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1. CAPITILO | ANTECEDENTES
1.1. El problema

La comunidad de Yaguacua cuenta con una posta de salud precaria la cual no cuenta con el
équipamiento ni con el personal necesario para brindar una buena atencion hospitalaria a su
poblacion, asi mismo las comunidades cercanas como Sacha Pera, Caiza y Sunchal no
cuentan con ningun centro de salud que pueda cubrir sus necesidades basicas de atencion

médica.

Con el disefio estructural del Centro de Salud de Segundo Nivel en la Comunidad de
Yaguacua se pretende solucionar el principal problema que es la deficiente y precaria
atencion médica existente en la comunidad de Yaguacua y demas comunidades aledafias.
Como consecuencia que no existe un centro de salud adecuado para la atencion médica en
dicha comunidad, la poblacion realiza un gasto econémico en transporte a otras ciudades,
con este fin se propone la construccion de un Centro de Salud de Segundo Nivel en la
Comunidad de Yaguacua que satisfaga las necesidades de la poblacion y sus alrededores
posibilitando de esta manera el acceso a mejores condiciones de atencién médica y la

disminucion del traslado de los pacientes a otras ciudades.

1.1.1. Planteamiento.- La poblacién de la comunidad de Yaguacua no cuenta con una
infraestructura de salud adecuada que brinde una buena atencion médica y responda a las

necesidades de la poblacion de dicha comunidad, debido a la falta de infraestructura.

La problematica de la deficiente atencion médica de la comunidad de “Yaguacua” se genera

por las siguientes causas.

e Infraestructura deficiente.

e Falta de equipamiento y personal médico.

e Los pacientes optan por trasladarse a otras comunidades en busca de una mejor
atencion médica.

e Falta de una nueva infraestructura de salud.

e Atencion deficiente de salud.



De mantenerse la situacion actual se incrementard la demanda de atencion médica de la
poblacion, como asi el disgusto de la poblacion por la falta de una mejor infraestructura de
salud lo que producira la necesidad de la poblacién de trasladarse a otras comunidades en
busca de una mejor atencion médica, en el presente trabajo se determinara la alternativa de
solucion al problema, por lo que hace necesario plantear como solucién. Las siguientes

alternativas:

e Alquiler de ambientes destinados a ampliar la atencién médica.
e Construccion del Nuevo Centro de Salud de Segundo Nivel en la Comunidad de

Yaguacua.

A consecuencia de los hechos actuales que atraviesan la poblacion de Yaguacua, se generaran
situaciones que afectan directamente a la poblacion de dicha comunidad, generando una serie
de conflictos sociales.

Dichas situaciones futuras son:

e Perjuicio a los pacientes de la comunidad de Yaguacua, ya que, si no se define una
alternativa de solucion al problema, se seguira generando un alto déficit de
atencion médica.

e El posible fallecimiento de algunos pacientes por la falta de una atencion médica
rapida, oportuna y eficiente.

e Traslado de los pacientes a otras comunidades en busca de una mejor atencién
médica.

e Considerables gastos econémicos de los pacientes, cuando tienen que trasladarse
a comunidades vecinas, al ver que en la comunidad de Yaguacua no cuenta con

una infraestructura de salud apropiada.

1.1.2. Formulacion.- Con la construccion de una nueva infraestructura de salud en la
comunidad de Yaguacua se puede solucionar el problema. Por consiguiente, las demas
posibles alternativas de solucion se descartan. De manera que, en base al analisis planteado
en el presente proyecto, la alternativa que solucionara el problema, es la “Construccion del

Nuevo Centro de Salud de Segundo Nivel en la Comunidad de Yaguacua”.



1.1.3. Sistematizacion.- Con la alternativa definida se realizé un analisis previo de los
elementos estructurales que se implementaran en el disefio estructural del hospital, donde

sistematiz6 contemplando lo siguiente.
En funcion a los planos arquitectonicos se plantea para el disefio estructural lo siguiente:

Estructura de entrepisos y cubierta: Losas alivianadas de viguetas pretensadas.

Estructura de edificacion: Estructura Aporticada de H°A®.
Estructura de cimentacion: Cimentacion de zapatas aisladas de H°A°

Estructura de las escaleras: Escaleras de H°A°.

De ahora en adelante este disefio serd denominado como convencional.

1.2. Objetivos

1.2.1. General.- Realizar el disefio estructural del Centro de Salud de Segundo Nivel en la
Comunidad de Yaguacua, garantizando el cumplimiento de las bases de calculo dispuestas

por la Norma Boliviana del Hormigéon CBH-87.
1.2.2. Especificos.- Entre los objetivos especificos se plantean los siguientes:

o Realizar el estudio de suelos para determinar la capacidad portante del terreno.

¢ Disefiar las cimentaciones de acuerdo al tipo de suelo de fundacion.

e Disefiar los elementos estructurales de hormigon armado siguiendo lo especificado
en la norma CBH-87.

e Hacer el anélisis del efecto P delta en la estructura.

e Estimar el costo aproximado para el emplazamiento fisico del proyecto

e Determinar el plazo de ejecucién estimado.

e Realizar planos estructurales.



1.3. Justificacion

1.3.1. Técnica.- Se realizara el calculo estructural con el software CYPECAD, para disefiar
las estructuras de sustentacion del edificio, verificando manualmente los resultados obtenidos

por el programa, aplicando los conocimientos de ingenieria civil aprendidos en la carrera.

1.3.2. Académica.- Se profundizaran los conocimientos adquiridos en el disefio de
edificaciones de hormigdn armado, realizando el dimensionamiento de todos los elementos

intervinientes adecuadamente y segun las normativas vigentes.

1.3.3. Social institucional.- Contribuir a la poblacion de Yaguacua con el disefio estructural
del Centro de Salud de Segundo Nivel, este proyecto brindara un mejoramiento en la atencion
médica en Yaguacua y comunidades cercanas, por lo cual disminuira los indices de
enfermedades porqué contaré con atencion en las especialidades de medicina interna, cirugia,
pediatria, gineco-obstetricia anestesiologia y con servicios complementarios de diagnostico

y tratamiento, coordinando las acciones con el Seguro Basico de Salud.
1.4. Alcance del proyecto

Teniendo clara la idea de que es lo que se pretende realizar, es muy importante definir el
alcance y las limitaciones que tendrd nuestro estudio, para poder llevar a cabo

satisfactoriamente las actividades propuestas.

Como alcance principal se destaca el disefio estructural de todos los elementos de
sustentacion de la edificacion, asi como la cubierta de losa y los entrepisos, plasmando el

disefio en planos estructurales para su posterior utilizacion.

En cuanto a las instalaciones de agua potable y sanitaria, solo se cuantificara el precio de los
artefactos sanitarios que se presentan en los planos arquitecténicos, no llegando a elaborar su
disefio debido a que el proyecto esta enfocado al disefio estructural como prioridad, en cuanto
a las instalaciones eléctricas y de gas no se las realizard y tampoco se las cuantificara en el

analisis de costos.



1.5. Localizacion

El emplazamiento de la nueva infraestructura del Hospital de segundo nivel, que se planea
disefiar y construir se encuentra ubicado en un area verde de la comunidad de Yaguacua con
las siguientes coordenadas 21 ° 43'S, 63 ° 34' W provincia Gran Chaco del Departamento de

Tarija.

Figura 1.1 Ubicacién general del proyecto (fuente: Google heart)

1.5.1. Disponibilidad de servicios.- El lugar de emplazamiento cuenta con los siguientes
servicios publicos como son: Agua potable, administrado por EMAPY C (Empresa Municipal
de Agua Potable y Alcantarillado de Yacuiba), energia eléctrica administrada por SETAR
(Servicios Eléctricos de Tarija), gas domiciliario administrado por EMTAGAS (Empresa

Tarijena del Gas).
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2. CAPITULO Il MARCO TEORICO
2.1. Generalidades

El logro del objetivo general del proyecto requiere tener los fundamentos basicos en que se
basara la metodologia de calculo y disefio de los elementos estructurales, y la caracterizacion
de los materiales que se habran de utilizar en los diferentes elementos que componen la
estructura, de forma que el presente capitulo se definen tales aspectos utilizados en el presente

proyecto.

2.2. Levantamiento topogréfico

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracion del
terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra, de elementos naturales o instalaciones
construidas por el hombre. Tomando los datos necesarios para la presentacién grafica o

elaboracion del mapa del area en estudio.

Los planos del levantamiento topografico del presente proyecto fueron proporcionados por
la Secretaria de Obras Publicas y Energia del Gobierno Autonomo Regional del Chaco
Tarijefio-Yacuiba.

2.3. Estudio de suelos

Para el disefio estructural se debe tener en cuenta la capacidad portante del suelo donde se
vaya a emplazar la estructura, el estudio de suelos sera evaluado segun la norma de cimientos
E-050 de suelos y cimentaciones de la norma espafiola, para la determinacién de la
profundidad de fundacion y las pruebas geotécnicas, entre las muchas maneras de ensayos,
la méas adecuada para nuestro caso es la prueba de PENETRACION ESTANDAR SPT-
ASTM 1586, ésta consiste en una prueba de campo, que tiene como finalidad encontrar el

esfuerzo admisible del suelo

2.3.1. Prueba de penetracion estdndar SPT-ASTM 1586.- El ensayo SPT consiste en
hincar en el subsuelo un toma-muestras del tipo cuchara partida de dos pulgadas (5 cm) de
diametro, mediante golpes de un martillo de rosca de 140 Ib (63,5 kg) de peso en caida libre

de 30 pulgadas (76,2 cm). El nimero de golpes (N) del martillo necesario para hincar el toma



muestras 1 pie (30 cm), se registra como la resistencia a la penetracion normal del suelo. Este
valor suministra una indicacién de la densidad relativa, en suelos granulares o de la

consistencia, en suelos cohesivos.
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Figura 2.1 Esquema de la prueba SPT (fuente norma E050 de cimentacion)

En suelos granulares, existen correlaciones entre el namero de golpes (N) y la densidad
relativa o el angulo de friccion efectivo (f) de estos (Peck et al., 1974). De igual manera, N
puede relacionarse con la consistencia de los suelos cohesivos, ain cuando esta no sea la
propiedad mas indicativa de la resistencia de estos. Cuando los suelos encontrados en la
exploracién muestran una presencia predominante de grava gruesa o pefiones, se dificulta
grandemente el paso de la punta de la cuchara partida a través de ellos. En estos casos es
comun la substitucion del toma muestras por un cono sélido con un angulo de 60°. Esto
impide la recuperacion de material, pero permite la obtencion del nimero de golpes N

(ligeramente mayor que si hubiese sido obtenido con él toma-muestras).

Pero para el trabajo de gabinete en laboratorio se deben contar con otros datos acerca del

suelo en estudio como ser su granulometria, los limites de consistencia su clasificacion segun



la normativa SUCS, con todos estos datos se puede recurrir a los dbacos de la prueba SPT y

determinar el esfuerzo admisible del suelo en estudio.
2.4. Normas de disefo

La norma utilizada para el disefio estructural es la norma Boliviana CBH-87, vigente en
Bolivia, la cual serd complementada con una bibliografia de diferentes autores que hacen
mencion al codigo espafiol EHE, también se utilizara la norma DBSE-AE del 2007 que es la

normativa para cargas de servicio en edificios segun la instruccién espafiola.
2.5. Hormigon armado

En la mayoria de los trabajos de construccion, el hormigon se refuerza con armaduras
metalicas, de acero; este hormigén reforzado se conoce como ‘hormigén armado’. El acero
proporciona la resistencia necesaria cuando la estructura tiene que soportar fuerzas de
traccion elevadas. El acero que se introduce en el hormigon suele ser una malla de alambre
o0 barras. EI hormigon y el acero forman un conjunto que transfiere las tensiones entre los dos

elementos.
2.5.1. Hormigones.- A continuacion se da mencion a las caracteristicas generales de los
Hormigones usados en la construccién civil:

2.5.1.1. Componentes.- Los hormigones se componen principalmente de tres materiales, que
son los cementos, aridos y agua, estos materiales al ser amasados forman el hormigén o

concreto.

2.5.1.1.1. Cementos.- Los cementos a utilizar en los proyectos de hormigén armado deben
estar regidos por las especificaciones técnicas de las normativas nacionales del cemento
PORTLAND: NB 2.1-001 hasta NB 2.1-014, que son las caracteristicas que el fabricante
supervisa y garantiza a la hora de su elaboracion. En nuestro medio el cemento mas utilizado
para proyectos es el cemento IP-30 estandarizado y el IP-40 de la fabrica de cemento el

puente de alta resistencia, que son los que se fabrican cominmente.



2.5.1.1.2. Aridos.- Los aridos que se utilizan para el concreto armado tienen que tener ciertas
caracteristicas pero la mas importante es el tamafio maximo de sus particulas en especial el

de las gravas, y este tamafio maximo es el menor de las siguientes recomendaciones:

e Los 5/6 de la distancia entre armaduras horizontales.
e La1/4 parte de la pieza de menor dimension que se hormigona.
e Un 1/3 de la altura libre de los nervios de entre pisos.

e Un % del espesor minimo de la losa superior de los entre pisos.

2.5.1.1.3. Agua.- El agua utilizada para el amasado del concreto debe ser de un carécter

aceptable siendo esta agua potable libre de contaminacion.

2.5.1.2. Propiedades del hormigén.- Entre las mas importantes para la construccion

tenemos: Resistencia, consistencia y el coeficiente de dilatacion térmica.

2.5.1.2.1. Resistencia.- Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de
proyecto a compresion, a los 28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente

serie:

TABLA 2.1.
Resistencia caracteristica del hormigon

Tipos de Hormigones Segun su Resistencia

H125 |H15[(H 175 H20 | H25 || H30 [ H35 | H40 | H45 | H50 || H55
Fuente: Norma CBH-87

2.5.1.2.2. Consistencia.- La consistencia del hormigon sera la necesaria para que, con los
métodos de puesta en obra y compactacién previstos, el hormigdn pueda rodear las armaduras
en forma continda y rellenar completamente los encofrados sin que se produzcan cogueras.
Como norma general, y salvo justificacién especial, no se utilizan hormigones de

consistencia fluida, recomendandose los de consistencia plastica, compactados por vibrado.

2.5.1.2.3. Coeficiente de dilatacion térmica.- El coeficiente de dilatacién térmica del

acero se tomara igual al del hormigén, es decir:a=1,0x10°/C
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2.5.2. Aceros.- Las armaduras para el hormigon armado seran de acero y estaran constituidas
por barras lisas, barras corrugadas y mallas electro soldadas, sus caracteristicas geométricas

comerciales y mecanicas se presentan a continuacion:

2.5.2.1. Caracteristicas geométricas.- Los didmetros nominales en milimetros de las barras
corrugadas que se utilizan en el proyecto y construccion de obras de hormigdn armado, seran

exclusivamente los siguientes, con las areas en cm? que se indican:

TABLA 2.2.
Diametros y areas de barras corrugadas
Diametro -, g | g | 10 | 12 | 16 | 20 | 25 | 32
mm
Areacm?2 | 0,126 0,283 | 0,503 | 0,785 | 1,131 || 2,011 | 3,142 || 4,909 | 8,042

Fuente: Norma CBH-87

2.5.2.2. Caracteristicas mecanicas.- Las barras empleadas en el disefio en hormigon armado
deben ajustarse a la siguiente serie de caracteristicas mecanicas minimas, expresadas en la

siguiente tabla:

TABLA 2.3.
Clases de aceros y sus caracteristicas técnicas
_ Carga Alargamiento de .
Clase !_|r_n|te unitaria de rotura, en % Relacion
. . elastico fy, fs/fy, en
Designacion || de rotura fs, en sobre base de
en MPa no - ensayo no
acero MPa no didmetros, no
menor que menor que
menor que menor que
AH400N | D.N. 400 520 16 1,29
AH 400 F E.F. 400 440 12 11
AH500N | D.N. 500 600 14 1,2
AH 500 F E.F. 500 550 10 1,1
AHG600N | D.N. 600 700 12 1,16
AH 600 F E.F. 600 660 8 1,1

Fuente: Norma CBH-87

Con los cuales se disefia los refuerzos a traccion del hormigon.

2.5.3. Estados Limites.- El proceso general de calculo prescrito en el Codigo Boliviano del

Hormigon Armado corresponde al método de los estados limites, dicho calculo trata de
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reducir un valor suficientemente bajo, la probabilidad siempre existente de que sean
alcanzados una serie de estados limites entendiendo como tales aquellos estados o situaciones
de la estructura, o de una parte de la misma, tales que, de alcanzarse ponen la estructura fuera

de servicio.

