1. ASPECTOS GENERALES DEL PROYECTO
1.1. Antecedentes

Los municipios del Departamento de Tarija, en la medida que fueron recibiendo los
beneficios de las regalias petroleras, en estos Gltimos 10 afios se han ido transformando
para apoyar los programas sociales, facilitando los cambios en la infraestructura a través
de la ejecucion de programas y proyectos viales, de educacion y de salud. Esto les estan
dando una nueva fisonomia como municipios preocupados por el bienestar de sus
habitantes, donde ademas de los proyectos de educacion, salud, servicios basicos, etc., se
ha generado un equilibrio urbano rural con la atencion de la nifiez , la juventud y las

personas mayores. El esquema de la matriz Problema, Causa, Efecto, Solucién - PCES.

Uno de los pilares de desarrollo Gobierno Municipal de Entre Rios, es la construccion y
el mejoramiento de los centros de salud, por lo que se realizaron inspecciones técnicas en
el area rural con el objetivo de conocer las condiciones de infraestructura de los diferentes
centros de salud existentes y de las necesidades de los mismos en todo el municipio. Es
asi que dentro de lo que se establece en el Plan de Desarrollo Municipal — (PDM), que
conlleva el ajustar los Planes Anuales de Desarrollo Municipal — (PADM) y el Plan
Operativo Anual Municipal — (POA), se ha definido claramente que una de las politicas

del Municipio de Entre Rios es:

e Fomentar una mayor calidad y cobertura de los servicios béasicos (salud,
educacion, vivienda, energia y comunicacion) que permitan mejorar las

condiciones de vida de los habitantes.
Politica que a su vez, tiene por objetivo:

e Priorizar los programas en salud, educacion y saneamiento basico, en el marco de
respecto a de su identidad cultural y promoviendo el desarrollo humano, con altos
valores humanos, en el marco de la educacion productiva, donde los recursos

humanos se formen para emprendimientos econdmicos

Que a su vez establecen las siguientes estrategias:



e Priorizar los programas en salud, educacion y saneamiento basico, en el marco de
respecto a de su identidad cultural y promoviendo el desarrollo humano, con altos
valores humanos, en el marco de la educacion productiva, donde los recursos
humanos se forme para emprendimientos econdmicos

e Fortalecer y generar una Salud Intercultural de manera sistematica en conjuncion
entre la medicina facultativa y la tradicional

e Estableciendo el siguiente objetivo del PDM:

e Ampliar la cobertura del servicio de salud en el Municipio de Entre Rios

En el Municipio de Entre Rios, todos los establecimientos de salud forman parte de la
Gerencia de Servicio de Salud Entre Rios, y este a su vez pertenece al Servicio
Departamental de Salud de Tarija y depende del Ministerio de Salud y Deportes. Durante
las consultas previas realizadas, se observa que existe una voluntad compartida entre el
Municipio de Entre Rios y la Asociacion de Pueblos Guaranis Itika Guazu — APG IG,
para resolver la problematica de Salud, por ello, es que atendiendo la demanda de la APG
IG el Municipio de Entre Rios determina llevar adelante éste proyecto dentro de las Tierras
Comunitarias de Origen TCO que cuenta con 36 comunidades dispersas en el area, lo cual

alcanza a 5.000 habitantes.
1.2. Planteamiento del problema

En el Municipio de Entre Rios y especificamente en la Comunidad de Tentaguazu, la
poblacion sufre permanentemente de falta de atencion médica oportuna, debido a su
lejania de las unidades de salud y la dificultad de conexién caminera, lo que ocasiona
permanentemente pérdidas de vidas que pudieran ser salvadas por una adecuada y
oportuna atencion, es por ello que uno de los principales objetivos del PDM del Municipio
y en atencion de la APG Itika Guazu, se establece como prioridad el implementar en la
comunidad Centro de Salud del proyecto “DISENO DEL CENTRO DE SALUD ITIKA
GUAZU - TENTAGUAZU”.



1.3. Formulacion

Con la implementacion de la nueva estructura planteada del Centro de Salud del proyecto
“DISENO DEL CENTRO DE SALUD ITIKA GUAZU - TENTAGUAZU?”, se plantea
superar las deficiencias presentadas que dan origen a la problematica de salud que aqueja
a la poblacion de la Asociacién de Pueblos Guaranies Itika Guazu APG-IG, pues se
plantea una infraestructura que cumple con los requisitos necesarios para este tipo de
centros de salud, con la capacidad de atencion para las persona, con el numero de clinicas

con las especialidades requeridas y con el equipamiento necesario.
1.4. Sistematizacién

El Planteamiento para el Centro de Salud del proyecto “DISENO DEL CENTRO DE
SALUD ITIKA GUAZU - TENTAGUAZU”, contempla la recoleccion y sistematizacion

de la informacion base disponible, para establecer la estructura de sustentacion.

Las estructuras de sustentacion que se analizarén seran: Cubierta de Teja Colonial con
cercha metalica, estructura de edificacion aporticada, loza alivianada, zapatas aisladas, y
escaleras. En los cuales se realizara el disefio dptimo para que la estructura tenga una

buena funcionabilidad y sea economicamente viable.

1.5. Objetivos

1.5.1. General

e Disefiar estructuralmente el Centro de Salud Itika Guazu — Tentaguazu en la
comunidad de Tentaguazu con base a los planos otorgados por la gobernacién
de Tarija

1.5.2. Especificos

e Realizar el estudio topografico de la zona.

e Realizar el estudio de suelos en el lugar donde se emplazara la estructura
haciendo el anélisis a tres pozos.

e Disefar estructuralmente la cubierta metalica de teja colonial.

e Disefiar estructuralmente la estructura de sustentacion de la edificacion.



e Analizar los elementos criticos de la estructura y compararlos con los
resultados obtenidos con las herramientas computacionales.
e Determinar el costo aproxima de la estructura general y por metro cuadrado

e Determinar el tiempo de ejecucion aproximado del proyecto.

