras de hormigon armado (vigas, columnas y losas), disefio de

fundaciones de hormigdn armado (zapatas).

Metodologica (Técnica).- Se usara el programa de resolucion de estructuras SAP
2000 version 14 para la estructura metélica y CYPE CAD 2010 para el disefio y
calculo de estructuras de Hormigén Armado, dando su respectiva verificacion
manual aplicando los conocimientos de la ingenieria civil logrados en la carrera
universitaria asimismo creando planillas auxiliares que faciliten la realizacion de
los célculos.

Practica (Social — Institucional).- Se contribuira en la solucion de la disminucién
de la desercion escolar, permitiendo albergar a estudiantes de comunidades lejanas
y de escasos recursos alojandolos de lunes a viernes, logrando asi que continGen
sus estudios. Con el proyecto a disefio estructural se podra buscar financiamiento y
con la construccion del “Nucleo Educativo Poli funcional para la comunidad
Camacho” que enfoca tres modulos: Modulo I: Internado; Moédulo II: Colegio;
Médulo I11: Complejo Socio Recreativo se permitird establecer un sistema de
educacion eficiente y equitativo que provea un 100% de cobertura en el nivel
secundario y ofrezca la variedad de oportunidades de educacion cientifica,

técnica/vocacional, permitiendo a la poblacién estudiantil concluir su bachillerato.

1.4. Alcance del proyecto

Con el andlisis de alternativas realizado en el perfil de proyecto de ingenieria civil CIV-

501 vy la propuesta de proyecto de ingenieria civil elaborada en la asignatura CIV-501,

se establecid que la mejor alternativa viable es el proyecto a disefio estructural del



“Nucleo Educativo Poli funcional Camacho Mddulo I. Internado’’, de varones y
mujeres y un Comedor
De acuerdo con la informacion recopilada en el perfil la propuesta y los planos
Arquitectonicos, se considera Proyecto viable en lo social, técnico y econdmico.
Cabe resaltar que en el proyecto no se realizara el disefio de las instalaciones de agua
potable, alcantarillado y de electricidad. Se usaran estimaciones preliminares para
realizar el presupuesto general de la obra
- Resultados a lograr.- Se obtendran los siguientes resultados:
- Recopilacion y procesamiento de la informacion técnica disponible en el
municipio de Padcaya, en el departamento Técnico.
- Estudio de suelos.
- Disefio estructural de la infra y superestructura:
- Disefio de la cubierta
- Disefio de vigas
- Disefio de columnas
- Disefio de lalosa
- Disefio de escaleras
- Disefio de zapatas
- Elaboracion de planos estructurales
- Plan de construccion, especificaciones constructivas, cémputos métricos,
precios unitarios y presupuesto.
- Elaboracién del informe del proyecto.

1.5. Localizacion

El “Nucleo Educativo Poli Funcional”. Mdédulo I: Internado, que se plantea disefiar
estructuralmente en el proyecto, se encuentra ubicado en la Localidad de Camacho,
Comunidad perteneciente al Distrito 4 de la Provincia Arce 1° Seccion, perteneciente al
Municipio de Padcaya. A su vez, la primera seccion de la provincia Arce, localizado en
la parte sur del departamento de Tarija, a 50 km de la ciudad capital. Esta ubicado entre
los Paralelos: 22°35°51” y 21°46°08”° de Latitud Sur; y entre los Meridianos:
65°05°35”" y 64°04°39°°de longitud Oeste.



Pais: Bolivia
Departamento: Tarija
Provincia: Arce
Seccion Municipal: Primera Seccion (Provincia Arce)
Municipio: Padcaya
Distrito: N°4 de la Provincia Arce
Comunidad: Camacho
FIGURA N°1.1

Mapa de la Provincia Arce
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1.5.1. Informacion socioeconémica relativa al proyecto
De acuerdo a las encuestas realizadas del CENSO 2001, el Distrito 4 (Camacho)
cuenta con una poblacion de 2596 habitantes
La poblacién beneficiada con la construccion del Proyecto es:
CUADRO N° 1.1 Poblacion beneficiada con el proyecto

Distrito Poblacion | Hombres | Mujeres | Namero Tamafo
Total Viviendas| Promedio Vivienda
Distrito 4 2596 1278 1318 537 4,8
Camacho 633 309 324 133 4,8
Rejara 412 209 203 83 5,0
San Isidro De Rejard| 128 60 68 22 5,8
Canchas may0 429 229 200 97 4.4
Tacuara 221 104 117 57 3,9
La Huerta 434 219 215 81 54
Quefiahuayco 339 148 191 64 53

Fuente: Elaboracion propia en base a CNPV-2001 (INE)

1.5.2. Servicios basicos existentes
- Agua.- De manera general, permite apreciar que un 48% de las viviendas del
municipio de Padcaya tienen acceso al agua por cafieria, mientras que el 52% no
cuenta con el sistema de distribucidn de agua por cafieria. Ademas, se observa que el
15% dispone del servicio dentro de su vivienda y el 33% fuera de la vivienda pero
dentro del lote o terreno.

CUADRO N° 1.2 Obtencién y Distribucion del
Servicio de Agua en la Vivienda

Caracteristica Total | Porcentaje
Se distribuye agua por cafieria 1986 48%
Dentro de la vivienda 632 15%
Fuera de la vivienda, dentro del lote o terreno 1354 33%
No se distribuye 2185 52%
Total 4171 100%

Fuente: Elaboracién propia en base aCNPV-2001 (INE)

Si analizamos la informacién a nivel distrital y comunal, se pueden resaltar los
siguientes aspectos:

El distrito 4, presenta coberturas inferiores al 45%. Cabe sefialar, que los distritos 8 y
4 son los que tienen un menor acceso al servicio de agua por cafieria, con menos del
20%.

Si se desciende al ambito comunal, se pueden efectuar las siguientes precisiones:



La comunidad de Padcaya presenta una cobertura mayor o igual al 80%.
- Saneamiento.- Como se puede observar en la Figura 1, aproximadamente el 56%

de la poblacion no cuenta con servicio sanitario en su vivienda y solamente un 20%

Figura 1.2 Padcaya: Servicio Sanitario en la tendria acceso al servicio.
Vivienda

Llama la atencibn que un

porcentaje significativo, el 24%,

de la poblacion consultada no

DOTiene bafio
responde. Cabe suponer, que ése
BNoTiene bafio | norcentaje no tiene acceso al

servicio, por lo que se deduce que

0OSin Respuesta

un 80% de la poblacion no tiene
acceso al servicio sanitario en su vivienda y el restante 20% si tiene.

- Electricidad.- La gran mayoria de la poblacion del municipio de Padcaya, un 82%,
no cuenta con el servicio de energia eléctrica en sus viviendas, mientras que el 18%

si cuenta con el servicio.

Figura 1.3 Padcaya: Uso de Energia Eléctrica

0OSi Usa Energia
Eléctrica

BNo Usa Energia
Eléctrica

CUADRO 1.3 Uso de Energia Eléctrica en las Viviendas, afio 2001

Si No
Distrito Total usa Energia |Porcentaje usa Energia| Porcentaje
Viviendas Eléctrica Eléctrica
4 537 16 3% 521 97%

Fuente: Elaboracién propia en base a CNPV-2001



2. MARCO TEORICO.-
El proyecto comprende un analisis técnico siguiendo las normas CBH-87 (Codigo
Boliviano del Hormigon Armado) y LRFD (Factor de Carga y Resistencia de
Disefio) para la cubierta metéalica.
2.1. Levantamiento topografico
El levantamiento topogréafico es el conjunto de operaciones necesarias para obtener la
representacion de un determinado terreno natural.
La topografia es un aspecto muy relevante en el momento de realizar la delimitacion del
terreno y el emplazamiento de la construccion. Para el proyecto se tomara puntos
representativos como esquinas y limites del terreno. Todos los resultados seran
obtenidos mediante estacion total.
El método de las curvas de nivel es el empleado para la representacion grafica de las
formas del relieve de la superficie del terreno, porque permite determinar, en forma
sencilla y rapida, la cota o elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles,
calcular pendientes, resaltar las formas y accidentes del terreno.
2.2. Estudio de suelos
Con el estudio de suelos se determina la capacidad maxima de carga del terreno. Esto se
realizara mediante un ensayo del suelo “in situ” utilizando el equipo SPT (penetrémetro
dinamico estandar). Este ensayo permite averiguar la densidad relativa del suelo.
Realizado el ensayo en campo se procede a los siguientes ensayos en laboratorio:
- Contenido de humedad de la muestra.
- Ensayos de granulometria y limites de Atterberg para determinar su clasificacion
de suelos segun AASHTO y SUCS

Obtenida la clasificacion del suelo, se puede determinar la resistencia del suelo a nivel
de fundacion.

2.3. Disefio arquitectdnico
El disefio arquitectdénico fue realizado mediante la elaboracion de alternativas
arquitectonicas de acuerdo a las caracteristicas propias de la comunidad y la provincia;
en forma conjunta con el personal técnico de la institucion de Padcaya se determino el

mas acorde y funcional, con el cual se procedi6 al disefio final.



El detalle del internado y comedor se puede apreciar ampliamente en los planos
arquitectonicos que se encuentran en el Anexos XII.
2.4. ldealizacion de las estructuras
2.4.1. Sustentacion de cubierta
Una vez que se tiene ya establecidas las cargas actuantes sobre las cerchas surge lo
que se llama:
- Cerchareal: 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. S6lo existen
fuerzas normales (fuerza interna perpendicular a la seccion)
La obtencion de las fuerzas internas en cada barra permite realizar su

dimensionamiento.

2.4.2. Sustentacion de la edificacion
La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos
Los porticos de la estructura estdn compuestos de columnas de seccién cuadrada o
rectangular, las vigas de arriostramiento (sobrecimientos y encadenado) de seccion
rectangular y losas macizas.

2.4.3. Fundaciones
Las fundaciones estaran compuestas de zapatas aisladas. Las cargas provenientes de
la estructuras son moderadas por tratarse de una edificacion de dos plantas, como
asi también se tiene un suelo de fundacion regular, la fundacién se encuentra a un
nivel de -1.5 m, las zapatas aisladas son méas econémicas, puesto que los voliumenes
de hormigdn que requieren para materializar este tipo de fundacion son reducidos.
En el caso de zapatas de base cuadrada, las armaduras se distribuiran
uniformemente en las dos direcciones paralelas a los lados de la base.

2.5. Disefio estructural

Se realizo el disefio estructural de la estructura metalica (cubierta) y de la estructura de

hormigon armado (estructura de sustentacion de la edificacion).
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2.5.1.

Analisis de cargas
Acciones en la edificacion.- Se denomina carga o accién a toda causa que pueda
provocar y cambiar el estado de tensiones al que estd sometido un elemento
estructural.
Clasificacion de las acciones o cargas.
Carga gravitatoria. Es la producida por el peso de los elementos constructivos, de
los objetos que pueden actuar por razon de uso, y de la nieve en las cubiertas. Son
cargas siempre verticales. Pueden ser de los siguientes tipos:
Con carga. Es la carga cuya magnitud y posicion es constante a lo largo del tiempo.
Se descompone en:
Peso propio. Es la carga debida al elemento resistente. El peso propio de un
elemento resistente, cuyas dimensiones van a determinarse en el calculo, se
estimara inicialmente, pudiendo para ello utilizarse tablas o férmulas empiricas, o
datos de estructuras construidas de caracteristicas semejantes.
Con las dimensiones calculadas se determinara el peso propio real del elemento
y se rectificaran, si es preciso, los calculos basados en la estimacion.
Carga permanente. Es la carga debida a los pesos de todos los elementos
constructivos, instalaciones fijas, etc., que soporta la estructura.
Sobrecarga. Es la carga cuya magnitud y/o posicién puede ser variable a lo largo
del tiempo. Pueden ser:
- De uso. Es la sobrecarga debida al peso de todos los objetos que puedan gravitar
por el uso, incluso durante la ejecucion.
CUADRO 2.1 Sobre cargas de uso

Uso del elemento Sobrecarga Kg/m?
A. Azoteas

Accesibles solo para conservacién | 100

Accesibles solo privadamente 150

Accesibles al publico Segun su uso
C. Hoteles, hospitales, carceles, etc.

Zonas de dormitorio 200

Zonas publicas, escaleras, accesos | 300
Locales de reunion y de espectaculo | 500

Balcones volados Segun art. 3,5
E. Edificios docentes

Aulas, despachos y comedores 300

Escaleras y accesos 400

Balcones volados Segln art. 3,5

Fuente: Hormigdén armado de Jiménez Montoya 122 edicion
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- De nieve. Es la sobrecarga debida al peso de la nieve, sobre las superficies de
cubierta.
Sobrecarga de nieve en una superficie cubierta es el peso de la nieve que, en las
condiciones climatoldgicas mas desfavorables, puede acumularse sobre ella.
El peso especifico de la nieve es variable segun las circunstancias. Valores
orientativos:
- Nieve recién caida: 120 Kg/m3
- Nieve prensada o empapada: 200 Kg/m3
- Nieve seca mezclada con granizo: 400 Kg/m3
De acuerdo a la ""NBE-AE/88. Acciones en la edificacion
Sobrecarga de nieve sobre superficie inclinada. La sobrecarga de nieve sobre una
superficie de cubierta que forme el angulo o con el plano horizontal, que no ofrezca
impedimento al deslizamiento de la nieve, tendra por metro cuadrado de proyeccién
horizontal el valor siguiente:
o <60° h cos a
o > 60° cero
Siendo h el valor de la sobrecarga sobre superficie horizontal.

Al ser la nieve una sobrecarga gravitacional, de acuerdo a los datos recabados de
AASANA, se propone:

FIGURA 2.1 Altura de nieve acumulada en las distintas regiones

H1l: ALTIFLANG
H?: VAILLES SUUB ANDINGS
HF: VAIIES Y ILANOS

H4: TIERRAS BAJAS

PARAGUAY

..

Fuente: AASANA
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Region R1 (Altiplano): h =30 cm.

Region R2 (Valles Sub Andinos): h =10 cm.
Region R3 (Valles y Llanos): h= 5cm.
Region R4 (Tierras Bajas): h= 3 cm.

Entonces la carga de nieve sera.

CN=yx+hcosa

CN: Carga de nieve en Kg

y : Peso especifico de la nieve Kg/m3

a: Angulo de agua en grados

h : Altura de nieve acumulada en techo de acuerdo a la siguiente figura N° 2.1

Carga del viento. Es la producida por las presiones y succiones que el viento origina
sobre las superficies en las que incide.

Es otra sobrecarga variable. Se admite que el viento, en general, actla horizontalmente
y en cualquier direccion. Sobre una edificacion tiene dos acciones:

Presion: Depende en mayor medida de la velocidad También va a depender de la

altura de la construccién.

Succion: Depende del angulo de inclinacion del agua.
Las superficies normales al viento sufren presion en su cara a barlovento (la que mira al
viento) y succién en la de sotavento (la respaldada). Dependiendo de la inclinacion, en
unos puntos la accion sera presion y en otros succion.

Barlovento y Sotavento

Batlovents Sotavento
cla cla

Direccién del viento: se admite que el viento, en general, actla horizontalmente y en
cualquier direccién. Se considerara en cada caso la direccion o direcciones que
produzcan las acciones mas desfavorables.

Las estructuras se estudian ordinariamente bajo la actuacion del viento en direccion a

sus ejes principales y en ambos sentidos. En casos especiales, por ejemplo: estructuras

13



reticuladas abiertas, construcciones con caras dentadas o con estructura oblicua a las
fachadas, se estudia ademas su accion en las direcciones sesgadas que resulten
desfavorables.

En los casos especiales que se sefialan y en otros que lo requieran, se considerara que la
direccidn del viento forma un angulo de + 10% con la horizontal.

- Sobrecarga de viento sobre un elemento superficial: El viento produce sobre cada
elemento superficial de una construccién, tanto orientado a barlovento como a
sotavento una sobrecarga unitaria P (Kg/m2) en la direccion de su normal, positiva
(presion) o negativa (succion), de valor dado por la expresion:

P=cw
Siendo w la presion dinamica del viento y c el coeficiente edlico, positivo para presion

0 negativo para succion, que depende de la configuracién de la construccion, de la
posicion del elemento y del &ngulo a de incidencia del viento en la superficie.
- Presion dinamica del viento: el viento de velocidad v (m/s) produce una presion

dindmica w (kg/cm?) en los puntos donde su velocidad se anula, de valor:

w=1v2%/16
2
chv(ngfj
16\ m

Donde:
C: Coeficiente edlico dado en tablas o por formulas
w : Presion dindmica del viento

v : Velocidad del viento

CUADRO N° 2.2 Presion dindmica del viento

Altura de coronacion del edificio . . .,
Velocidad del viento Presion

sobre el terreno en m. cuando la dinami

situacion topografica es: v klr}anzuca w

Normal Expuesta m/s km/h gm

De0al0 - 28 102 50

De 11a30 - 34 125 75

De 31 a100 De0a30 40 144 100

Mayor de 100 | De 31 a 100 45 161 125

- Mayor de 100 |49 176 150

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (122 Edicion)
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CUADRO N° 2.3 Coeficiente edlico de sobrecarga local en una construccion cerrada

Coeficiente edlico en:

Sjtuacién Superficies curvas mu
Angulo  de | Superficies planas Superficies curvas rugosas “SES y
:anId?nCIa A barlovento | A sotavento | A barlovento | A sotavento| A barlovento | A sotavento
el viento a
C1 Cs C3 Cy C3 Cy
En remanso
90 - 0° +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +0,8 -0,4
En corriente
90° +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +0,8 -0,4
80° +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +0,8 -0,4
700 +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +04 -0,4
60° +0,8 -0,4 +0,4 -0,4 0 -0,4
500 +0,6 -0,4 0 -0,4 -0,4 -0,4
40° +0,4 -0,4 -0,4 -0,4 -0,8 -0,4
300 +0,2 -0,4 -0,8 -0,4 -1,2 -0,4
20° 0 -0,4 -0,8 -0,4 -1,6 -2,0
10° -0,2 -0,4 -0,8 -0,4 -2,0 -2,0
Qe -0,4 -0,4 -0,4 -0,4 -2,0 -2,0

Valores intermedios pueden interpolarse linealmente.
Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (122 Edicion)

También se puede emplear la siguiente formula para determinar el coeficiente edlico solo a
barlovento en el caso de no realizar la interpolacion, deducida por el Ing. Mecéanico. Marco
A. Pérez Mantilla M.Sc. (Cochabamba — Bolivia), los valores obtenidos por la férmula son

los mismos que se obtendran si se realiza la interpolacion utilizando el cuadro N° 2.3.

Pértico o Armadura ados aguas  |Cb=1.2*sina —0.4]

De acuerdo al cuadro N° 2.3 valor del coeficiente a sotavento es igual a -0,4 para

superficies planas

FIGURA 2.2 Actuacion del viento en una construccion cerrada

VIENTO VIENTO
—_—n —_—

G w=90° o=90" Cy
REMANSO REMANSO

7

SECCION O PLANTA

Fuente: Hormigon armado de Jiménez Montoya 122 edicion

15




2.5.2. Estructura de sustentacion de cubierta
2.5.1.1 Norma de disefio
El disefio estructural de la cubierta metélica estd basado en el “Reglamento del
LRFD (Factor de Carga y Resistencia de Disefio)”.
2.5.1.2 Combinaciones de carga
La nomenclatura a utilizarse en la especificacion LRFD es la mostrada a
continuacion:
- Carga Permanentes = D
- Carga variable de piso = L
- Carga variables de techo = Lr
- Cargaviento =W
- Carga por sismo =E
- Cargade nieve =S
- Cargade lluvia o hielo sin incluir encharcamiento = R
Cada combinacion modela la carga de disefio cuando una de ellas es méxima
CUADRO N° 2.4 Combinaciones de carga

1.4D (1)
1.2D+1.6L+05(LroSoR) (2)

Si comprende las fuerzas de viento (W) y sismo (E)
1.2D+16 (LroSoR)+ (0.5L 0 0.8W) (3)
1.2D +1.3W + 0.5L +0.5(Lr 0 S0 R) (4)

1.2D+1.5E+0.5L +0.2 S (5)
0.9D — (1.3W o 1.5E) (6)

Fuente: Manual del LRFD
Se debe considerar para efectos del disefio estructural, la combinacion de cargas que

origine los mayores resultados, es decir la combinacién que produzca la mayor
solicitacion a la estructura en general o al miembro en particular.