El procedimiento de comprobacion, para un cierto estado limite consiste en deducir por una
parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura, o a parte de ella: y por otra, la
respuesta de tal estructura, correspondiente a la situacion limite en estudio. Comparando
estas dos magnitudes siempre que las acciones exteriores produzcan un efecto inferior a la
respuesta correspondiente al estado limite, podra afirmarse que estd asegurado el

comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.

Con objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que en realidad, el efecto de las
acciones exteriores puedan ser superior al previsto, o que la respuesta de la estructura resulte
inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en los calculos
mediante unos coeficientes de ponderacion que multiplican los valores caracteristicos de las
acciones y otros coeficientes de minoracion, que dividen los valores caracteristicos de las

propiedades resistentes de los materiales que constituyen la estructura.

En consecuencia el proceso de célculo del Codigo Boliviano del Hormigon consiste en:

e Obtencién del efecto Sd, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en
estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

e Obtencion de las respuesta Rd, de la estructura correspondiente al estado limite en
estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los
materiales.

e El criterio de la aceptacion, consiste en la comprobacion:

Rd > Sd
Siendo:
Sd = Valor de célculo de la solicitacion actuante.

Rd= Valor de célculo de la resistencia de la estructura.
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2.5.3.1. Estados limites ultimos (E.L.U.).- La denominacién de estados limites ultimos

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

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

Estado limite de fatiga, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la
estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas dinamicas (se estudia a

nivel de seccién).

2.5.3.2. Estados limites de servicio (E.L.S.).- Se incluyen bajo la denominacién 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.

Por razén de durabilidad se incluye el 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, funcion de las condiciones ambientales en que tal pieza se encuentra (se estudia

a nivel de seccion de la pieza). Relacionados con las condiciones funcionales que ha de

cumplir la estructura, se encuentran los siguientes estados limites de utilizacion:

Estado limite de deformacion, caracterizado por alcanzarse una determinada
deformacion (flechas, giros) en un elemento de la estructura (se estudia a nivel de

estructura o elemento estructural).
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e Estado limite de fisuracidn, caracterizado por alcanzarse una abertura maxima en las
grietas ocurridas por las deformaciones o fendmenos de retraccion y fraguado del
hormigon (se estudia a nivel de seccion o pieza).

e Estado limite de vibraciones, caracterizado por la presencia de vibraciones de una
determinada amplitud o frecuencia de la estructura (se estudia de estructura o
elemento estructural).

Por razones estéticas los estados limites de utilizacion o servicio pueden identificarse con los
de aparicion y abertura de fisuras, o con el de deformacidn, dejandose a juicio del proyectista

la definicion, que en cada caso, se haga de cada uno de ellos.

2.5.3.3. Coeficientes de minoracién de resistencia de materiales y mayoracion de
cargas.- Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de
las cargas en los estados limites Gltimos que nos indica la norma boliviana de hormigon

armado, son los que se indican en los siguientes cuadros:

TABLA 2.4,
Coeficientes de mayoracion de cargas
Coeficiente bésico Nivel de Control y dafios previsibles Correccion
Nivel de Reducido +0.20
Control Normal 0
en la ejecucion Inenso 010
]/f = 1, 6 = — =
Danos Minimos y exclusivamente
. : -0.10
previsibles materiales
en caso de Medios 0
accidente Muy Importantes +0.20

Fuente: Norma CBH-87

El valor final de 7;, serd el que se obtenga como resultado de la combinacion de las

correcciones introducidas en el coeficiente basico, en funcion del nivel de control adoptado
y de la magnitud de los dafios previsibles. Se tendra en cuenta que, en el caso de dafios

previsibles muy importantes, no es admisible un control de ejecucion a nivel reducido, se
podra reducir el valor final de 7; en un 5% cuando los estudios, calculos e hipétesis sean

muy rigurosos, en los E.L.S. estos coeficientes valen 1 para todas las hipotesis.



TABLA 2.5.
Coeficientes de minoracion de resistencia de los materiales
Material Coeficiente basico | Nivel de control | Correccién

Reducido +0.05

ACERO ¥s = 1,15 Normal 0
Intenso -0.05
) Reducido +0.20

HORMIGON Ye =15 Restantes Casos 0
Intenso -0.10

Fuente: Norma CBH-87
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Los valores basicos de los coeficientes de seguridad, para el estudio de los estados limites

ultimos, son los siguientes:

Coeficientes de minoracion del acero

Coeficiente de minoracion del hormigén

Coeficiente de las acciones de efecto desfavorable

2.5.3.4. Hipotesis de cargas.- Cuando la reglamentacion especifica de las estructuras no

indigue otra cosa, se aplicaran las hip6tesis de cargas enunciadas a continuacion.

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

procedera segun la CBH-87 de la siguiente forma:

Para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de carga que a

continuacidn se indican, y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable, excepcion

hecha de la Hipdtesis 111, que sélo se utilizara en las comprobaciones relativas a los estados

limites ultimos. En cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta, solamente, aquellas acciones

cuya actuacion simultanea sea compatible.

HIPOTESIS |
HIPOTESIS 11

HIPOTESIS Il

7/fg .G+]/fg Q
0.9 (1 -G +7g-Q)+0.9-y W

0.8 (14 -G+ 74 - Qg J+ Fig W,
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Donde:

G = Valor caracteristico de las cargas permanentes.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables de uso.

W = Valor caracteristico de las cargas de viento.

Qeq = Valor de las cargas variables durante la accion sismica.
Weq = Valor de las cargas de viento durante la accion sismica.
Feq = Valor caracteristico de la accion sismica.

Los coeficientes de ponderacion ), para el caso de control normal de ejecucion que

recomienda Jiménez Montoya son los siguientes:

V1 = 1. Si el efecto de las cargas permanentes es favorable.

7t =1,50 Si el efecto de las cargas permanentes se desfavorable.
71 = 0 si el efecto de las cargas variables es favorable.

7t = 1,60 Si el efecto de las cargas variables es desfavorable.

La hipdtesis Il s6lo se utiliza en la comprobacion relativa de las demas hipdtesis segun lo
establecido en la norma boliviana CBH-87.

2.5.4. Bases de calculo.- En el estudio de las secciones de forma cualquiera sometidas a
solicitaciones normales, en el estado limite Gltimo de agotamiento resistente, es decir en el
agotamiento por rotura o por deformacidn plastica excesiva, se efectla bajo las siguientes

hipétesis.

2.5.4.1. Caracterizacion del estado limite altimo (E.L.U.).- En todas las solicitaciones que
se presentan en una seccion que van desde traccion a compresion centrada se conocen las

deformaciones de las fibras extremas de la seccion en estudio.

2.5.4.2. Compatibilidad de deformaciones.- Bajo solicitaciones normales a la seccion tanto
la armadura de acero como el concreto tienen la misma deformacién. Se admite la hipotesis
de Bernoulli de que las deformaciones normales a una seccion transversal siguen una ley de
linealidad plana. Como consecuencia de esta hipotesis y de la anterior, al conocerse las
deformaciones en dos fibras de la seccion las demas quedan determinadas mediante

trigonometria simple.
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2.5.4.3. Diagrama tension deformacion del hormigon.- En el diagrama de esfuerzo y
deformacion del concreto parabola-rectangulo, formado por una parabola de segundo grado
y un segmento rectilineo. El vértice de la parabola se encuentra en abscisa 2 por 1000, que
es la deformacion de rotura del hormigon en compresion simple, y el vértice del rectangulo
en la abscisa 3.5 por 1000, que es la deformacion de rotura del hormigon en flexién. La
ordenada méxima de este diagrama corresponde a una compresion de 0.85*fcq ,siendo fcq la

resistencia minorada o de calculo del hormigon a compresion.

UE"

OE5 fed[ ™ 7777

Zc

0.0020 0.0a3s

Figura 2.2. Diagrama parabola rectangulo (fuente: Norma CBH-87)

Este diagrama conduce a resultados perfectamente concordantes con la experimentacion

existente.

2.5.4.4. Diagrama tension deformacién del acero.- La tension en cualquier armadura se
obtiene a partir de la deformacién de la fibra correspondiente, mediante el diagrama tencién

deformacion de calculo del acero.

En la normativa espafiola se admite a falta de datos experimentales, el diagrama caracteristico
del acero sea formado por una recta de Hooke y otra recta inclinada determinada como se

indica en la figura.

La rama de compresion es simétrica a la de traccion respecto al origen. Como maodulo de

deformacion del acero se admite un valor de E = 2x10° N/mm? (MPa).
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Figura 2.3. Diagrama tencion deformaciéon del acero (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

2.5.5. Dominios de deformacién.- Para el célculo de la capacidad resistente de las secciones,

se supone que el diagrama de deformaciones pasa por uno de los tres (3) puntos, A, Bo C

definidos en la figura.

K= -

10%.

Figura 2.4. Dominios de deformacion (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

Dominio 1: Traccion simple o compuesta: toda la seccion esta en traccion. Las rectas de

deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento del acero mas

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

giran alrededor del punto A.

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

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

El alargamiento de la armadura mas traccionada estd comprendido entre el 10 por mil y &y,

siendo &y el alargamiento correspondiente al limite elastico del acero.

Dominio 4: Flexion simple o compuesta: las rectas de deformacion giran alrededor del punto
B. El alargamiento de la armadura mas traccionada estd comprendido entre ey y 0 y el

hormigon alcanza la deformacion méaxima del 3,5 por mil.

Dominio 4.a: Flexion compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe una
pequefia zona de hormigon en traccion. Las rectas de deformacidn, giran alrededor del punto
B.

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

deformacion de rotura del hormigdn por compresion: gcy = 2 por mil.

2.5.6. Flexion.- La flexién segun el libro de Hormigon Armado de Jiménez Montoya, se

analiza como a continuacion se describe:

La profundidad del eje neutro varia en el intervalo 0.259*d <x<x,,Y las rectas de

deformacion giran alrededor del punto B, es decir que la deformacion de la fibra méas
comprimida del hormigdn alcanza su valor de agotamiento gc = 0.0035, al que corresponde

unatencionigual a 0.85* f_, . La deformacion €1 de la armadura de traccion esta comprendida
entre 0.010> ¢, > £, Yy por tanto esta armadura tendré una tencion igual a su resistencia de

calculo f. En este dominio tanto el hormigén como la armadura de traccion alcanzan su

resistencia de calculo, por lo que se dice que existe flexion perfecta, como se muestra en la

figura.
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Figura 2.5. Seccion sometida a flexion simple (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

La deformacion de la armadura comprimida, con recubrimientos d, = 0.10d , es:

x—d,
X

g, =0.0035- >0.00215

A la que corresponde una tencion igual a f, para los aceros normalmente empleados.

Incluso para recubrimientos mayores puede admitirse, en este dominio que la armadura de

compresion alcanza su resistencia de calculo sin error apreciable.

Para las secciones rectangulares sometidas a flexion simple o compuesta, en las que la

profundidad del eje neutro sea 0.259+d <x<x,,,, las ecuaciones en el estado Gltimo de

agotamiento, pueden ponerse en la forma:

N, =0.6881-b-x-fy, +A,-f, —A-f,
N, -€=0.6881-b-x- f, -(d-0.416-x)+ A, - f, -(d —d,)

En donde las deformaciones, asi como las tenciones y esfuerzos, se han tomado en valor

absoluto.

Para secciones rectangulares sometidas a flexion simple, con profundidades del eje neutro no
superiores al valor limite, las ecuaciones de equilibrio, en el estado Gltimo de agotamiento

son:

0=b-x-f, -w+Ao,-A f,
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M,=b-x-f,-w-(d-1-x)+ Ao, -(d-d)

u

X 1
_S f )
d ~ 1+1.429x10°- f (f,4 en N/mm?)

E=

En estas ecuaciones los términos A"y A corresponden al area de aceros comprimida y al &rea
traccionada respectivamente, en cuanto a d', es la distancia desde la fibra mas comprimida

al centro de gravedad de los aceros en compresion. Por otra parte ya se dijo que en la practica

puede adoptarse o, =0 para £<0.1667 y 0, = fyd para &>0.1667.

Estas ecuaciones pueden ponerse de la siguiente forma adimensional:

a):ég.(//+a)'.2
fyd

U= L, +a)'-&-(1—5')
Fa
Con los siguientes significados:
. M, e A-f, e A-f,
b-d?®-f, b-d-f, b-d-f,

X d'
= —_— 5':—
g d d

Siendo y y 4 los pardametros que cuantifican el area y el centro de gravedad del diagrama de

compresiones del hormigon, cuyos valores son:

e Dominio2; Tabla14.1. Hormigén Armado Jiménez Montoya
e Dominio3; =0.6881 A1=0.4160

Para secciones rectangulares sometidas a flexion simple, con profundidades del eje neutro
superiores al valor limite, las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad de deformaciones,

en el estado Gltimo de agotamiento, domino 4 son:

0=0.6881-b-x-f, + A"f, —A-0
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M, =0.6881-b-x- f -(d —0.4160-x)+ A"f, -(d - d)

d—-x

& =0.0035-
X

o =¢ E <fy,

Pero este caso se presenta solo excepcionalmente en la practica, por dar lugar a soluciones

poco econdmicas, ya que el acero no se aprovecha integramente.

2.5.7. Compresion.- Por definicion para que exista compresion simple o compuesta el eje
neutro ha de estar situado fuera de la seccion, de modo que sea h < x < +oo. Todas las fibras
de la seccion estan comprimidas y las rectas de deformacion corresponden al dominio 5, con
pivote en el punto C (ver figura 2.6.), corresponde a este caso las solicitaciones de

compresion con débiles excentricidades.

Deformaciones  Tensiones del Tensiones

hormigdn del acero
) 35 oo 085'fcd  _ | Aty
fyd Az 1 Ny zz
—t—
[Pa———
P
1 G
A 1 Ay
) 1 1%
_________ o e mm———

Figura 2.6. Seccion sometida a compresion (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

La deformacidn y tension de la fibra mas comprimida del hormigdn son respectivamente,

&, <0.0035 y 0.85- f,. Ambas armaduras trabajan a compresion, la menos comprimida Az

con una tension o, < f,, y la mas comprimida Az con tencién igual a f .

Para secciones rectangulares sometidas a compresion simple o compuesta, en las que la
profundidad X del eje neutro sea h < x < +oo, las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad
de deformaciones, en el estado Ultimo de agotamiento, pueden escribirse de la siguiente

manera.
N,=b-h-f,-w+A .o +A- T,

N,-e,=b-h-f,-w-(1-h—d,)+A -o,-(d-d,)

u
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x—d
81:0002m Gl:‘c"l'EsSfyd

Férmulas que derivan de tomar momentos respecto a la armadura A2 mas comprimida. Al

area del segmento de compresiones se le ha designado por h- f_, -y, y al distancia de su

centro de gravedad a la fibra mas comprimida por 2-h.

Los valores de  y A se han tabulado en funcion de &=X/h, cuya variacion puede verse

en la tabla del anexo (anexo A.XI1.).

Debe tenerse en cuenta que para pequefias excentricidades, se han tomado momentos
respecto a la armadura mas comprimida, lo que tiene ventajas para la resolucion de ciertos

problemas.

Con respecto al disefio de elementos que estan sometidos a compresion simple 0 compuesta

se pueden utilizar los diagramas de interaccidn que se presentan en los anexos.

2.5.8. Cortante.- Para el disefio en el estado limite de agotamiento del cortante en una pieza

se tienen que verificar las siguientes expresiones:

El primer término de estas expresiones es el esfuerzo cortante reducido del célculo:

Vig =V +V 4 +Vy

En donde las expresiones vV, y V., son las fuerzas de pretensado y la componente de

tracciones y compresiones en secciones de canto variable (cartelas) respectivamente, en

estructuras de hormigén normales se puede considerar V,, =V,.

Para el caso habitual de edificaciones, el cortante ultimo por compresion oblicua del alma

V,,” en piezas de hormigon armado en flexion simple con axiles despreciables armadas con

cercos o estribos el cortante Gltimo por agotamiento por bielas resulta:
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V,, =0.30f, b, -d

En donde b,y d son el ancho del alma y el canto Util respectivamente, esta formula es

aceptable solo para piezas de hormigdn armado ordinarias.

El esfuerzo cortante ultimo de agotamiento por cortante por traccion en el alma, se puede

estimar segun la ecuacion:
Vu2 :ch +Vsu

Endonde V,, y V,, son la contribucion del concreto para resistir el cortante y la contribucion
de las armaduras transversales para cortante respectivamente. Para el primer término del

segundo miembro de la ecuacion, en situaciones normales de construccion se puede admitir

la siguiente expresion:

V,="f

cu

‘b

(o]

-d

cv

Y su expresion f_,, que es la resistencia virtual a cortante del hormigon se puede estimar de

la siguiente manera:

200

Donde:

& = coeficiente de la influencia del canto Util.

p,= cuantia del acero longitudinal.