1.6. Justificacion
1.6.1. Académica
Aplicar los conocimientos previos adquiridos durante la formacion profesional de la
Carrera de Ingenieria Civil, especialmente en lo relacionado a la mencidn Estructuras, por
lo que este proyecto serd también un aporte académico en el area de la Ingenieria Civil
aplicada a la construccién de Infraestructura de Salud para comunidades rurales,
considerando criterios de calidad, economia y comodidad para los funcionarios y

beneficiarios que acudan al centro de salud.

1.6.2. Técnica

La evoluciéon de las metodologias de disefio de estructuras, muestran un avance
significativo en los ultimos afos, razén por la cual es importante el uso de herramientas
computacionales actualizadas, para lograr un disefio adecuado.

El disefio de la estructura del Centro de Salud, plantea una propuesta de solucién técnica
a las exigencias del disefio arquitectonico, los cual plantea retos debido a la magnitud del
proyecto a la estética y sobre todo formas que implican desafios a la parte ingenieril, como
por ejemplo la implementacidn de elementos estructurales como vigas curvas

También se debe tener en cuenta los niveles de seguridad para el disefio de una
infraestructura, lo cual debe ir asociado a la economia del proyecto, motivo por el cual se

debe disefiar con secciones mas efectivas y resistentes.

1.6.3. Social
El proyecto tendra un gran significado a la poblacion de las comunidades de la Asociacién
de Pueblos Guaranis APG Itika Guazu, puesto que este centro de Salud esta ubicado en

una comunidad a la cual el resto de las familias de las comunidades dispersas pueden



asistir para la atencion de sus enfermedades y cuenta con ambientes disefiados
estructuralmente de manera Optima para una atencion adecuada de los pacientes quienes

seran los directos beneficiarios.

1.6.3.1. Poblacion afectada

El proyecto beneficiara directamente a 25 familias, el cual se desglosa en 136 habitantes,

seglin el PDM del Municipio.

Cuadro 1: Poblacion beneficiada diferenciada por sexo

COMUNIDAD HOMBRES MUJERES TOTAL
67 69 136
TENTAGUAZU
49,26% 50,73% 100%

Fuente: PDM del municipio de Entre Rios

Cuadro 2: Poblacion beneficiada por namero de familias

COMUNIDAD TOTAL N° N° Hab/Fam.
FAMILIAS
TENTAGUAZU 136 25 4

Fuente: PDM del municipio de Entre Rios

Entre las caracteristicas demogréaficas mas importantes, se pueden mencionar las
siguientes: el 49.26% de los beneficiarios directos son varones y el 50.73% son mujeres,
haciendo un total de 136 habitantes que residen permanentemente en la comunidad

Tentaguazu.



1.7. Marco de referencia
1.7.1. Conceptual
Los siguientes conceptos son considerados como basicos y esenciales para el Disefio

estructural:

= Zapata combinada - Zapata que soporta mas de una columna.

= Zapata aislada - Apoyo individual para las diferentes partes de una unidad de
subestructura; la fundacion se denomina fundacion mediante zapatas.

e Recubrimiento.- Minima distancia libre entre cualquier punto de la superficie lateral
de una barra y el paramento mas proximo de la pieza.

e (Capacidad mecanica.- En una barra de acera 0 una seccion de hormigon, producto de
la seccion por la resistencia de calculo del material, en traccidén o en compresion. En
una armadura, la suma de las capacidades mecanicas de las barras que la componen.

e Carga permanente.- Conjunto de cargas, constantes en posicién y magnitud, que
actan siempre sobre una estructura; es decir, suma del peso propio y la carga muerta.

e Carga muerta.- Carga inerte que gravita de un modo continuo sobre el elemento o
pieza que se calcula, con exclusion del peso propio del elemento en cuestion.

o Coeficiente de mayoracion.- Coeficiente de seguridad parcial relativo a las acciones,
multiplicador de los valores caracteristicos de las mismas.

e Coeficiente de minoracion.- Coeficiente de seguridad parcial relativo al material,
divisor del valor caracteristico de su resistencia.

e Coeficiente de variacion de la Resistencia Caracteristica del hormigén.- Cociente
entre la desviacion normal y la media aritmética de los resultados de un nimero finito
de ensayos de resistencia realizados. Se expresa como numero decimal.

e Cuantia mecéanica.- En la seccién transversal de una pieza, cociente que resulta de
dividir la capacidad mecanica de la armadura por la capacidad mecéanica de la seccion
atil del hormigon.

e Cuantia geométrica.- En la seccidn transversal de una pieza, cociente que resulta de

dividir el &rea de la seccién total de armaduras por la de la seccién de hormigén.



Estado limite.- Cualquier situacion que, al ser alcanzada por una estructura o parte de
ella, la pone fuera de servicio, es decir, en condiciones tales que deja de cumplir
alguna de las funciones para las que fue proyectada.

Estado limite Gltimo.- Aquel que corresponde al colapso total o parcial de la
estructura.

Estado limite de utilizacion (o de servicio).- Aquel que viene definido por los
requisitos funcionales y de durabilidad que deba cumplir la obra en servicio.
Resistencia de calculo.- Valor que resulta de dividir la resistencia caracteristica de un
material, por el correspondiente coeficiente de minoracion.

Resistencia caracteristica del hormigon.- Valor que corresponde al cuantil del 5 % en
la curva de distribucidn de resistencia, a compresion, del hormigdn colocado en obra.
Resistencia caracteristica estimada del hormigon.- Valor que estima o cuantifica la
resistencia caracteristica real de obra a partir de un namero finito de resultados de
ensayos normalizados de resistencia a compresion, sobre probetas tomadas en obra.
Abreviadamente se puede denominar resistencia caracteristica

Resistencia especificada del hormigon.- Valor que se adopta en el proyecto para la
resistencia a compresion, como base de los calculos, asociado en esta norma a un
nivel de confianza del 95 %. Se denomina también resistencia de proyecto

Viga curva.- Se considera solo vigas que tengan un eje de simetria desu seccidn recta
situada en el plano longitudinal de las vigas se trata Gnicamente el caso elasticocon
las suposicién usual del mddulo de elastico es el mismo de la tensién a la compresion.