Factor de resistencia @

Toma en cuenta la dispersion estadistica de la resistencia nominal para un tipo de
esfuerzo en un elemento estructural, es menor que la unidad y sus valores para
determinado tipo de solicitacion estaran definidos por el comportamiento que se
tenga del comportamiento real del miembro o la conexion considerada.

Algunos valores mas importantes estan dados a continuacion.
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CUADRO 2.5 Factores de reduccion de resistencia

Factor de

Reduccion(@) | o' TUACION

Aplastamiento en &reas proyectantes de pasadores, fluencia del alma

1 bajo de cargas concentradas, cortante en tornillo en juntas tipo friccion

Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de soldaduras con esfuerzos
0.9 paralelos al eje de la soldadura, soldaduras de ranura en el metal de base,
fluencia de la seccion total de miembros a tension.

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

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

Tornillos a tension, soldadura de tapdn o muesca, fractura en la seccién

0.85

0.75 neta de miembros a tension.
0.65 Aplastamiento en tornillos (que no sea tipo A307)
0.60 Aplastamiento en cimentaciones de concreto

Fuente: Manual del LRFD
2.5.1.3 Parametros de disefio

Acero.- El acero guarda gran relacion con la madera como materiales de

construccion, por compartir algunas caracteristicas
- Buena resistencia tanto a traccién cuanto a compresion
- Presentarse en obra en piezas prismaticas rectas
- Tener problemas de enlace.
El acero estructural se adapta muy bien para construccion de edificaciones de
grandes luces y alturas.

- Factores de resistencia caracteristica

Factores de resistencia caracteristica

ASTM Esfuerzo minimo de | Esfuerzos de tensién
fluencia Fy (Ksi) minima Fr (Ksi)

A-36 36 - 32 58 - 80

A -529 42 60 - 85

A - 441 40-50 60 - 70

A -572 42 - 65 60 - 80

A-242 42 -50 63-70

A - 588 42 -50 63-70

A-514 90 - 100 100 - 130

Fuente: Manual del LRFD
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Propiedades mecéanicas de los aceros

&= F
A
Ls ot
Ls

ruptura — — :
limite de fluencia ' '
'
SUperior +_estriccidn de fluencia
F ' Efadlelgazamierrto de =
[ T - endurecimiento | seccion)
'
'

timite: cle: el 7T 2 or deformacidan
proporcionalicad P H
' [
'
&= EE- 7 E lirmibe: minima '8 meix
E] de fluencia
deforma
rango = MR ‘C; Elni‘tariaj
elastico plastico o
g\f 02 % g- o
cluctil = Emax _ 150 - 200
W

La expresion analitica de esta relacién es la conocida ley de Hooke, donde E,
pendiente de la recta del diagrama lineal, se denomina modulo de elasticidad o
modulo de Young del material, que a efectos de célculo para cualquier clase de
acero laminado se toma como: E = 2.100.000 Kgf/cm?

Propiedades para el disefio

Médulo de elasticidad E = 2.1x10° kgf/cm?
Médulo de corte G = E/2.6 = 808000 kgf/cm?
Coeficiente de poisson n=0.3

Peso unitario p = 7850 kgf/cm3

Coeficiente de dilatacion térmica lineal cc= 11.7x107¢/°C

Soldadura

La soldadura constituye una union fija entre dos o méas piezas metalicas, por lo
general de igual material, las cuales por medio de calor entregado a las mismas, y
casi siempre a un material adicional de aporte, se funden y se combinan

resultando una unién.

Propiedades minimas de los metales de aporte

Numero de electrodo Resistencia a la Limite Elastico Elongacion (26)
AWS tension MPa
MPa (kpsi)

E60xx 427 (60) 345 17-25
E70xx 482 (70) 393 22
E80xx 551 (80) 462 19
E9O0xx 620 (90) 531 14 —17
E100xx 689 (100) 600 13—-16
E110xx 760 (110) 670

AWS: American Welding Society.

2 o 3 primeros digitos: Resistencia a la tensiéon (kpsi — ksi)

Penultimo digito: Posicién del soldado: 1. Plana, horizontal, vertical y elevada
2. Filetes planos y horizontales
3. Solo en posicion plana

Ultimo digito: Variables de la técnica de soldado como fuente de corriente.

Los diametros varian entre 1/16 y 5/16 in o 2 a 8 mm
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2.5.1.4 Elementos estructurales

La cubierta cuenta con varios elementos estructurales.

Una cercha estd formada por piezas metélicas que adoptan diferentes nombres

segun su ubicacidn, unidas entre si forman triangulos, los encuentros se denominan

nudos, que para el calculo estatico se consideran como rotulas.

Cada una de estas piezas esta sometida a compresion o traccion de acuerdo a los

esfuerzos que la soliciten.

Cubierta de calamina cumbrera

COrresd

cordan superior

mantante ALTURS

cordon inferiar

S

LUZ '

= Disefio de miembros sometidos a compresion: Para realizar el disefio de cualquier

miembro sometido a compresién se debe realizar el andlisis de cargas y tener

conocimiento de los siguientes datos: Ng = Carga muerta, Ng = Carga viva, Fy =

Esfuerzo minimo de fluencia.

Columnas

cortas

FIGURA N° 2.3 Diagrama de Euler

Columnas
intermedias S Columnas largas

’C F‘C r

_AI:

i § Sy
: . (Intervalo elastico o de Euler)
(Intervalo ineldstico)

Formula inelastica

Férmula de Euler
0 pandeo elastico

Fuente: Manual del LRFD
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Los pasos de disefio son:

1. Definir el perfil a usar

2. Condiciones a cumplir: fa = NXd <Fa ; KTI < 200

3. Carga mayorada (Nd)

4. Esfuerzosy areas necesarias

f—N<F fa=F
a=—-sta a=Fa

Se asume: Fa= 1t/cm®  Apec = 1:—: a tabla (Anexo I)

5. Célculo del radio minimo necesario

Kl
- < 200 despejando a tabla (Anexo I)

r‘minnec = ﬁ
6. Se obtiene los valores de las tablas: A = Area, rx = radio de giro en X, ry = radio de giro
enyY

7. Relacién de esheltez

X< 200 : X< 200

Iy ry

8. Calculo de Acx y Acy

. Kl |
fl_ =

Cy r, * ﬂ:‘\ql

m |3

9. Caélculo del esfuerzo critico

si A< 15 = F_,=0658"% :
Fa=085#F,_,,
10. Verificaciones correspondientes
fa=N—d::iFE| 51‘52':":"
AT Cumple!l r Cumple!!

» Disefio de miembros sometidos a flexion
Para realizar el disefio de cualquier miembro sometido a flexion se debe realizar el
analisis de cargas y tener conocimiento de los siguientes datos: q = Carga, Fy =
Esfuerzo minimo de fluencia, Fr = tension residual de compresion en el ala (1160

kg/cm? para perfiles soldados)

20



Condiciones a cumplir

1) Verificar si es compacto, no compacto o eshelto
Vigas compactas.- Se definen como compactas las vigas cuya seccion transversal
respeta las siguientes relaciones ancho/espesor de sus elementos componentes: alas y
alma.
Vigas no compactas.- Se designan por no compactas las vigas en las cuales la relacion
de la esbeltez A en uno o mé&s de sus elementos componentes (ala comprimida o alma)
excede los limites de la compacidad dados en las vigas compactas.
Vigas esbeltas.- Se designan esbeltas las vigas para las cuales la maxima relacion A de
uno 0 mas de sus elementos componentes excede la esbeltez.

En seccion canal (para disefio en régimen elastico)

e Paralas alas

l_hf{”_t“ 545}
=S T F
. Parag al JE

N {l _53?0}
tw o U7 *J’f_y
La resistencia de disefio en flexion debe cumplir

@hMt = E'}JMP = Mu

2) Capacidad resistente a corte

h
= =260 BV, = Vy
w

3) Capacidad resistente al pandeo lateral torsional

Si Ly =Ly =L, zona de pandeo inelastico
Si Lb>Lr zona de pandeo ineldstico
@hMt = GI}JM:E = @}JMP
4) Economia

Los pasos de disefio son:
1.- Seleccidn del perfil

2.- Verificar si es compacto 0 no
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3.- Célculo de Lp

Lp =174 *ry* |—
|
.“f}’

4.- Célculo del Lr

ry = Xy | |I "
f. \ ™

Lr

5.- Célculo de X1y X2

™ |EGJA C g 2
x4 L, G]
Donde fp= (fe—f)vyiy

J= Constante de torsion

Cw = Constante de alabeo

Célculo del coeficiente de flexién (Cb)

Se aplica la siguiente ecuacion

Mmax
2.5 = Mmax + 3MA + 4ME + 3MC

C, = 12.5

Donde:

M max.: maximo momento absoluto en la longitud no arriostrada

MA, MB, MC: Momentos absolutos a 1/4, ¥ y % de la longitud no arriostrada
respectivamente

) L_=<L, =L
Si es el caso P b r

Donde:

Lb = Es la separacion maxima real a la que se colocan los soportes laterales en la luz de la

viga.

22



Lp = Es la distancia maxima tedrica a que es posible colocar los soportes laterales para
poder desarrollar la total capacidad resistente de la seccién hasta alcanzar su momento
pléstico.
Lr = Es la distancia maxima tedrica a que se permite colocar los soportes laterales para que
la seccion alcance su limite elastico sin fallar.
El célculo del momento nominal es:
(L L)
@,M, = @, (Mp —(Mp —M,) = (ﬁ)) *Ch < @, M,

Donde: @hMp = E'h *ZxﬁcfyMP = Zx*fy

Sieselcaso Lb>Lr

Célculo del momento critico

m#=E

L 2.7
MEE_EEHEH |ERI}’HG¥]+(th HI}’EEW EMP
N
La méxima carga que soporta la viga teniendo en cuenta la flexion es entonces
P ga *L
EI M — mayorada
LR 4
Despejando
mayorada L

Se revisa luego la capacidad por cortante

h
— == 260
tw

Se aplica la siguiente ecuacién. EI maximo cortante en la viga es igual a la mitad de la

carga concentrada P/2
BV, =C,*0.6+f, *A

0.V, =V, =P/2

P_ - » »
5=C.x06+f A

Donde Cv tiene los siguientes valores:

h |'E
— = 2d = |— — Cv=1

t NI fy
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E
24 |=
2.4 ||E-=: h < 3 |IE c *"lf}
k- JR— k3 —_— — =
', 't v h
N’ w N7 T
E & 7.38+E
3% ||F=::—=::zeu - Gm——
N (&) =%

Verificando @V, =V,

= Disefio de miembros sometidos a flexo-traccion: Los miembros sometidos a flexo-
traccion se deben dimensionar para satisfacer las ecuaciones que se dan a continuacion.
N
& =902
@ON,
b @GN, 9 @, =M~
= 0.2

@N,
Cuando N, +( M
2= ON,
Donde:

Nu: Es la demanda en traccion

u ::_: 1
@h*Mtj

Nt: Es la capacidad resistente a la traccion
@: es el factor de minoracién de la capacidad resistente nominal a traccion
PN, =09=fy=A
2.5.3. Estructura de sustentacion de la edificacion
2.5.2.1 Norma de disefio
El proyecto comprende un andlisis técnico aplicando el CBH-87 (Codigo Boliviano
del Hormigdn Armado-87), de aplicacién obligatoria en todo el territorio del pais
2.5.2.2 Hipotesis de carga
Segun el CBH-87 son las siguientes:

Hipotesis I: Yig .G + vq .Q
Hipdtesis 1l: 0,9. (ytg .G + v5 -Q) + 0,9.0 00 ytqg W
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Donde:
G = valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con
caracter permanente.
Q = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del
terreno, mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.
Qeq = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del
terreno, mas las acciones indirectas con carécter variable, durante la accion sismica.
W = valor caracteristico de la carga del viento.
W,y = valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica. En
general, se tomard Weq = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento se
adoptara: Weq = 0,25W.
Feq = valor caracteristico de la accion sismica.
vig = coeficiente de mayoracion de carga muerta igual a 1,6 (de efecto desfavorable)
viq = coeficiente de mayoracion de carga viva igual a 1,6 (de efecto desfavorable)
2.5.2.3 Parametros de disefio
Los materiales empleados para la fabricacion de las piezas de hormigén armado son
el hormigon y el acero de refuerzo, que se describen a continuacion:
2.5.2.3.1 Hormigén
El Hormigon es un material semejante a la piedra, que se obtiene mediante la
mezcla cuidadosamente proporcionada de cemento, arena, grava u otro agregado
y agua.
Una caracteristica importante tanto del hormigén como del acero es que el
coeficiente de expansion y contraccion térmica de ambos varia en una cantidad
pequeiia (o H® A° = 0,000011 m/m°C y para el acero a A° = 0,000012 m/m°C),
esta ventaja es sumamente importante ya que permite a los dos materiales
trabajar de una manera conjunta. Habitualmente el hormigon de una estructura
es definido en el proyecto fijando tres de sus parametros fundamentales:
- Tamafio maximo del &rido.
- Consistencia.

- Resistencia a compresion.
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2.5.2.3.2 Propiedades mecanicas del Hormigén

Entre las propiedades mecénicas, la resistencia a compresion del hormigdn se
refiere a la amasada y se obtiene a partir de los resultados de ensayos de ruptura
por compresién, en nimero igual o superior a dos, realizados sobre probetas
normalizadas, fabricadas a partir de la amasada, conservadas y ensayadas. Al

igual que la resistencia a compresion del hormigon, la resistencia a traccion es

determinada a partir de ensayos con probetas.

¢ Resistencia a compresion

La resistencia caracteristica del hormigén es el resultado de un control
estadistico realizado con probetas de ensayo cuyo resultado sigue una curva
de distribucién de frecuencias (curva de Gauss), asociado a un valor de un
95% de probabilidad de ocurrencia.

Se adopta como resistencia caracteristica del hormigon a compresion (fe), a
la resistencia que alcanza el hormigén a los 28 dias. Una manera de
determinar la resistencia a compresion a j dias, es mediante la siguiente tabla:

CUADRO N° 2.6 Resistencia a la compresion

Coeficientes de conversion respecto a probetas del mismo tipo a diferentes edades

Edad del hormigdn (dias) 3 7 28 90 360
Cemento Portland comun 0,40 |0,65 |1,00 |1,20 [1,35
Cemento_ Portland de alta 055 (075 [1.00 |1.15 |1.20
resistencia

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

e Resistencia a traccion

Al igual que la resistencia a compresion del hormigon, la resistencia a
traccion es determinada a partir de ensayos con probetas. Esta resistencia
bien puede determinase mediante el ensayo brasilefio, que utiliza probetas
cilindricas, de 15 cm de diametro y 30 cm de altura, de veintiocho dias de
edad.

Una manera de determinar la resistencia a traccion a j dias, teniendo el valor

de la resistencia a los 28 dias, es mediante la siguiente tabla:
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CUADRO N° 2.7 Resistencia a la traccion
Coeficientes de conversidn respecto a probetas del mismo tipo a diferentes edades
Edad del hormigon (dias) 3 7 28 90 360
Cemento Portland comun 0,40 |{0,70 |1,00 |1,05 |1,10

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

Por el hecho de que la resistencia a traccion no es significativa, para el

calculo se la desprecia, asumiendo que el hormigén no tiene resistencia a

traccion.

2.5.2.3.3 Modulos de deformacion longitudinal
Para cargas instantdneas o rapidamente variables, el médulo de deformacion
longitudinal inicial E, del hormigon (pendiente de la tangente en el origen de la
curva real o—¢), a la edad de j dias, puede tomarse igual a:
E,=21000-./f; ; en kg/cm?.
E, = 6640 - /f.; ; en MPa.
Donde: f; = resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de
edad.
Como modulo instantaneo de deformacién longitudinal, secante, Es (pendiente
de la secante), se adoptara:
E; = 6000 -./f; ; en MPa.
E;=090"E,
Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el
valor de 0,5 fj. en esta expresion debe entrarse con fj en MPa.
Como valor medio del modulo secante de la deformacién longitudinal del
hormigon E.n, se adoptara el dado por la siguiente expresion:
E.m = 44000 - (f., + 80)1/3 - en kg/cm?.
E.n = 9500 (f + 8)Y3 ;en MPa.

Normalmente, f. esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor
de E.n corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la
misma expresion para deducir Ecn a partir de una resistencia fj (to),

correspondiente a una edad t,, dada.

27



2.5.2.3.4

2.5.2.3.5

2.5.2.3.6

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de

E los dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos,

en climas secos.

Coeficiente de Poisson

Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones elasticas, bajo

tensiones normales de utilizacion, se tomara un valor medio, u igual a 0,20. En

ciertos calculos, puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.

Coeficiente de dilatacion térmica

Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigon armado, se tomara:
a=1,0x10°°C

Acero

El Acero refuerzo estd conformado usualmente por barras circulares de acero

con deformaciones superficiales apropiadas para proporcionar anclaje y

adherencia necesaria. Una vez que las barras estén completamente rodeadas por

la masa de hormigon endurecido, comienzan a formar parte integral del

elemento. El resultado de la unién de estos dos materiales es el hormigdn

armado

Las armaduras para hormigon son de acero y estan constituidas generalmente

por: barras lisas o barras corrugadas. Los didmetros nominales, en milimetros,

de las barras lisas y corrugadas que se utilizan en el proyecto y construccion de

obras de hormigdn armado son:

CUADRO N° 2.8 Diametros y areas de aceros (Barras lisas y corrugadas)

Diametro (mm) |4 6 8 10 12 16 20 25 32 40 50

Area (cm?)

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

Se considerara como limite elastico f, del acero, al valor de la tension que

produce una deformacion remanente del 0.2 %.

= Barras corrugadas: Son las que presentan en el ensayo de adherencia por flexion, una

tension media de adherencia (tp,m) Y una tension de rotura de adherencia (tp,) que

cumplen las dos condiciones siguientes:
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Diametros menores a 8 mm:

Tou = 11,5 MPa.

Diédmetro de 8 a 32 mm, ambos inclusive: tpy, = 8 - 0,12- ¢ MPa.

Donde:

Thy = 13 - 0.20- ¢ MPa.

¢l1= didmetro en mm.

Didmetros superiores a 32 mm: 1, = 4 MPa.

O000000DooooDoooDDoodoobod0 . = 7 MPa.

Los anteriores valores tienen aplicacion para determinar la resistencia de célculo

para adherencia (tyg).

Las barras deben cumplir las caracteristicas mecanicas minimas del siguiente

cuadro:

CUADRO N° 2.9 Caracteristicas mecanicas minimas de las barras corrugadas

Alargamiento

Limite Carga unitaria 0 L
Designacion | Clase  de |elastico fy,y en|de rotura fs, en Sgbrrgtlljgzeege/g eerlaegsoan Ofsr/]fé’
Q) acero MPa no| MPa no menor dis Y 3
menor que que (2) iametros,  no | menor que (3)
menor que
AH 400 N D.N. 400 520 16 1,29
AH 400 F E.F. 400 440 12 1,10
AH500 N D.N. 500 600 14 1,20
AH 500 F E.F. 500 550 10 1,10
AH 600 N D.N. 600 700 12 1,16
AH 600 F E.F. 600 660 8 1,10

(1) AH = Acero para hormigén (D.N. = Dureza natural, E.F. = Estirado en frio).

(2) Para el célculo de los valores unitarios se utilizara la seccion nominal.