Aq = es el area de aceros longitudinal de traccion anclada una distancia igual o mayor a d
Y para la contribucién del acero para el cortante, en construcciones normales de hormigén

armado, reforzadas cercos o estribos se puede decir que se satisface con la siguiente

expresion:




24

En esta ecuacion las expresiones A y S, son el area transversal de aceros y la separacion de

estribos.

2.5.9. Elementos estructurales.- Las estructuras de hormigon armado estan constituidas por
diferentes elementos que presentan monolitismo, y vinculacion muy rigida, son diferentes
entre si y trabajan eficazmente bajo esfuerzos determinados para cada tipo de elemento, asi
por ejemplo las vigas tienen que trabajar en flexion y las columnas en compresion, etc. A
continuacion se veran las formas para dimensionar estos elementos bajo criterios de

seguridad.

2.5.9.1. Vigas.- Para el disefio de las vigas se emplea las ecuaciones simplificadas del

diagrama rectangular, el cual se basa en una aproximacion del area comprimida, y se asume
un bloque de compresiones rectangular de profundidad igual a ¥ =0.80-X que es la altura

equivalente del rectangulo, a continuacion se detallan las ecuaciones a ser empleadas.

Para el disefio de las armaduras de flexion en E.L.U. conocidas las dimensiones y resistencias

de los materiales, las ecuaciones usadas son las siguientes.

Determinacion de la necesidad de una armadura de compresion:
M, <0.251-b-d?- f
Profundidad del bloque de compresiones:

y=d-|1- [1- M, 5
0.425-b-d?- f,

Capacidad mecanica de las armaduras y area de aceros:
U=A-f,=085b-y-f,

Para el disefio de las armaduras para esfuerzos cortantes, en E.L.U. se deben verificar las

siguientes desigualdades.

V, <V,
V, <V,

V, =030-b-d-f, V, =b,-d-f
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La separacion de los estribos viene dada por la menor de las siguientes condiciones:

S, £30cm
§,<0.85-d
S, <3:b

Para la comprobacion de secciones de hormigon armado se puede emplear las siguientes

ecuaciones con la finalidad de determinar el esfuerzo Gltimo que puede soportar la seccion:

0=085-b-y-f,+A -f,—A-f,
M, =0.85-b-y-f, -(d—%}A& fy-(d-d")

2.5.9.2. Columnas.- En el disefio de soportes de hormigén armado la norma boliviana

recomienda las siguientes consideraciones constructivas.

En el caso de columnas cuadradas o rectangulares el diametro minimo de los aceros

longitudinales sea #12 y como minimo tendran que ser cuatro, en el caso de columnas

circulares tendran que ser 6¢12 como minimo, también se tendra en cuenta que la

excentricidad minima ficticia sea h/20 0 2 cm.

En el analisis de soportes de concreto se debe tener en cuenta los efectos del pandeo estos
son ocasionados por la fuerza axial y el momento flector producido por la dicha fuerza y su

excentricidad.

Para evaluar el pandeo es necesario determinar si un pdrtico es traslacional o intraslacional,
o dicho de otro modo si sus nudos sufren movimientos horizontales o no. La norma boliviana

clasifica si un portico es traslacional o intraslacional con las siguientes desigualdades:

<06 Sinx>4

h <0.2 Si
El Il n<4
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Donde:

N = namero de plantas de la estructura.
h = altura total de la estructura desde la cara superior de los cimientos.

N = suma de las reacciones de los cimientos, con la estructura totalmente cargada.

> El= suma de rigideces a flexion, de los elementos de contraviento, en la direccion

considerada, tomando para el calculo de “I”, la seccidn total no fisurada.

La longitud de pandeo geométrico de un pilar se define como la longitud entre los puntos de
momento cero o puntos de inflexion bajo efectos de pandeo, esta longitud de pandeo es igual
a la longitud del pilar multiplicado por un coeficiente de pandeo el cual puede ser

cuantificado mediante los siguientes monogramas.

YA k ¥Yp WA k i
50.0 = T 10 £ 50.0 == — == [ oo,
10,0 3 4 - 10.0 e 2007 F 00 500
s0 3 5.0 0 300 ’ — 30

= P = 30,0 — I 50 [ 300

3.0 — — 3.0 20.0 — —— 4.0 — 20.0

2.0 — + — 2.0 } T B
- = 100 | 41 100
—-os 2.0 . F 2 — %6

1.0 — — 10 7.0 — T — 7.0
&2 + — 68 6.0 — T D
07 — — 0.7 5.0 — — 3.0
0.6 —| T [— 0.6 4.0 — —— 2.0 — 4.0
0.5 — 0.5 ] T L
o> | F o 3.0 T 30
0.3 — — 0.3 2.0 — T — 2.0

- ——15
—T— 0.6 1 r
02 — [— 0.2 T
7 B 1.0 — -+ — 1.0
0.1 T — 0.1 ] + L
o —! —Lwus — 0 o — —|—1wv —wu

(a) (b)

Pdriicos arriosmrados FOricos Bo arriosiradoes

Figura 2.7. Monograma para coeficientes de pandeo de pérticos (Norma CBH-87).

En estructuras a porticadas se pueden considerar pilares aislados, en los que la posicion de
los puntos donde se anula el momento de segundo orden no varia con el valor de la carga, en

cuyo caso el coeficiente de empotramiento se puede determinar con la siguiente tabla.
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TABLA 2.6.

Coeficientes de pandeo para pilares aislados

Sustentacion de la pieza de longitud ( k
Un extremo libre y otro empotrado 2
Ambos extremos articulados 1
Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
Soportes elasticamente empotrados 0.70
otros casos 0.90

Fuente: Norma CBH-87

Con los valores de la longitud de pandeo geométrica y mecanica se puede determinar el

método por el cual disefar la columna, segln su esbeltez, la norma recomienda:

A <35 (geométrica 1 <10) columna corta se desprecia los efectos de pandeo.

35< <100 (geométrica 10 < 1 <29) se aplica el método de la excentricidad ficticia.
100 < A < 200 (geométrica 29 < 4 < 58) se aplica el método general.

A > 200 (geométrica A >58) no es recomendable columnas con esta esbeltez.

El método de la excentricidad ficticia es aplicable a columnas que tengan esbelteces
comprendidas entre 35< 1 <100 (geométrica 10< 4 < 29), la seccion debera disefiarse para
una excentricidad total igual a:

€

ot — € 7€, <F6,

h+20e, 1°

o]

e, =(1+0.128)s, + g)m. =

Donde:
e, = excentricidad de calculo de primer orden equivalente:
e,= 0.6e,+0.4 e, para soportes intraslacionales.

e.= e, para soportes traslacionales.

e
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e, = excentricidad ficticia equivalente a los efectos de segundo orden.

e,= excentricidad de calculo maxima de primer orden, tomada con signo positivo.

e,= excentricidad de calculo minima de primer orden tomada con el signo que le
corresponda normalmente €, y €, son las excentricidades en los extremos.

I, = longitud de pandeo del soporte.
I, = radio de giro de la seccion bruta del hormigon en la direccion considerada.
¢,= f, /E,=deformacion del acero en su resistencia de calculo f .

& = parametro auxiliar para tener en cuenta los efectos de la fluencia:
& =0.003 cuando el axil cuasi permanente no supera el 70% del axil total.
& =0.004 cuando el axil cuasi permanente es mayor del 70% del axil total.
3 = factor de armado:
= 1.0 para armaduras en las caras frontales
= 3.0 para armaduras en las caras laterales
S = 1.5 para armaduras en las cuatro caras

h = canto total medido paralelamente al plano de pandeo

En el caso de secciones rectangulares el radio de giro puede definirse i, =h/3.464 y la

expresion anterior queda de la siguiente forma:

0

h+20e, 1
"h+10e, '14.434h

e, =(1+0.128)¢, +

Alternativamente a esta formula se puede utilizar los diagramas de interaccion que es una

forma mas sencilla y eficaz de disefiar columnas de hormigén armado.

2.5.9.3. Losas.- Las losas son los elementos estructurales que soportan directamente las
cargas de servicio, se distinguen dos casos segun su forma de apoyo, las losas apoyadas en

sus dos bordes paralelos y las losas apoyadas en sus cuatro bordes.
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En las losas apoyadas en dos bordes paralelos se pueden apreciar dos casos, para determinar
su forma de calculo, segun la carga que reciben puede ser distribuida o puntual en este disefio
se plantean solo cargas distribuidas, en consecuencia a las losas apoyadas en sus dos bordes

paralelos y que estan sometidas a cargas distribuidas se las calcula de la siguiente forma:

A

2

e Como una losa apoyada en su contorno, suponiendo sus bordes libres como

e Comounavigasi I, <

: : o
simplemente apoyados si |, > Ey , ¥ se supone la relacion I—X >2.5.,
y

2.5.9.4. Zapatas.- Para disefiar las cimentaciones superficiales de zapatas aisladas se

emplean las siguientes ecuaciones, que sugieren el libro de “hormigén armado” de Jiménez

Montoya y el libro de “Caélculo de estructuras de cimentacion” de José Calavera.

Para un pre dimensionamiento se calcula un peso inicial de la zapata y su area en planta:

5 10020y, A ap N-A+B)
100 o

adm

Se calcula el esfuerzo del terreno sobre la zapata:
N
o, =—L
a-b
Se determina el vuelo maximo de la zapata y su canto Util:

a—a .
V= o d- 1.1.0, v
2 o, +370

Una vez determinadas las dimensiones de la zapata se verifica que el esfuerzo de la zapata

es menor que el admisible del terreno.

Se comprueba el vuelco y el deslizamiento de la zapata, con las ecuaciones propuestas por la
CBH-87.
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(N+G)-2
—hz >1.5  (Comprobacion al vuelco)

(N+G)tang, >15 (Comprobacion al deslizamiento)

Donde:

N = esfuerzo normal de servicio

G = peso de la zapata

M = momento de servicio actuante sobre la zapata
Q = fuerza horizontal

@ =angulo de friccion interna del suelo

Para el disefio en E.L.U. se tiene que trabajar con los esfuerzos mayorados, los disefios se

hacen nivel seccion para determinar los refuerzos de acero para flexion y cortante.

Para el disefio de flexion se utilizan las ecuaciones que sugiere el libro de “Caélculo de

estructuras de cimentacion” de José Calavera, que a continuacion se muestran:
Momento de disefio a 0.15 del interior de la columna:
o 2
M, =—-b-(v+0.15-a,)
2
La cuantia reducida y mecanica de las armaduras se calcula con las ecuaciones generales de

flexion:

M,

=— ¢ w=u-\1+ U=A-f,=w-b-d-f
bd-f_ ,u( :U) A fy =0 o

U

Para el disefio del cortante se utiliza la ecuacion sugerida por el libro de “Hormigén armado”
de Jiménez Montoya:

V, =0,-b-(v-d)

Se tiene que verificar la siguiente condicion para saber si se necesita de armadura de cortante,
segun la CBH-87:
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V,=2-b,-d,-f,

2.5.10. Estados limites de servicio (E.L.S.).- En los estados limites de servicio se pueden

verificar los mas importantes que son los de agrietamiento y de deformacién o flecha.

2.5.10.1. Comprobacion de la flecha.- No sera necesaria la comprobacion de la flecha en
aquellos elementos cuyo canto uatil d, cumpla simultaneamente las dos condiciones

siguientes:

d> 30e,*1, (1) d>50-% ¢ *I (2)
g+q

siendo:

¢, = alargamiento unitario del acero, correspondiente al limite elastico.

G = carga permanente repartida que actta sobre el elemento.

Q = carga variable repartida (g+q = carga maxima total).

l; = longitud ficticia de la pieza expresada en las mismas dimensiones que d, cuyo valor, en

funcion de la longitud real | es el siguiente:

l;}=2.4 1, si la pieza esta en voladizo.
;= 1, en las vigas simplemente apoyadas.
;= 0.8 1, en vigas empotradas en un extremo y apoyadas en el otro.

;= 0.6 1, en vigas empotradas en ambos extremos.

2.6. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion de obras,
forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos respectivos y

en el contrato. Son muy importantes para definir la calidad de los acabados.

Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:
e Definicién

e Materiales, herramientas y equipo.
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e Método constructivo.
e Disposiciones administrativas.

e Medicion y forma de pago.
2.7. Precios unitarios

Este sistema es analitico por el cual el calculista en base a los pliegos de condiciones y
especificaciones técnicas y a los planos arquitectonicos, estructurales constructivos se calcula
el precio unitario de cada uno de los items que forman parte de la obra como asi mismo los
correspondientes volimenes de obra, estableciéndose en cantidades matematicas parciales

las que se engloban en un total.
Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:

a)  Costos directos.- El costo directo del precio unitario de cada item debe incluir todos
los costos en que se incurre para realizar cada actividad, en general, este costo directo
estd conformado por tres componentes que dependen del tipo de item o actividad que

se esté presupuestando. (Excavacion, hormigon armado para vigas, replanteo, etc.).

» Materiales.- Es el costo de los materiales puestos en obra. El costo de los materiales
consiste en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en una determinada
actividad o item, esta cotizacion debe ser diferenciada por el tipo de material y buscando
al proveedor mas conveniente. El precio a considerar debe ser el puesto en obra, por lo
tanto, este proceso puede ser afectado por varios factores tales como: costo de transporte,
formas de pago, volimenes de compra, ofertas del momento, etc.

Otro aspecto que se debe tomar en cuenta en lo que se refiere a los materiales es el
rendimiento que tienen estos, es decir la cantidad de material que se necesita en una

determinada actividad o item.

» Mano de Obra.- La mano de obra es un recurso determinante en la preparacién de los
costos unitarios. Se compone de diferentes categorias de personal tales como: capataces,
albafiiles, mano de obra especializada, peones y demas personal que afecta directamente

al costo de la obra.
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Los salarios de los recursos de mano de obra estan basados en el nimero de horas por
dia, y el nimero de dias por semana. La tasa salarial horaria incluye: salario basico,
beneficios sociales, vacaciones, feriados sobre tiempos y todos los beneficios legales que

la empresa otorgue al pais.

Maquinaria, equipo y herramientas.- es el costo de los equipos, maquinarias y
herramientas utilizadas en el item que se esta analizando.

Este monto esta reservado para la reposicion del desgaste de las herramientas y equipos
menores que son de propiedad de las empresas constructoras. Este insumo, es calculado
generalmente como un porcentaje de la mano de obra que varia entre el 4% y el 15%
dependiendo de la dificultad del trabajo.

Beneficios Sociales.- Las leyes sociales del pais determinan el pago de beneficios
sociales a todas las personas asalariadas que deben ser involucradas dentro del costo de

mano de obra.

Para el mismo se analizan los siguientes topicos:

e Aporte Patronal.

e Bonosy Primas.

e Incidencia de la Inactividad.

e Cargas Sociales:
- Incidencia de los Subsidios.
- Implementos de Trabajo, Seguridad Industrial e Higiene.
- Incidencia de la Antiguedad.

Otros.

Costos indirectos.- Los costos indirectos son aquellos gastos que no son facilmente

cuantificables como para ser cobrados directamente al cliente.

Los costos indirectos incluyen:



34

» Gastos Generales e Imprevistos.- El porcentaje a tomar para gastos generales depende
de varios aspectos, siendo su evaluacion muy variable y dependiendo del tipo de la obra,

pliegos de especificaciones y las expectativas del proyectista.

» Utilidad.- Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica empresarial de cada
empresa, al mercado de la construccion, a la dificultad de ejecucion de la obra 'y a su
ubicacién geografica (urbana o rural).

» Impuestos.- En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor Agregado
(IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). El impuesto IVA grava sobre toda compra
de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos Gltimos la construccion, su costo
es el del 14,94% sobre el costo total neto de la obra y debe ser aplicado sobre los
componentes de la estructura de costos.

El IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier actividad

lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccion del contrato de obra
2.8. Computos métricos

Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y voliumenes de
las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de formulas geométricas

y trigonométricas.

2.9. Presupuesto del proyecto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendrd una edificacion al ser
acabada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los elementos
que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a una serie de
factores de los cual algunos son conocidos o son de facil evaluacion mientras que otros estan

sujetos a la estimacion o criterio del calculista.

Para el desarrollo de una buena evaluacion econémica se utiliza el método de los precios
unitarios el cual se basa en cubicar los items de la obra, cuantificar los insumos de materiales
que se requiera para construir una unidad de cada determinado item, valorar la unidad mas

gastos de impuestos, mano de obra, gastos administrativos y utilidades, para finalmente



35

multiplicar estos precios unitarios por los volumenes de la obra y con esto se suman todos

los valores de los items en conjunto y se estima el precio total de la obra.
2.10. Cronograma de ejecucion del proyecto

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
en un cierto orden. Las actividades estan interrelacionadas en una secuencia légica en el

sentido que algunas de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacién de un conjunto

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

El diagrama de PERT el cual es una representacion grafica de la informacién relacionada con
la programacion donde se muestran las actividades en modo de casillas sujetas al tiempo
pudiendo identificar las actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir

una tras otra, pudiendo ser mas entendible para el ejecutor.
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3. CAPITULO IIl INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Generalidades

Los resultados obtenidos de la aplicacion de los conceptos del marco tedrico al Disefio
Estructural del Nuevo Centro de Salud de Segundo Nivel en la Comunidad de Yaguacua, se

presentan el siguiente capitulo.