Viga.- Elemento arquitecténico rigido, generalmente horizontal, proyectado para soportar y

transmitir las cargas transversales a que esta sometido hacia los elementos de apoyo.



1.7.2. Espacial

El presente proyecto conlleva consigo mismo una necesidad actual, correspondiente al
disefio estructural de la infraestructura de un Centro de Salud ubicado en el Municipio de

Entre Rios de la Provincia O"Connor en el departamento de Tarija.

Coordenadas UTM:

Y: 7665310 Norte
X:399851 Este
Altura: 560 msnm

Figura 1: Ubicacion del proyecto
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Figura 2: Lugar del proyecto

Fuente: Empresa consultora EOLO S.R.L, 2017



1.7.3. Temporal

En el disefio final del proyecto se estima una vida util de 50 afios. Mientras que La
informacion recolectada para la realizacion del presente Proyecto de Grado esta

comprendido en las gestiones 11/2017 y 1/2018.

1.8. Alcance del proyecto:

v' Se realizara de Forma exclusiva el Disefio Estructural de parte de la
infraestructura propuesta teniendo como base el plano arquitectonico.

v No se realizara detalles de instalaciones eléctricas y/o sanitarias y agua potable
dentro de lo que respecta al Centro de Salud pero si se tomara en cuenta los
accesorios.

1.9. Aporte Académico

Como aporte académico se tiene el realizar la sistematizacion de informacion y el analisis

técnico para disefio y dimensionamiento de vigas curvas.

1.10. Generalidades del disefio arquitectonico

El proyecto comprende la construccién de un Centro de Salud en la comunidad de
Tentaguazu para beneficiar a 36 familias originarias asentadas en la TCO. Segun el
programa municipal de Entre Rios, se determind la creacién de centros de salud en algunas
comunidades rurales, como en el caso de Tentaguazu, este tipo de proyecto es sostenible,
dado que por ley cada municipio debe invertir en Salud de manera prioritaria, ademas que
invertir en salud repercute indirectamente a largo plazo en la reduccion de indices de
mortalidad y a su vez en la mejora de la economia de la poblacion. Los materiales y
técnicas a utilizar son de uso comun al medio y el disefio se complementa con el
paisajismo de la zona. Los ambientes cuentan con suficiente iluminacion y ventilacion
natural, necesaria para una zona de altas temperaturas y que requiere de ahorro energético.
El centro de salud cuenta con ambientes adecuados para prestar los servicios a la

poblacidn, esta desplazado en nueve areas:
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Planta Baja:

Area publica

Area Administrativa

Area de Atencion Ambulatoria
Area de Servicios Auxiliares
Area Maternidad

Area Hospitalizacion

Planta Alta;

Se implemento de acuerdo a la recomendacion solicitada por la Gobernacion de acuerdo

a nota del Anexo 9

Area de Servicios Técnicos
Area de Personal

Area de Servicios Generales
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2. MARCO TEORICO

2.1. Levantamiento topografico
2.1.1. Definicién

El levantamiento topografico definido por Josep Maria Franquet Bernis en su libro
NIVELACION DE TERRENOS POR REGRESION TRIDIMENSIONAL péagina 5,
define el Levantamiento Topografico, como el conjunto de operaciones ejecutadas sobre
un terreno con los instrumentos adecuados para poder confeccionar una correcta
representacion grafica o plano. Este plano resulta esencial para situar correctamente
cualquier obra que se desee llevar a cabo, asi como para elaborar cualquier proyecto
técnico. El levantamiento topografico, es el punto de partida para poder realizar toda una
serie de etapas bésicas dentro de la identificacion y sefialamiento del terreno a edificar,
como levantamiento de planos (planimétricos y altimétricos), replanteo de planos,
deslindes, amojonamientos y demas. Existen dos grandes modalidades:

o Levantamiento topografico planimétrico: Es el conjunto de operaciones
necesarias para obtener los puntos y definir la proyeccion sobre el plano de

comparacion.

o Levantamiento topografico altimétrico: Es el conjunto de operaciones

necesarias para obtener las alturas respecto al plano de comparacion.

Todo levantamiento topografico tiene lugar sobre superficies planas, limitandose a
pequenas extensiones de terreno, utilizando la denominacion de “geodesia” para areas

mayores.
Para el proyecto se tomaran puntos representativos como esquinas y limites del terreno.
Curvas de nivel.

Las curvas de nivel constituyen el mejor método para representar grafica y
cuantitativamente prominencias, depresiones y ondulaciones de la superficie del terreno
en una hoja bidimensional. Una curva de nivel es una linea cerrada “o contorno” que une

puntos de igual elevacién. Las curvas de nivel pueden ser visibles como la linea litoral de
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un lago, pero por lo general en los terrenos se define solamente las elevaciones de unos

cuantos puntos y se bosquejan las curvas de nivel entre estos puntos de control.

La mayoria de las curvas de nivel son lineas irregulares, como las curvas cerradas del
cerro. A la distancia vertical entre las superficies de nivel que forman los contornos se le
llama “equidistancias o intervalos de curvas de nivel” en el caso de cuadrangulos
topograficos a escala de 1: 24000, el U.S. Geological Survey “Servicio Geologico de los
Estados Unidos” utiliza uno de los siguientes valores de equidistancias de curvas de nivel:

5, 10, 20, 40 u 80 pie. En algunos casos, los intervalos se dan en metros.