Relacion minima, admisible, entre los valores de la carga unitaria de rotura y del limite elastico,

obtenidos en cada ensayo.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

2.5.2.3.7 Resistencia caracteristica

La resistencia caracteristica del acero fy, se define como el cuantil 5% del limite

elastico en traccion (aparente fy, o convencional al 0,2%, fo ).
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2.5.2.3.8 Resistencia de célculo
Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fy4, dado
por: fya = fyd 15
Donde: fyk = limite elastico del proyecto.
vs = coeficiente de minoracion del acero igual a 1,15.
La anterior expresion es valida tanto para traccion como para compresion
2.5.2.3.9 Modulo de deformacion longitudinal
Para todas las armaduras nombradas en el cuadro N° 2.8, como modulo de
deformacion longitudinal se tomara:
Es=210"000 MPa
2.5.2.3.10 Coeficiente de dilatacion térmica
El coeficiente de dilatacion térmica del acero se asumird igual al del hormigdn,
es decir:
a=1,0x10°°C
2.5.2.3.11 Estados limites ultimos
La denominacion de los estados limites ultimos engloba todos aquellos
correspondientes a una puesta fuera de servicio de la estructura, ya sea por
colapso o rotura de la misma o de una parte de ella.

- Estado limite de equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estética de una parte o
del conjunto de la estructura, considerada como cuerpo rigido.

- Estado limite de agotamiento o de rotura, definido por el agotamiento resistente o la
deformacion pléstica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la
estructura.

- Estado limite de inestabilidad o de pandeo, de una parte o del conjunto de la estructura.
(Se estudia, en general, a nivel de elemento estructural.)

- Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre las
armaduras y el hormigon que las rodea.

- Estado limite de anclaje, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la

estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas dindmicas.
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En estados limites ultimos, los coeficientes de minoracion de la resistencia
seran los siguientes:

CUADRO NP° 2.10 Coeficientes de minoracién de la resistencia de los materiales

MATERIAL |COEFICIENTE BASICO |NIVEL DE CONTROL |CORRECCION
Reducido + 0,05
Acero vs = 1,15 Normal 0
Intenso -0,05
Reducido (1) +0,20
Hormigon ve = 1,50 Normal 0
Intenso (2) -0,1

En el caso de piezas hormigonadas en vertical, la resistencia de proyecto del hormigon debera ademas,
minorarse en un 10 %

(1) No se adoptara en el calculo una resistencia de proyecto del hormigén mayor de 15 Mpa.

(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacion industrial con
control a nivel intenso.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

Por lo tanto los coeficientes de seguridad para el estado de limite tltimo son:

Coeficiente de minoracién del acero vs =1,15
Coeficiente de minoracién del hormigén__ - ve =1,50
Coeficiente de mayoracion de carga muerta____ - g = 1,60
Coeficiente de mayoracion de cargaviva____ - Yiq = 1,60

2.5.2.3.12 Estados limites de servicio o de utilizacion
Se incluyen bajo la denominacion de estados limites de utilizacion todas
aquellas situaciones de la estructura para las que la misma queda fuera de
servicio por razones de durabilidad, funcionales o estéticas.
Las comprobaciones a realizar en ELS para el hormigdn armado son tres:
- Estado limite de fisuracién: controlada, caracterizado por el hecho de que la abertura
maxima de las fisuras en una pieza alcance un determinado valor limite.
- Estado limite de deformacién: caracterizado por rebasarse una determinada cota de
deformacion (flechas, giros) en un elemento de la estructura.
- Estado limite de vibracion: caracterizado por la presencia de vibraciones de una
determinada amplitud o frecuencia de la estructura.
Por razones estéticas los estados limites de servicio pueden identificarse con los

de aparicién y abertura de fisuras, o con el de deformacion.

31



Los coeficientes de seguridad para el estado de limite de servicio tienen un valor

de 1 en todos los casos.

e Estado limite de fisuracion
Ya se sabe que en estructuras de hormigdén armado suele ser inevitable la aparicion de
fisuras, que no suponen inconveniente para su normal utilizacion, siempre que se limite
su abertura méxima a valores compatibles con las exigencias de durabilidad,
funcionalidad, estanqueidad y apariencia. La clave de la verificacién, entonces, es
mantener la abertura de fisura por debajo de los valores maximos dados en funcion del

tipo de ambiente.

CUADRO NP° 2.11 Valores maximos de la abertura de fisuras Wmax

) Winay [MIM]
Clase de expasicion
Harmigon armadao Homigon pretensado
I 0.4 0,2
lla, Mk, H 0,2 0,2
llia, b, IV, F 0,2 .
Descomprasion
llle, Qa, Qb, Qc 0,1
! Adicionalments deberd comprobarse que las armaduras activas se encueniran en la zona comprimida de la seccion,

bajo |3 comiinacion de accienes cuasipermanentss

Fuente: Instruccion de hormigdn estructural EHE-1998
Fisuracion por tensiones normales. Fisuracion por traccion
La comprobacién general del estado limite de fisuracion por traccion consiste en satisfacer

la siguiente inecuacion:

Donde:

W(: abertura caracteristica de la fisura.

Wax: abertura maxima de fisura, definida en el cuadro N° 2.11

El método general de célculo de la abertura de fisura consiste en encontrar el valor de la
abertura caracteristica (W) y verificar que sea menor que el valor de la abertura maxima.

Se define:
Wy = ﬁ ' Sm “Esm
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Donde:

[: coeficiente que relaciona la abertura media de fisura con el valor caracteristico y vale 1,3
para fisuracion producida por acciones indirectas solamente y 1,7 para el resto de los casos
(en general, se adopta 1,7 y se esta del lado de la seguridad).

Sm: separacion media entre fisuras.

em: alargamiento medio de las armaduras, teniendo en cuenta la colaboracion del hormigon
entre fisuras.

Se define:

@ - Ac,eficas

Sm=2c+02 s+04 K -——
S

Donde:

c: recubrimiento del hormigon (r).

s: distancia entre barras longitudinales. Si s >15@ se toma s = 15@

K: coeficiente que representa la influencia de diagrama de tracciones en la seccion, de

valor:

€1 + €y
Kl -
8 - 61
Donde €3 Yy €, son las deformaciones méximas y minimas calculadas en la seccion fisurada,
en los limites de la zona traccionada (ver la figura N° 2.4)

FIGURA N° 2.4 Casos de flexion simple, traccion compuesta y traccion simple

N
|

Il
» (NI

LEXION SIMPLE TRACCION COMPUESTA TRACCION SIMPLE
k, =0,125 0,125 = k, < 0,250 k, = 0,250

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (142 Edicion)
@: diametro de la barra traccionada mas gruesa o didmetro equivalente en el caso de grupo
de barras.
A eficaz. area donde se puede producir la fisura maxima en la figura N° 2.5

As: seccion total de las armaduras situadas en el area Ac eficaz
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FIGURA N° 2.5 Area eficaz de hormigon que influye en el ancho de fisura

o}

BIVIGA EN T SOBRE APOYD
Ag, mficor ac, sticor
=t — + [ —
h —_— —
:'rhza _,1_ e — thﬂ:
I-Lsanoi—toJ-%Ji dsed
e

) VIGA PLAMA CON sg<15 @ dIVIGA PLANA, LOSA O MURD CON sg=> 159

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (142 Edicion)

Ogr\? o
1—K2-(§) l>0.4-E—S
S S

Os
€&m = o
Eg

Donde:

os. tension de servicio de la armadura pasiva en la hipétesis de seccion fisurada

Es: modulo de deformacion longitudinal del acero

K,: coeficiente de valor 1 para los casos de carga instantanea no repetida (estética) y 0,5
para los restantes

o tension de la armadura en la seccion fisurada en el instante que se fisura el hormigon.

Las tensiones en las armaduras pueden evaluarse a partir de:

Mg
%08 d- A,
Cu = fis
ST 0,8-d - A,

Donde:
Mg: momento para el que se realiza la comprobacion del Estado Limite de Fisuracion. El
valor de célculo en la seccion que interesa verificar.
Msis: momento para el que la fibra mas traccionada de hormigén alcanza el valor de fct.
Puede hallarse como:

Mfis = fee - Wy

Con Wb, médulo de la seccion bruta antes de la fisuracion.
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Para una seccion rectangular tipo de hxb, se hace:

b " h2 3
Mfis = T - 0,30 - fczk

Toméandose un valor de 0,30 como media entre 0,21 (para resistencia caracteristica inferior
a traccion) y 0,39 (para resistencia caracteristica superior a traccion).
Limitacion de fisuracion por esfuerzo cortante
La instruccion espafiola estima que la fisuracion debida a esfuerzo cortante se controla
adecuadamente si se cumplen las separaciones entre estribos indicadas en el cuadro N° 2.11
La separacion debe ser menor que las que se indican:

CUADRO N° 2.12 Separacion entre estribos de vigas

’ |(Ve=3:V,)/A,d iSE‘” -a|NImm* Separacion entre estribos (mm)
} <50 00
75 ' 200
] 100 150
150 100
[ 200 50

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (142 Edicion)
Limitacion de fisuracién por esfuerzo torsion
Puede suponerse que la fisuracién debida a esfuerzo torsor se controla adecuadamente

siempre que la separacion entre armaduras transversales (s) cumpla las siguientes

limitaciones:
< a
5t < >
- b
S < 2
S¢ < 200mm
Donde:

a : menor dimension transversal de la pieza

b : mayor dimension transversal de la pieza

e Estado limite de Deformacion
El Estado Limite de Deformacion se satisface si los movimientos (flechas o giros) en la
estructura o elemento estructural son menores que los valores limites maximos.
Las normas dan valores de las flechas maximas relativas en funcién de la importancia
del elemento que van desde L/250 hasta L/500.
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Calculo de la flecha instantanea

El mddulo de elasticidad longitudinal
1
E. = 44000 * f,3

fom = ck28 T 80
Momento de inercia equivalente

Donde:

le: inercia equivalente (o de Branson)

Ma: momento flector maximo aplicado a la seccion hasta el instante en que se evalla la
flecha

Ms: momento nominal de fisuracién de la seccién, que se calcula mediante la expresion.
M, = fct,// "Wy

Fet - resistencia a flexotraccion del hormigon.

3
fery) =037 - ‘/fckz

Wh: médulo resistente de la seccion bruta respecto a la fibra extrema de la seccion

Ib: momento de inercia de la seccién bruta.

I momento de inercia de la seccidn fisurada en flexion simple.

Para hallar el momento de inercia de la seccion totalmente fisurada es necesario conocer la

posicion de la linea neutra (x).

T
_ P2 2.<1+g12_'d>
a—n'p1'<1—a)'—1+ 1+ pzz
n-pl-(1+a)J
Donde:
Es
"TE
_Ag
P1 b-d
_Asz
'Dz_b-d
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A partir de aqui, la inercia de la seccién fisurada se llama como:

If = n-Asl-(d—X)-(d—§)+n-Asz-(X—r)-(g—r)
Calculo de la flecha diferida

Las flechas diferidas, producidas por las cargas de larga duracion, resultantes de las
deformaciones por fluencias y retracciones.

N
1+50x*p’

p2 . cuantia geométrica de la armadura de compresion

A

& : coeficiente que depende de la duracion de la carga y que toma los valores:
CUADRO N° 2.13 Valores del coeficiente &

5 é mas afios 2.0
1 ano [T14
6 meses | 1.2
3mes | A0
1 mes 0.7
2 semanas | 05

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (142 Edicion)

La flecha total a plazo infinito mé&xima, se obtiene entonces, como una suma de la flecha
instantanea mas la flecha diferida.
e Estado limite de Vibraciones
En general, para cumplir el Estado Limite de Vibraciones debe proyectarse la estructura
para que las frecuencias naturales de vibracion se aparten suficientemente de ciertos

valores criticos.

A falta de datos més precisos u otros criterios que puedan sugerir otras normas especificas,

en el cuadro N° 2.13 se recogen las exigencias que deben satisfacerse en estructuras

susceptibles de experimentar vibraciones por movimientos ritmicos de las personas.
CUADRO N° 2.14 Valores de frecuencias criticas

Estructura Frecuencia (Hz)
(Gimnasios o palacios de deporte =0
Salas de fiestas o conciertos sin asientos fijos =7 10
Salas de fiestas o concierios con asientos fijios =34

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (142 Edicion)

37



2.5.2.4 Elementos estructurales

25.2.4.1 Vigas
Las vigas son elementos estructurales sometidos primordialmente a flexion,
donde existen fibras comprimidas y fibras traccionadas.
Para determinar las maximas solicitaciones en los elementos viga se cargar la
estructura de la siguiente manera:
(@) Para determinar los maximos momentos positivos en los tramos cargados:
FIGURA N° 2.6 Actuacion de la carga para obtener los maximos

momentos positivos en tramos cargados

(T T T
(T T Ty (T T T
WII IX
Fuente: Elaboracion propia
(b) Para la obtencion de los maximos momentos negativos en los apoyos de las
vigas principales se cargan dos luces adyacentes y otra no (ver figura a
continuacion)
FIGURA N° 2.7 Actuacién de la carga para obtener

el maximo momento negativo en el punto a

JRRRNRRRRARRRRNANN LT
A

= Armadura longitudinal

Segun la norma las ecuaciones para el céalculo de la armadura en vigas son las
siguientes:

38



Momento mayorado

My;=16-M

Momento reducido de célculo:

Mq

Ha =], a2 fq

Ha < Ud 1im

Con pg se entra en el Cuadro N 2.16 y se obtiene la cuantia mecanica wy

As =ws- by,

g
d fyd

Se debe calcular el area minima que necesita la pieza, para esto se encuentra la cuantia

geométrica minima referida a la seccidn total de hormigon del siguiente cuadro.

CUADRO N°2.15

Cuantias geométricas minimas referidas a la seccion total de hormigén

TIPO DE ELEMENTO | CLASE DE ACERO
ESTRUCTURAL B 400 S B500S
Pilares 0,006 0,005
Losas® 0,0018 0,0015
Vigas? 0,0033 0,0028

® Armadura horizontal 0,002 0,0016
Muros -

Armadura vertical 0,0012 0,0009

Y Cuantia minima de cada una de las armaduras, longitudinal y transversal, repartida en las

dos caras. Las losas apoyadas sobre el terreno requieren un estudio especial.

@ Cuantia minima correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda disponer en la cara

opuesta una armadura minima igual al 30 % de la indicada en la tabla.

®) La cuantia minima vertical es la correspondiente a la cara de traccién. Se recomienda

disponer en la cara opuesta una armadura minima igual al 30 % de la indicada en la tabla.
La armadura minima horizontal debera repartirse en ambas caras. Para muros vistos por

ambas caras debe disponerse el 50 % en cada cara. Para muros vistos por una sola cara

podran disponerse hasta 2/3 de la armadura total en la cara vista. Si se disponen juntas

verticales de contraccion a distancias no superiores a 7,5 m, con la armadura horizontal

interrumpida, la cuantia geométrica horizontal minima puede reducirse a la mitad.

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigdn Armado" (142 Edicion)

Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la pieza.

As min = Wsmin " by * d

El area de armadura final serd el mayor de los dos valores encontrados.
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Tabla universal para flexion simple o compuesta

CUADRO N°2.16

Aceros de dureza natural

& u o w/f,q x 10

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 I
0,1667 0,0886 0,0945 O
0,1685 0,0900 0,0961 =
0,1810 0,1000 0,1074 g
0,1937 0,1100 0,1189 ]
0,2066 0,1200 0,1306

0,2197 0,1300 0,1425

0,2330 0,1400 0,1546

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 o
0,4012 0,2300 0,2761 o
0,4233 0,2400 0,2913 =
0,4461 0,2500 0,3070 =
0,4500 0,2517 0,3097 8
0,4696 0,2600 0,3231

0,4938 0,2700 0,3398

0,5189 0,2800 0,3571

0,5450 0,2900 0,3750

0,5722 0,3000 0,3937

0,6005 0,3100 0,4132

0,6168 0,3155 0,4244 0,0929

0,6303 0,3200 0,4337 0,1006

0,6617 0,3300 0,4553 0,1212

0,6680 0,3319 0,4596 0,1258

0,6951 0,3400 0,4783 0,1483 <
0,7308 0,3500 0,5029 0,1857 )
0,7695 0,3600 0,5295 0,2404 =
0,7892 0,3648 0,5430 0,2765 %
0,8119 0,3700 0,5587 0,3282 ]
0,8596 0,3800 0,5915 0,4929

0,9152 0,3900 0,6297 0,9242

0,9844 0,4000 0,6774 5,8238

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (142 Edicion)

B 500 S

B 400 S
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= Armadura transversal
Segln la norma las ecuaciones para el célculo de la armadura transversal en vigas son

las siguientes:

fva=05"{fea - [kg/sz]

Veu = fvd ' bw d
Si: Vg < Ve Ay =0,02- b, - t-L<
fyd
Si: Vg = Ve V,,=030-fy-by,-d

Vq4 debe ser menor o igual que Vo, y mayor que V,, caso contrario, se debe cambiar las
dimensiones de la seccion transversal.
A = Vou ' t
*£70,90d " fyq
El &rea 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 area encontrada
entre el nimero de piernas.
2.5.2.4.2 Columnas
Las columnas son elementos estructurales de hormigon armado. Su funcion
principal es absorber los esfuerzos de la estructura y transmitirlos a la
cimentacion. Su forma comun es la cuadrada y la rectangular.
La armadura esta constituida por barras longitudinales que son las que absorben
los esfuerzos principales junto con el hormigon, y la armadura transversal que
son los estribos, tienen la funcion de evitar la rotura por deslizamiento, evitando
el pandeo de la armadura longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.
= Columnas cortas y largas
Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a
compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que origina que
pierdan capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas por su esbeltez pueden

clasificarse en: Columnas cortas y columnas Largas

La esbeltez de un elemento se determina mediante la siguiente formula:
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Célculo de coeficientes adimensionales de pandeo YA y VB

E.I E.I
W, _h W — _h
Ax — Ay_EE.I Bx — E_?_EE.I
Li’i.EEI.B Lvlgas

Con estos valores de YA y WB se va al monograma figura N° 2.8 y se obtiene el coeficiente

K (para pérticos traslacionales).

FIGURA N° 2.8 Monogramas para determinar el factor K
de longitud efectiva en columnas de pdrticos

K K
Fa ¥y . ‘FE
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Valores limites para la esbeltez:

(1) A <35 (Ag < 10) pieza considerada corta
(2) 35 <A <100 (10 £ Ag <29) puede calcularse excentricidad adicional
Célculo de la longitud de pandeo y esbeltez geométrica
l, = K-1

Célculo de la esbeltez de la columna

Donde: l,= Es la longitud de pandeo

k = Coeficiente de pandeo
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= Excentricidad minima de célculo
Debido a la dificultad que se tiene en la préctica para que la carga actle realmente en el
baricentro la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo

la direccidn en que se esta considerando el pandeo) igual al mayor de los dos valores:

h b
e>120 ° 20
2 cm.
Excentricidad de primer orden
M My,
€ox = N_ddy eoy = N_‘fi
Excentricidad por construccion
h
e, = %

Excentricidad adicional debido al pandeo (segundo orden)

-
r

i ) b+20-e,, L

=3+ . . 10—
Cax ( 3500/ b+ 10-e,, b
(g S ) BF20 ey Lyt
ay 3500/ b+10-e, b

Excentricidad final
€y = €ox T €c t+ €5y
€ry = oyt ectey

» Resistencia del hormigon

A través de una serie de ensayos empiricos en laboratorio, se ha concluido que se puede
determinar la resistencia del hormigon para las columnas usando un coeficiente de

reduccion, asi tenemos que la resistencia de calculo del hormigdn para las columnas es:

fea=09" fc_k
c
= Armadura longitudinal
Mayoracion de los momentos y la normal
Nd=N-1,6
Mdx = Mx- 1,6
Mdy = My - 1,6
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Determinacion del momento de disefio

Mg, = Ng - egy
Mg, = Ng -efy,
Determinar la capacidad mecénica del hormigon
UC =fcd .hx.hy
Determinar los esfuerzos reducidos
Nqg
T
px = de
Uc* hy
M,
hY =3 Zx

Con los valores de esfuerzo reducido y momentos reducidos se entra al dbaco en roseta de

flexion esviada y se obtiene la cuantia mecanica (w) figura N° 2.9

FIGURA N° 2.9 Diagrama de iteracion a dimensional
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Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (142 Edicion)
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Determinar la capacidad mecanica de la armadura total

Urpiar =wxUc

A _ UTotal
Total — f
yd

=  Armadura transversal

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

A
4\3;

ot

A\
V

{b 0 h (menor dimension de la pieza)
s<

15- Qde la armadura longitudinal

El didmetro del estribo sera:

) o> 1/4 ) Qde la armadura longitudinal
Estribo =
6 mm.