B

0

DDA

Elevacion Principal

Figura 3.1. Vista en perspectiva del edificio (fuente: Plano Arquitectdnico)

En cuanto a los aspectos de funcionalidad es un modelo idoneo para el desarrollo de las
actividades a cumplir por lo que se debe buscar una solucion estructural, para que el edificio
brinde el servicio para el cual esta disefiado.

3.2. Andlisis del levantamiento topogréafico

Se realiz6 el levantamiento topografico con el manejo de la ESTACION TOTAL-SOKKIA
SET 630RK vy de este se obtienen las curvas de nivel y la ubicacion de las coordenadas del

terreno para el emplazamiento de la estructura.

El terreno asignado para la construccion del Nuevo Centro de Salud de Segundo Nivel en la
Comunidad de Yaguacua tiene una superficie de 2650 m2; donde se tiene 50 m de frente por
53 m lateralmente, topograficamente se considera una superficie semiplana con un desnivel

inferior al 1%.
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Figura 3.2. Lugar de Emplazamiento (fuente: elaboracién propia)

3.3. Analisis y resultados del estudio de suelos

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de penetracion
estandar “S.P.T.” en el area de emplazamiento. Dicho ensayo se realizé en tres pozos, con
una profundidad de hasta 3,5 m en cada uno. También se extrajo el material necesario para

realizar los ensayos correspondientes para su clasificacion.

Para el Pozo N°1 se realiz6 el ensayo a 2 y 3,5 m donde se pudo determinar el mismo tipo de
suelo en el estrato, que clasificando por el Sistema Unificado (SUCS), es un “CL” arcilla
inorganica de baja compresibilidad, con una capacidad portante de 1,62 y 1,77 kg/cm?

respectivamente con caracteristicas medianamente compacta.

Para el Pozo N°2 también se realiz6 el ensayo a 2 y 3,5 m donde se pudo determinar el mismo
tipo de suelo en el estrato, clasificando por el Sistema Unificado (SUCS), es un “CL” arcilla
inorganica de baja compresibilidad, con una capacidad de 1,65 y 1,81 kg/cm?
respectivamente también posee caracteristica medianamente compacta.

Por su parte, en el Pozo N°3 también se realizo el ensayo a 2 y 3,5 m donde se pudo
determinar el mismo tipo de suelo en el estrato, clasificando por el Sistema Unificado
(SUCS), es un “CL” arcilla inorganica de baja compresibilidad, con una capacidad de 1,60 y
1,75 kg/cm? respectivamente también posee caracteristica medianamente compacta.



38

Una vez analizado los dos pozos con calicatas de hasta 3,5 m de profundidad se llego a la
conclusién que se posee un terreno favorable con las mismas caracteristicas en toda la zona
de emplazamiento, como asi también la capacidad portante del suelo es buena y firme, apta
para ser fundada, por lo que para el proyecto se empleara cimentaciones superficiales
mediante zapatas aisladas a una profundidad de 2 metros y un esfuerzo admisible del suelo
de 1,60 kg/cm?.

El detalle de las planillas del estudio de suelos se encuentra adjunta en anexos del presente

trabajo.

POZO 1

POZO 2

POZO 3 u

Figura 3.3. Ubicacion de pozos de estudio (fuente: elaboracion propia)

3.4. Analisis de acciones sobre la estructura

Las cargas y acciones que afectan a este proyecto fueron analizadas y calculadas segun la
normativa DBSE-AE, (Decreto Basico de Seguridad Estructural - Acciones sobre
Estructuras), que es la norma de acciones sobre edificios de Espafia, y también se tomd en
cuenta el reglamento boliviano de hormigén CBH-87, para la determinacion de los pesos de

los elementos de hormigon armado.

3.4.1. Analisis de cargas muertas.- Las cargas muertas son todas aquellas que tienen
accion permanente sobre la estructura, son originadas por el peso propio de los elementos

estructurales, y de todos los componentes de la edificacion que generen cargas estaticas
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permanentes, como ser las tabiquerias de ladrillo 6 huecos, el piso cerdamico, barandillas,

ventanas, etc.

3.4.1.1. Peso propio de los elementos.- Segun el articulo 6.2.2.1. de la norma CBH-87 el

peso de los elementos de hormigdn armado con cuantias normales es:

HeA° con cuantia normal = 25 KN/m3 = 2500 kg/m3

3.4.1.2. Peso del piso de cerdmica.- Comprende el peso de la cerdmica y el mortero de

cemento para su colocacion.
Peso de ceramica de 43x43 cm por metro cuadrado:
Datos:

Peso de ceramicos por m? = 34 kg/m? (Catalogo CERABOL).
m? por caja = 2 m? (Catalogo CERABOL).

Ymorero =19 @ 23 KN/m? = 21 KN/m?® (Norma DBSE-AE).
Peso,, i =1m’ -?;4k? =17kg/m? =17kg/m?-10=170N /m?* = 0.17KN /m?
m

Peso =0.02m-21KN /m?® = 0.42KN /m?

mortero

+ Peso

mortero

CM (piso de ceramica) = Peso

ceramica

CM (piso de cerdmica) = 0,60 KN/m?

3.4.1.3. Peso de muros y tabiqueria.- En la estructura existen dos tipos de tabiqueria de
ladrillo segun su espesor, esta el muro de espesor 18 cm y el de 12 cm, el primero se usara

en la planta baja y el segundo se utilizara en el resto del edificio.

Peso de muro de ladrillo 6 H e = 18 cm con revoque y planchado por m?:



Datos:
Peso ladrillo 6H pza. = 3.5 kg (catalogo INCERPAZ).
Vmorers = 21 KN/m® (Norma DBSE-AE).

¥ o = 12 @ 18 KN/m® = 15 KN/m?® (Norma DBSE-AE).

1m?

(0.24m+0.015m)- (0.12m +0.015m)

o]
N °ladrilios =

=29ladrillos

PeSOLyie. = 3.5Kg - 29 =101.5kg -10m/s? =1015N =1.01KN
PeS0,, o = (IM? -0.18M)—29-(0.18m - 0.24m - 0.12m) = 0.029m° - 21KN / m® = 0.61KN
PESO04,0q0 = (0.01M-1m? ). 2 = 0.02m° - 21KN / m® = 0.42KN

Peso,,, = (0.005m-1m?). 2 = 0.01m* - 156KN / m? = 0.15KN

Peso por un metro lineal de muro de espesor 18 cm:

Pes0,,,, = PESO,4itio T PESO,ptero + PESOyq0que + PESO, = 2.19KN =

Peso,,,, =2.19KN /Im? = 2.2KN /m?

Peso de muro de ladrillo de 6 H e = 12 cm con revoque y planchado por m?:

Datos:

Peso ladrillo 6H pza. = 3.5 kg (catdlogo INCERPAZ)
Vmortero — 21 KN/m3 (Norma DBSE'AE)

¥ o = 15 KN/m?® (Norma DBSE-AE)

1m?

(0.24m+0.015m)- (0.18m +0.015m)

0
N °ladrilios =

= 20ladrillos

Pes0, e, = 3.5Kg - 20 = 70kg -10m/s? = 700N = 0.7KN
P€SO, o = (IM? -0.12M)—20-(0.18m - 0.24m - 0.12m) = 0.016m° - 21KN / m® = 0.34KN
PeSO04,0q0e = (0.01M-1m? ). 2 = 0.02m° - 21KN / m® = 0.42KN

Peso, .., = (0.005m-1m?). 2 = 0.01m? - 15KN / m* = 0.15KN

40
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Peso por un metro lineal de muro de espesor 12 cm:

Peso,,., = PS04, + P€SO

muro

+ Peso + Peso,,, =1.61KN =

mortero revoque

Peso_  =1.61KN/Im? =1.61KN /m?

muro

Peso de muros y ventanas de carpinteria de aluminio por m?:

Peso de carpinteria de aluminio = 25 a 30 kg. (Estimativo de diferentes fuentes)

Peso de carpinteria de aluminio = 28kg -10m/s? = 280N = 0.28KN
Peso por un metro cuadrado = 0.28 KN/1m?= 0.28 KN/m?

Para cargar a la estructura con los pesos de los muros, se tomaré en cuenta la altura del muro
de 3,10 m, sin tomar en cuenta los espacios de ventanas y puertas para homogenizar la carga,
esto con el fin de poder modificar en un futuro la ubicacidn de puertas y ventanas, si los

usuarios asi lo dispondrian.
Peso lineal de muro de 3,1m de altura de ladrillo 6H e=18cm

Peso.  =3.1m-2.2KN/m? =6.8KN /m

muro

CM (muro e=18cm con ventana) = 6,8 KN/m

Peso lineal de muro de 3,1 m de altura de ladrillo 6H e =12 cm:

Peso,,,, =3.1m-1.6KN /m? =4.96KN /m

muro

CM(muro e=0,12m) = 4,96 KN/m

Peso lineal de muro de 3,1 m de altura de aluminio y vidrio:

Peso,,,,, =3.1m-0.28KN /m? =0.87KN /m

muro

CM(muro de carpinteria de aluminio) = 0,87 KN/m

3.4.1.4. Peso de barandillas.- En la instruccion DBSE-AE indica que el peso nominal de

barandas sera de 0.8 KN/m, para este tipo de estructura.
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3.4.2. Analisis de cargas Vivas.- La sobrecarga de uso en un elemento resistente es el peso

de todos los objetos que pueden gravitar sobre el por razon de su uso: personas, muebles,

instalaciones amovibles, materias almacenadas, etc.

Sobrecarga en azotea

Se tomard una sobrecarga de uso para azoteas accesibles privadamente de 1,50
KN/m?.

Sobrecarga en entrepisos

Se tomara una sobrecarga de uso de 3 KN/m? que es una sobrecarga de uso para
oficinas publicas.

Sobrecarga de balcones o volados

Los balcones volados de toda clase de edificios se calcularan con una sobrecarga
superficial, actuando en toda su &rea, igual a la de las habitaciones con que
comunican, mas una sobrecarga lineal, actuando en sus bordes frontales, de 2 KN/m.
Sobrecarga en las escaleras

La sobrecarga de uso que se utilizara para las escaleras es de 4 KN/m?2.

A continuacién, se tiene una tabla utilizada como referencia para determinar las

sobrecargas de usos para la estructura.

Uso del elemento g/ m?
A. Azoteas
ccesibles sélo privadamente
ICO egun su uso
B. Viviendas
Habitaciones de viviendas 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados Segun art. 3.5
C. Hotel h S ,'_ & céarceles, etc.
bl i R 300 I
Balcones volados S SeglGn art. 3.5
D. Oficinas y comercios
Locales privados 200
Oficinas puablicas, tiendas 300
Galerias comercial leras y 400
Locales de almacén Segon su uso
Balcones volados Segun art. 3.5
un art.
F. Iglesias, edificios de reunidtn y de
especticulos
Locales con asientos fijos 300
Locales sin asientos, tribunas, escaleras S00
Baicones volados Segun art. 3.5
G. Calzadas y garajes
Sélo automdviles de turismo 400
Camiones 1.000

Fuente: Jiménez Montoya “Hormigén Armado”, 13* Edicion; Tabla 3.1.
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3.5. Calculo y disefio estructural

El célculo estructural sera realizado con el programa computarizado CYPECAD version
2016, con base en la norma boliviana CBH-87 y todos los resultados de los estudios previos

y de las acciones antes determinadas.

3.5.1. Datos para el célculo estructural.- Los datos de entrada seran los siguientes: La
resistencia caracteristica del hormigon para toda la estructura sera H-21 control normal, el
acero sera AH-500 control normal, el tamafio maximo de arido sera de 19 mm, estos datos

se visualizan mejor en la siguiente tabla:

TABLA 3.2.
Datos de entrada para el calculo
Dato Valor Unidades
resistencia del hormigon H-21 Control normal MPa
resistencia del acero AH-500 control normal MPa
tamafio maximo de arido 19 mm
esfuerzo admisible del suelo 0,16 MPa

Fuente: elaboracién propia

3.5.1.3. Predimensionamiento de vigas y pilares.- ElI predimensionamiento de los
elementos estructurales de vigas y pilares sera llevado a cabo siguiendo las recomendaciones

empiricas que siguen a continuacion:

h= % —> Paradeterminar el canto de las vigas en base a su longitud.

25CmMx25Cm = Para los pilares se empieza con la seccién mas pequefia.

Con estos dos procedimientos se determina las dimensiones iniciales para las piezas, las
cuales iran creciendo a razon de 5 cm hasta que cumplan con todas las medidas de seguridad

exigidas.

Estos procedimientos son empiricos y solo son de referencia con el fin de contar con una
seccion inicial, para el calculo iterativo, hasta que se alcance establecer una seccion que sea
Optima para las exigencias de las cargas de servicio y para todas las acciones definidas con

anterioridad a las que sea sometida la estructura.
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3.5.1.4. Disposicion de las cargas de servicio.- Para cargar a la estructura con las cargas de
servicio se utilizd alternancia de cargas, tal como recomienda la norma CBH-87, el
procedimiento consistird en alternar las cargas de servicio en forma de tablero de ajedrez, los

espacios cargados y no cargados estaran delimitados por las vigas de los entrepisos.

Este procedimiento de cargar alternamente los forjados brinda una mayor idealizacion de la

estructura en estado de servicio, y conlleva a calcular las envolventes con una mayor realidad.

3.5.2. Elementos maés solicitados.- Una vez calculado todo el edificio con el programa
CYPECAD 2016, se revisaron los resultados de los esfuerzos en cada una de las piezas
estructurales y se compararon para designar los elementos més solicitados de toda la

edificacion.

Para propositos analiticos y verificacion revisar el anexo (Anexo A-3), con los cuales se

puede decir que los elementos mas solicitados son los que se denominan en la siguiente tabla:

TABLA 3.3.
Elementos mas solicitados
Elemento Ubicacion
Viga Entre las columnas P28 — P29 primera losa
Columna P9 a nivel planta baja
Zapata De la columna P4

Fuente: elaboracion propia

3.5.3.Esfuerzos de calculo de los elementos mas solicitados.- Con los resultados del
calculo se revisaron y compararon los esfuerzos de todos los elementos estructurales y se
Ilegd a determinar los esfuerzos méas grandes, de los resultados de las envolventes, con los

cuales el programa realizo el disefio estructural los cuales se muestran a continuacion:



3.5.3.3. Viga.- Los esfuerzos de calculo en los E.L.U. vienen dados por las envolventes:
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Figura 3.4. Envolventes de M y V. (Fuente: CYPECAD 2016)
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Estos son los esfuerzos con los cuales se disefiara la viga en los E.L.U. Estados Limites

Ultimos.

3.5.3.4. Columna.- Los siguientes esfuerzos de la columna més solicita fueron obtenidos

del programa y con los mismos se disefiara la columna en los E.L.U. Estados Limites

Ultimos.

-onka

Sz
-179.4

A28

i 9,77
S 1

2816

Esfuerzos del Tramo 3

NNy | MefeN-m) | MylN-m)
218.9 2410 21
319.3 17.2 25
2437 126 21

Pilares:

Figura 3.5. Esfuerzos de disefio de la columna P9 (Fuente: CYPECAD 2016)
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3.5.3.5. Zapata.- Para la zapata elegida sus esfuerzos de célculo en E.L.U. Estados Limites

Ultimos son:

; Esfuerzos del Tramo 3 Filares: =
_0_5474.128 MMy | MefeM-m)|  MydNm)
E 2159 225 15
FelE 3215 17.7 23
= 2546 135 13

2E1.9

Sz z
-160.4 i

Figura 3.6. Esfuerzos de disefio de la zapata P4 (Fuente: CYPECAD 2016)

3.5.3.6. Losa.- Los esfuerzos en E.L.U. de las losas aligeradas vienen dadas por los
esfuerzos locales de las viguetas y de esta forma podemos comprobar todas las exigencias
de la norma CBH-87.

3.5.4. Analisis de los miembros mas solicitados.- Ya fueron designados las piezas mas
solicitadas en el andlisis estructural, y se presentaron las solicitaciones con las cuales fueron
disefiadas por el programa, ahora se procedera a un calculo manual con los datos de los
esfuerzos y secciones definidas, con el objeto de corroborar el céalculo del programa
CYPECAD.