El intervalo a seleccionar depende de la finalidad del plano, de su escala y de la diversidad
del relieve en el area por levantar. La reduccion del intervalo exige un trabajo de campo

mAs costoso y preciso.

En la préctica las lineas imaginarias estan igualmente espaciadas en sentido vertical, de
modo, que los intervalos de los niveles sean iguales y las distancias horizontales entre
curvas de nivel en un mapa, indicaran el escalonamiento de la elevacién o descenso de la
superficie; mientras mas cercanas estén entre si, mayor sera la pendiente y reciprocamente,

mientras mas separadas, la pendiente sera menor.
2.2. Estudio de suelos

“El estudio geotécnico se realiza previamente al proyecto de un edificio u otro tipo de obra
que sea sustentada por el suelo y tiene por objeto determinar la naturaleza y propiedades
del terreno, necesarios para definir el tipo y condiciones de cimentacion” (Rodriguez Ortiz

y otros, 1984).

Con el estudio de suelos se determina la capacidad méxima de carga del terreno. Esto se
realizard mediante un ensayo del suelo “in situ” utilizando el equipo SPT (penetrometro
dindmico estandar). Este ensayo permite averiguar la densidad relativa del suelo.
Realizado el ensayo en campo se procede a los siguientes ensayos en laboratorio: -
Contenido de humedad de la muestra. - Ensayos de granulometria y limites de Atterberg
para determinar su clasificacion de suelos segin AASHTO y SUCS
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Obtenida la clasificacion del suelo, se puede determinar la resistencia del suelo a nivel de

fundacion.
2.2.1. Granulometria

Segun la norma ASTM C 136, la granulometria es la distribucion de los tamafios de las
particulas de un agregado tal como se determina por analisis de tamices. Los siete tamices
estandar segun la norma ASTM C 33 para agregado fino, tiene aberturas que varian desde
la malla No. 100 (150 micras) hasta 9.52 mm. Los nameros de tamafio (tamafios de
granulometria), para el agregado grueso se aplican a las cantidades de agregado (en peso),
en porcentajes que pasan a través de un arreglo de mallas. La granulometria y el tamafio
méaximo de agregado afectan las proporciones relativas de los agregados asi como los
requisitos de agua y cemento, la trabajabilidad, capacidad de bombeo, economia,

porosidad, contraccién y durabilidad del concreto.
2.2.2. Limites de atterberg

Los limites de Atterberg son ensayos de laboratorio normalizados que permiten obtener
los limites del rango de humedad dentro del cual el suelo se mantiene en estado plastico.
Con ellos, es posible clasificar el suelo en la Clasificacion Unificada de Suelos (Unified
Soil Classification System, USCS). Para obtener estos limites se requiere manipular la
muestra de suelo destruyendo su estructura original y por ello, es que una descripcion del
suelo en sus condiciones naturales es absolutamente necesaria y complementaria. Para
realizar la determinacion de los limites de Atterberg, se trabaja con todo el material menor
que la malla No. 40 (0.42 mm). Esto quiere decir, que no solo se trabaja con la parte fina
del suelo (< malla No. 200), sino que también se incluye igualmente la fraccion de arena

fina.

2.2.3. Sistema de clasificacion de suelos
2.2.3.1. Sistema AASTHO

Se basa en determinaciones de laboratorio de Granulometria, Limite, Liquido e Indice de
Plasticidad. Es un método realizado principalmente para Obras Viales. Restriccion para

los finos: %malla n° 200 > 35% => Fino. La evaluacion se complementa mediante el IG.
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2.2.3.2. Sistema Unificado

El Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos - SUCS (Unified Soil Classification
System (USCS)) es un sistema de clasificacion de suelos usado en ingenieria y geologia

para describir la textura y el tamafio de las particulas de un suelo.
2.2.4. Ensayo de penetracion estandar (S.P.T.)

El Ensayo de Penetracidn Estandar 0 Standard Penetration Test SPT, que se realiza bajo
la norma ASTM D 1586, es un tipo de prueba de penetracion dindmica, que es empleado
para realizar ensayos en terrenos que se requiere realizar un reconocimiento geotécnico.
Las pruebas de campo adquieren una gran importancia en los suelos muy susceptibles a
la perturbacién y cuando las condiciones del terreno varian en sentido horizontal y
vertical. Es el método de prueba in situ mas ampliamente utilizado para determinar la

Compacidad y la Capacidad de Soporte del suelo no cohesivo.
2.3. Disefio arquitectdnico

El disefio arquitectonico fue realizado mediante la elaboracion de alternativas
arquitectonicas de acuerdo a las caracteristicas propias de la comunidad y la provincia; en
forma conjunta con el personal técnico de la subgobernacion de Entre Rios se determind

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

El proyecto se ubica longitudinalmente en la parte mas plana del terreno, funcionalmente
se manejan varios bloques que estan distribuidos de acuerdo orden establecido para un
centro de salud, el primer blogue contiene areas de administracion, atencion, servicios
de laboratorio, etc. Seguido de un segundo bloque de maternidad y un patio central
donde se distribuyen las &reas de servicios e internacion, funcionalmente los espacios
estan distribuidos en formas lineales y radiales para brindar una circulacion mas ordenada
y fluida. Los bloques de residencia médica, areas de servicios técnicos, areas de
personal estan ubicadas en las parte la segunda planta para brindarles mas privacidad

porque son areas netamente de personal médico y técnico.
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Como los pacientes solo seran atendidos en la primera planta, no se disefié una rampa de
acceso a la planta alta, pues esta solo esta restringida al uso del personal médico,

paramédico y administrativo.

2.4. ldealizacion de la estructura

2.4.1. Sustentacion de la cubierta

Para sustentar la cubierta es preciso conocer las cargas actuantes sobre las cerchas, las
cuales reciben las cargas aplicadas en los nudos. La obtencidon de las fuerzas internas en

cada barra permite realizar su dimensionamiento.
2.4.2. Sustentacion de la edificacion.