2.5.2.4.3 Losas macizas

Es que permite absorber mayores irregularidades en la planta estructural, ya que
debido a su mayor hiperestaticidad las cargas consiguen encontrar caminos
relativamente sencillos hasta los pilares. Por tanto, permite disefios en planta
que el resto de tipologias no soportan adecuadamente.

La losa maciza descansa sobre vigas a las cuales les trasmiten su carga y éstas a
su vez a las columnas. Se supone que los apoyos de todos sus lados son
relativamente rigidos, con flechas muy pequefias comparadas con las de la losa.
El refuerzo para estas losas se coloca en dos direcciones ortogonales para
soportar los momentos desarrollados en cada una de ellas. Este tipo de losa es
comunmente usado en la construccion, por ser sencillo de construir y por ser

facilmente adaptable a disefios irregulares.

El disefio se realiza tanto por flexion como por corte, de manera similar al
realizado para las losas aligeradas. Ademas, al igual que en el caso de las losas
aligeradas solo se consideran las cargas de gravedad.

Entre las desventajas de este tipo de losas es que son caras, mas pesadas tienen

un mayor espesor con referencia a las losas alivianadas.
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Cargas actuantes en el forjado
- Peso propio de forjados
- Sobre pisos y acabados: Para determinar esta carga se tomara en cuenta el peso del piso
y el peso del cielo raso
- Carga de muros: Se adopta el peso de los ladrillos, cemento, arena, carga de revoque
- Carga accidental: Es aquella que estd dada por norma (sobre carga de uso)
Para determinar el area de armadura que requiere la losa de acuerdo a la norma se aplica las
siguientes formulas:
My=16"M
— Md
‘ud_bw'dz'fcd

bw = ancho de la pieza, analizamos para un metro de ancho
Uam = 0,332 —  Paralosas de hormigdn con un acero fy = 4200 kg/cm?
Con el valor encontrado de ug4, e entra en la tabla universal de calculo en el cuadro N° 2.16
y encontramos el valor de la cuantia mecéanica ws.

El area de armadura para la losa sera:

e
fyd

Se debe calcular el area minima que necesita la pieza, para esto, se encuentra la cuantia

As=ws b, -d

geométrica minima (Ws min) del Cuadro N° 2.15
Con la cuantia geométrica minima se encuentra la armadura minima necesaria en la pieza.
Agmin = Wsmm by - d

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

2.5.4. Estructuras complementarias
Escalera.- Se citan criterios para su disefio:
Trazado de la Escalera: El trazado de una escalera, una vez elegido el tipo, ha de
basarse en las dimensiones de la huella “h” y de la contrahuella “c” (figura). Por
razones de seguridad para los usuarios todos los peldafios deben ser iguales y para

gvitar un cansancio excesivo.
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Esquema de una escalera de H® A°
i | ]

Estas leyes se han derivado no s6lo de la experiencia practica, sino también de medidas

sobre el cansancio de personas subiendo escaleras son diferentes formas de peldafios. Una

dimensién frecuente es h =30 cm y ¢ = 17 cm. (Dando un angulo a = 29,5°). La pendiente

de los tiros de la escalera, dados por: tan o= c/h. Para el trazado definitivo, se debe tomar

cuenta que no se permite que en un mismo tiro haya mas de 14 peldafios.

Una escalera se compone de las siguientes partes:

Peldafio: 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 o tabica”.

Tramo: Es una serie de peldafios continuados. Si la escalera es de varios tramos termina
en una superficie horizontal llamada Meseta o Rellano. El final de la escalera se llama
Desembarco.

Caja de escalera: Es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edifico. Cuando este
espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama Escalera Ciega; y cuando hay
un espacio central, éste recibe el nombre de Ojo de Escalera.

Arranque de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.

El ancho o ambito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras exteriores
de las zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima que debe
tener es de 60 cm., mientras que para el cruce de dos personas deberd tener como
minimo 80 cm., aunque en escaleras para viviendas el ancho minimo que se utiliza es
de 1 metro.

Cuando el rellano o meseta coincida con los suelos de los pisos, ni las puertas del
ascensor ni la entrada a las viviendas deben interrumpir la circulacion por las escaleras.
La Altura de Paso o Escapada es: la distancia libre en vertical entre el suelo del primer
peldafio y el techo que tiene encima; siendo la distancia normal la comprendida entre 2
y 2,40 m.; s6lo en casos de excepcion y en escaleras de poca importancia se puede

reducir la medida hasta 1,80 m.
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entre los 11 y 22 cm., siendo las comodas las que tienen entre 11y 17 cm.

teniéndose en cuenta este saliente para el avance de la escalera.

sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera.

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 o tabica estd comprendida
La huella, al encontrarse con la contrahuella, casi siempre queda ligeramente
prolongada entre 2 y 4 cm; a este saliente se lo denomina Bordon y sirve para disminuir

el desarrollo de la escalera; a la vez que consigue una anchura mayor de huella, no

Las barandillas: son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda para que

Para el disefio de la escalera se tomara en cuenta la Norma ACI 318-05 para generar el

calculo, debido a que la norma boliviana no es clara en cuanto al criterio de disefio de

escaleras.

Dimensionamiento:

Célculo del espesor de la escalera (t)

. Ln ‘o In
S 20 25
Angulo de inclinacion de la huella
P
COs&E = T—_—
VP=+ CFP~
Altura inicial
R
- COs&
Altura media
cP
A =h+ ?

Cargas que acttan sobre la escalera
I"L{u.j_ = IVD + IVL

Momento de disefio

My gisetio = 1.6« Moo

Canto (til (d) d=t—r
Donde: recubrimiento (r)

espesor (t)
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f — fck f — fyk
¢ 15 ; ¥ 1,15
Momento reducido de calculo
Md
He =7 7
bw ) d : fcri
Bg < g iim
Célculo de la cantidad de armadura
Hszws.b“_.d.&
f_}'d
Armadura minima
As min — Waomin 'bv. -d

2.5.5. Fundaciones
Es aquella parte de la estructura que se coloca generalmente por debajo de la
superficie del terreno y que transmite las cargas al suelo o roca subyacente.
Las fundaciones estan compuestas de zapatas aisladas
Dimensionamiento
El célculo de las zapatas aisladas se realiza de la siguiente manera:

FIGURA N° 2.10 Cargas actuantes en una zapata aislada

h @ =
T eje v
B — LY B
— ,,| — vx —+
— - o~ . Ve I
" —r — — Ao eje X oA
_— Ny — " 5 <I> W
T - e
L] " a~"
| 7 —
(3]

i — bo—t

Los datos necesarios son:

Momento en el eje x (Mx), Momento en el eje y (My), Cortante en el eje x (Vx), Cortante
en el eje y (Vy), Carga vertical que llega a la zapata (N).

Para calcular el peso propio de la zapata, se asume un valor igual al 5% del total de la carga
N.  P.P.gpata= 005N

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

tener la misma:;
N

Anec -
Oadm

Se escoge un area mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas de a y

b, estos deben ser valores constructivos.
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Para comprobar si las dimensiones cumplen, se verifica la esquina critica:
o N 6:M, 6M,
max- A~ a%2-b " a-b?

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

Para estimar la altura de la zapata, se usa la siguiente formula:

(
d, = ao-bo_l_ a'b _ao+bo
4 2-k—1 4
d =A< d _2'(a_ao)
27 4+k
L2 (b=b)
\ T 4+k
Donde:
k = 4"fvd
Yr " Oreal
fvd = O'S'Vfcd
]/f=1,6

El 0,04, puede ser el g,,,, 0 €l 6,4m
Asumimos recubrimiento de la zapata de 5 cm.
Por lo tanto la altura de la zapata seré igual a d + 5¢cm.
La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.
Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, calculamos el peso propio real
de la zapata con la siguiente férmula:
P.P. apata = Yue' Volumen

La carga vertical N total sera la sumatoria de la carga N més el peso propio de la zapata.
Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flexor, y éste sumado con
el momento flexor inicial, producen un nuevo momento. Dichos momentos seran:

Moy =M, V- h

Moy =M, +V,-h
Una vez encontrados los esfuerzos en los extremos de la zapata, se realizan las
verificaciones de estabilidad.
Verificacion al vuelco

(N+P.Pyopara ) - a/2
Yva = =
M,+V,-h

1,5
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_ (N +P.P.upara ) " b/2

> 1,5
YVb Mb + Vb " h
Verificacion al deslizamiento
Para suelo sin cohesion:
(N+P.P.sqp)tan ¢q ) 2
s = v = 1!5 ’ Pa = g Q
¢ = angulo de rozamiento interno
Para suelo cohesivo:
A C .,
Vs = Td > 15; C; = 0,5 Cohesion

Verificacién a la adherencia

N a—a
Vd=yfa =204 0.15 % ap)
Tb_0,9-d-n-n-®_fbd

foa = ki@

Vd. = Esfuerzo cortante en la misma seccion donde se ha calculado la armadura

d = Altura util de la zapata

n = Numero de barras de acero que ha disefiado la zapata

@ =Diametro de la barra que estoy usando

K= Es un coeficiente empirico que considera la rigidez de la zapata para zapatas flexibles
K =2 vy para zapatas rigidas K= 0.95

Calculo de la 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 (Mg) a una distancia de 15 cm de la cara de la columna del
bloque mas comprimido.

El momento mayorado sera:

M,y =16-M,
__ Mea
Ha b'dz'fcd

w =g (1= pg)
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El area de armadura sera:

A =w-b-d-le
fyd

Del Cuadro N° 2.15, escogemos la cuantia minima wg,,, Y con ésta determinamos la

armadura minima necesaria en la pieza.

Asmin = Wsmin " b - d

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

2.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto

2.6.1.

2.6.2.

2.6.3.

2.6.4.

2.6.5.

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.

Precios unitarios

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

Cbomputos métricos

El trabajo de computar debera ser detallado en todas sus partes para facilitar su
revision, correccion o modificacion. Se procurara un orden que permita reducir al
minimo el nimero de operaciones y el de mediciones. No se deben descuidar ciertas
operaciones de control que permitan asegurarse contra errores groseros, Como en
casos de cubiertas, pisos, revogues, pinturas, etc.

Presupuesto

El presupuesto es el calculo anticipado del costo de obra, 0 de una de sus partes. Es,
como su nombre lo indica, la prediccion de un hecho futuro cuya magnitud debe
representar con toda la exactitud con que ella pueda determinarse.

Planeamiento y cronograma

En toda actividad a realizar se requiere conocimientos precisos y claros de lo que se
va a ejecutar, de su finalidad, viabilidad, elementos disponibles, capacidad
financiera, etc. Es una etapa previa que se debe desarrollar separadamente y para la

cual también puede utilizarse el método de la Ruta Critica.
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3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Analisis del levantamiento topogréafico
Se realiz6 el levantamiento topografico en el lugar de emplazamiento (Comunidad
Camacho). Una vez obtenido los datos del levantamiento se procede a realizar el trabajo
de gabinete y a obtener los puntos mas representativos (Anexo II)

3.2. Anélisis del estudio de suelos
Para determinar la calidad del terreno donde se fundara la estructura se realiz un
andlisis de suelos. El informe de dicho andlisis se encuentra en Anexos, el cual es un
documento avalado por el laboratorio de suelos de la Universidad Autonoma “Juan
Misael Saracho”.
El resultado del informe del estudio de suelo a una profundidad de 1,5 m. indica que el
terreno es limo inorganico, de baja compresibilidad, con clasificacion segun el sistema
unificado SUCS de ML, y segun la AASHTO de A-4 (1), la capacidad portante del
material es de 1.1 Kg/cm?. Siendo un suelo regular para cimentaciones.
Los resultados del estudio de suelos se encuentran en (Anexo IlI)

3.3. Analisis del disefio arquitectonico
El disefio arquitectonico del Internado es un poligono de seis lados con simetria de
vigas, columnas, losas y cerchas, la dificultad del disefio es la limitacion de ciertas
materiales a utilizar en su construccion, por ejemplo no se recomienda losas alivianadas
con viguetas por los diferentes nimeros de cortes longitudinales a realizar. A
continuacion se presenta el disefio arquitectonico.

FIGURA N° 3.1 Disefio arquitecténico

Internado varones Internado mujeres

Fuente: Arquitecto del cuerpo técnico de la Alcaldia de Padcaya
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Comedor del Internado

o |

[
ITh
Pl

Fuente: Arquitecto del cuerpo técnico de la Alcaldia de Padcaya

FIGURA 3.2 Vistaen 3D

Internado

Fuente: Elaboracion propia

Comedor del Internado

Fuente: Elaboracion propia
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3.4. Planteamiento estructural

3.4.1.

3.4.2.

3.4.3.

3.4.4.

Estructura de cubierta

Las cerchas son estructuras planas, constituida por elementos longitudinales o
cuerdas y barras verticales o diagonales sometidas principalmente a esfuerzos de
traccion o compresion.

Una estructura isostatica totalmente logra su estabilidad mediante una estructura
base que es el triangulo, y asegura su estabilidad si al triangulo base se le aumenta
dos barras formando un nudo.

Grado estatico = 2:N° de nudos — N° de barras — N° de reacciones

e

Estructura de la edificacion
Los porticos de la estructura estdn compuestos de columnas de seccién cuadrada y
vigas de arriostramiento (sobrecimientos y encadenado) de seccion rectangular. Las

losas seran macizas de hormigon armado.

Estructuras complementarias

Para la escalera el tipo de apoyo a nivel de planta superior e inferior se supone
articulado, ya sea en forjado o viga exenta, cuyo canto pueda estar embebido en el
forjado (viga plana) o descolgado (viga de canto).

A nivel de descansillo se supone articulacion con rodillo, apoyado en murete de
fabrica, murete de hormigdn, viga intermedia o tirantes descolgados de la planta

superior.

Fundaciones
En cuanto a las fundaciones, estan compuestas de zapatas aisladas, puesto que las
cargas provenientes de la estructuras son moderadas por tratarse de una edificacion

de dos plantas.
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3.5. Analisis, calculo y disefio estructural
Todo el andlisis, calculo y disefio de la estructura se realizd de la siguiente manera:
El internado esta conformado por dos estructuras: un Internado de varones y otro de
mujeres, ambas estructuras son idénticas, una frente a la otra y seria innecesario realizar
el disefio para cada una, por la similitud de las mismas. Por lo tanto, se realizo el disefio
de un bloque y se adoptara los mismos resultados del disefio estructural para ambos
blogues. Ademas cuenta con un Comedor que es un bloque aparte del cual también se
realizo el disefio estructural.
3.5.1. Estructura de sustentacion de cubierta
3.5.1.1. Andlisis de carga
Las cargas a considerar para la cubierta seran: Cargas permanentes y cargas
variables.
El calculo realizado para la determinacion de estas cargas se encuentra en (Anexo
V).

3.5.1.2.Combinaciones de carga
Para el calculo estructural, se aplican las siguientes hipotesis de carga:
La nomenclatura a utilizarse en la especificacion LRFD es:
- Carga Permanentes = D
- Carga variables de techo = L
- Cargaviento =W

- Cargadenieve=S

1.4D 1)
12D+16L+05S (2)
1.2D+1.6 S+ 0.8W 3)
1.2D+1.3W+05L+05S (4)
12D+ 05L+0.2S (5)
0.9D - 1.3W (6)

Para efectos del disefio estructural, se consider6 la combinacién de cargas que
origine los mayores resultados, es decir la combinacién que produzca la mayor

solicitacion a la estructura en general o al miembro en particular.
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3.5.1.3. Fuerzas normales

Luego de la idealizacion de la cercha se obtienen las fuerzas normales en los

elementos de la cercha (Anexo V) los cuales permiten realizar su disefio.

3.5.1.4. Materiales utilizados en el disefio

Factores de resistencia caracteristica
ASTM Esfuerzo minimo de | Esfuerzos de tensién
fluencia Fy (Ksi) minima Fr (Ksi)
A-36 36 58

Fuente: Manual del LRFD
Modulo de elasticidad

Modulo de corte

Coeficiente de poisson

Peso unitario

E = 2.1x10° kgf/cm?

G = E/2.6 = 808000 kgf/cm?

u=0.3
p = 7850 kgf /cm3

Coeficiente de dilatacion térmica lineal oc= 11.7x107¢/°C

3.5.1.5. Disefio de la cubierta
El disefio de la cubierta estd basado en el “Reglamento del LRFD”. El célculo de las

fuerzas internas en las cerchas se realizd con la ayuda del programa SAP2000

version 14, el dimensionamiento de cada elemento a compresion o traccién que

compone la cercha se calcul6 utilizando planillas de Excel. Se disefio la cercha més

solicitada. Este célculo se encuentra en el (Anexo V) vy se verificd con el programa

SAP2000 version 14.
Resultado del disefio de la estructura metélica

Internado con cubierta de calamina

Barra Cercha2 Peso Barra Cerchab peso Barra Cercha 8 Peso
(mmxmm) Kg/m (mmxmm) Kg/m (mmxmm) Kg/m
Comp. 15 | (83.2x40x1.6) 1.984 Comp. 2 (83.2x40x1.6) 1.984 | Comp. 3 (75x75x3) 6.6
Trac. 5 (84x40x2) 2.4171 | Trac. 10 (84x40x2) 24171 | Comp. 4 (75x75x2) 4.5
Comp. 16 | (83.2x40x1.6) | 1.984 | Comp.13 | (83.2x40x1.6) | 1.984
Trac. 19 (84x40x2) 24171 Trac. 14 (84x40x2) 24171
Correa (100x50x15x2) 3.404 Correa (100x50x15x2) 3.404 Correa | (100x50x15x2) | 3.404
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Internado con cubierta de policarbonato

Barra Cercha 9 Peso (Kg/m)
Compresion 4 (50x50x1.5) 2.24
Compresion 6 (75x75x3) 6.6

Correa (100x50x15x2) 3.404

Comedor con cubierta de calamina
Barra Correa principal | Peso (Kg/m)
Compresion196 (83.2x40x1.6) 1.984
Traccién 8 (84x40x2) 24171
Compresion 257 (83.2x40x1.6) 1.984
Traccion 167 (84x40x2) 24171
Correa secundaria (100x50x15x2) 3.404

3.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion

3.5.2.1 Andlisis de cargas
El célculo realizado para la determinacion de estas cargas se encuentra en (Anexo
IV) y las demas fueron definidas de acuerdo a las sobre cargas de uso establecidos

en (Hormigén armado de Jiménez Montoya).

- Carga de la cubierta (reacciones en los apoyos)

- Sobre carga de uso

Zonas de dormitorio 200 Kg/m?
Aulas, comedor 300 kg/m?
- Enel pasillo se considera
- Cargaen el pasillo 200 Kg/m?
- Carga de circulacion 100 Kg/m?
- Carga de muro 500 Kg/m?

- Carga de viento 60.282 Kg/m?
3.5.2.2 Hipdtesis de carga

Para el célculo estructural, aplicamos siguientes hipotesis de carga:
vig .G * 71 -Q

Hipdtesis I

Hipotesis 11:
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Donde: G

Q

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

= valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del
terreno, mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las

sismicas.

W = valor caracteristico de la carga del viento.