3.5.4.1. Viga.- Los célculos y disefo seran realizados para los estados limites Gltimos E.L.U.
y para los estados limites de servicio E.L.S.

3.5.4.1.1. Disefio en E.L.U.- Se verificaran las armaduras necesarias para resistir los

méaximos esfuerzos mayorados.
3.5.4.1.1.1. Disefio en flexion.-

Disefio de positivos:

Datos:

M,=132.54 KN.m f, =21 MPa 7.=1.50

h =0.50 m f, =500 MPa 7,=1.15

d=0.46m f., =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?
b=0.25m f,, =500 MPa/1.15 = 434.78 MPa = 434782.61 KN/m?

L= 7,42 metros (longitud)



Solucion:
Comprobacion de la armadura de compresion:
M, <0.251-b-d”- f,
M, <0.251-0.25m-(0.46m)? - (14000KN / m?)

132.54KN -m <185.89KN -m OK

Profundidad eje neutro y equivalente:

M
=d-|1- [1- d
Y ( \/ 0.425-b-d2-fch

y=046m-|1— [1- 132.54KN -m ~0.11m
0.425-0.25m - (0.46m)? -14000KN / m”

y=0.11m

Capacidad mecanica de las armaduras:

U=A- f,=085b-y-f,
A - f,, =0.85-0.25m-0.11m-14000KN / m? = 327.25KN

U=A - f, =327.25KN

De la tabla 8.10 del libro Hormigon Armado de Jiménez Montoya: (Anexo A-2)
4416 = 349.7KN = 349.7KN > 327.25KN OK

Refuerzo:
A, =4¢16
Area de aceros necesaria:
U
- =p = S2BKN 4 hog753m?
f 434782.61KN /m

As = 7.53 cm?
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Disefio de los negativos: (Izquierda)

Datos:

M,=137.94 KN.m fu =21 MPa 7.=1.50

h=0.50m f, =500 MPa 7,=1.15

i=0.46 m f, =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?
b=0.25m f,, =500 MPa/1.15 = 434.78 MPa = 434782.61 KN/m?

L= 7,42 metros (longitud)

Solucion:

Profundidad eje neutro y equivalente:

y=d-[1- [1- M. >
0.425-b-d?- f

y=046m-|1- [1- 137.94KN -m ~0.115m
0.425-0.25m - (0.46m)* - 14000KN / m?

y =0.115m

Capacidad mecénica de las armaduras:

U=A-f,=085b-y-f,
A, - f 4 =0.85-0.25m-0.115m-14000KN / m? = 342.13KN

U=A-f, =34213KN

4416 =349.7KN = 349,7KN >34213KN ok

Refuerzo:
A =4416
Area de aceros necesaria:
U
=—=A = 357KN == 0.000787m?
f 434782.61KN /m

As = 7.87 cm?




Disefio de los negativos: (Derecha)

Datos:

M,=151.25 KN.m fy =21 MPa 7.=1.50

h=0.50m f, =500 MPa 7,=1.15

i=0.46 m f, =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?
b=0.25m f,, =500 MPa/1.15 = 434.78 MPa = 434782.61 KN/m?

L= 7,42 metros (longitud)

Solucion:

Profundidad eje neutro y equivalente:

y=d-[1- [1- M. >
0.425-b-d?- f

y=046m-|1- [1- 151.25KN -m ~0.128m
0.425-0.25m-(0.46m)’ - 14000KN / m?

y =0.128m

Capacidad mecénica de las armaduras:

U=A-f,=085b-y-f,
A, - f,, =0.85-0.25m-0.128m-14000KN / m? = 380.80KN

U=A - f, =380.80KN

WIO=SBTN . 3838KN >380.80KN ok

1410 = 34.1KN
Refuerzo:
A =4416+1410
Avrea de aceros necesaria:
B ;J_yd A= 434?882..683I<<r|\|\I e = 0-000876m”

As = 8.76 cm?
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Dominio de deformacion:

v Y ~0.12m
0.80 0.80

X, =0.259-d =0.259-0.46m =0.12m

=0.14m

d 0.46m

Xjim = 3 = = =0.28m
1+1.42x107° - f 1+1.42x107° - 434.78MPa

DOMINIO 3
0.12m <0.14m < 0.28m

Cuantias geométricas minimas:

Pmin = 0.0028 Para vigas Norma CBH-87: (Anexo A-2).
Positivos:

A,  7.53cm?
b-d 25cm-46cm

ppositivos -

= 0.0065

0.0028<0.0065 ok

Negativos: (Izquierda)

2
pnegativos = AS = 7.87cm =0.0068
b-d 25cm-46cm

0.0028<0.0068 ok

Negativos: (Derecha)

2
pnegativos = AS = 876cm :00076
b-d 25cm-46cm

0.0028<0.0076 ok

Cuantias mecanicas minimas segin CBH-87: (Anexo A-2).

2
A > 0.04. .. A =0.04- 14000KN /m ~-0.25m-0.50m = 0.000161m?* =1.61cm?
flq 434782.61KN /m
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Positivos

7.53cm® >1.61cm* OK

Negativos (Izquierda)

7.87cm® >1.6lcm*  OK

Negativos (Derecha)

8.76cm* >1.6lcm*> OK

3.5.4.1.1.2. Disefo a cortante

Cortante Izquierda

Datos:

Q, = 152.69 KN f, =21 MPa y.= 150

h=0.50 m f, =500 MPa y,=1.15

4= 0.46 m f_, =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?
b=0.25m f,, =500 MPa/1.15 = 434.78 MPa = 434782.61 KN/m?

L= 7,42 metros (longitud)

Solucion: V,, =V, =152.69KN
V, <V,
V, <V,

Verificacion del cortante Vy1:

V,, =0.30- f_, -b-d =0.30-14000KN / m? - 0.25m - 0.46m = 483KN

152.69KN <483KN ok

Verificacion del cortante Vy2:

f, =0.131-3/f,* =0.131-3/(21MPa)? = 0.997MPa = 997.12KN /m?
V,, =f_ -b-d =997.12KN /m?-0.25m - 0.46m =114.67KN

152.69KN <114.67KN  NO CUMPLE
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Armadura de refuerzo a cortante

vV, =V, -V,, =152.69KN -114.67KN

cu

V,, =38.02KN

Separacion Estribos

Vy _15269KN _ . o
V,  483KN

S
0.20<0.32<0.67 = H <0.6

Entrando en tabla 19.8 del libro Hormigdn Armado Jiménez Montoya 14 edicion, pag. 372,

con la siguiente relacion: (Anexo A-2).

S
Estribo 2 @ 8 q- 0.55 = u = 65.8KN

65.8KN >38.02KN ok

Separacion
S 055
d

s=0.55-d =0.55*%0.46 = 0.25m
Refuerzo

estribosg8c/25¢cm

Cortante Derecha

Datos:

Q, = 162.65 KN f, =21 MPa 7= 1.50

h=0.50 m f, =500 MPa y,=1.15

4= 0.46m f_, =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?
b=0.25m f,, =500 MPa/1.15 = 434.78 MPa = 434782.61 KN/m?

L= 7,42 metros (longitud)
Solucion:
V, =V, =162.65KN
V, <V,
V, <V,
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Verificacion del cortante Vy1:

V,, =0.30- f_, -b-d =0.30-14000KN / m? - 0.25m - 0.46m = 483KN

162.65KN <483KN ok

Verificacion del cortante Vyo:

f, =0.131-3/f,> =0.131-3/(21MPa)? = 0.997MPa =997.12KN /m’
V,, = f_-b-d =997.12KN /m?-0.25m- 0.46m =114.67KN

162.65KN <114.67KN NO CUMPLE

Armadura de refuerzo a cortante

V., =V, -V, =162.65KN —114.67KN

V,, = 47.98KN

Separacion Estribos

Vy _16265KN _ o,
V,  483KN

S
0.20<0.34<0.67 — E§0.6

Entrando en tabla 19.8 del libro Hormigon Armado Jiménez Montoya 14 edicion, pég. 372,

con la siguiente relacion: (Anexo A-2).

s
Estribo 2 @ 8 q- 0.55 = u = 65.8KN

65.8KN >47.98KN ok

Separacion
S 055
d

s =0.55-d =0.55%0.46 = 0.25m
Refuerzo

estribosg8c/25cm
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Armadura de refuerzo a cortante con la cuantia minima por un metro lineal CBH-87:

f
A tas 0021, b, -t
Sseno

Aestribos- (Z -(0.008m)° - 2) -434782.61KN /m?
>0.02-14000KN /m?-0.25m -1m
sen(90)

174.84KN >70KN OK = estribosg8c/25cm

3.5.4.1.2. Disefio en E.L.S.- Se verifican las deformaciones maximas producidas por las
cargas de servicio y peso propio.

Datos:

0, =20.29 KN/m Carga permanente repartida que act(ia sobre el elemento
0, = 14.81 KN/m Carga variable repartida que actla sobre el elemento
L=7,42m Longitud

E, =0.0035 Alargamiento unitario del acero

Verificacion para Estados limites de Servicio
d>30-E, -I,
0.46m > 30-0.0035- (0.6 7,42m)

0.46m=>0.46m OK

d>50-—3_.E, I,
g+q

20.29KN /m
20.29KN /m +14.81KN /m

0.46>50-

-0.0035- (0.6 - 7,42m)

0.46m >0.45m OK

Realizadas las comprobaciones del articulo 8.5.3 de la norma CBH-87, no sera necesaria la
comprobacion de la flecha.
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3.5.4.2. Columna.- El disefio se basa en la determinacion de una armadura simétrica en los

E.L.U. con una seccién dada

Datos:

0.30cm-(0.30cm)’
b= | =1 =

30 cm x =1y 12
h=30cm A=0.30m-0.30m =0.09m’

N, = 330.0 KN

=0.000675m*

L = 3.4 m (longitud)
M ,=34.4 KN.m
M, =28KN.m

o, = 1.70 Coeficiente de pandeo
a,=1.36 Coeficiente de pandeo

Solucién:

Determinacion si la estructura es traslacional o intraslacional.- Para verificar si la
estructura es traslacional o intraslacional se realiz6 un célculo con el programa CYPECAD,
se efectud una iteracion de las secciones de los elementos estructurales para determinar las
dimensiones definitivas de las vigas y columnas, calculadas con la metodologia de
alternancia de cargas para determinar la suma total de las reacciones en los cimientos, bajo

la hipétesis de carga mas desfavorables siendo los resultados obtenidos los siguientes:

TABLA 3.4.
Sumatorio de esfuerzos de pilares resumido del pre disefio

Valores referidos al origen (X=0.00, Y=0.00)
Cota L N Mx My | Qx| Qy T
Planta | () | Hipotesis (kN)_|(kN-m)|(kN-m) | (kN)|(KN)|(kN-m)
Cimentacion|-2.00|Peso propio 6499.5| 71295| 83515(-0.0| 0.0 0.0
Cargas muertas |3708.5|40927| 50910(-0.0|-0.0 0.0
Sobrecarga de uso|2161.2| 24149| 25906(-0.0| 0.0 0.0

Fuente: CYPECAD 2016

Con esto se determind una fuerza normal total de:

> Ny =12369KN
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Se procedio a calcular el modulo de elasticidad del hormigdn y las inercias de las columnas
considerando la seccidn bruta del hormigon.
Modulo secante de elasticidad medio:
E, = 95003/ f, +8
E. = 9500%/21MPA+8 = 29187MPA = 29187009.84KN / m?

E. = 29187009.84KN / m?

Inercias X

5

3
I, = b3h - N°columnas

~0.30m-(0.30m)°

Ix, = 3 -41=0.1107m*

> 1o = 0.1107m*

Por ser una figura simétrica las inercias en el eje x como en el eje y son iguales, por lo tanto:

> Lo =0.1107m*

La altura total del edificio es 8.80 m, Con estos datos se procede a determinar si la estructura

es traslacional o no, segun la norma CBH-87.

=0.54<0.6 INTRASLACIONAL EJE X

Traslacionalidad en el eje X

. \/ 12369KN
29187009.84KN /m? -0.1107m*



Traslacionalidad en el eje Y

o \/ 12369KN
29187009.84KN /m? -0.1107m"*

Longitud de pandeo en X:
I, =, -L=170-3.4m=5.78m
Esbeltez geométrica:

2, =ta 2278 _4q 07
h ~ 0.30m

10< 4, <29=10<19.27 <29 (se consideran efectos de pandeo)

Esbeltez mecénica:

5.78m
/ /0 000675m*
0.09m?

35< 4, <100=35<66.74 <100 (se consideran efectos de pandeo)

=66.74

Se realizara los calculos de las excentricidades.

Excentricidad Accidental

€, = 2£0 >2cm= 30cm >2cm=>1.5cm < 2cm
e, =2cm
Excentricidad de Primer Orden
M,, 34.4KN.m

e, = = =0.104m =10.4cm
N, 330.0KN

€, =10.4cm

Excentricidad Ficticia

.2.10™*
1200

c+10-e, r

f 20. I
efic=(0.85+ X J-C+ 080

=0.54<0.6 INTRASLACIONAL EJE Y
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-10™* =0.083m

2
e, = (0_85+ 434.78MPa] 0.30m+20-0104m  (5.78m)

1200 ) 0.30m+10-0.104m  [0.000675m"
| 0.09m2

€4 =8.3cm
Excentricidad Total
ea = ea +eox +efic
e; =2cm+10.4cm+8.3cm =20.7cm =0.207/m

e; =0.207m

Momento amplificado considerando efectos de 2 orden
M, = N,.e; =330.0KN -0.207m = 68.31KN.m

M, = 68.31KN.m

Para el disefio de las armaduras se utilizara el diagrama de flexion y compresion compuesta

de la pagina 716 del libro Jiménez Montoya 14 edicion: (Anexo A-2).

Como el monograma es para un hormigon H-20 se calcula un ancho ficticio para un hormigén
H-21.

f
b, =b-—% —0.30m. 22MP2 _ 6 30m = b, —0.32m
f o 20MPa —_—
Valores de entrada:
M, _ 68.31KN.m _ 913.47KN
b, 0.32m
Ny = 330.0KN =1031.25KN /m
b, 0.32m

Entrando con estos dos valores se obtiene:

Ay AT
b, b

¥ _ 450KN /m

A - f, =450KN /m-b; = 450KN /m-0.32m =144KN
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Armadura de refuerzo para toda la seccién:

Agrom - Trq =144KN -2 = 288KN

6412 = 295KN 295KN > 288KN OK

Area total de acero;

= 288KN = 0.000662m*

434782.61KN / m?

STotal

As = 6.62 cm?

Cuantia geométrica minima:

Para pilares p,,, =0.006 segin la CBH-87

Ay 6.62cm?
b-d 30cm-27cm

0.008>0006 ok

=0.008

yo)

Comprobacion de las armaduras longitudinales:
A -, 20.05- N,
(0.000662m? / 2) - 434782.61KN /m? > 0.05-330.0KN
143.9KN >16.5KN oKk

ALy <05, A
(0.000662m? / 2) - 434782.61KN /m? < 0.5-14000KN / m?* - 0.09m?

143 9KN < 630KN OK

Disefio de estribos:

Separacion:
S <124, S <12.1.2cm =15cm
S<b-2r = S <30cm-—2-2cm = 26cm
S <30cm S <30cm

S =15cm
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Diametro de estribos:

#6>¢>

: ¢mayor

NPk

¢62¢2%-(12mm):3mm = ¢=6mm

Estribosg6e/15cm

Longitud de pandeoen Y:
I, =a,-L=136-3.4m=4.62m

Esbeltez geométrica:
1, 4.62m

(o)

9" h  0.30m
10< A, <29=10<15.4<29 (se consideran efectos de pandeo)

=154

Esbeltez mecénica:
4.62m

/’tm = La =
/Ly 10.000675m"*
A 0.09m’

35< 4, <100=35<53.35<100 (se consideran efectos de pandeo)

=53.35

Se realizara los calculos de las excentricidades.
Excentricidad Accidental

c m
e, =—2>2cm >2cm=1.5cm< 2cm

& 20
e, =2cm
Excentricidad de Primer Orden
3 M, _ 2.8KN.m

=0.0085m = 0.85cm

e, = =
" N,  330.0KN

e, =0.85cm

Excentricidad Ficticia

fyd c+20-e, | »
€n =| 0.85+ . --2.10
1200 ) c+10-e, r
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-10™* =0.036m

2
e, = (0_85+ 434.78MPaJ 0.30m+20-0.0085m  (4.62m)

1200 ) 0.30m+10-0.0085m  [0.000675m"
0.09m?

€ =3.6CM
Excentricidad Total
€, =€, +€, +€g
e; =2cm+ 0.85cm + 3.6cm = 6.45¢cm = 0.0645m
e; =0.0645m
Momento amplificado considerando efectos de 2 orden
M, = N,.e; =330.0KN -0.0645m = 21.29KN.m

M, =21.29KN.m

Para el disefio de las armaduras se utilizara el diagrama de flexién y compresion compuesta

de la pagina 716 del libro Jiménez Montoya 14 edicion: (Anexo A-2).