La estructura de sustentacion de la edificacidn esta constituida por varios pérticos Los
porticos de la estructura estdn compuestos de columnas de seccion cuadrada o rectangular,
las vigas de arriostramiento (vigas planta baja) de seccidn rectangular y losas aligeradas

con vanos in situ.
2.4.3. Fundacién.

Las fundaciones estardn compuestas de zapatas aisladas. Las cargas provenientes de la
estructuras son moderadas por tratarse de una edificacion de dos plantas, como asi también
se tiene un suelo de fundacidn regular, la fundacién se encuentra a un nivel de -1.5 m, las
zapatas aisladas son mas econdmicas, puesto que los volimenes de hormigon que
requieren para materializar este tipo de fundacion son reducidos. En el ¢ aso de zapatas de
base cuadrada, las armaduras se distribuiran uniformemente en las dos direcciones

paralelas a los lados de la base.
2.4.4. Analisis de cargas

Acciones en la edificacion.- Se denomina carga 0 accion a toda causa que pueda provocar

y cambiar el estado de tensiones al que esta sometido un elemento estructural.

Clasificacion de las acciones o cargas.
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Carga gravitatoria.- Es la producida por el peso de los elementos constructivos, de los
objetos que pueden actuar por razon de uso, y de la nieve en las cubiertas. Son cargas

siempre verticales. Pueden ser de los siguientes tipos:

Con carga. Es la carga cuya magnitud y posicion es constante a lo largo del tiempo. Se
descompone en:

- Peso propio.- Es la carga debida al elemento resistente. EI peso propio de un
elemento resistente, cuyas dimensiones van a determinarse en el célculo, se
estimara inicialmente, pudiendo para ello utilizarse tablas o formulas empiricas, o

datos de estructuras construidas de caracteristicas semejantes.

Con las dimensiones calculadas se determinara el peso propio real del elemento y

se rectificaran, si es preciso, los célculos basados en la estimacion.

- Carga permanente.- Es la carga debida a los pesos de todos los elementos

constructivos, instalaciones fijas, etc., que soporta la estructura.

Sobrecarga.- Es la carga cuya magnitud y/o posicion puede ser variable a lo largo del

tiempo. Pueden ser:

- De uso. Es la sobrecarga debida al peso de todos los objetos que puedan gravitar por

el uso, incluso durante la ejecucién.

Cuadro 3: Sobre cargas de uso

Uso del elemento Sobrecarga Kg/m'
A.  Azoteas

Accesibles solo para conservacion | 100

Accesibles solo privadamente 150

Accesibles al publico Segin su uso
C. Hoteles, hospitales, cdrceles, ete.

Zonas de dormitorio 200

Zonas piiblicas, escaleras, accesos | 300
Locales de reunién y de espectaculo | 500

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

Aulas, despachos y comedores 300

Escaleras y accesos 400

Balcones volados Segin art. 3,5

Fuente: Hormigon armado de Jiménez Montoya 12* edicion
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- Cargadel viento. Es la producida por las presiones y succiones que el viento origina

sobre las superficies en las que incide.

Es otra sobrecarga variable. Se admite que el viento, en general, actua

horizontalmente y en cualquier direccion. Sobre una edificacion tiene dos acciones:

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

altura de la construccion.
- Succion: Depende del angulo de inclinacién del agua.

Las superficies normales al viento sufren presion en su cara a barlovento (la que
mira al viento) y succion en la de sotavento (la respaldada). Dependiendo de la

inclinacion, en unos puntos la accién sera presién y en otros succion.

Figura 3: Barlovento y Sotavento

Barlovents Sotavents
cla cla

Fuente: Elaboracion propia

- Direccion del viento: se admite que el viento, en general, actGa horizontalmente
y en cualquier direccion. Se considerara en cada caso la direccion o direcciones

que produzcan las acciones mas desfavorables.

Las estructuras se estudian ordinariamente bajo la actuacién del viento en direccion a
sus ejes principales y en ambos sentidos. En casos especiales, por ejemplo: estructuras
14 reticuladas abiertas, construcciones con caras dentadas o con estructura oblicua a
las fachadas, se estudia ademas su accién en las direcciones sesgadas que resulten

desfavorables.
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En los casos especiales que se sefialan y en otros que lo requieran, se considerara que

la direccion del viento forma un angulo de +- 10% con la horizontal.

- Sobrecarga de viento sobre un elemento superficial: El viento produce sobre cada
elemento superficial de una construccion, tanto orientado a barlovento como a
sotavento una sobrecarga unitaria P (Kg/m2) en la direccién de su normal, positiva

(presién) o negativa (succién), de valor dado por la expresion:
P=c*w

Siendo w la presion dindmica del viento y c el coeficiente edlico, positivo para
presidn o negativo para succion, que depende de la configuracion de la construccion,

de la posicién del elemento y del angulo a de incidencia del viento en la superficie.

- Presién dinamica del viento: el viento de velocidad v (m/s) produce una presion

dinamica w (kg/cm2 ) en los puntos donde su velocidad se anula, de valor:

w=12/16
p=c™ Kgf]
16\ m~

Donde:
C: Coeficiente etlico dado en tablas o por formulas
w : Presién dinamica del viento

v : Velocidad del viento
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Cuadro 4: Presion dinamica del viento

Altura de coronacion del edificio Velocidad del viento Presion
sobre el terreno en m. cuando la S

- s A v dinamica w
situacion topografica es: ke 2
Normal Expuesta m/'s km/h m
De0all - 28 102 50
Della30 - 34 125 75
De31a 100 De 0a30 40 144 100
Mayor de 100 | De 31 a 100 45 161 125
- Mayor de 100 | 49 176 150

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigon Armado” (12° Edicidn)