3.5.2.3 Materiales utilizados en el disefio

Los materiales utilizados para el disefio estructural son:
Hormigon:
- Resistencia Caracteristica (a los 28 dias) fu: 210 kglcm?

1
- Mddulo de elasticidad: E. = 44000 * (f. + 80)3

1
E. = 44000 * (210 + 80)3 = 291240,6617 kg/cm?

Acero:
- Limite de fluencia fy: 4200 kglcm?
- Médulo de elasticidad: 2100000 kg/cm?

3.5.2.4 Disefio de la edificacion

El célculo estructural de la edificacion de hormigdn armado, se realizd con el

programa CYPECAD 2010, el cual ofrece la ventaja del disefio integral de la

estructura calculando todos los esfuerzos por el método de elementos finitos.

El resumen de la disposicion de armaduras se encuentra en el (Anexo V), a manera

de verificar los resultados obtenidos con el programa se realizo la verificacion

manual de uno de los elementos estructurales (losa, viga y columna).
VERIFICACION: Disefio Losa maciza N° 3

IXx=3,15m
ly=4m

S8

Altura de la losa: h=15cm =0,15m
Ix  Carga actuante en la losa:

CASQO 6 . 3 2
Peso propio =y *h = 2500 kg/m® * 0,15 m=375 kg/m".
Sobre piso = 50 kg/m?.
Sobrecarga = 200 kg/m?.

ly Carga total = 375+50+200 = 625 kg/m’.
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Clasificacion de la losa:

ly, 4,0 . .

e==—=——=126 < 2 - Losaarmadaen dos direcciones

l, 3,15
m, = 36,56 — My = q-12/m, = 625-3,152/36,56 = 169,627 kg - m/m
m, = 70,24 - My = q-13/my = 625 3,152/70,24 = 88,291 kg - m/m
n, = 1482 - Xy, =—q-12/n, = —625-3,15%2 /14,82 = —418,459 kg - m/m
n, =17,68 - X, =—q- lfc/ny = —625-3,15%/17,68 = —350,767 kg - m/m
Mayoracion de los momentos

Mgy =M, 1,6 = 169,627 - 1,6 = 271,403 kg - m/m
Myq = M, - 1,6 = 88,291 1,6 = 141,266 kg m/m

Myq = —X4 1,6 = —350,767 - 1,6 = —561,227 kg - m/m

Datos

Mxi =271,403 Kgm Momento flector (inferior)
Myi = 141,266 Kgm Momento flector (inferior)
Mxs = 669,534 Kgm Momento flector (superior)
Mys = 561,227 Kgm Momento flector (superior)
fu = 210 kg/lem? Resistencia caracteristica del H°
fyx = 4200 kg/cm? Limite de fluencia del acero

by =1m =100 cm Ancho de la pieza

d;=15cm Altura de recubrimiento minimo

Determinacion del feq y fyq resistencia de calculo del hormigon y del acero

fe 210
fea =75 =15 = 140 kg/cm?

fya = % = 22 = 3652,174 kg/cm?

Célculo de la altura minima
h=15cm Altura de losa
d=h-d; = 15— 1,5 = 13,5 cm Altura (til
e Calculo de armadura positiva en la direccion “x”
Momento reducido de célculo:

oMy 2714
Ha =y 4z f,, 1001352 140

= 0,0106

Haim = 0,332 —  Paraacero f, = 4200 kg/cm?
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tg < Hgum — 0,0106 < 0,332
Con el valor del momento reducido (u,) se va al cuadro N° 2.16 para encontrar la cuantia
mecénica (w;) = 0,0310

Ag=wg-b -d-fc—d=00310-100-135-£=1600m2/m
R " 3652,174

Determinacion de la armadura minima

Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecénica minima (W ;) = 0,0018
Ag min = Wsmin * by - h = 0,0018-100 - 15 = 2,7 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 2,70 cm?

Obtencidn del namero de fierros para As positiva para la losa

As 2,70
Ad8mm 0,503

Ag=N°barras * A $8 mm = 6 * 0,503 cm? = 3,018 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/6= 17 cm

N°barras = = 5,37 =~ 6 barras

Se utilizara: 6d8mm c¢/17 cm
3,018 cm?> 2,7 cm® cumple!!
e (Calculo de armadura positiva en la direcciéon “y”
Momento reducido de calculo:

oMy 141,3
Ha = ~dz-f.,~ 100 13,52 - 140

= 0,0055

Haiim = 0,332 — Paraacero f, = 4200 kg/cm?
Ua < Uaum — 0,0055<0,332
Con el valor del momento reducido (¢,) se va al cuadro N° 2.16 para encontrar la cuantia
mecénica (w,) = 0,0310
fea

A;=wg b, -d-===0,0310-100" 13,5
fyd

T —160cm?
3652.174 cm*/m

Determinacién de la armadura minima
Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecénica minima (W ;i) = 0,0018
A min = Wsmin * by * B = 0,0018 - 100 - 15 = 2,70 cm2/m

Se adopta la armadura mayor de 2,70cm?
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Obtencidn del namero de fierros para As positiva para la losa

As 2,70
Ad8mm 0,503

Ag=N°barras * A $8 mm = 6 * 0,503 cm? = 3,018 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/6= 17 cm

N°barras = = 5,37 = 6 barras

Se utilizara: 6d8mm c¢/17 cm
3,018 cm?>2,7 cm® cumple!!
e Célculo de armadura negativa en la direccion “x”
Momento reducido de calculo:

Mg 669,50
by, -d?-f,; 100-13,52-140

Ha = 0,0262

Kaum = 0,332 —  Paraacero f, = 4200 kg/cm?
Ua < Uaum — 0,0262 < 0,332
Con el valor del momento reducido (u,) se va al cuadro N° 2.16 para encontrar la cuantia

mecénica (w;) = 0,0310

—w. b .. Lea_ : . . 140
As=w-by-d -2 =0,0310-100-13,5- ==

= 1,60 cm?/m

Determinacién de la armadura minima

Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (ws i) = 0,0018
Ag min = Ws min * by - h = 0,0018 - 100 - 15 = 2,70 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 2,70 cm?

Obtencion del numero de fierros para As negativa para la losa

As 270
Ad8mm 0,503

Ag=N°barras * A $8 mm = 6 * 0,503 cm? = 3,018 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/6= 17 cm

N°barras = = 5,37 = 6 barras

Se utilizara: 6d8mm ¢/17 cm
3,018 cm?> 2,7 cm® cumple!!
e (Calculo de armadura negativa en la direcciéon “y”
Momento reducido de célculo:

Mg 561,2
~ by, -d?-f,; 100-13,52-140

Uy = 0,022

62



Haim = 0,332 — Paraacero f, = 4200 kg/cm?
ta < Haim - 0,022 < 0,332
Con el valor del momento reducido (uy) se va al cuadro N° 2.16 para encontrar la cuantia

mecéanica (w,) = 0,0310

A, =w b, d lf—d =0,0310- 100 13,5 - ——— = 1,60 cm?/m

yd 3652,174

Determinacion de la armadura minima

Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (W ;) = 0,0018
Ag min = Ws min * by - h = 0,0018 - 100 - 15 = 2,70 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 2,70 cm?

Obtencién del namero de fierros para As negativa para la losa

As 2,70
Ad8mm 0,503

Ag=N°barras * A $8 mm = 6 * 0,503 cm? = 3,018 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/6= 17 cm

N°barras = = 5,37 = 6 barras

Se utilizara: 6d8mm ¢/17 cm
3,018 cm?>2,7 cm® cumple!!

Resumen de armaduras

Armadura Armadura
necesaria adoptada Disposicién
(cm?) (cm?)
Armadura positiva en la direccion x 2,70 3,018 $#8c/17
Armadura positiva en la direccion y 2,70 3,018 $8cll7
Armadura negativa en la direccion x 2,70 3,018 $8c/17
Armadura negativa en la direccion y 2,70 3,018 $8c/17
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VERIFICACION: Disefio de Viga a flexion
Para realizar el célculo de la armadura en las vigas, escogemos la viga comprendida entre

las columnas P2 y P1 de seccidén 20x40 cm. Las envolventes en esta viga son las siguientes:

Datos:

M = 1356,25 Kg.m Momento maximo (positivo)

M =1637,50 Kg.m Momento maximo (negativo)

M =1637,50 Kg.m Momento méximo (negativo)

V = 4075 Kg Cortante maximo en la pieza

fu = 210 kg/lem? Resistencia caracteristica del H°
fyx = 4200 kg/cm? Limite de fluencia del acero

bw =20 cm Ancho de la pieza

d; =2,5cm Altura de recubrimiento minimo

Determinacion del feq y fyq resistencia de calculo del hormigon y del acero

Fex _ 210
fea = 1—;‘ =5 = 140 kg/cm?

£ = fyk _ 4200
yd ™~ 115 1,15

= 3652,174 kg/cm?
Célculo de la altura minima
h=40cm Altura de losa
d=h—-—d,=40-2,5=375cm Altura util
e Calculo de la armadura longitudinal positiva
M = 1356,25 Kg.m Momento maximo (positivo)
Mayoracion del momento
My;=16-M=1,6-1356,25=2170kg -m = 217000 kg - cm
Momento reducido de célculo:

Mg 217000
"~ by, -d?-f.q 20-37,52-140

Ha = 0,0551

Haiim = 0,332 — Paraacero f, = 4200 kg/cm?
Ha < Ugum — 0,0551 < 0,332
Con el valor del momento reducido (u,) se va al cuadro N° 2.16 para encontrar la cuantia
mecénica (ws) = 0,0577

AS=Ws-bw-d-fc—d=0,0577-20-37,5-

———— = 1,66 cm?
fra 3652,174 em’/m
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Determinacion de la armadura minima
Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (wg ,s,) = 0,0033
Ag min = Wsmin * bw - h = 0,0033 - 20 - 40 = 2,64 cm?/m
Se adopta la armadura mayor de 2,64 cm?
Obtencidn del namero de fierros para As positiva para la viga
Se utilizara 2@12mm + 1®10mm
Asp12mm = 2 = 1,13 cm? = 2,26 cm?
As$p10mm = 1 % 0,785 cm? = 0,785 cm?
As=3,045 cm?
3,045 cm? > 2,64 cm? cumple!!
e Calculo de la armadura longitudinal negativa en la columna P1
M = 1637,50 Kg.m Momento maximo (negativo)
Mayoracion del momento
My;=16-M=1,6-1637,50 = 2620 kg -m = 262000 kg - cm
Momento reducido de célculo:

Mg 262000
Ha = ~dz-f.,~ 20-37,52- 140

= 0,0665

Haiim = 0,332 — Paraacero f, = 4200 kg/cm?
tg < Hgim - 0,0665 < 0,332
Con el valor del momento reducido (¢,) se va al cuadro N° 2.16 para encontrar la cuantia
mecénica (w;) = 0,0701

Ag=w+b -d-fc—dz00701-20-375-£=2020m2/m
Y T e " 3652,174

Determinacion de la armadura minima

Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecéanica minima (W i) = 0,0033
Ag min = Wsmin * by * B = 0,0033 - 20 - 40 = 2,64 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 2,64 cm?

Obtencién del namero de fierros para As negativa

Se utilizara 4®10mm

Asp10mm = 4 = 0,785 cm? = 3,14 cm?

3,14cm?>2,64cm?  cumple!!
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e Célculo de la armadura longitudinal negativa en la columna P2
M = 1637,50 Kg.m Momento maximo (negativo)

Mayoracion del momento

My;=16-M=1,6-1637,50 = 2620 kg -m = 262000 kg - cm
Momento reducido de calculo:

Mg 262000
Ha = ~az-f., 20-37,52- 140

= 0,0665

Haim = 0,332 — Paraacero f, = 4200 kg/cm?
tg < Hgim - 0,0665 < 0,332
Con el valor del momento reducido (¢,) se va al cuadro N° 2.16 para encontrar la cuantia
mecénica (w;) = 0,0701

A, =w,-b -d-fc—d=00701-20-375-£=2026m2/m
s s W 3652174

Determinacion de la armadura minima
Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecéanica minima (W i) = 0,0033
Ag min = Wsmin * bw - h = 0,0033 - 20+ 40 = 2,64 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 2,64 cm?
Obtencién del namero de fierros para As negativa
Se utilizara 4®10mm
Asp10mm = 4 = 0,785 cm? = 3,14 cm?

3,14cm?>2,64cm?  cumple!!
e Célculo de la armadura transversal
V = 4075 Kg Cortante maximo en la viga
Mayoracion del cortante

Vg=16-V =1,6-4075 = 6520 kg
foa = 0,5 \/feq = 0,5-V140 = 5,92 kg /cm?
Ve = foa " by - d = 59220 37,5 = 4437,06 kg
Vy>V., — 6520>4437,06

Vo = 0,30 foq - by, -d = 0,30+ 140 - 20 - 37,5 = 821739,13 kg
Vo <Vy< V,, —» 4437,06 <6520 < 821739,13
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Vi, =V — Vo = 6520 — 4437,06 = 2082.94 kg

o Vet 208294200 o,
S= 0,00 d g 0,0037,5 3652174 02 em/m
140
A.S‘ml'n = 0,02 ' bw t % = 0,02 -20-100 m = 1,53 sz/m
y )
Asmin 1,53
A = 5;’”" =——=0,77cm’

Obtencion del numero de fierros
As 1,69
Ad6mm 0,283

Ag=N°barras * A $6 mm = 6 * 0,283 cm? = 1,698 cm?

= 5,972 =~ 6 barras

N°barras =

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/6= 17 cm
Se utilizara: 6d6mm c/17 cm
1,698 cm? > 1,69 cm? cumple!!

Detalle de la armadura
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VERIFICACION: Disefio de Columna
Columna N° P2 Planta baja

Datos:
N =9168,75 Kg

Momento (Mx) = 625 kg.m
Momento (My) = 1656,25 kg.m

Coef. minoracion del acero (ys) = 1,15

Coef. minoracion del H® (yc) =1,5

Resistencia caracteristica del H° fo = 210 kg/cm?

Limite de fluencia del acero f, = 4200 kg/cm?

a, =025m=25cm
b, =0,25m =25cm
Longitud =3 m

Calculo de la esbeltez

Calculo del coeficiente de pandeo K por monogramas

C-2
25*25

pu
J

25*25

25*29

1.5
C-2

m
20*40
m V-3
A
20*30
3.16 m
V-4
m
20*30
8l m V-1
¥YB
20*30
3.16 m
m V-2
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Célculo de inercias
h=25cm
_ b-h?
12
Ix = 0,0003255 cm*

En columnas: b=25cm

I

¥

_ h-b?
12
ly = 0,0003255 cm*

En vigas
Viga 1l Viga 3
b=20cm h=30cm b=20cm h=40cm
_ b-h® _ b-h®
12 =12
Ix = 0,00045 cm* Ix = 0,0010667 cm*
Viga 2 Viga 4
b=20cm h=30cm b=20cm h=30cm
_ bl L b h?
12 =12
Ix = 0,00045 cm* Ix = 0,00045cm”*

Célculo de coeficientes a dimensionales de pandeo YA

n-
Vo =Way = E':_‘:'Il
E Lvig:as
0,000651
WYax = govtoser = 0,591

5,81

Calculo de coeficientes a dimensionales de pandeo ¥YB

0,000651

Yay = wmoms = 0,762

3,16

s
Wy =Wy = EE.Df
)
0,000651 0,000651
Wpy = —ocors= = 1,868 Wgy = ~oters = 1,0159

5,81

3,16

Con estos valores de WA y ¥B se va al monograma figura N° 2.8 y se obtiene el coeficiente

K (para porticos traslacionales).
Kx =1,385
Ky = 1,307
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Valores limites para la esbeltez
(3) L <35 (Ag < 10) pieza considerada corta
(4) 35 <A <100 (10 <Ag<29) puede calcularse excentricidad adicional

Célculo de la longitud de pandeo y esbeltez geométrica

l, = K-1
lox = 4,155 m loy=3,921 m
1,
EE = E
Agx = 16,62 Agy =15,68
Calculo de la esbeltez de la columna
lcux Kx -1 1.:. Ky -1
:'i"x = T = II_ }le = Ty = —l_
X Iy
A A
3,6 _ _ 3,2 _
}\X = 0,0003255 57,571 }\y ~  [0,0003255 54,333
(0,25:0,25) (0,25:0,25)

Como la esbeltez se encuentra entre 35 <A < 100 se aplica las siguientes formulas:
Determinacion del feq y fyq resistencia de calculo del hormigon y del acero

o fae 210
fea = 0,9-75 = 0,90. 7=

_ fye 4200
fya = 1,15 1,15

Mayoracion de los momentos y la normal
Nd=N-1,6 =9168,75-1,6 = 14670 kg
Mdx = Mx-1,6 = 625-1,6 - 100 = 100000 kg.cm
Mdy = My - 1,6 = 1656,25 - 1,6 - 100 = 265000 kg. cm
Calculo de excentricidades

=126 kg/cm?

= 3652,174 kg/cm?

Excentricidad de primer orden

. = Mg, _ 265000 _ 18.06 cm
% Ny 14670 '
Mg, 100000
€y =N, ~ 1ae70 _ 0%¢M
Excentricidad por construccion
h 25
e. :%:%:1,250)’1‘1
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Excentricidad adicional debido al pandeo (segundo orden)
o (34 fya _b+20-eox_1ox2
ax 3500/ b+ 10-ey,x b

~ ( 3652,1739) 25 +20- 18,064 4,1552
Cax = 3500 25+ 10-18.064 25

-107*

+10™* = 5,553cm

f b+20-e.. 1.2
Eay = |3+ iy Z. 2T 107
3500/ b+10-e,, b

-107% = 4,902 cm

~ ( 3652,1739) 25+20-6,82 3,9212
Cay = 3500 /) 25+10-682 25

Excentricidad final
erx = €ox + €c + e, = 18,064 + 1,25 + 5,553 = 24,867 cm

efy = €yt et ey = 6,82+ 1,25+ 4,902 = 12,968 cm

Determinacién del momento de disefio
de = Nd ' efx = 14670 - 24,867 = 364806,02 kgcm
Mgy, = Ny - e, = 14670 - 12,968 = 190245,67 kg.cm
Determinar la capacidad mecanica del hormigén
Ue =f.4  he*hy,=126-25-25=78750 kg
Determinar los esfuerzos reducidos
Ny 14670
U, 78750
Mg, 364806,02 .
~ U.-h, 78750-25
Mgy, 19024567
" U.-h, 78750-25

ux 185

uy 0,0966

Con los valores de esfuerzo reducido y momentos reducidos se entra al dbaco en roseta de
flexion esviada figura N° 2.9
Para v=0 w =0,49
Para v=0.20 w =0,36
Interpolando se tiene:
V =0,186 w = 0,369
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Determinar la capacidad mecanica de la armadura total

Urpiar =wxUc

Ur = 0,369 78750 = 29052 Kg

_ Urptar 29052

A = = = 7,955 cm?
Total fyd 3658,75 cm

El 4rea de la armadura sera 7,955 cm?
Obtencion del numero de fierros

As 7,955
Adlémm 2,01
Ag=N°barras * A $16 mm = 4 * 2,01 cm? = 8,04 cm?4

N°barras = = 3,958 =~ 4 barras

Se utilizara: 4016mm

8,04 cm? > 7,955 cm?® cumple!!
Célculo de la armadura transversal
La separacion que tendra la armadura transversal sera:

< { b 6 h (menor dimension de la pieza) = 25 cm
~ (15 Dye 14 armadura longitudinal = 15-1,6 = 24 cm.

Se adopta una separacion de estribos de 24 cm.

El didmetro del estribo sera:

1 1
79 itudinal = = * 12 = 3 mm.
(DEStribo > {4 de la armadura longitudinal 4

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

Los estribos deben colocarse en toda la altura de la columna, inclusive en los nudos con las

vigas.

o =N
00

AP1@16(345) 17P2e6{93)
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3.5.3. Estructuras complementarias
3.5.3.1. Analisis de cargas
Peso propio losa (espesor x 2500 Kg/m3) 500 Kg/m2

Sobre carga de uso 300 Kg/m?
Barandillas 300 Kg/m
Peldafieado 200 Kg/m?