Como el monograma es para un hormigon H-20 se calcula un ancho ficticio para un hormigén
H-21.
fa 21MPa

=0.30m-
f o 20MPa

b =b- =0.32m=b, =0.32m

Valores de entrada:

M, 21.29KN.m

=66.53KN
b, 0.32m
Ny _3300KN _, 031 o5kn/m
b, 0.32m
Entrando con estos dos valores se obtiene:

|

Acte A T soknsm
b, b,

A - f,; =150KN /m-b, =150KN /m-0.32m = 48KN
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Armadura de refuerzo para toda la seccién:
Asroar - Flg =48KN -2 =96KN

6412 = 295KN
295KN >96KN QK

3.5.4.3. Zapata.- El disefio de las cimentaciones de este proyecto fue mediante una
fundacion superficial con zapatas aisladas.
Datos:

N, = 530,88 KN O gm = 0.16MPa = 160KN /m?
Mg, = 3,04 KN.m

Q,=1.47KN
N =331,8 KN
M,=1.9 KN.m
Solucion:

Pre dimensionado (zapata cuadrada):
14-0.02-0,,, 14-0.02-160KN/m?

B = =0.11
100 100
AcapbN (L+p) _33L8KN .(1+8.11) _ 368m?
O 100KN /m
A=a-b=a=b=a=+v/A=+3.68m? =1.92m ~ 2.0m
a=h=2.0m
Canto util:
o, = Ny _ 53088KN =132.7KN /m?
a-b 2.0m-2.0m
. . 2 J—
_ 110, Ve 1.1 132.7Kl;|/m .(Z.Om 0.30m)=0.25m ~ 30cm
o, +370 132.7KN /m* +370 2
d =30cm (Constructivo)
Canto Total

h; =d +r =30cm+5cm = 35cm
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Las dimensiones que se asumiran seran las que fueron propuestas en los resultados del

programa por motivo de mayor seguridad.

Dimensiones
a=b=2m
d =0.40m
h=0.45m
Rigidez de la Zapata
Vo <2-h
(20m—030m)<2.a4&n

0.85m < 0.9m — Flexible

Comprobacién de los esfuerzos en el terreno, libro Jiménez Montoya 14 edicion pag. 507
e

relativa — _

a
=V -y, =(2.0m-2.0m-0.45m)- 25KN / m* = 45KN

n

N=P,

zapata

N, =N +P

zapata

= 3318KN +45KN = 376.8KN

M, 1.9KN.m
N; 376.8KN

=0.005m

Excentricidad relativa

e 0.005m
nrelativa ==
a 2.0m

et

90

=0.0025

0.0025<0.01 OK (Zapata con carga centrada)

Comprobacién del esfuerzo en el terreno

0 <0

376.8KN

S <160KN/m?
2.0m-2.0m

94.2KN /m? <160KN /m’
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3.5.4.3.1. Comprobacion al vuelco

(N +G)E

R

M+Q-h

(N+G)2 376.8KN . 20M
2 _ =147.1
M+Q-h  1.9KN.m+1.47KN -0.45m

147.1>15 oK

3.5.4.3.2. Comprobacion al deslizamiento
(N+G)tang, _, ¢
2 o
(N +G)tan 376.8KN -tan(3-25 j
s _ ~76.74
Q 1.47KN
76.74>15 oK
3.5.4.3.3. Disefio a flexion
En direccion X =Y
M, :%-b(va +0.15a, )
o, = No_ S308KN _ )0 7in/m?
a-b 2.0m-2.0m
2
M, = w .2.0m-(0.85m +0.15-0.3m)? =106.30KN.m
o 106.30KN.m 00237

“b.d?-f, 2.0m-(0.40m)?-14000KN /m?
o= p-(L+1)=0.0237-(1+0.0237) = 0.024
U=A-f,=w-b-d-f, =0024-2.0m-0.40m-14000KN /m* = 268.8KN

268.8KN
434782.61KN / m?

Cuantia geométrica minima: del libro Jiménez Montoya 14 edicion pag. 509 (Anexo A-2).

P =0.0020

A = =0.00062m? = 6.2cm’



A = P -b-d =0.0020-2.0m - 0.40m = 0.0016m? = 16cm>

As = 16 cm?

Refuerzo:
U=A-f,=0.0016m*-434782.61KN /m* = 695.65KN

8416=6093KN =  699.3KN >695.65KN o

Separacion = S = __b _2m_ 0.25m = 25cm
N°barras 8
8¢16¢/25cm

3.5.4.3.4. Disefo a cortante

d 0.40m

S, = 5 =0.20m Del lado a, de la columna

Cortante de disefio
V, =0, .b.(ﬂ_dj

N, 530.88KN
a-b 2.0m-2.0m

[Z.Om —0.30m

=132.7KN /m?

o, =

V, =132.7KN /m?.2.0m- —0.40m} =119.43KN

Comprobacién de cortante:
V,<2-b,-d,-f,,
b, =b, +d =0.30m+ 0.40m = 0.70m
d, =1.5v, =1.5-(0.85m—0.25m)=0.9m
f, =0.131-3/f,2 =0.131-3/(21MPa)’ =0.9971MPa = 997.12KN /m?

119.43KN < 2-0.70m-0.9m-997.12KN / m?
119.43KN <1256.37KN ok
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3.5.4.4. Losa.- Lalosa a sera calculada es un forjado aligerado, de viguetas pretensadas con
aligerante de plastoformo.

Datos:
a = 22 cm mitad del ancho del complemento

h = 20 cm canto de la bovedilla
Solucion:

Altura de la carpeta de compresion:

h023cm21-a 1-a:1-220m:3.660m
6 6 6

Se asume una carpeta de compresion de 5 cm:
S5cm>3cm=>3.66Cm  OK CUMPLE

Comprobacién de la flecha:

En forjados ordinarios de edificacion con luces de hasta 6 m y para unas condiciones
medias, no es preciso comprobar la flecha.

No se comprueba la flecha si se cumple la relacién canto/luz de la tabla 9.9.10.4.3b segln la
CBH-87.
1

Hs
L 24

H _025m _ s L 00416
L 24

55m
0.045>0.0416 OK CUMPLE

Armadura de reparto:

Segun la tabla 9.9.10.4.3 a de la norma CBH-87. Para: h, =5cm

As = 0.79 cm?/m

Refuerzo con las dimensiones minimas de malla :
A = % -(0.6cm)? -5 =1.41cm?
1.41cm? > 0.79¢cm?
¢6c/25cm
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Armadura transversal de reparto:

p 50, 200
i, f,
50-h, | 50-5¢m 4 5750me /m
f, 43478MPa
200 200 _ 4 a6cm? /m

f, 43478MPa

As =0.575 cm?/m

Refuerzo:
A, = % -(0.6cm)? -5 =1.41cm?

1.41cm? > 0.575¢cm?
@6c/25cm

3.5.4.5. Estructuras Complementarias
3.5.4.5.1. Disefio de escalera

Datos

M = 17.67 KN.m f, =21 MPa 7,= 1.50

B=11m . f, =500 MPa y,=1.15

H = 0,28m f., =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?
C=0,17m = 500 MPa/1.15 = 434.78 MPa = 434782.61 KN/m?

Z=35m
N =20
d=0.13m

fo

Solucion

Momento mayorado de disefio
Mg =1,6-17.67 = 28.27KN-m
Momento reducido de célculo
__ M,
b-d®-f,

B 28.27KN.m _
1.1m-(0.13m)* -14000KN / m?

Y7

0.108

U
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U=A-f,=ubd-f,
U =0.108-1.1m-0.13m-14000KN / m? = 216.21KN

Armadura necesaria

216.21KN

— -~ =0.000506m* = 5.06cm’
434782.61KN /m

As

2410=2827KN =  282.7KN >216.21KN ok

#10c/20cm

3.5.4.5.2. Disefio de barandas
Datos

H =1,75 m Altura de la escalera
A =252 m Ancho de la escalera

s = 0,25 m espaciamiento de barras

solucion
Comprobacién de la pendiente minima

Pendiente minima recomendada 33°
a = Arctg H >33°
A

o = Arctg % =34,77°>33° recomendable

Longitud de la escalera inclinada
R=vH?+A?
R =4/175% +2,52? =3,06m

Calculo del niumero de barras

N=2
S
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N = E =10.08 = 10barras
0,25

Como se tiene una escalera en dos direcciones con descanso en el medio

Se utilizara longitud de la barra inclinada de:

L=2R L=2*3.06=6.12~6.20m

N de barras total
Nt =2N Nt = 2*10 = 20barras

3.5.5. Comparacion de los resultados de los célculos manuales con los del programa
CYPECAD.- Se procedera al andlisis del disefio a mano y de los resultados obtenidos por
el programa, los cuales fueron calculados con las mismas solicitaciones y secciones, se

aceptan resultados superiores en 5 % a los del CYPECAD.

TABLA 3.5.
Comparacion de resultados del célculo de la Viga en E.L.U.

Flexion positivos

Célculo manual (método % de
Concepto del diagrama rectangular) CYPECAD (2016) diferencia
Dimensiones 0,25mx0,50mx 7,42 m
Area de acero nec. 7,53 cm? 7.59 cm? 0.79
Armado 4616 4616
Flexion negativos (lzquierda)
Célculo manual (método % de
Concepto del diagrama rectangular) CYPECAD (2016) diferencia
Dimensiones 0,25mx0,50mx7.42m
Area de acero nec. 7.87 cm? 7.95cm? 1.01
Armado 4616 4616
Flexion negativos (Derecha)
Célculo manual (método % de
Concepto del diagrama rectangular) CYPECAD (2016) diferencia
Dimensiones 0,25mx050mx7.42m
Area de acero nec. 8.76 cm? 8.81 cm? 0.57
Armado 4916 + 1410 4616 + 2410
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Cortante (lzquierda)

Célculo manual (cuantia % de
Concepto minima CBH-87) CYPECAD (2016) diferencia
Dimensiones 0,25mx0,50mx 7,42 m
Area de acero nec. 3.59 cm? 3.59 cm? 0.0
Armado Estribos ¢$8 ¢/25 cm Estribos ¢$8 ¢/25 cm
Cortante (Derecha)
Calculo manual (cuantia % de
Concepto minima CBH-87) CYPECAD (2016) diferencia
Dimensiones 0,25mx050mx7,42m
Area de acero nec. 4.19 cm? 4.19 cm? 0.0
Armado Estribos ¢8 ¢/25 cm Estribos ¢8 ¢/25 cm
Fuente: elaboracién propia
TABLA 3.6.
Comparacion de resultados del célculo de la Columna en E.L.U.
Flexo compresion
Célculo manual (monograma de % de
Concepto flexocomprecion H. A. J. Montoya) || CYPECAD (2016) | diferencia
Dimensiones 0,30mx0,30mx34m
Area de aceros nec. 6.62 cm? 6.67 cm? 0.75
Armado 6(hp12 6¢hp12
Estribos
Concepto Célculo manual (CBH-87) CYPECAD (2016) %
Dimensiones 0,30mx0,30mx3.4m
Area de aceros 0,6 cm? 0,6 cm? 0.0
Armado 06 ¢/15 cm 06 ¢/15 cm

Comparacioén de resultados del calculo de la Zapata en E.L.U.

Fuente: elaboracion propia
TABLA 3.7.

Flexion lado XeY

Calculo manual (flexion

Concepto simple, momento reducido) | CYPECAD (2014) | % de diferencia
Dimensiones 20mx2.0mx0,45m
Area de aceros 16 cm? 16,04 cm? 0.25
Armado 8p16 ¢/25 cm 8p16 ¢/25 cm

Fuente: elaboracién propia

3.6. Especificaciones técnicas.- En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de

como realizar cada item, el equipo y maquinaria a utilizar, el personal necesario para la

correcta realizacion del item y por Gltimo la forma de pago. Véase (Anexo A-5).
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3.7. Precios unitarios.- El andlisis de precios unitarios fue realizado como se indico en el
marco tedrico del presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran
detalladas en el (Anexo A-6).

3.8. Presupuesto general de la obra

Haciendo un analisis de precios unitarios se pudo obtener una cifra en Bolivianos del costo

total de la obra, con los precios referenciales actuales, esta cifra es:

Costo = 2.899.623,07 Bs

Esta cifra corresponde al disefio convencional, y no contempla el precio de instalaciones de

agua potable, instalaciones sanitarias, instalaciones eléctricas, e instalaciones de gas.
Este costo solo contempla la parte obra gruesa y obra fina del disefio estructural.
El precio por metro cuadrado de construccion es:
Costo por m? = 333,69 Délares/m2
Para mas detalle véase los (Anexo A-6).
3.9. Cronograma de ejecucion de la obra

Para la ejecucion de la obra se realizé un analisis de la ruta critica mediante el diagrama de
GANTT, con un plan de obra preestablecido, obteniéndose un tiempo minimo para la

construccion del proyecto, el cual nos da un tiempo de:

Plazo de ejecucion = 280 dias calendario

Esta planeacion esta realizada para un contingente minimo de 10 trabajadores, para todas

las actividades y estos deben ser:

5 albafiles o especialistas y 8 ayudantes

1 retroexcavadora 420 F y 4 volguetas de 4 cubos

Para mas detalle véase el (Anexos A-7).
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4. CAPITULO IV APORTE ACADEMICO

El analisis P-Delta es una no linealidad geométrica de segundo orden que es particularmente
importante para analizar el desplazamiento lateral en los edificios de varios pisos que

experimentan una carga de gravedad.

Como aporte académico se propuso el andlisis del efecto P-Delta en una columna de
hormigon armado simulando que nuestra estructura actual de dos niveles se convierte en una

estructura de 20 niveles.
4.1. La no linealidad del hormigon armado

El hormigon es un material heterogéneo. Su comportamiento deformacional depende de las
caracteristicas de los aridos y cementos, tipos de cargas (historia de carga, excentricidad),
edad del hormigon, compacidad del mismo, grado de confinamiento, condiciones

ambientales, etc.

No existe un modelo fisico generalmente aceptado que cuantifique la influencia de estos

factores, por lo que dicho comportamiento se deduce de ensayos de laboratorio

El codigo Boliviano de H°A° CBH-87 y la normativa espafiola EHE, propone el diagrama
parabola-rectangulo para el calculo en agotamiento de secciones de hormigén armado. El
diagrama citado no tiene en cuenta la resistencia a traccion del hormigén debido a suponer
que la zona en traccion estd fisurada. Sin embargo, cuando una pieza alcanza una
configuracion estable de fisuras existe una cierta transmision de tensiones entre la armadura
y el hormigon comprendido entre dos fisuras, efecto que se denomina «tension stiffening», y
que hace que la deformabilidad de las piezas sea menor que la que corresponderia a la

hipdtesis de una falta total de colaboracion del hormigén en traccion.

El acero, por ser un material mas homogeneo que el hormigon, tiene un comportamiento

mecanico menos disperso.
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La relacion tension-deformacién depende de los tratamientos mecanicos a que haya sido
sometido, distinguiendo los diagramas tension-deformacién para los aceros de dureza natural

y los aceros estirados en frio.

En el estudio del comportamiento de piezas de hormigén armado habra que considerar no
solo el comportamiento del hormigon y del acero por separado sino su interaccion. Para esto,
la relacion que se utiliza es la de momento-curvatura (fig. 1), bien a nivel de seccion o en
valores medios en una longitud finita de pieza que debe ser superior a la distancia media entre
fisuras. Estos diagramas pueden obtenerse experimentalmente, 0 numéricamente a partir de
las leyes constitutivas tension-deformacion de los materiales y del esquema de pivotes que
recoge la norma espafiola, haciendo intervenir o no el efecto de «tension stiffening» ya

mencionado.
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Fig. 1
DIAGRAMAS MOMENTO-CURVATURA

La figura 1.a. muestra el aspecto de un diagrama genérico, en el cual se ha sefialado tres tramos caracteristicos. El tramo O-C corresponde al estado
de la seccién sin fisurar. El tramo C-Y corresponde al estado de la seccion desde el inicio de la fisuracion hasta que el acero en traccion alcanza
su limite elastico. Y el tramo Y-R, desde esta ultima situacion hasta el agotamiento.

La existencia v extensién de estos tramos dependen de una serie de pardmetros tales como: forma de la seccion, disposicion y cuantia de la armadura,
calidad del hormigén, esfuerzo axil a que estd sometida, etc.

Las figuras 1.b., 1.c. y 1.d. muestran la forma més habitual de evolucionar el diagrama momento-curvatura, a partir de una cierta situacion de referencia,
cuando se modifica la cuantia, calidad del hormigén o axil actuante, manteniendo fijos los restantes parametros.