No se asume cargas de nieve debido a que no se presenta ese fendmeno en la zona
2.5.Disefio de estructuras
2.5.1. Sustentacion de cubierta

2.5.1.1. Norma de disefio

El diseno estructural de la cubierta metalica estd basado en el “Reglamento del LRFD

(Factor de Carga y Resistencia de Disefio)”.
2.5.1.2. Combinaciones de carga LRFD
- Carga Permanentes = D
- Carga variable de piso = L
- Carga variables de techo = Lr
- Carga viento =W
- Carga por sismo = E
- Carga de nieve =S
- Carga de lluvia o hielo sin incluir encharcamiento = R

Cada combinacion modela la carga de disefio cuando una de ellas es maxima

20



Cuadro 5: Combinaciones de carga

1.4D (1)
12D+ 1.6L+0.5(LroSoR) (2)

Si comprende las fuerzas de viento (W) vy sismo (E)
1.2D+ 1.6 (Lro S o R} + (0.5L 0 0.8W) (3)
1.2D+1.3W + 0.5L +0.5(Lro So R) 4)

12D+ 15E+0.5L+02S (5)
0.9D-(1.3W o0 1.5E) (6)

Fuente: Manual del LRFD

Se debe considerar para efectos del disefio estructural, la combinacion de cargas
que origine los mayores resultados, es decir la combinacion que produzca la mayor

solicitacion a la estructura en general o al miembro en particular.
Factor de resistencia @

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

valores mas importantes estan dados a continuacion.

Cuadro 6: Factores de reduccion de resistencia

Factor de <
Reduccion(@) SIUEXO A
1 Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia del alma

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

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

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

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

Tomillos a tensidn, soldadura de tapon o muesca, fractura en la seccion

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

Fuente: Manual del LRFD
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2.5.1.3. Parametros de disefio

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

construccion, por compartir algunas caracteristicas

- Buena resistencia tanto a traccion cuanto a compresion
- Presentarse en obra en piezas prismaticas rectas

- Tener problemas de enlace.

El acero estructural se adapta muy bien para construccién de edificaciones de

grandes luces y alturas.

Cuadro 7: Factores de resistencia caracteristica

Factores de resistencia caracteristica

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

A-36 36-32 58 - 80

A-529 42 60 -85

A -441 40-50 60 - 70

A-572 42 — 65 60 - 80

A-242 42 -50 63-70

A - 588 42 -50 63 -70

A-514 90 -100 100 -130

Fuente: Manual del LRFD

22



- Propiedades mecanicas de los aceros

Figura 4: Propiedades mecénicas de los aceros
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Fuente: Manual del LFRD

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

- Propiedades para el disefio

Moédulo de elasticidad E = 2.1x10° kgf/cm®
Moédulo de corte G = E/2.6 = 808000 kgf/cm®
Coeficiente de poisson p=10.3

Peso unitario p = 7850 kgf/cm?

Coeficiente de dilatacion térmica lineal sc= 11.7x1076/°C

2.5.1.4. Elementos estructurales

La cubierta cuenta con varios elementos estructurales. Una cercha esta formada por piezas
metélicas que adoptan diferentes nombres segun su ubicacion, unidas entre si forman
triangulos, los encuentros se denominan nudos, que para el calculo estatico se consideran
como rotulas. Cada una de estas piezas estad sometida a compresion o traccion de acuerdo

a los esfuerzos que la soliciten.
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Figura 5: Elementos Cubierta

CUBIERTA DETEJA

cumbrera

correa
_—

corddn superior

montante

ALTURA

\ cordon inferior L

LUz

Fuente: Manual del LFRD

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

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

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

minimo de fluencia.

Figura 6 Diagrama de Euler

Col Columnas
OlUmmAas intermedias Columnas largas
cottas -t ;i:
. . (Intervalo eldstico o de Euler)
(Intervalo incldstico)
Férmula incldstica
H
"
v
°

Férmula de Euler
0 pandeo eldstico

Fuente: Manual del LRFD

Los pasos de disefio son:

o Definir el perfil a usar

e Condiciones a cumplir: fa = Nfd < Fa; KTl < 200

e Carga mayorada (Nd)
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e Esfuerzos y areas necesarias

fa = Nd <F fa=F
a= A a a=ra
Se asume Fa= 1t/cm? Anec= I\fl—: a tabla (Anexo I)

e Calculo de radio minimo necesario

Kl

KTI < 200 despejando Iy, .. = 700 @ tabla (Anexo 1)

e Se obtiene los valores de tablas: A= Area, rx = radio de giro en X, ry= radio de
giroenY

e Relacion de esbeltez

Kl Kl
— <200 ; —<200
Iy Iy

e Célculo de Acx y Acy

|
. Kl (Fy . Kl |Fy
“ex Tt en |E ; by Tr ealE
x Ty YN

e Calculo de esfuerzo critico

) 0.877
i A2 1D = Fmt=( - :]-F:-*

he

si 2,515 = F_,=0658" =gy

Fa=085= Ferie

e Verificaciones correspondientes

Nd Kl
fa=—<Fa . — <200

A ~ 7 Cumple! - .Cumplc!!

. Disefio de miembros sometidos a flexion

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

kg/cm2 para perfiles soldados)

Condiciones a cumplir
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1) Verificar si es compacto, no compacto o esbelto

Vigas compactas.- Se definen como compactas las vigas cuya seccion
transversal respeta las siguientes relaciones ancho/espesor de sus

elementos ~ componentes: alas y alma.

Vigas no compactas.- Se designan por no compactas las vigas en las cuales la
relacion de la esbeltez A en uno o mas de sus elementos componentes (ala
comprimida o alma) excede los limites de la compacidad dados en las vigas

compactas.