3.5.3.2. Materiales utilizados en el disefio
Los materiales utilizados para el disefio estructural son:

- Resistencia Caracteristica del hormigén (a los 28 dias) fe: 210 kg/cm?

- Limite de fluencia del acero f,: 4200 kg/cm?

3.5.3.3. Disefio de la escalera
Las escaleras para el internado seran escaleras rectas de dos tramos con un descanso
intermedio, dispuestas mediante 16 peldafios con una huella de 25 cm y una
contrahuella de 19 cm. El calculo de dicha escalera se lo realiz6 con la ayuda del
programa CYPE CAD, dando su respectiva verificacion manual el detalle de la
disposicion de armaduras de la escalera se encuentra en el (Anexo V).
VERIFICACION: Disefio de la Escalera
Para realizar el célculo de la escalera, se debe tener conocimiento de:

Especificaciones del Hormigén

fu = 210 kg/lem? Resistencia caracteristica del H°

fyx = 4200 kg/cm? Limite de fluencia del acero

Yue = 2500kg/m3 Peso especifico del hormigon

ys = 1,15 Coeficiente de minoracién del acero

Y. =15 Coeficiente de minoracién del hormigén

Especificaciones de la escalera
Base (b) =1,2m

Huella (P) =25 cm

Contra huella (CP) =18 cm
Longitud (Ln) = 3,20 cm
Longitud total (L) = 3,65 m
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b ] 120
a
o o
Tipo de apoyo: 0 120
Fotjado con viga
=]
—i
=
i@
A g
‘
M
Tipo de apoyo:
Yiga intermedia
1
ﬂ
Tipo de aﬁ)uyn
Salo vigs descu gada
Dimensionamiento
Primer tramo
Long (Ln) =320 cm
Ln
T 20 —  t= 16 cm
Ln
© 25 — t= 12,8 cm

Para el calculo del espesor se toma el espesor constructivo t = 15 cm
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Angulo de inclinacion de la huella

P
Costl = ——/F—m=
VP2 + CP?
25
cosa = —— = (0,81

v25° + 18

Altura inicial
t
- Cosda
h = 15 = 18,48

~o081 e
Altura media

hpn=h+ e

™ 2
18
h, = 18,84 + -5 = 27,48 cm
Cargas que actuan sobre la escalera
Sobre carga de disefio
Sobre carga (Sc) = 300 kg/m?
W, =S-%b

Carga viva
W, =300-1,2=360Kg/m

Peso propio de la escalera

Peso propio PP = Vue* e * b
Pp = 2500+ 0,2748 - 1,2 = 824,51 Kg/m

Peso acabado
Pa = Acabado=+ b
P, =200-1,2 = 240 Kg/m

Carga por acabado = 200 kg/m?

Peso de barandilla =300 kg/m?
.["VD = P_p+ PE + Pb
Wp = 824,51 + 240 + 300 = 1364,505 Kg/m

Carga muerta

.[1.'{ ul — IFD + .[1."1
W, = 1364,505 + 360 = 1724,51 Kg/m

Analisis de carga
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Cargas que actuan en el descanso
Sobre carga de disefio
Sobre carga (Sc) = 300 kg/m?
W, =S-%h
Wy, =300-1,2 =360Kg/m

Carga viva

Peso propio en el descanso
Peso propio PP =Yaexhxb
Pp =2500-0,15-1,2 =450 Kg/m

Pa = Acabado+ b
P,=200-1,2 =240 Kg/m

Peso acabado

Carga muerta Wp = Fp+ I
Wp = 450 + 240 = 690 Kg/m

It’{ ur = IF_D + .[1."1
W,, = 690 + 360 = 1050,0 Kg/m

Anélisis de carga

ul

243 m 120 m

Anélisis de la viga

M méax = 2602,828 kg.m
Ra = 2996,20 kg

Rb = 2454,36 kg

Vméx = 2996,198 kg

Momento de disefio

My diseio = 1.6 * Mimax — 4164 5248 kg.m

My aiseio = 416452,48 kg.cm
Canto util

Recubrimiento (r) =2,5cm
Espesor (t) =15cm

Base (bw) =120 cm

76



d=t—r
d=15-25=125cm
Determinacion del feq y fyq resistencia de calculo del hormigon y del acero

foe 210 .
= = = 140 kg/cm*©
fea 1,5 1,5 g/
fre 4200 a
L= = = 3652,174k 2
fya 1,15 1,15 g/em

Célculo de la armadura positiva
Momento reducido de célculo:

Mg 41645248
"~ by-d?-f.y 120-12,52-140

Ua = 0,1586

Kaum = 0,332 —  Paraacero f, = 4200 kg/cm?
Ua < Uauym — 0,1586 < 0,332
Con el valor del momento reducido (¢,) se va al cuadro N° 2.16 para encontrar la cuantia

mecénica (ws) = 0,1778

A, =w, b, d ]f—d =0,1778-120- 12,5 - ——— = 10,22 cm?/m

yd 3652,174
Determinacion de la armadura minima
Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecénica minima (Wg ;i) = 0,0018
A min = Wsmin * by * B = 0,0018 - 120 - 15 = 3,24 cm?/m
Se adopta la armadura mayor de 10,22 cm?

Obtencion del numero de fierros

As 10,22
Adlzmm 1,13
Ag=N°barras * A $12 mm = 10 * 1,13 cm? = 11,3 cm?

N°barras = = 9,045 ~ 10 barras

Se utilizara: 100 12mm
11,3 cm?> 10,22 cm?® cumple!!

Refuerzo de momento negativo

_(+)As
(—)As = >
()45 = 10.22/2 = 5111 cm?

Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (W ,s,) = 0,0018
A min = Wsmin * by - h = 0,0018 - 120 - 15 = 3,24 cm?/m
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Se adopta la armadura mayor de 5,111 cm?

Obtencion del nimero de fierros
As 5111
Adb10mm 0,785

Ag=N°barras * A $10 mm = 7 * 0,785 cm? = 5,495 cm?4

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 120/7= 17 cm

N°barras = = 6,51 = 7 barras

Se utilizara: 7d®10mm c/17cm
5,495 cm® > 5,11 cm® cumple!!
Refuerzo transversal por temperatura
b (Ln) =320 cm
Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (Wg ;i) = 0,0018
Agt = Wgmin " b+h =0,0018-320-15 = 8,64 cm?/m
Obtencion del numero de fierros

As _ 8,64
Ad8mm 0,503

Ag=N°barras * A $8 mm = 18 = 0,503 cm? = 9,054 cm?4

N°barras = = 17,177 =~ 18 barras

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 320/18= 18 cm
Se utilizara: 18®8mm c/18cm
9,054 cm? > 8,64 cm? cumple!!

Calculo de la armadura a compresion
Como la losa de la escalera no necesita armadura a compresion se colocara una armadura
minima
Armadura a compresion longitudinal
Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecénica minima (Wg ;i) = 0,0018

A min = Wsmin * by * B = 0,0018 - 120 - 15 = 3,24 cm?/m
Obtencion del numero de fierros

As 324
Ad8mm 0,503

Ag=N°barras * A $8 mm = 7 * 0,503 cm? = 3,521 cm?4

N°barras = = 6,44 ~ 7 barras

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 120/7= 17 cm
Se utilizara: 7O8mm ¢/17cm

3,521 cm? > 3,24 cm? cumple!!
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Armadura a compresion transversal

b (Ln) =320 cm

Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (W ;) = 0,0018
Agt = Wgmin " b+-h =0,0018-320-15 = 8,64 cm?/m

Obtencion del numero de fierros

As 864
Ad8mm 0,503

Ag=N°barras * A $8 mm = 18 = 0,503 cm? = 9,054 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 320/18= 18 cm

N°barras =

= 17,18 = 18 barras

Se utilizara: 18®8mm ¢/18cm

9,054 cm? > 8,64 cm? cumple!!

Detalle de la armadura 1° tramo

Tecerin 1 — 1 feaeda 1.20]
- 20 Z00 120 20
Fie S TR
o a » P | b a -
B/ 20454 o -
13pBe /20145

Tl

Tipn de apovo
Viga nigirmedia

7810c /1 789]
|

Tipo ae opoyo:
Sole wiga dezcolgado

20

133
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Segundo tramo
Long (Ln) =320 cm

t_LTl
20 — t= 16 cm
t_Ln
T 25 - t= 12,8 cm

Para el calculo del espesor se toma el espesor constructivo t = 15 cm

Angulo de inclinacion de la huella

I
COEl = ——/————
VP + CP?
25
cosa = —= 0,81
V25% + 182
Altura inicial
t
h=
Cos&
h= 15 = 18,48
o081 orem
Altura media
hy, = h+ e
mo 2

h, = 18,84 + 12—8 = 27,48 cm
Cargas que actuan sobre la escalera
Sobre carga de disefio
Sobre carga (Sc) = 300 kg/m?
W, =S-%h
W, =300-1,2 =360Kg/m

Carga viva

Peso propio de la escalera

Peso propio PP = Ve Rmea ¥ b
Pp =2500-0,2748-1,2 = 824,51 Kg/m



Peso acabado
Pao = Acabado=x b
P, =1200-1,2 =240 Kg/m

Carga por acabado = 200 kg/m?

Peso de barandilla =300 kg/m?

I"VD = P_p+ PE + Pb
Wp = 824,51 + 240 + 300 = 1364,505 Kg/m

Carga muerta

.['.1";:41 == IFD + H‘i

W1 = 1364,505 + 360 = 1724,51 Kg/m
Cargas que actuan en el descanso

Anélisis de carga

Sobre carga de disefio
Sobre carga (Sc) = 300 kg/m?
W, =S-+b
W, =300-1,2 =360 Kg/m

Carga viva

Peso propio en el descanso
Peso propio PP =Yusrhxb
Pp =2500-0,15-1,2 = 450 Kg/m

Pa = Acabado+ b
P, =200-1,2 = 240 Kg/m

Peso acabado

Carga muerta Wp = Fp+F,
Wp =450 + 240 = 690 Kg/m

It’{ ur = IF_D + .[1."1
W,; = 690 + 360 = 1050,0 Kg/m

Anaélisis de carga

ul

Wu?2

243 m 120 m

Analisis de la viga

M max = 2602,828 kg.m
Ra = 2996,20 kg

Rb = 2454,36 kg

Vméx = 2996,198 kg



Momento de disefio

My giseito = 1.6 * Minax = 4164 5248 kg.m

My aisetic = 416452,48 kg.cm
Canto util
Recubrimiento (r) =2,5cm
Espesor (t) =15cm
Base (bw) =120 cm
d=t—r

d=15-2,5=125cm
Determinacion del feq y fyq resistencia de calculo del hormigon y del acero

fo. 210 i
= = = 140 kg/cm*©
fea 1,5 15 g/
f fru _ 4200 3652,174 kg /cm®
S = = . cH”
@ 115 1,15 g

Calculo de la armadura positiva
Momento reducido de calculo:

My 41645248
by -d?-f.y 120-12,52-140

e =0,1586

Haiim = 0,332 — Paraacero f, = 4200 kg/cm?
tg < Hgiim — 0,1586 < 0,332
Con el valor del momento reducido (u,) se va al cuadro N° 2.16 para encontrar la cuantia

mecénica (w;) = 0,1778

—w. b .. Lea_ : . . 140
As=ws- b, d 52 =01778-120-125- -2

=10,22 cm?/m

Determinacién de la armadura minima

Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (ws i) = 0,0018
Ag min = W min * by - h = 0,0018-120 - 15 = 3,24 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 10,22 cm?

Obtencion del numero de fierros
As 10,22
Ap12mm 1,13

Ag=N°barras * A $p12 mm = 10 * 1,13 cm? = 11,3 cm?
Se utilizara: 10012mm 11,3 cm? > 10,22 cm? cumple!!

N°barras = = 9,045 ~ 10 barras
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Refuerzo de momento negativo

2 (—)4s = 10,22/2 = 5,111 cm?

Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (W s,) = 0,0018
Ag min = Ws min * by - h = 0,0018 - 120 - 15 = 3,24 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 5,111 cm?

Obtencién del namero de fierros

As 5111
AdlOmm 0,785
Ag=N°barras * A $10 mm = 7 = 0,785 cm? = 5,495 cm?4

N°barras = = 6,51 = 7 barras

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 120/7= 17 cm
Se utilizara: 7®10mm ¢/17c¢cm
5,495 cm? > 5,11 cm? cumple!!
Refuerzo transversal por temperatura
b (Ln) =320 cm
Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (Wg i) = 0,0018
Agt = Wgmin " b+h =0,0018-320-15 = 8,64 cm?/m
Obtencion del numero de fierros

As 864
Ad8mm 0,503

Ag=N°barras * A $8 mm = 18 * 0,503 cm? = 9,054 cm?4

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 320/18= 18 cm

N°barras = = 17,177 =~ 18 barras

Se utilizara: 18®8mm ¢/18cm
9,054 cm? > 8,64 cm?® cumple!!

Calculo de la armadura a compresion
Como la losa de la escalera no necesita armadura a compresion se colocara una armadura
minima
Armadura a compresion longitudinal
Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecénica minima (Wg ;i) = 0,0018

Ag min = W min * by - h = 0,0018-120 - 15 = 3,24 cm?/m
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Obtencién del namero de fierros

As 3,24
AdSmm 0,503
Ag=N°barras * A $8 mm = 7 * 0,503 cm? = 3,521 cm?4

= 6,44 = 7 barras

N°barras =

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 120/7= 17 cm
Se utilizara: 7O8mm c¢/17cm
3,521 cm? > 3,24 cm? cumple!!
Armadura a compresion transversal
b (Ln) =320 cm
Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (ws ;i) = 0,0018
Ag = Womin *b-h = 0,0018-320 - 15 = 8,64 cm?/m
Obtencion del numero de fierros

As 864
Ad8mm 0,503

Ag=N°barras * A $8 mm = 18 * 0,503 cm? = 9,054 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 320/18= 18 cm

N°barras = = 17,18 =~ 18 barras

Se utilizara: 1808mm ¢/18cm
9,054 cm? > 8,64 cm?® cumple!!

Detalle de armadura
Seccion ¥ o= 2 (mecolo 1200

20 200 120 20
Bede/20{250
Tipo de opoya,
Ferada can wga
T 38 S0 45
z
ES

w20

iy’ a1 204

Fode, 20265

T

T T b ol ks

Tobe 20[2ERY //

153

=20
— J0—



3.5.4. Fundaciones (Cimientos)
El disefio de las zapatas esta basado en el CBH-87 (Codigo Boliviana del Hormigon
Armado). El célculo estructural se realiz6 con el programa CYPE CAD 2010 y se
hizo una verificacion manual
El resumen de la disposicion de las armaduras se encuentra en (Anexo V).
VERIFICACION: Disefio de Zapata aislada
Zapata N° P8
Los datos iniciales son los siguientes:
N = 17960 kg
M, = 220kg-m = 22000 kg - cm

M, =270 kg -m = 27000 kg - cm
V., =470 kg
V, =360 kg

a, =020m=20cm

b, =0,20m =20cm

Ogam = 1,1 kg/cm?

f4 = 210 kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigén
fyx = 4200 kg/cm? Limite de fluencia del acero

Determinacion del feq y fyq resistencia de calculo del hormigon y del acero

f 210
fea =75 =15 = 140 kg/cm?

£ = fyk _ 4200
yd ™ 115 1,15

= 3652,174 kg/cm?
Para calcular el peso propio de la zapata, se asume un valor igual al 5% del total de la carga
N. por lo tanto el peso total sera:

Ny =1,05-N =1,05-17960 = 18858 kg.
Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, se encuentra el &rea minima que debera
tener la misma:

N 18858

- = 17143,64 cm?
Oadm 11 cm

Anec =

Se escoge un area mayor a la necesaria, y se determina las siguientes dimensiones
a=145myb=145m
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Para comprobar si las dimensiones cumplen, se verifica la esquina:
- o = P +6#MX+E*M],F{G

max 27 asbh ash? hxa? — adm

18858 6-22000 627000

Omix = %2 = 145145 T 1452 - 145 | 145 - 1452

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

P 6=Mx 6=My

a*b a=b? b=al =0

18858  6-22000  6-27000

Omin =04 = 745145~ 1452- 145 145 - 1452

Se debe determinar la altura de la zapata teniendo en cuenta que no tenga problemas con el

=0,99 < 1,1 kg/cm?

Opin — Og =

= 0,80 = 0 zapata a comp.

punzonamiento, se recomienda adoptar una altura mayor o igual a las dimensiones de la
columna.

foa = 0,5 /foa = 0,5-V140 = 5,92 kg/cm?
4 foq _ 4+592

Yr* Orew 1,6°11
Reemplazando:
(dl _ [aobo | b _aoth, _ \/zo-zo L5145 _ 20420 _ o) o) o2
4 2k—-1 4 4 2:13,4-1 4
d> dy = 2-(a—ayp) _ 2-(145-20) = 14,33 cm?
4+k 4+13,45
d3 — 2'(b—bo) — 2'(145_20) — 14’33 sz
4+k 4+13,45

Se adopta un canto Util de 25 cm
Un recubrimiento de 5 cm
Entonces la altura de la zapata seréa de 30 cm.
Célculo del peso propio de la zapata
P.P.japata = Yue- Volumen = 2500 - 1,45 - 1,45 - 0,30 = 1576,875 kg
El peso total sera:
Ny = 18858 + 1576,875 = 20434,875 kg
La fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flexor, y éste sumado con el
momento flexor inicial, producen un nuevo momento.
My, =M, + (V. * h)

M,, = 22000 + 47030 = 36100 kg - m
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M,, =M, + (V, * h)
M,y = 27000 + 360 - 30 = 37800 kg - m

Los esfuerzos en la zapata seran los siguientes:
P 6+xMx 6+«My
Gl:a*b-i_ a x h? _hxaz
20434,875 6-36100 6-37800
917 125145 ' 1452145 145 - 1452

= 0,97 kg/cm?

P +5*MX+5*M}f
axb axb? b=xa?

_20434,875 6-36100 ~ 6-37800

Oaxy — 02 =

-
&

P— = == 1,1 k 2
Omix = 02 = e e T 1452145 T 145 - 1452 g/em
_ P 6+xMx 6xMy
Ga_a*b ax h? b =al
_ 20434875 636100 6-37800 .
03 = 175145 1457145 145 1452 008 kg/em
I BxMx 6=xMy
Gmi.n_ﬁ4_a*h a*bz h*az
20434875 6-36100 6-37800 ,
— = 0,83 kg/cm

Omin = 04 = 45145 ~ 1452-145 145 - 1452

Se puede observar gque la zapata no tiene traccion y trabaja toda la seccion a compresion.

Verificacién al vuelco

_20434,875-145/2

= = n

Yva 36100 41,04 = 1,5 Cumple

b
T2 s
Yo — .
vh Mn}'

_20434,875-145/2 39194 > 1% ol
Yvb = 37800 =39, = ,5 cumple!!
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Verificacion al deslizamiento

Para suelo cohesivo:

Para suelos con capacidad admisible de 1,1 kg/cm? el valor de la cohesién es = 1000 kg/m®
€;=05-Cohesién=0,5-1000 = 500

_a ® b Oy ~ 15
¥ea = V}: = »
_145-145-500_2237 . 1sc ol
Ysa = 470 — 4 = ) umptie::
_a* b=(C; > 1%
'}’sb - VY = 1]
145-145 - 500
Vsb = 360 =2,920 = 1,5Cumple!!
Calculo de la armadura
A
<« 5
Y1
\|/
1,117 0.975
O 1"
> —>
M x >
© [ o]
0.969 0.826

Los valores de L; y L, se determinan de la siguiente manera:

a— Q4

Ll = 2 + 0.15 = a4
145 — 20
1= — +0,15-20=72,4cm
— bl
145 — 20
L, = — +0,15-20=72,4cm
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Los valores de Y; y Y, se determinan por medio de trigonometria estos corresponden a

esfuerzos de disefio en direccién “"a " y en direccion b

h= 0.142 m h =0.149 m

a= 145 b= 145
0.142 — b 0149 _
145 72,43 145 72,43
h'= 0.071 h" = 0,074
Y1 =04 =1,046 kg/cm? ¥, =0, =0,901 kg/cm?