Puede observarse que para cuantias crecientes generalmente la seccion es més resistente y més fragil. B aumento de la calidad del hormigon implica
generalmente un aumento de resistencia y de la ductilidad de la seccion. Respecto a la compresidn axil, puede observarse que para valores pequefios
se produce un aumento de la resistencia y que a partir de un cierto valor ésta disminuye, en tanto que, en general, la ductilidad disminuye al aumentar
el axil actuante.

Figura 4.1. Diagrama momento curvatura (Fuente: Analisis no lineal y redisefio de
estructuras de edificacion de hormigén armado Alfonso Recuero Forniés)
La forma que adoptan estos diagramas nos indica el tipo de rotura, fragil o ductil, que se
producira en la seccion estudiada. La relacién de la profundidad de la fibra neutra al canto
atil de la seccion, en rotura, mide su grado de ductilidad. Los valores de este parametro que
indican rotura de tipo ddctil son los inferiores al correspondiente a la situacion balanceada,

para los cuales el acero en traccion ha alcanzado su limite elastico. Cuando el acero sobrepasa
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la deformacidn del limite elastico, pequefios incrementos del momento actuante comportan
grandes aumentos en la rotacion; esto es, la seccion adquiere un comportamiento de tipo
plastico hasta que se alcanza el valor limite de rotacion. Con secciones ddctiles el estado
limite ultimo de la estructura no es alcanzado cuando la seccidn critica fluye, sino cuando se

produce el limite de la rotacidon pléstica, después del cual la rotura tiene lugar.

Como consecuencia, una estructura con secciones criticas ddctiles tiene un grado de
seguridad mayor que aquel que corresponde a una estructura con secciones fragiles. EI grado
adicional de seguridad debido a la ductilidad de las secciones puede ser detectado Unicamente

aplicando el analisis no lineal.

Debido al comportamiento no lineal del hormigdn armado las solicitaciones reales de la
estructura difieren de las calculadas suponiendo un comportamiento lineal. A esta variacion

de las solicitaciones es a lo que se denomina redistribucion de esfuerzos. (Fig. 2).
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Fig. 2
REDISTRIBUCION DE MOMENTOS EN UNA VIGA CONTINUA

En una viga continua de muchos vanos iguales, sometida a una carga u.r. (fig. 2a}, segin la teoria elastica lineal el momento en apoyos M,. v el momento
en centros de vano M,, valen M,, = 2 - M, = pl?/12. Se supone que todas las secciones de la viga tienen un diagrama M-® como el indicado en la
figura 2b. Al crecer la carga los momentos reales en apoyos M, y en vanos M, son los de la teoria eléstica lineal hasta que M, alcanza el momento
de fisuracion M, (pto. F,). Entonces M; crece mas aprisa, hasta que también alcanza M, (pto. F;). Luego cecen ambos, manteniéndose su suma igual a
pl? /8, hasta que M, alcanza €l momento de limite elastico M, (pto. L,), ¥ otra vez M, crece mas aprisa hasta alcanzar M, {pto. L;). Al fin se llega al agota-
miento al alcanzar M, el momento Gltimo M., (pto. U). La carga de agotamiento p. es mayor que la eléstica lineal p.. pero no supera el valor de plasticidad
perfecta p,, dado por M; = M, = p,L?/16.

Figura 4.2. Redistribucion de momentos (Fuente: Analisis no lineal y redisefio de
estructuras de edificacion de hormigén armado Alfonso Recuero Forniés)
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Es una opinion muy extendida el que la redistribucion deberia ser una transmision siempre
favorable de momentos, necesaria solamente cuando el disefio se desvia de los resultados
estrictos del analisis lineal. Dicha opinion es erronea, pues el estado tenso-deformacional real
de la estructura es el unico que cumple simultdneamente el equilibrio, compatibilidad de
deformaciones y conformidad con las relaciones esfuerzo-deformacion de las piezas. Por lo
tanto, el resultado del andlisis lineal no puede representar un estado tenso-deformacional real
para las estructuras que tienen piezas de comportamiento no lineal. Este comportamiento,
para niveles de carga de servicio, esta basicamente producido por la fiseracion del hormigon
y por los efectos de segundo orden. La redistribucion de solicitaciones debido a la fisuracion
puede ser considerable en algunos casos. Esta redistribucion implica una transferencia de
esfuerzos de unas zonas criticas a otras. Normalmente, esto conduce a una sobreestimacion

de la resistencia si la ductilidad no es suficiente.

No existe limite porcentual tedrico en la cantidad de redistribucion cuando se comprueba una
estructura mediante analisis no lineal. Por ejemplo, una viga biempotrada, con un disefio
apropiado, puede comportarse practicamente como biapoyada después de producirse la

redistribucion de esfuerzos.

La no linealidad geométrica se debe a que los movimientos que se producen en la estructura
por la accion de las cargas no pueden despreciarse frente a las dimensiones generales de la
misma y en consecuencia no es aceptable la simplificacion de considerar el equilibrio sobre

la posicion inicial sin deformar.

En el andlisis de porticos puede distinguirse dos casos fundamentales de no linealidad

geomeétrica:

a) La debida a desplazamiento de los nudos, especialmente importante en pérticos
traslacionales, en los que el movimiento horizontal de los pisos introduce unos
momentos adicionales de vuelco producidos por el desplazamiento de las cargas
verticales. Este fendmeno es el denominado efecto P-A (fig. 4.3.). Es un fendmeno
de caréacter global.
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NO UNEALIDAD GEOMETRICA. EFECTO P-A EN PORTICOS

En porticos esbeltos traslacionales, el momento de vueico producido por las cargas exteriores actuantes se ncrementa si se tiene en cuenta el denominado
efecto P-A

El grafico muestra el incremento porcentual del momento de vuelco en funciéon del indice de flecha para el portico de 16 plantas cuyo esquema se muestra

en la figura
En el calculo no se ha tenido en cuenta la no linealidad mecanica. La consideracion de esta Gltima haria que los incrementos de momentos fuesen superiores

a los indicados

Figura 4.3. No linealidad geometrica (Fuente: Analisis no lineal y redisefio de
estructuras de edificacion de hormigdén armado Alfonso Recuero Forniés)

b) La debida deformacién por flexion del eje de los soportes, que también introduce
momentos adicionales en los mismos que pueden llegar a provocar fendmenos de

inestabilidad o pandeo. Este fendmeno es de caracter local.

Los métodos de calculo de estructuras de hormigon armado han evolucionado desde un
calculo elastico en tensiones admisibles, al concepto de disefio en estados limites basado en
et andlisis tedrico-experimental de todas las etapas de comportamiento. En esta Ultima
aproximacion cabe distinguir dos procedimientos conceptualmente diferentes pero cuyo
desarrollo se solapa en el tiempo. El primero se caracteriza por la realizacién de
comprobaciones locales de secciones 0 zonas determinadas, y el segundo por tener en cuenta
el comportamiento global de la estructura considerado en su conjunto. Existe una
discrepancia entre los avances teéricos y el correspondiente desarrollo en el ambito del
proyecto, ya que actualmente la practica habitual es, segun el primer procedimiento, calcular
los esfuerzos de una estructura segin modelos elasticos lineales, y posteriormente
dimensionar las piezas con métodos que tienen en cuenta el comportamiento no lineal de los
materiales, lo que supone una falta de coherencia entre estas dos fases de calculo que puede
traducirse en una inadecuada valoracion de la seguridad e incluso en mayor costo de la

estructura.
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Es precisamente, el estudio del comportamiento global de la estructura, el analisis de la
respuesta en todas las etapas del comportamiento, la confirmacion de la incidencia del
fendmeno inelastico en los diversos estados limites y la puesta al dia de los principios de
seguridad requeridos por la nueva aproximacion, lo que caracteriza el desarrollo tedrico en
las dltimas décadas, asi como la iniciacién de investigaciones sistematicas sobre la
intervencion conjunta de la no linealidad geométrica y mecénica. Evidentemente, todos estos

desarrollos no habrian sido posibles sin la evolucion de los ordenadores.

El comportamiento de la mayoria de las estructuras hiperestaticas sometidas a cargas no
repetitivas puede idealizarse por medio de tres modelos lineal, elasto-plastico perfecto y no

lineal.
El modelo lineal es adecuado para el analisis de estructuras con un comportamiento fragil.

El modelo elasto-plastico perfecto se ajusta bien al comportamiento de las estructuras de
acero y al de aquellas otras en las que la ductilidad del acero gobierna el estado dltimo. Un
caso particular importante es el modelo rigido plastico, ampliamente conocido y empleado

en el calculo de estructuras.

4.2 Analisis no lineal

Una de las hipotesis del analisis estructural de sistemas elasticos lineales es que las
deformaciones son finitas, pero suficientemente pequefias en magnitud para poder establecer
el equilibrio de la estructura en la configuracion no deformada sin incurrir en errores
significativos. Esta suposicion es generalmente vélida para el estado de servicio de
estructuras y por lo tanto, el analisis de ler orden es adecuado para determinar la respuesta

de la estructura para este nivel de solicitaciones.

Un analisis no lineal es aquel que tiene en cuenta no linealidad mecénica, esto es el
comportamiento tensodeformacional de los materiales y la no linealidad geométrica, es decir,
la consideracion del equilibrio de la estructura en situacion deformada (efectos de segundo
orden). ElI comportamiento no lineal lleva intrinseco la invalidez del principio de
superposicion y, por tanto, el formato de seguridad contemplado en las normativas de disefio

no es aplicable en el analisis no lineal.
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En las estructuras de hormigdn, el comportamiento elastico-lineal difiere en gran medida del
observado experimentalmente, especialmente cuando estas se encuentran bajo niveles
elevados de carga. Esto se debe a los fendmenos intrinsecos de los materiales que componen
a estas estructuras (e.g. fisuracion del hormigon, plastificacion del acero, etc.), su interaccion

Yy Su proceso constructivo.

Este tipo de andlisis requiere del conocimiento previo completo de la estructura (ej. cuantia
de armaduras, geometria, etc.), por lo que se suele utilizar para efectuar comprobaciones
posteriores al dimensionamiento. Actualmente existen varias propuestas para el proyecto de
estructuras de hormigon en este régimen, algunas la podemos encontrar en normativas

internacionales como es el caso del método eléstico con redistribucién limitada.

La no-linealidad se puede deber solamente a que el material no es lineal y estamos en el caso
de NO-LINEALIDAD FISICA.

Si en cambio la no-linealidad se debe a que los desplazamientos en la estructura no son
pequerios estamos en el caso de NO-LINEALIDAD GEOMETRICA.

Veamos los cuatro niveles de andlisis que podemos plantear:

ler Orden
(lineal geométrico)

ELASTICO

(lineal fisico)

2do Orden
{no-lineal geométrico)

ANALISIS

ler Orden
{lineal geométrico)

INELASTICO
(no-lineal fisico)

Figura 4.4. Andlisis de linealidad (Fuente: Elaboracion propia)

2do Orden

{no-lineal geométrico)
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Anélisis elastico de ler Orden:
“Las deformaciones de seccion y los desplazamientos de la estructura son pequefios”

El mé&s comunmente utilizado para disefio hoy en dia. No considera ninguna de las fuentes
de no linealidad de estructuras. Matricialmente lo podemos expresar como la solucion al

problema.

[K].{u} = {f}

Anadlisis elastico de 2do Orden:

“Las deformaciones de seccién son pequefias y los desplazamientos de la estructura no son

pequefos”

Considera los efectos de sobre esfuerzos y deformaciones de la estructura provenientes de
considerar el equilibrio de ésta en la posicion deformada. No incluye los efectos de la no-
linealidad del material, pero permite determinar la estabilidad elastica de estructuras
sometidas simultaneamente a cargas verticales (gravitacionales) y laterales (sismo). El
problema debe plantearse en forma incremental, debido a que el estado actual de la estructura

depende de lo que haya pasado anteriormente.
|K+K,|{u+du}={f}

En donde:

K: Matriz de rigidez elastica de la estructura.

Kg: Matriz de rigidez geométrica de la estructura.

u: Vector de desplazamientos de la estructura.

du: Incremento de desplazamiento.

f: Vector de fuerzas externas de la estructura

Anélisis ineléstico de ler Orden:

“Las deformaciones de seccion no son pequefias y los desplazamientos de la estructura

son pequerios”
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Es el caso del analisis de estructuras en régimen anelastico (calculo plastico), donde en ciertas
zonas o secciones de la estructura se alcanza deformaciones muy importantes que se traducen
en la formacidn de articulaciones plasticas, a pesar de las cuales los desplazamientos de la
estructura se mantienen pequefias y el equilibrio puede seguir siendo analizado sin tenerlos
en cuenta. Esta es una NO-LINEALIDAD FiSICA.

Similarmente al caso anterior, es necesario plantear el problema en términos incrementales

de la siguiente forma:
[K+ K, {u+du} ={f}
En donde:
K: Matriz de rigidez elastica de la estructura.
Km: Matriz de reduccion plastica de la estructura.
u: Vector de desplazamientos de la estructura.
du: Incremento de desplazamiento.
f: Vector de fuerzas externas de la estructura
Andlisis inelastico de ler Orden:

“Las deformaciones de seccion no son pequenas y los desplazamientos de la estructura no

son pequerios”

Considera tanto la no linealidad del material como la geométrica. En términos generales,
provee la representacion méas adecuada del comportamiento real de la estructura ante cargas.

El problema a resolver se puede representar de la siguiente forma:

[K + Km+KHJ.{u+du} = {f}

En donde:
K: Matriz de rigidez elastica de la estructura.

Km: Matriz de reduccién plastica de la estructura.
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Kg: Matriz de rigidez geométrica de la estructura.
u: Vector de desplazamientos de la estructura.
du: Incremento de desplazamiento.

f: Vector de fuerzas externas de la estructura
4.1.1. No linealidad del material

En todo punto de un sélido de un determinado material existe una relacion entre las tensiones
y las deformaciones en dicho punto al someter al s6lido a un sistema cuales quiera de cargas.
Si el solido recupera su forma inicial al cesar la aplicacién de las cargas, se dice que el
material tiene un comportamiento elastico. Si ademas, la relacion entre tensiones y

deformaciones es lineal, se dice que el material tiene un comportamiento elastico y lineal.

Las tres hipotesis anteriores son necesarias y suficientes para considerar el sélido deformable
como elastico y lineal. Ademas de las tres hipdtesis anteriores, en el estudio de la Elasticidad

Lineal y de la Resistencia de Materiales, se suponen estas otras hipotesis:
-Principio de Saint-Venant

-El material es homogéneo

-El material es isotropo

-El problema es estatico

-El problema es isotermo

Cuando se consideran ciertos materiales, como por ejemplo el cobre, donde la curva de
tension-deformacion no tiene ningdn tramo lineal, aparece una dificultad ya que no puede
usarse la Ley de Hooke. Para ese tipo de materiales no lineales pueden definirse magnitudes
asimilables al modulo de Young de los materiales lineales, ya que la tension de estiramiento
y la deformacién obtenida no son directamente proporcionales. Para estos materiales

elasticos no-lineales se define algun tipo de modulo de Young aparente. La posibilidad mas
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comun para hacer esto es definir el médulo de elasticidad secante medio, como el incremento
de esfuerzo aplicado a un material y el cambio correspondiente a la deformacién unitaria que
experimenta en la direccion de aplicacion del esfuerzo. La otra posibilidad es definir el

modulo de elasticidad tangente.

La no linealidad del material se presenta cuando la relacion constitutiva entre tensiones y
deformaciones va cambiando para distintos niveles de carga, es decir no es constante a lo

largo del proceso de deformacion.

4.2.2. No linealidad geométrica

En muchos problemas de mecénica de s6lidos deformables las cargas aplicadas provocan en
el s6lido unas deformaciones de tal magnitud que no puede aceptarse la hip6tesis de que la
posicién final deformada coincide con la posicion inicial. Por lo tanto, en este caso no puede
emplearse la suposicion habitual de plantear las ecuaciones de equilibrio en la posicion inicial
descargada del sélido. La respuesta del sélido es altamente no lineal pues por una parte no se
conoce la posicion deformada final en la cual plantear las ecuaciones de equilibrio y por otra
la presencia de grandes deformaciones implica el uso de medidas de la deformacién

adecuadas, que son esencialmente no lineales.

Esta no linealidad asociada a las grandes deformaciones se conoce habitualmente como no
linealidad de origen geométrico. A ella se puede afiadir en algunos casos la no linealidad
debida al comportamiento constitutivo del material, el cual puede ser elastico (lineal 0 no) o

bien no elastico, que siempre es no lineal.