Vigas esbeltas.- Se designan esbeltas las vigas para las cuales la maxima relacién

A de uno o més de sus elementos componentes excede la esbeltez.

s Para las alas

L A 545}
V= = p=—,_
. Parag al \r!fl*’

Lo _ [, _5370
‘ ty kp \«“'f:

En seccion canal (para disefio en régimen elastico)
La resistencia de disefio en flexion debe cumplir

QbMt = @hMP = Mu

2) Capacidad resistente a corte
h @ V. T
— =< 260 W= Vy
tw
3) Economia
Los pasos de disefio son:

1.- Seleccién del perfil

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

& m

Lp=174 =ry= j]
N

4.- Célculo del Lr

ry = X [ [

1 ]1,4\]1+xz:th2
N

5.- Célculo de X1y X2

Donde
f‘L = (f:.-'F - fr) yfy
J= Constante de torsién

1
]:E*(z *bsxtfs +h$tws)

Cw = Constante de alabeo

d_tfz
z )

Cow = Iy = (

Calculo del coeficiente de flexion (Ch)
Se aplica la siguiente ecuacién

Mmax

C, =125
2.5 * Mmax + 3MA + 4MB + 3MC

Donde:
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M maéx.: maximo momento absoluto en la longitud no arriostrada

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

respectivamente
Siesel caso

L, <L, <L,
Donde:

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

la viga.

Lp = Es la distancia maxima tedrica a que es posible colocar los soportes laterales para
poder desarrollar la total capacidad resistente de la seccion hasta alcanzar su momento

plastico.

Lr = Es la distancia maxima tedrica a que se permite colocar los soportes laterales para

que la seccion alcance su limite elastico sin fallar.

El calculo del momento nominal es:

Lb_Lp
oszcab(Mp—(Mp—Mr)s(L L))*Cb<®bMp

r P
B, Mp = By, * Z, = f,Mp = Z, *f,

Donde:
Si es el caso Lb>Lr

Calculo del momento critico

M, = Cbrlx [ExD 6] +(Ca)?sl, «C <M
er T Lb I} ] (Lb) v'd w = "'p

La méxima carga que soporta la viga teniendo en cuenta la flexion es entonces
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P &L
@bMp _ mayorada

4
Despejando
40, M
Pmayorada =——F
L

Se revisa luego la capacidad por cortante

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

carga concentrada P/2

@V, =C,*0.6%f, *A
6.V, =V, =P/2

P
—=C,*06*f %A
2 y

Donde Cv tiene los siguientes valores:

h < 2.4 ’E c,=1
J— e — Y =
by \jﬁ v
24 % |=
2as B 30 B c 5
E XN — ¥ |— — =
A A TR
t.
3 £ < h < 260 ¢, 738+ E
® |— —_ - =
B S (B
tb’r‘ ¥
Verificando 2V:> Vu

Disefio de miembros sometidos a flexo-traccion:

Los miembros sometidos a

flexotraccion se deben dimensionar para satisfacer las ecuaciones que se dan a

continuacion.
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= =0.2
a. ON,
Nu 38 ( " ) 4
Cuando e 9 0p*M.7
Nu - 0')
b GNt“‘- i
N, Ny M, <1
Cuando 2%9N. @y =M,
Donde:

Nu: Es la demanda en traccion

Nt: Es la capacidad resistente a la traccion

@: es el factor de minoracién de la capacidad resistente nominal a traccion
ON, =09+ fy*A

2.5.2. Sustentacion de la edificacion

2.5.2.1. Norma de disefio

El proyecto comprende un analisis técnico aplicando el CBH-87 (Codigo Boliviano del

Hormigdn Armado-87), de aplicacién obligatoria en todo el territorio del pais.
2.5.2.2. Hipdtesis de carga

Segun el CBH-87 las hipotesis de carga son las siguientes: Para cada fase de
comprobacién y para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de
carga que a continuacion se indican y se elegird la que, en cada caso, resulte mas
desfavorable, excepcién hecha de la Hipdtesis Ill, que sélo se utilizaran en las
comprobaciones relativas de los estados limites Gltimos. En cada hipotesis, deberan

tenerse en cuenta, solamente, aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.
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Hipotesis I:  vig- G+ vy - Q

Hipdtesis II: 0,9 - (yg-G+yrg- Q)+ 09 vy - W

Donde:

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

caracter permanente.

Q = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica. W = valor

caracteristico de la carga del viento.

Weq = valor caracteristico de la carga del viento, durante la accidn sismica. En general,

se tomara

Weq = 0. En situacién topografica muy expuesta al viento se adoptara:

Weq = 0,25W.

Feq = valor caracteristico de la accidn sismica.

vfg = coeficiente de mayoracion de carga muerta igual a 1,6 (de efecto desfavorable)
vfq = coeficiente de mayoracion de carga viva igual a 1,6 (de efecto desfavorable)
2.5.2.3. Parametros de disefio

Los materiales empleados para la fabricacion de las piezas de hormigon armado son el

hormigon y el acero de refuerzo, que se describen a continuacion:
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2.5.2.3.1. Hormigon

El Hormigon es un material semejante a la piedra, que se obtiene mediante la mezcla

cuidadosamente proporcionada de cemento, arena, grava u otro agregado y agua.

Una caracteristica importante tanto del hormigén como del acero es que el coeficiente de
expansion y contraccion térmica de ambos varia en una cantidad pequefia (o0 H® A° =
0,000011 m/m°C y para el acero a A° = 0,000012 m/m°C), esta ventaja es sumamente
importante ya que permite a los dos materiales trabajar de una manera conjunta.
Habitualmente el hormigdn de una estructura es definido en el proyecto fijando tres de sus

pardmetros fundamentales:

-Tamafio maximo del arido.

- Consistencia.

- Resistencia a compresion.