Calculo de la armadura en la direccion ~"a™
Datos:

%a= 1,05 kg/lcm?

n (fact. seguridad) = 1,6

a=145cm
Li=72,4cm
Omax=1 12 kg/cm?
L, 1 2.
Md, =T1$ﬂ,|:CTE$ ; +E$ (Gmﬂx_ga}*g* L1‘:|

2

J

2

7 1 2
My, = 1,6 - 145 I1,05 : +5+(112-1,05) 5 72,4Zl = 665550,37 kg.cm

Momento reducido de célculo

Mg, 66555037
a-d?-f,; 145-252-140

wg =g - (1+pug) = 0,052-(1+0,052) = 0,055

El &rea de armadura sera:

Uy 0,052

= 7,67 cm?

A, =wy-a-d-L<=0055-145- 25 —
fya 3652,174

Determinacién de la armadura minima
Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (W ,s,) = 0,0018
Agmin = Wsmin " @*h =0,0018-145-30 = 7,83 cm?/m
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Se adopta la armadura mayor de 7,83 cm?

Obtencion del numero de fierros

As 7,830
Ad12mm 1,13
Ag=N°barras * A$p12 mm = 7 * 1,13 cm? = 7,91 cm?4

N°barras = = 6,929 =~ 7 barras

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos 145/7= 20,714 cm
Se utilizara: 7d12mm ¢/20cm

7,91 cm?> 7,83 cm® cumple!!
Calculo de la armadura en la direccion b

Datos:

6= 0,90 kg/cm?
n (fact. seguridad) = 1,6

a=145cm
Li=72,4cm
Omax=1 12 kg/cm?
Md, =n=b [r:rb# L2‘+1#(5mﬂx—gb}azs ng]
2 2 3

2

)

2

7 1 2
Mg, = 1,6 - 145 [0,90 . + > (1,12 - 0,90) '3 72,4zl = 636046,77 kg.cm

Momento reducido de calculo

Mg, 63604677
" b-d?-f, 145-252-140
wg = pig - (1 + pg) = 0,050+ (14 0,050) = 0,053

El &rea de armadura sera:

e 0,050

A, =wy-b-d-L€=0,053145 25 - —=
fyd 3652,174

= 7,32 cm?

Determinacién de la armadura minima

Del cuadro N° 2.15 se obtiene la cuantia mecanica minima (W ,i,) = 0,0018
Ag in = Wsmin * b - h = 0,0018 - 145 - 30 = 7,83 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 7,83 cm?
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Obtencion del numero de fierros
As 7,830

N°barras = = =6,929~7b
arras A (I)12 mm 113 arras

Ag=N°barras * A p12 mm = 7 = 1,13 cm? = 7,91 cm?4

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos 145/7= 20,714 cm
Se utilizara: 7®12mm ¢/20cm

7,91 cm? > 7,83 cm® cumple!!
Verificacion a la adherencia
n="7
d=1,2cm
K = 2 (zapatas flexibles)

¥e N a—a
v, = fa (T“+0.15mﬁj

_1,6-17960 (145 - 20

V, o ——+015- 20) = 12980,745 kg

_ Va
T 00.dn-n-0
12980,745
= 09-30-6-7-1,2
-
foe = k,,chﬁ'L

= foa

Tp

= 18,218 kg/cm?

foa = 2 - 11402 = 53.924 kg/cm?

Tp < fpq Cumple!l
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Detalle de la armadura

Pa, P9, P13, P14, P18 v F19

— ?3_.i._ 72— |._?2_.§|._ 73—

U | Tel12c /20 [164) |

145
.
.

L

| 712720 [164) v

Ly
=
™
o

F&
20 ™
—
- . 14
2l @ o ”jﬁ
305 {3?%?
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VERIFICACION: Disefio de cimientos
Datos:
Yie = 2500 kg /m3
Yiadrio = 1300 kg/m?
Ogam = 1,1 kg/m?

30cm

50 cm

40 cm
Comprobacion de las dimensiones de los cimientos por metro lineal

Célculo del peso propio del muro

P1=1300x 0,20 x 1x 2,8 = 728 kg
Célculo del peso propio del sobrecimiento

P2 =2500 x 0,20 x 1 x 0,3 = 150 kg
Calculo del peso propio del cimiento

P3=2500x 0,4 x 1 x0,5=500 kg

Célculo del esfuerzo que producen las tres fuerzas

F 728+ 150+ 500 i
og=—-= = 0,344 kg/m"
A 40 - 50

cr=l]344kg=‘:cr =11—gr Cumple!!
¥ m: ] adm » m: p o
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3.5.5. Estados limites de servicio
Las comprobaciones a realizar en ELS para el hormigon armado son tres:
- Estado limite de fisuracion
- Estado limite de deformaciones
- Estado limite de vibraciones
VERIFICACION: Estado limite de fisuracion

Datos:

M = 1356,25 Kg.m

Mk= 135625 Kg.cm Momento sin ponderar

L =6m =600 cm Longitud de la viga

r=2,5cm recubrimiento

b=20cm base de la seccion

h=40cm alto de la seccion

fu = 210 kg/lem? Resistencia caracteristica del H°
fyx = 4200 kg/cm? Limite de fluencia del acero

» Fisuracion por tensiones normales. Fisuracion por traccion

Se debe trabajar con las cargas o (esfuerzos) sin ponderar.

La verificacion a realizar seré; ''& = Wnax

Whax = 0,4 clase de exposicidn tipo | (cuadro N° 2.10)
Abertura caracteristica de fisura (W)
Wg =5-5m-Eem
Donde:
B:1,7
Distancia entre barras longitudinales (s)
r=25cm
n =3 numero de barras
@=1,2cm
_b—2'r—n-9

s = — sis>15-@setoma s =150

Reemplazando

s= 57cm
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Avrea donde se produce la fisura maxima (A eficaz)

o O

R

base
h"=75-04+r=11,5cm
Aceficas = b - h' = 230 cm?

Seccion total de las armaduras situadas en el area A eficaz
- Q2
AS=n-< 2 >=3,393cm2

Célculo de la separacién media entre fisuras.
Ky : 0,125 flexion simple (figura N° 2.4)

c=r:25cm

Reemplazando:

@ - Ac,eficas

Spn=2-c+02-s+04-K,
Ag
S, = 10,207 cm

El alargamiento medio de las armaduras es:

Donde:
K, = 0.5 (cargas duraderas)
E, = 2100000 ks/cm’

Tension de servicio de la armadura pasiva en la hipétesis de seccion fisurada (o)

d=h-r=375cm

Og = _Me 1332,431 kg/cm?
ST08-d-A, AILRE
Tension de la armadura en la seccidn fisurada en el instante que se fisura el hormigén.
P Mfis
ST 0,8-d- A
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Debido al coeficiente utilizado los valores introducidos deben ser en (mm y Mpa)

b " h2 3 2
Mgis = 0,30+ [f5 = 12179200 Kg.cm
_ fis — 2 — 2
Ogr = 08-d-A. A 119,653 N/mm 1196,531kg/cm

Reemplazando

o Osr\? o
essz—s 1—1(2-(%) l>o.4-E—s
S S S

€sm = 0,000379

Por otra parte se tiene:

0-S
0.4- E = 0,000254

S

Verificando

Os
€m > 0.4- E_S

0,000379 > 0,000254 cumple!!
Entonces el valor de la abertura caracteristica de fisura (Wx) es:
Wx =8"Sm€m= 1,7-10,207 - 0,000379 = 0,00657cm
Se verifica
Wx < Wiax
0.0657 mm < 0,4m cumple!!
VERIFICACION: Estado limite de deformacion

Maodulo de formacion longitudinal
1 1
E. = 44000 * (fy + 80)3 = E. = 44000 * (210 + 80)3 = 291240,6617 kg/cm?

Seccion total de las armaduras situadas en la parte inferior de la viga
n = 3 nimero de barras
@=1,2cm

- @2
Ay =n-< 2 ): 3,393 cm?
Seccion total de las armaduras situadas en la parte superior de la viga

n = 4 ndmero de barras
@=1cm
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4
Donde:
_E o
n= B,
Cuantias geométricas de la armadura de traccion y compresion
Asl
= = 0,00452
P1 b-d
Asz
= = 0,00419
P2 b d

Resistencia de flexo traccion del hormigon

Debido al coeficiente utilizado los valores introducidos deben ser en (mm y Mpa)

fet,y) = 0,37 - i/fc? = 2,8164N/mm?
fer,)) = 28,164 kg/cm?
Momento de inercia de la seccion bruta
=2 h° _ 7890,625 cm
12 ’
Maodulo resistente de la seccidn bruta

b - h?
6
Célculo del momento nominal de fisuracion de la seccién

M; = fct,// W, = 28,164 - 4687,5 = 132020,625 Kg.cm
Calculo de la inercia fisurada:

Wy, = = 4687,5cm3

La posicion del eje neutro sale de

[ |
| 2-<1+pz—_£>|
1+ |1+ plp _
. . r2
n-pq (1+p1)

X P2
Z=n-p,-(1=2)-
d NP1 ( pl)

Reemplazando se tiene:
x = 0,2996 cm

La inercia de la seccidn fisurada saldra de:
X X
If = n-Asl-(d—X)-(d—§)+n-Asz-(X—r)-(g—r)

I; = 34157,386 cm*
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La inercia equivalente sera:

I, = (Mt>3 I, + |1 (Mt>3 I
e — Ma b Ma f
I, = 83719,42 cm*

Calculo de la flecha instantanea
g =3,0139 kg/cm

o> U g em
' 384 E.-1,
La flecha diferida (para plazo infinito, es decir, mas de 5 afios):
E=2
p’ = p2=0,0042
A= 1++0*p’ = 1,654

fy = Af = 0,345
La flecha total sera
f=f +f; =0,208 4+ 0,345 = 0,553 cm

Verificando
f =—= @ = 2,4 cm
adm = 550 ~ 250
f < fadm

0,553 < 2,4 cumple!!
Estado limite de vibraciones
A falta de datos més precisos u otros criterios que puedan sugerir otras normas especificas,
en el cuadro N° 2.13 se recogen las exigencias que deben satisfacerse en estructuras
susceptibles de experimentar vibraciones por movimientos ritmicos de las personas y se

sugiere no sobrepasar esos valores.

Estructura Frecuencia (Hz)
Gimnasios o palacios de deporie =8.0
Salas de fizstas o conciertos sin asientos fijos =7 0
Salas de fiestas o concierios con asientos fijos =34

FUENTE: Pedro Jiménez Montoya "Hormig6on Armado" (142 Edicién)
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3.6.
3.6.1.

3.6.2.

3.6.3.

3.6.4.

Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

Especificaciones técnicas

El pliego de especificaciones técnicas realizado para cada item, comprende los
siguientes puntos: definicidn, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para
la ejecucion, forma de medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben
ser estrictamente cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto.

Las especificaciones técnicas detalladas por cada item se encuentran en (Anexo VI)
Precios unitarios

El anélisis de precios unitarios realizado para cada item, comprende los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en
cuenta como beneficios sociales el 55% 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 el 10% 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 %.

El analisis de precios unitarios por cada item se encuentra detallado en (Anexo VII)
Cbomputos métricos

El analisis de cantidades nos permite apreciar y poder cuantificar un costo total para
la construccion de la infraestructura.

El computo métrico desarrollado por cada item se detalla en el (Anexo VIII)
Presupuesto

El presupuesto total de la obra se realiz6 considerando una serie de gastos,
determinados a partir del analisis de precios unitarios para todas las actividades del
proyecto.

Una vez definidas las cantidades y volumenes de obras se presenta en forma de
listado, el presupuesto de cada item considerando la unidad de cada actividad,

precio unitario y el precio total. El costo total de la obra es de:

NO

PRECIO PRECIO
MODULO UNIDAD | CANTIDAD [UNITARIO BS. | TOTAL BS.

1 | INTERNADO (VARONES Y MUJERES) GBL 1.00 3090914.90 3090914.90

3 | COMEDOR INTERNADO GBL 1.00 534642.62 534642.62

COSTO TOTAL (BS))| 3625557.52

COSTO TOTAL ($US)) 512808.70

El presupuesto desarrollado por cada item se encuentra en el Anexo IX.
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3.6.5. Plany cronograma de obras
Para la construccion del internado se tiene un plazo de ejecucion de 322 dias
calendario.

El cronograma general de actividades para el proyecto se encuentra en el Anexo X.
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3.7.  Estructuras espaciales mediante el analisis matricial

Introduccion.- Generaciones de ingenieros se dedicaron a tratar de reducir el conjunto de
calculos. Muchas técnicas ingeniosas de gran valor practico fueron apareciendo (Método de
Cross), pero la mayoria de las mismas eran aplicable sélo a determinados tipos de
estructuras.

La principal objecion a los primeros métodos de anélisis fue que los mismos conducian a
sistemas con un gran numero de ecuaciones lineales, dificiles de resolver manualmente.
Con los computadores, capaces de realizar el trabajo numérico, esta objecién no tiene ahora
sentido, mientras que la generalidad de los métodos permanece.

El empleo de la notacion matricial presenta dos ventajas en el calculo de estructuras. Desde
el punto de vista tedrico, permite utilizar métodos de calculo en forma compacta, precisa y,
al mismo tiempo, completamente general. Esto facilita el tratamiento de la teoria de
estructuras como unidad, sin que los principios fundamentales se vean oscurecidos por
operaciones de célculo, por un lado, o diferencias fisicas entre estructuras, por otro.

Desde el punto de vista practico, proporciona un sistema apropiado de anélisis de
estructuras y determina una base muy conveniente para el desarrollo de programas de
computacion.

En contraste con estas ventajas, debe admitirse que los métodos matriciales se caracterizan
por una gran cantidad de calculo sistematico.

Las virtudes del calculo con computadora radican en la eliminacion del la preocupacion por
las operaciones rutinarias, el ingenio necesario para preparar el modelo con que se pretende
representar la realidad y el andlisis critico de los resultados.

Se debe ser consciente que sin un modelo adecuado o sin una interpretacion final, el
refinamiento en el analisis carece de sentido.

Meétodo de la Rigidez utilizando una computadora

Una de las caracteristicas mas importantes del método de la rigidez es la forma en que las
propiedades elasticas de las piezas, y su orientacion dentro de la estructura, son
introducidas en el célculo antes de que se efectle ninguna consideracién sobre el equilibrio

0 la compatibilidad de los nudos.
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Esto nos permite establecer relaciones entre las fuerzas de extremo de barras y los
desplazamientos de nudo. Estas relaciones expresadas en forma matricial se denominan o
conforma la matriz de rigidez de barra.

Al considerar la interrelacion de cada barra con las demas se obtiene un sistema global de
ecuaciones que define el comportamiento de toda la estructura y nos conduce a la solucién
del problema.

Podemos considerar seis etapas fundamentales en la solucion de un problema:

1) Identificacion estructural

2) Calculo de la matriz de rigidez de barra y del vector de cargas nodales equivalentes

3) Calculo de la matriz de rigidez global y del vector de cargas global de la estructura.

4) Introduccion de las condiciones de borde

5) Solucidn del sistema de ecuaciones

6) Calculo de solicitaciones en los extremos de barras y reacciones nodales.

Identificacion estructural

Esta etapa consiste en definir a través de nimeros y datos las barras de la estructura.

a) Definir un sistema de ejes globales para la estructura. Las coordenadas de los nudos se
refieren a dicho sistema.

b) Conectividad de los elementos, identificando para cada barra el nudo inicial y el final. A
cada barra estd asociado un sistema de ejes locales al cual se refieren todas las dimensiones
y caracteristicas de la barra. EI mismo queda definido automaticamente por el orden
establecido para la numeracion de los nudos de la barra.

El eje x local coincide con el eje geométrico de la barra, siendo el sentido positivo el que va
del nudo inicial (nudo de menor numeracion) al final (nudo de mayor numeracion). Los
otros ejes locales deberan coincidir con los ejes principales de Inercia de la seccién
transversal de la barra formando un triedro directo.

c) Propiedades de la seccidn transversal de cada barra. Dependiendo del tipo de estructura
(reticulado, portico plano, portico espacial, emparrillado) se debe dar el area de la seccion
transversal, los momentos de inercia en relacién a los ejes principales y la inercia a la
torsion.

d) Propiedades del material. Se debe indicar, para cada barra, el médulo de elasticidad

longitudinal y/o el mddulo de elasticidad transversal.
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e) Especificacion de los vinculos: se debe indicar el nombre del nudo gque tiene una o mas
restricciones y cuales son las mismas.

f) Descripcion de la carga: se da el nombre del nudo y los componentes de globales de las
cargas externas y las reacciones de empotramiento perfecto en relacion a los ejes locales de
la barra, si hay cargas en el tramo.

Método matricial de la rigidez

El método consiste en asignar a la estructura de barras un objeto matemaético, Ilamado
matriz de rigidez, relaciona los desplazamientos de un conjunto de puntos de la estructura,
Ilamados nodos, con las fuerzas exteriores que es necesario aplicar para lograr esos
desplazamientos (las componentes de esta matriz son fuerzas generalizadas asociadas a
desplazamientos generalizados). La matriz de rigidez relaciona las fuerzas nodales
equivalentes y desplazamientos sobre los nodos de la estructura, mediante la siguiente

ecuacion:

i+ Ry ki kg - ki 0y
4+ R kyy ko -+ koy O

(1) Fot Ry a _kﬂl kno - f@nn_g On a
Donde: Fison las fuerzas nodales equivalentes asociadas a las fuerzas exteriores aplicadas
sobre la estructura; R son las reacciones hiperestaticas inicialmente desconocidas sobre la
estructura; d; los desplazamientos nodales incognita de la estructura y 12 el nimero de
grados de libertad de la estructura.

La energia de deformacion elastica también puede expresarse en términos de la matriz de

rigidez mediante la relacion:
1
Eger = 56 - [K(9)] = Z kijoid;

Del teorema de Maxwell-Betti se deduce que la matriz de rigidez debe ser simétrica y por
tanto: kij — Ry

El fundamento tedrico de un sélido deformable real, como cualquier medio continuo es un
sistema fisico con un nimero infinito de grados de libertad. Asi sucede que en general para

describir la deformacion de un solido necesitandose explicitar un campo vectorial de
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desplazamientos sobre cada uno de sus puntos. Este campo de desplazamientos en general
no es reductible a un namero finito de pardmetros, y por tanto un sélido deformable de
forma totalmente general no tiene un namero finito de grados de libertad.

Sin embargo, para barras largas elasticas o prismas mecanicos de longitud grande
comparada con el area de su seccion transversal, el campo de desplazamientos viene dado
por la llamada curva el&stica cuya deformacion siempre es reductible a un conjunto finito
de pardmetros. En concreto, fijados los desplazamientos y giros de las secciones extremas
de una barra elastica, queda completamente determinada su forma. Asi, para una estructura
formada por barras largas elasticas, fijados los desplazamientos de los nudos, queda
completamente determinada la forma deformada de dicha estructura. Esto hace que las
estructuras de barras largas puedan ser tratadas muy aproximadamente mediante un nimero
finito de grados de libertad y que puedan ser calculadas resolviendo un nimero finito de
ecuaciones algebraicas. EI método matricial proporciona esas ecuaciones en forma de
sistema matricial que relaciona los desplazamientos de los extremos de la barras con
variables dependientes de las fuerzas exteriores.

Esto contrasta con la situacion general de los sélidos elasticos, donde el célculo de sus
tensiones internas y deformaciones involucra la resolucion de complejos sistemas de
ecuaciones diferenciales en derivadas parciales.