La no Linealidad Geométrica aparece cuando el cuerpo experimenta grandes
desplazamientos o deformaciones, que producen cambios significativos en su configuracion
geométrica al avanzar el proceso de carga, la naturaleza no lineal del fendmeno hace que no

pueda calcularse en general la situacion deformada final.
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4.2.3. Efecto P-Delta

Una de las hipotesis del analisis estructural de sistemas elasticos lineales es que las
deformaciones son finitas, pero suficientemente pequefias en magnitud para poder establecer
el equilibrio de la estructura en la configuracion no deformada sin incurrir en errores
significativos. Esta suposicion es generalmente valida para el estado de servicio de
estructuras y, por tanto, el andlisis elastico de ler orden es adecuado para determinar la
respuesta de la estructura para este nivel de solicitaciones. Sin embargo, cuando se debe
determinar la capacidad de la estructura, ya sea en términos de resistencia (nivel de disefio)
o de deformacion (niveles de disefio y ultimo), necesariamente tenemos que considerar los
efectos de las solicitaciones actuando en la configuracion deformada de la estructura. Estos

efectos se pueden dividir en dos:
a) Aumento en los esfuerzos internos de los elementos

b) Aumento en las deformaciones de la estructura
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Fig. 16.2 Seccond-order P=A and -8 moments

Figura 4.5. Teoria de 2° orden (Fuente: U- Cursos Universidad de Chile)
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Con respecto al aumento de los esfuerzos internos, normalmente se distingue entre dos tipos.

Para ilustrar estos efectos vamos a volver al ejemplo:

1. El primer aumento proviene del momento adicional causado por las cargas axiales en los
extremos del elemento actuando a través de la posicion desplazada de estos. Es por eso que
este efecto es normalmente llamado P-A.

2. El segundo efecto tiene que ver con el momento adicional generado en el elemento por el
esfuerzo axial actuando a través de la deformacion transversal del elemento 6. De ahi el

nombre comunmente asociado a este efecto (P-5).

Cuando se habla en general del efecto de segundo orden sobre los esfuerzos se utiliza
normalmente el término “efecto P-delta”. Utilizando nuevamente el ejemplo, vamos a hacer

algunas observaciones:

* Los efectos de segundo orden afectan los esfuerzos tanto en columnas como en vigas y

conexiones.

* Los momentos de segundo orden no tienen necesariamente la misma distribucion que los
de primer orden. Por lo tanto, el uso de factores de amplificacion para considerar estos efectos
debe hacerse con mucho cuidado de las hip6tesis consideradas cuando se derivaron estos

factores.

* Todos los elementos estructurales estan sujetos a ambos tipos de P-delta. En muchos casos
un efecto dominaréa sobre el otro, pero la distincion entre ambos no siempre es tan clara como

en el ejemplo considerado.

* Superposicion ya no es aplicable. Para considerar los efectos de segundo orden en el analisis
es necesario aplicar todas las acciones al mismo tiempo, mayoradas por sus respectivos

factores si se esta utilizando un método de disefio con factores de carga.

Otra aplicacion muy importante del analisis de 2° orden es la determinacion de la estabilidad
de una estructura sometida a cargas laterales y verticales simultdneamente. Al analizar el

limite de estabilidad de una estructura como la de la figura, un analisis de ler orden diria que
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la carga critica que causa inestabilidad de la estructura es la misma para los casos con y sin
carga lateral. Sin embargo, al considerar los efectos de 2° orden la carga critica disminuye.

Efecto P — A sobre un sistema de un grado de libertad.
Figura 4.6. Efecto P-A (Fuente: El efecto P-delta y su influencia sobre la ductilidad de

las estructuras Juan C. Vielma P. Manuel A. Cando L.)
Se debe considerar la amplificacion de esfuerzos de primer orden (efectos de segundo orden),
tomando en consideracion de forma simplificada el efecto debido al desplazamiento
horizontal de las plantas a causa de la accion del viento. Frente a la actuacion de acciones
horizontales, los soportes pierden la verticalidad, con lo cual el esfuerzo normal debido a la
carga gravitatoria produce un momento respecto a la base del pilar (efecto P-delta), cuyo
resultado es la amplificacion de la accion horizontal. Este efecto puede llegar a ser muy
importante en el caso de estructuras esbeltas y es conveniente tenerlo en cuenta, en cualquier

Caso.

El procedimiento previsto permite amplificar los momentos de primer orden debido a los
efectos de segundo orden a partir de los desplazamientos de primer orden de cada planta,
pudiendo éstos ultimos amplificarse por un coeficiente corrector para tomar en consideracion

la pérdida de rigidez de los elementos con secciones fisuradas.



4.3. Anélisis del efecto P-Delta en una columna de hormigon armado

mm | coll | col2 ol3 col4 col5 | colb 7 | col8 | col9 | col10 | colll | coll2 | col13 | col24 | col15 | col16 | coll7 | col18 | col19 | col20 | Zmm | HAmm
DATOS para = | 3400 3400
f= | 20 |Mpa | cargal | A= | 041209 0,412189
E= | 30245 [N/mm2| para = [339959| 34004122 6300
b= 30 |mm carga2 | A= | 041214] 04122393 0,824319
h= 300 |mm para L= {3399,59] 33999999| 34004122 10200
A= | 90000 mm2 | carga3 | A= |041214] 04121893 04122393 1,236568
= | 3400 [mm para = {3399,59 3400 3400| 340041224 13600
p= 30 KN cargad | A= | 041214| 04121893| 04121893) 041223932 1,648757
para | L= [33995%9 3400 3400[ 339999995 34004122 17000
cargab | A= | 041214| 04121893| 04121893| 0,41218934| 04122393 2,060947
A= EHLPHA para = {3399,59 3400 3400 3400 3400] 34004122 20400
cargab | A= | 041214] 04121893| 04121893 0,41218934| 0,4121893| 04122393 2473136
para L= {33959 3400 3400 3400 3400 3400| 34004122 23800
cargal | A= | 0A41214| 04121893( 0,4121893| 041218934 04121893 0,4121893| 04122393 2,885325
para = {33959 3400 3400 3400 3400 3400 3400| 34004122 27200
cargad | A= [041214] 04121893[ 04121893 0,41218934| 0,4121893| 0,4121893| 04121893 04122393 3,297515
para = {33959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400412 30600
cargad | A= | 0A41214| 04121893( 04121893| 0,41218934( 0,4121893| 0,4121893| 04121893 0,4121893| 0,412239 3,709704
para = {33959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400412 34000
cargall | A= | 041214 04121893| 04121893( 041218934( 04121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,412189) 0412239 4121893
para = {33959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400]  3400| 34004122 37400
cargall | A= | 041214 04121893| 04121893( 041218934 04121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893] 0412189 0412189 04122393 4,534083
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para = |339959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400| 34004122 37400
cargall | A= [ 041214 04121893 0,4121893 0,41218934( 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,412189| 0,412189] 04122393 4,534083
para = [3399,59 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400 3400| 34004122 40800
cargal2 | A= [ 041214 04121893] 0,4121893 0,41218934( 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,412189| 0,412189] 0,4121893| 0,4122393 4,946272
para = ]339959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400 3400 3400| 34004122 44200
cargald | A= [ 041214 04121893] 0,4121893] 0,41218934] 0,4121893| 04121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,412189| 0412189] 0,4121893| 0,4121893| 0,4122393 5,358461
para = ]339959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400 3400 3400 3400| 34004122 47600
cargald | A= [ 041214 04121893] 0,4121893| 0,41218934] 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,412189| 0,412189| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 04122393 5,770651
para = [339959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400 3400 3400 3400 3400| 34004122 51000
cargals | A= | 041214 04121893] 0,4121893| 0,41218934] 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,412189| 0,412189| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4122393 6,18284
para L= |339959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400,412 54400
cargalé | A= | 041214 04121893] 0,4121893 0,41218934( 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,412189| 0,412189] 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 04121893| 0,4121893] 0,412239 6,595029
para = ]339959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400]  3400] 3400412 57800
cargal7 | A= [ 041214 04121893] 0,4121893] 0,41218934( 0,4121893| 04121893| 0,4121893| 04121893| 0,412189| 0412189) 04121893| 0,4121893| 0,4121893| 04121893| 0,4121893] 0,412189| 0,412239 7,007219
para = ]339959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400| 3400412 61200
cargal8 | A= | 041214 04121893] 0,4121893| 0,41218934] 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,412189| 0,412189] 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 04121893 0,4121893| 0,412189| 0,412189| 0,412239 7,419408
para = [339959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400]  3400] 3400,4122 64600
cargald | A= [ 041214 04121893] 0,4121893| 0,41218934] 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,412189| 0,412189] 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,4121893| 0,412189| 0,412189| 0,412189| 0,4122393 7,831598
para L= |339959 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400 3400 3400 3400 3400 3400] 3400 3400[ 3400 3400| 3400,4122 68000
carga20 | A= [ 041214] 04121893| 0,4121893| 041218934 0,4121893] 04121893] 04121893 0,4121893| 0,412189| 0,412189| 04121893 04121893 04121893 0,4121893| 0,4121893| 0,412189| 0,412189) 0412189 0,4121893| 0,4122393 8,243787
total D= | 8,24284] 78316474 7,4194581] 7,00726879| 6,5950795| 6,1828901| 5,7707008| 53585114 4,946322| 4,534133| 4,1219434| 3,7097541| 3,2975647| 2,8853754| 2,473186| 2,060997) 1,648807| 1,236618] 0,8244287| 0,4122393
IAmm=| 041219] 08243787 1,236568| 1,64875737| 2,0609467) 2,4731361| 2,8853254| 3,2975147| 3,709704| 4,121893| 4,5340828| 4,9462721) 53584615 5,7706508| 6,1828401| 65595029 7,007219| 7,419408] 7,8315975] 8,2437869
A(no lineal| 8,24284| 15,662296| 22,257375| 28,0280758| 32,974398| 37,096341] 40,393906| 42,867092| 44,5159| 45,34033| 45,340378| 44,516049| 42,867342| 40,394256| 37,096791 32,97495| 28,02873| 22,25812] 15,663145| 8,2437869
20 19 18 17 16 15 14 13 12 11 10 9 8 7 6 5 4 3 2 1
A= | 824379] 7,8315975| 7,4194082| 7,00721882| 6,5950295| 6,1828401] 57706508 53584615| 4,946272| 4,534083| 4,1218934| 3,7097041| 3,2975147| 2,8853254| 2,4731361| 2,060947| 1,648757| 1,236568] 0,8243787| 0,4121893
Allineal)=| 8,24379] 16,075384| 23,494793| 30,5020114| 37,097041| 43,279881| 49,050532| 54,408993| 59,35527| 63,88935| 68,011242| 71,720946| 75,01846| 77,903786| 80,376922| 82,43787| 84,08663| 85,32319| 86,147573| 86,559762

Tabla 4.1. Analisis del efecto P Delta (Fuente: Elaboracién propia)

L8



88

4.4. Andlisis de resultados

PISO

PISO VS DESPLAZAMIENTO

25

20

15

0 —o—LINEAL

—=—NO LINEAL
5
0
0 20 40 60 80 100

DESPLAZAMIENTO (mm)

Figura 4.7. Piso Vs Desplazamiento (Fuente: Elaboracion propia)

Del analisis realizado se puede concluir que el desplazamiento A hasta el quinto piso
no presenta diferencias significativas tanto en el analisis lineal como en el analisis
no lineal por lo que se puede concluir que para edificios de similares caracteristicas
al disefiado en el presente trabajo se puede despreciar el efecto P-Delta hasta en
edificios de 5 pisos.

Los edificios a partir de los 6 pisos en adelante deben considerar el efecto P-Delta
en el disefio ya que la diferencia tanto en el anélisis lineal como en el analisis no
lineal es bastante significativa lo cual genera mayores desplazamientos y esfuerzos

en la estructura los cuales deben de tomarse en cuenta.
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El modelo no lineal es el que se ajusta mejor a las estructuras de hormigén armado.

De lo planteado se puede concluir lo siguiente:

Para el estudio del comportamiento de estructuras tipicas de edificios de hormigon
armado en el régimen no lineal, con objeto de proporcionar a los proyectistas los
elementos tedricos y practicos necesarios para el dimensionamiento y la
comprobacion de las estructuras de acuerdo con criterios mas ajustados al
funcionamiento real de las mismas se debe partir de los diagramas tension-
deformacion reales del hormigén, se deben calcular los esfuerzos mediante teorias
de segundo orden y considerar las deformaciones diferidas debidas a las cargas
sostenidas.

El estudio de hormigon armado en el régimen no lineal permitira completar las
normativas vigentes en una serie de campos en los que se considere la necesidad o
conveniencia de proceder a un andlisis mas avanzado que el lineal habitual, teniendo
en cuenta, por ejemplo, la redistribucion de esfuerzos en los elementos a flexion —
forjados y vigas— y los efectos de segundo orden en las estructuras y elementos
comprimidos. Para ello se deben desarrollar métodos de célculo de caracter muy
general y métodos simplificados de mas facil aplicacion, delimitando los campos de

validez respectivos.



CONCLUSIONES Y

RECOMENDACIONES
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CONCLUSIONES:
Se concluye que:

e Se realizd satisfactoriamente el disefio estructural del Nuevo Centro de Salud de
Segundo Nivel en la Comunidad de Yaguacua”

e Latopografia del terreno es llana y no presenta erosiones ni desniveles de relevancia.

e La arquitectura del disefio es adecuada para la finalidad por la cual se construira,
ademas de mostrar una presentacion moderna y comoda.

e El suelo de fundacion es apto para cimentaciones superficiales, porque el limite para
optar otra fundacion es de 0.6 kg/cm? la capacidad portante del suelo, presentando
resistencias admisibles de suelo en un rango de 1,60 a 1,81 Kg/cm?2 y un estrato de
arcilla inorganica de baja compresibilidad.

e La CBH-87 al ser basada en la norma EHE de Espafia, y por seguir los lineamientos
de disefio en estados limites, y por no contar con normas nacionales, la norma de
cargas usada es la DBSE-AE.

e Para el disefio de la estructura de sustentacion aporticada se utilizé el paquete
computacional CYPECAD 2016. Donde se verifico la cuantia de los elementos méas
solicitados en forma manual, de donde se concluyé que los resultados tienen alguna
variacion, pero siempre en favor de la seguridad de la estructura.

e Las columnas fueron verificadas al pandeo, debido a que se tratan de columnas
intermedias, todas son de seccion cuadrada de 30 cm x 30 cm, cumpliendo todas las
recomendaciones de la Norma Boliviana de Hormigén Armado, como ser didmetros
minimos, separacion entre estribos, recubrimientos, disposicion de las armaduras.

e Se utilizo losa alivianada, debido a que presentan ciertas ventajas como ser:

1.- Aligeramiento y por tanto reduccién del peso de la estructura.
2.- Reduccion de materiales y mano de obra.
3.- De facil colocacion y manejo.
e Es necesario hacer el analisis del efecto P delta, para estructuras esbeltas mayores a 6

pisos, por la deformacion de segundo orden que sufren las estructuras esbeltas.
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e Los precios unitarios y el costo total de la obra fueron evaluados solo para el disefio

estructural tomando en cuenta la obra gruesa y la obra fina, no se tomaron en cuenta

las instalaciones sanitarias, eléctricas y de gas.

RECOMENDACIONES

Se recomienda:

Se recomienda realizar un nuevo estudio de suelos a la hora de emplazamiento del
proyecto, para constatar los resultados de ensayos de suelos obtenidos para la
elaboracion del presente proyecto.

Se recomienda que las dimensiones de las vigas de hormigén armado cumplan con el
dominio 3 de deformacion, para que los materiales trabajen eficazmente.

La introduccién correcta de datos en cualquier programa que se esté utilizando es
muy importante, por lo que se recomienda tomarse el tiempo necesario para analizar
y comprender lo que pide el paquete computarizado.

Para lograr la resistencia del hormigon requerida en disefio se recomienda hormigonar
con hormigones premezclados ya que se tiene una cierta garantia y ademas se ahorra
tiempo y dinero. Utilizar agregados de buena calidad y tamafos indicados en las
especificaciones técnicas.

Se recomienda cumplir con todos los puntos estipulados en la norma y
especificaciones técnicas para la construccién, garantizando asi la calidad y seguridad
del edificio.

Al realizar el disefio de las estructuras de hormigén armado como es el caso de las
vigas, columnas, zapatas y losas. Se recomienda cumplir con los recubrimientos
minimos que indica la Norma Boliviana del Hormigén Armado, para evitar la posible
oxidacion de la armadura que pueda disminuir considerablemente su resistencia.

Al realizar el andlisis de futuras construcciones siempre tomar en cuenta el efecto P
delta para estructuras esbeltas, con esto podriamos evitar figuraciones.

Si el proyecto no es ejecutado actualmente, modificar los precios unitarios, por la

actualizacion de los precios de materiales de construccion.