Descripcion del método

El método matricial requiere asignar a cada barra elastica de la estructura una matriz de
rigidez, llamada matriz de rigidez elemental que dependera de sus condiciones de enlace
extremo (articulacion, nudo rigido,...), la forma de la barra (recta, curvada,...) y las
constantes elasticas del material de la barra (mddulo de elasticidad longitudinal y modulo
de elasticidad transversal). A partir del conjunto de matrices elementales mediante un
algoritmo conocido como acoplamiento que tiene en cuenta la conectividad de unas barras
con otras se obtiene una matriz de rigidez global, que relaciona los desplazamientos de los
nudos con las fuerzas equivalentes sobre los mismos.

Igualmente a partir de las fuerzas aplicadas sobre cada barra se construye el llamado vector
de fuerzas nodales equivalentes que dependen de las acciones exteriores sobre la
estructura. Junto con estas fuerzas anteriores deben considerarse las posibles reacciones

sobre la estructura en sus apoyos o enlaces exteriores (cuyos valores son incognitas).
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Finalmente se construye un sistema lineal de ecuaciones, para los desplazamientos y las
incognitas. EI nmero de reacciones incognitas y desplazamientos incdgnita depende del
namero de nodos: es igual a 3N para problemas bidimensionales, e igual a 6N para un
problema tridimensional. Este sistema siempre puede ser dividido en dos subsistemas de

ecuaciones desacoplados que cumplen:

« Subsistema 1. Que agrupa todas las ecuaciones lineales del sistema original que s6lo
contienen desplazamientos incognita.

o Subsistema 2. Que agrupa al resto de ecuaciones, y que una vez resuelto el
subsistema 1 y substituido sus valores en el subsistema 2 permite encontrar los
valores de las reacciones incognita.

Una vez resuelto el subsistema 1 que da los desplazamientos, se substituye el valor de estos
en el subsistema 2 que es trivial de resolver. Finalmente a partir de las reacciones, fuerzas
nodales equivalentes y desplazamientos se encuentran los esfuerzos en los nudos o uniones
de las barras a partir de los cuales pueden conocerse los esfuerzos en cualquier punto de la
estructura y por tanto sus tensiones maximas, que permiten dimensionar adecuadamente
todas las secciones de la estructura.

Matrices de rigidez elementales

Para construir la matriz de rigidez de la estructura es necesario asignar previamente a cada
barra individual (elemento) una matriz de rigidez elemental. Esta matriz depende
exclusivamente de:

1. Las condiciones de enlace en sus dos extremos (barra bi-empotrada, barra
empotrada-articulada, barra biarticulada).

2. Las caracteristicas de la seccion transversal de la barra: area, momentos de area
(momentos de inercia de la seccién) y las caracteristicas geométricas generales
como la longitud de la barra, curvatura, etc.

3. El nimero de grados de libertad por nodo, que depende de si se trata de problemas
bidimensionales (planos) o tridimensionales.

La matriz elemental relaciona las fuerzas nodales equivalentes a las fuerzas aplicadas sobre
la barra con los desplazamientos y giros sufridos por los extremos de la barra (lo cual a su

vez determina la deformada de la barra).
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Barra recta bidimensional de nudos rigidos

Un nudo donde se unen dos barras se llama rigido o empotrado si el angulo formado por las
dos barras después de la deformacion no cambia respecto al angulo que formaban antes de
la deformacion. Adn estando imposibilitado para cambiar el angulo entre barras las dos
barras en conjunto, pueden girar respecto al nodo, pero manteniendo el angulo que forman
en su extremo. En la realidad las uniones rigidas soldadas o atornilladas rigidamente se
pueden tratar como nudos rigidos. Para barra unida rigidamente en sus dos extremos la

matriz de rigidez elemental que representa adecuadamente su comportamiento viene dada

por:
- EA EA .
z 0 o -z 0 0
0 12E7T GET 0 __12EI  GEI
L3 P R L2
0 GET AET 0 __GEI IET
jfl::l".':l _ 2 L 3 L
TR 0 VS 0
0 __12BI _ GET 0 12E7 __GEI
3 2 3 2
0 GET zg“f 0 _%EI 4ET
L L2 L L2 L
Donde:

L, AT son las magnitudes geométricas (longitud, area y momento de inercia).
E la constante de elasticidad longitudinal (modulo de Young).
Alternativamente la matriz de rigidez de una barra biempotrada recta puede escribirse mas

abreviadamente, introduciendo la esbeltez mecanica caracteristica:

Y 0 0 -3 0 0 ]
0 12 6L 0 —12 6L
(K] = ET 10 6L 4L? 0 —6L 2L7
L3 |=A7 0 0 A7 0 0
0 —12 —6L 0 12 —6L
0 6L 217 0 —6L 47
AL? L

MENVT TR | |
Donde: giro es la es esheltez mecanica caracteristica.
Barra recta bidimensional con un nudo articulado y otro rigido
En este caso cuando se imponen giros en el nudo articulado no se transmiten esfuerzos
hacia el nudo no articulado. En ese caso la matriz de rigidez, usando la misma notacion que

en la seccion anterior, viene dada por:
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A0 0 =20
0 3 3L 0 -3
EI| 0 3L 3I* 0 =3L
=X 0 0 X 0
0 -3 =3L 0 3
0o 0 0 0 0

(K] =

= o o o o O

Donde se ha supuesto que el nudo articulado es el segundo. Si fuera el primero, habria que

permutar los elementos de la matriz anterior para obtener:

A2 0 0 =X 0 0]

0 3 0 0 -3 -3L

] EIlo 0 0 0 0 0
IF|-x2 0 0 X 0 0

0 -3 0 0 3 3L

| 0 3L 0 0 3L 3L*)

Barra recta bidimensional con dos nudos articulados

Puesto que una barra recta de nudos articulados sélo puede transmitir esfuerzos a lo largo
de su eje, la correspondiente matriz de rigidez de esa barra sélo tiene componentes
diferentes para los grados de libertad longitudinales. En ese caso la matriz de rigidez,

usando la misma notacion que en la seccion anterior, viene dada por:

k1 00 -1 0 0
000 0 00
ey - EAL0 00 0 00
L|-100 +100
000 0 00

0 00 0 0 0

Barra recta tridimensional de nudos rigidos

Una barra recta tridimensional tiene 6 grados de libertad por nudo (3 de traslacion y 3 de
orientacion), como la barra tiene dos nudos la matriz de rigidez es una matriz de 12 x 12.
Ademas una barra tridimensional puede transmitir torsiones, y también flexion y esfuerzo
cortante en dos direcciones diferentes, esa mayor complejidad de comportamiento

estructural es lo que hace que una barra tridimensional requiera mas grados de libertad y un
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matriz de rigidez mas compleja para describir su comportamiento, esta matriz esta

e A, BY
w15 R

compuesta de 3 submatrices:

Donde las submatrices son:

=0 0 0 0 0 7

0 2L 0 0 0 ¥p
0 0 BEL 0 —SL
Adl=10 o 0o 2 0 0
0 0 -—%E o Hb 0

[0 5 0 0 0 4EL |

—E4 0 0 0 0

0o 28 0 0 0 -k

3 12E1. BEL -

0 0 1 0 4L 0

Bl=1 ¢ 0 0 -£ 0 0
0 0 EEEL 0 Eify 0

BET 2ET.

L0 0 0 0 L |

Y las magnitudes geométricas y mecanicas asociadas a la barra son:

L, As Ly, Iy J

: Son las magnitudes geométricas: longitud de la barra y su area
transversal, momentos de area en las direcciones y y z y modulo de torsion,
respectivamente.

E,G : gl médulo de elasticidad longitudinal y el modulo de elasticidad transversal.

€1 = +1,60 = —1gon signos relativos.

Fuerzas nodales

Para cada barra se define un vector elemental de fuerzas nodales generalizadas, que sea
estaticamente equivalente, a las fuerzas aplicadas sobre la barra. El tamafio del vector de

fuerzas nodales depende de la dimensionalidad de la barra:
RS  bidimensional

(F©} e

a3 . 1 .
B2 tridimensional
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Las componentes de este vector conforman un sistema de fuerzas y momentos de fuerza, tal
que la fuerza resultante y el momento resultante de las mismas coinciden con la fuerza y
momento del sistema de fuerzas original sobre la barra.

Ejemplo

— i
[~

| 3 L3 I L3 |
| | i |

&
Ejemplo de carga sobre una viga, P es una carga puntual, y q representa una carga por
unidad de longitud.

Para las cargas mostradas en la figura adjunta sobre una barra o viga bidimensional el
vector de fuerzas nodales consiste en dos fuerzas verticales (Fvq, Fvi) aplicadas en cada uno
de los dos extremos, dos fuerzas horizontales (Fng, Fri) aplicadas en cada uno de los
extremos y dos momentos de fuerza (Mg, M;) aplicados en cada uno de los extremos. Esas
seis componentes forman el vector de fuerzas nodales. Es sencillo comprobar que la fuerza
y el momento resultantes de estas seis componentes son estaticamente equivalentes al

sistema de fuerzas original formado por P y q si se toman los siguientes valores:

( Firy) 1 % 3 1 0 3
, o 13
de _ETP —I— _l_Q'L
M 1 | —=PL ——=_qlL?
ey — S 27 1084
F =9 &) Ip Rk

Fvs ~a7 —aal

\ ﬂiri . t.—l_E__TPLJ \ ﬁq‘[’_ ¥,

Célculo de desplazamientos

Una vez encontrada la matriz de rigidez global y el vector de fuerzas nodales global se
construye un sistema de ecuaciones como (1). Este sistema tiene la propiedad de que puede
descomponerse en dos subsistemas de ecuaciones:

1. El primero de estos sistemas relaciona Gnicamente los desplazamientos incognita
con algunas de las componentes del vector de fuerzas nodales global y constituye
siempre un sistema compatible determinado

2. EIl segundo subsistema contiene también las reacciones incognitas y una vez

resuelto el primer subsistema es de resolucion trivial.
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Resolviendo el primer subsistema compatible determinado, se conocen los desplazamientos
incognita de todos los nudos de la estructura. Insertando la solucidn del primer subsistema
en el segundo resultan las reacciones.

Podemos ilustrar el calculo de desplazamientos con un ejemplo. Por ejemplo si
consideramos la flexién en el plano XY de la viga recta de la seccién anterior considerando
que se trata de una viga biarticulada unida en sus extremos a dos rétulas fijas tendriamos

que el sistema general (1) tendria la forma para este caso particular:

Las filas 3 y 6 contienen los giros (desplazamientos) incdgnita de los extremos de la viga y
tomadas en conjunto conforman el primer subsistema para los desplazamientos. Ignorando
los términos nulos y reescrito en forma matricial el subsistema de ecuaciones para los

desplazamientos es simplemente:

; ; PL} { QL?‘} rEI TEI] {él}
‘I‘ 03 2 = |2
\/_{"'“WPL 3£4 L _%I s

Cuya solucién nos da el valor del angulo girado por el extremo derecho e izquierdo de la

viga bajo esas cargas:

4 PI?

5 PIL? |
812 EI

812 EI

7 (}LH
1944 KT

5 (}Lﬂ
1944 K1

ot

yerl

0, = —

Una vez conocidos estos valores e insertados en la matriz las filas 1, 2, 4 y 5 nos
proporcionan en valor de las cuatro reacciones hiperestaticas desconocidas previamente.

Célculo de reacciones
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http://es.wikipedia.org/wiki/M%C3%A9todo_matricial_de_la_rigidez#Equation_1

Una vez calculados los desplazamientos resolviendo un sistema de ecuaciones, el calculo

de las reacciones es sencillo. A partir de la ecuacion (1) tenemos simplemente:

Ry k1y ko kin) oy F
Ry Koy kas kon 85 F,
Rn) | Kn1 Kn2 knn | . 0n ) F.)

Tomando el mismo ejemplo que en la ultima seccion el calculo de reacciones sobre la viga
biarticulada con carga P y q seria:

n
e

( 3 3 i
RHI

Introduciendo los valores de los giros en los extremos y multiplicando la matriz de rigidez

por el vector de desplazamientos se tiene finalmente que:

r 2 3
R 0 2p 0 ol
Rl"l _ ﬂg;(ﬂl | ﬂg) _ 1 —%P | %QL _ < ETV'(EP - ;HQ'L }
R 0 V2] :P 0 Vil
Ry SEL (9, + 0,) —wP) (=Gal) | FgP+ el

Esto completa el calculo de reacciones.

Calculo de esfuerzos

El calculo de esfuerzos se realiza examinando en coordenadas locales de las barras el
esfuerzo axial, los esfuerzos cortantes, los momentos flectores y el momento torsor
generados en cada una de las barras, conocidos los desplazamientos de todos los nudos de
la estructura. Esto puede hacerse usando las matrices de rigidez expresadas en coordenadas

locales y los desplazamientos nodales expresados también en coordenadas locales.
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Metodo de rigidez directo (matricial)
Para resolver ejercicios manualmente por el método matricial de rigidez se sugiere seguir la
siguiente metodologia que ayudard a simplificar los calculos.

1. Numere todos los grados de libertad de la estructura, tanto libres como restringidos.
No tiene que llevar un orden especifico, después al montar la matriz de rigidez
general ordenamos los grados de libertad de tal manera que queden de primero los
libres.

2. Elimine voladizos llevando la carga y el momento al nudo proximo.

3. Estudie la estructura en cuanto a la posible forma de moverse. Identifique cuales
grados de libertad son libres y cuales son restringidos, como también cuales son
iguales ya sea por simetria o por despreciar deformaciones axiales. Aqui se puede
tener en cuenta si se desprecian deformaciones axiales o no, por lo general, para
vigas con cargas perpendiculares las deformaciones axiales se pueden despreciar y
los desplazamientos horizontales en sus extremos seran iguales. En este paso
también es importante identificar si un elemento aporta o no rigidez a un tipo de
movimiento especificado.

4. Ensamblar esquematicamente las matrices de rigidez de los elementos. Esto quiere
decir que no se escriben los términos interiores de la matriz, solo se identifican los
ndmeros de las filas y columnas con el numero del grado de libertad
correspondiente. Se pierde tiempo al escribir todos estos términos que al final no se
necesitan.

5. Estudiar si algin elemento se debe corregir por articulacion en sus extremos. En
elementos tipo cercha solo es ensamblar aquellos grados de libertad de
desplazamiento axial. Tenga en cuenta que elementos que contintan en voladizo no
se corrigen por articulacion para darles capacidad de soportan los momentos del
nudo. Si un solo elemento llega a un nudo articulado, este elemento no se tiene que
corregir por extremo articulado ya que con solo decir que el momento es cero en ese
grado de libertad ya quedaria corregido.

6. Ensamblar esquematicamente la matriz de rigidez general de la estructura. Igual que
para elementos, no se escriben los términos interiores sino los numeros de las filas y

columnas con los grados de libertad. Tache aquellas filas y columnas cuyos
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movimientos son cero, identifique las filas y columnas de los grados de libertad
libres y de los restringidos, identifique los grados de libertad que son iguales y que
se pueden expresar como una solo incAgnita, en resumen, condense la matriz de
rigidez, una vez hecho esto con las filas y columnas esquematicas, ensamble los
términos interiores de la matriz de rigidez, solo aquellos que quedaron libres.
Encuentre, solo en los grados de libertad libres, el vector de fuerzas externas en los
nudos y el vector de fuerzas de empotramiento perfecto. No hay necesidad de
hacerlo para los grados de libertad restringidos o despreciados.

Empiece con la solucion de la ecuacion general
[F exﬁema’s] = [Kgm'.:fas libres ]* [Mibres ] + [F EP]

Analice si desarrollando las ecuaciones por submatrices puede disminuir el orden de

la matriz a invertir, esto se llama condensacion estatica.
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CONCLUSIONES.-
Realizado el disefio estructural del “Nucleo Educativo Poli funcional Camacho, Modulo I:

Internado™ se generan las siguientes conclusiones:

La capacidad portante del suelo es de mucha importancia, ya que con este dato se puede
determinar el dimensionamiento y el tipo de las zapatas, la profundidad de la fundacién
es de 1.5 metros lo que significa que no puede considerarse empotrado a esa
profundidad

Se eligio zapatas aisladas como tipo de fundacion debido a que como no existia una
construccién aledafia al lugar ni otras obras que no permitan el desarrollo de las
mismas, y también porque el suelo nos permitia este tipo de solucion, ademas resulta
econOmica y practica su construccion.

Al arrojar los resultados y los planos el programa CYPE CAD, este nos puede mostrar
que en las vigas la armadura se puede dar en mas de una capa pero el programa nos
permite reacomodarla para que elemento sea mas facil de construir.

El calculo de la estructura se realizé con el programa informéatico CYPE CAD 2010,
con los resultados obtenidos del programa y con la verificacion realizada, se observa
que los resultados del las armaduras en los diferentes tipos de elementos estructurales se
asemejan unos con otros, teniendo en cuenta que el paquete computacional no tiene la
norma de nuestro pais, pero es una herramienta de mucha importancia para el calculo de
estructuras.

Todo el disefio de la estructura de HC°A° se realizO tomando en cuenta las
recomendaciones de la Norma Boliviana del Hormigéon Armado (CBH-87) y demaés
libros de estructuras y las estructuras metélicas estan basadas en el “Reglamento del
LRFD (Factor de Carga y Resistencia de Disefio)”.

En las piezas de hormigén armado, las barras de acero que contribuyen al elemento
estructural, tienen que tener las separaciones minimas entre cada una de ella, para
permitir que el hormigon, una vez colocado y vibrado, no pueda presentar espacios

vacios en el elemento.
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RECOMENDACIONES.-

Las recomendaciones mas importantes en el disefio del proyecto son:

Si se utilizara un programa informético para la realizaciéon del calculo estructural se
debe tener cuidado en la introduccion de los datos iniciales, norma a utilizar, materiales,
hipdtesis de carga debido que en base a estos el programa realiza todos los calculos
también se debe tomar en cuenta las limitaciones, recomendaciones que estan
establecidas en la Norma Boliviana del Hormigdn Armado (CBH-87) y para estructuras
metalicas el disefio debe estar basado en el “Reglamento del LRFD (Factor de Carga y
Resistencia de Disefio)”, y asi también en los diferentes libros de consultas.

Es importante realizar la revision minuciosa de los resultados del programa, es
recomendable uniformizar las secciones de vigas columnas y sobre todo zapatas
procurar que no sean muy diferentes para facilitar la construccion

En el disefio de estructuras metélicas se debe procurar disefiarlas con medidas
comerciales, buscar las secciones mas econémicas.

Si las piezas son soldadas se debe tener cuidado de no alterar sus propiedades del
material ni disminuir su resistencia, ni tampoco emplear materiales no resistentes a la
soldadura como los fierros corrugados para hormigon armado de no tener un claro
conocimiento del tema de soldadura se recomienda dejarlo en manos del experto en el
area.

Para la colocacion de estribos es preferible disponerlos con menores didmetros y con
separaciones minimas, ya que esta forma de colocacion mejoran las condiciones de
adherencia y fisuracion.

Es de fundamental importancia tomar en cuenta el recubrimiento en las piezas de
hormigon armado, ya que el recubrimiento en las piezas cumple la funcién de
proteccién de las armaduras contra la corrosion.

Para el disefio de zapatas de hormigon armado se recomienda que las separaciones estén
entre 10 y 30 cm.

Para el disefio de escaleras de hormigon armado de uso normal se deberd tomar en
cuenta: Ancho minimo de una escalera de uso normal es de 90cm, se debera de disponer

de un pasamano, se recomienda que la huella esté comprendida entre 23-32cm vy la
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contrahuella tenga una altura que se encuentre entre 13-20cm, la inclinacion de la
escalera debe estar comprendido entre 20°- 45°.

En el andlisis de precios unitarios se debe tener en cuenta que el precio unitario de cada
material se corresponderia buscar el mejor precio en el mercado para reducir costos en
materia prima de cada actividad.
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