2.5.2.3.2. Propiedades mecanicas del Hormigon

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

hormigon, la resistencia a traccién es determinada a partir de ensayos con probetas.
e Resistencia a compresion

La resistencia caracteristica del hormigén es el resultado de un control estadistico
realizado con probetas de ensayo cuyo resultado sigue una curva de distribucion de
frecuencias (curva de Gauss), asociado a un valor de un 95% de probabilidad de
ocurrencia. Se adopta como resistencia caracteristica del hormigén a compresion (fck), a
la resistencia que alcanza el hormigon a los 28 dias. Una manera de determinar la

resistencia a compresion a j dias, es mediante la siguiente tabla:
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Cuadro 8: Resistencia a la compresion

Edad del hormigdn (dias) 3 7 28 90 360

Cemento Portland comiin 0,40 (0,65 (1,00 (1,20 [1,35

Ccl_ncnto_ Portland de alta 055 |075 |1,00 [1,15 [1.20
resistencia

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

Coeficientes de conversion respecto a probetas del mismo tipo a diferentes edades.
e Resistencia a traccién

Al igual que la resistencia a compresion del hormigon, la resistencia a traccion es
determinada a partir de ensayos con probetas. Esta resistencia bien puede determinase
mediante el ensayo brasilefio, que utiliza probetas cilindricas, de 15 cm de diametro y 30
cm de altura, de veintiocho dias de edad. Una manera de determinar la resistencia a
traccion a j dias, teniendo el valor de la resistencia a los 28 dias, es mediante la siguiente
tabla:

Cuadro 9: Coeficientes de conversién respecto a probetas del mismo tipo a

diferentes edades

Edad del hormig6n (dias) 3 7 28 90 360
Cemento Portland coman 0,40 10,70 (1,00 (1,05 |1,10

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

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

desprecia, asumiendo que el hormigon no tiene resistencia a traccion.
2.5.2.3.2. Mddulos de deformacién longitudinal

Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el modulo de deformacién longitudinal
inicial Eo del hormigon (pendiente de la tangente en el origen de la curva real), a la edad

de j dias, puede tomarse igual a:
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E, =21000-/f; en kg/cm®.

E, = 6640 - /f¢; : en MPa.

Donde:
fcj = resistencia caracteristica a compresion del hormigén a j dias de edad.

Como modulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, Es (pendiente de la

secante), se adoptara:

Eg = 6000-/f; en MPa.

2

E, =0,90-E,

Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de 0,5
fj. en esta expresion debe entrarse con fj en MPa.

Como valor medio del médulo secante de la deformacién longitudinal del hormigon Ecm,

se adoptara el dado por la siguiente expresion:

Eom = 44000 - (fo; + 80)%/? : en kg/em’.
Egn = 9500 - (fu + 8)Y% ; en MPa.

Normalmente, fck esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de Ecm
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma expresion

para deducir Ecm a partir de una resistencia fj (to), correspondiente a una edad to, dada.

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los
dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos, en climas

Secos.
2.5.2.3.4. Coeficiente de Poisson

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

puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.
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2.5.2.3.5. Coeficiente de dilatacion térmica

Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigon armado, se tomara:
a=1,0x 10-5/°C

2.5.2.3.6. Acero

El Acero refuerzo esta conformado usualmente por barras circulares de acero con
deformaciones superficiales apropiadas para proporcionar anclaje y adherencia necesaria.
Una vez que las barras estén completamente rodeadas por la masa de hormigon
endurecido, comienzan a formar parte integral del elemento. El resultado de la unién de
estos dos materiales es el hormigén armado. Las armaduras para hormigon son de acero
y estan constituidas generalmente por: barras lisas 0 barras corrugadas. Los didmetros
nominales, en milimetros, de las barras lisas y corrugadas que se utilizan en el proyecto y

construccion de obras de hormigén armado son:

Cuadro 10: Diametro y &reas de acero

Didmetro (mm) @4 6 8 10 12 16 20 25 32 40 50
Area (cm?) 0,126 10,283 [0,503 10,785 [1,131 (2,011 |3,142 (4,909 |8,042 |12,566 19,635

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

Se considerara como limite eléstico fy del acero, al valor de la tensién que produce una

deformacion remanente del 0.2 %.

Barras corrugadas: Son las que presentan en el ensayo de adherencia por flexion, una
tension media de adherencia tbm) y una tension de rotura de adherencia (tbu) que cumplen

las dos condiciones siguientes:
Didmetros menores a 8 mm:

Tom = 7 MPa.

Tow = 11,5 MPa.

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

Tou = 13 —0.20-¢g MPa.

Donde: @=diametro en mm.

Diametros superiores a 32 mm:

Tom = 4 MPa.

Los anteriores valores tienen aplicacion para determinar la resistencia de calculo para
adherencia (tbd).

Las barras deben cumplir las caracteristicas mecanicas minimas del siguiente cuadro:

Cuadro 11: Caracteristicas mecanicas minimas de las barras corrugadas

Limite Carga unitaria Alargamiento
., - ga  UMMAMA| 40 \otura en % |Relacién /£,
Designacion | Clase de | elastico f4 en|de rotura f;, en ]
sobre base de 5 |en ensayo no
(1) acero MPa no | MPa no menor| .., ) )
) didmetros, no |menor que (3)
menor que que (2) )
menor que
AH 400 N D.N. 400 520 16 1,29
AH400F EF. 400 440 12 1,10
AH 500N D.N. 500 600 14 1,20
AH500F EF. 500 550 10 1,10
AH 600N D.N. 600 700 12 1,16
AH 600 F EF. 600 660 8 1,10

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

(2) Para el célculo de los valores unitarios se utilizard la seccién nominal.

Relacién minima, admisible, entre los valores de la carga unitaria de rotura v del limite elastico,

obtenidos en cada ensayo.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

2.5.2.3.7. Resistencia caracteristica

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

en traccion (aparente fy, o convencional al 0,2%, f0,2).

2.5.2.3.8. Resistencia de calculo

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyd, dado por:
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fyd = fyk/ys
Donde: fyk = limite elastico del proyecto.

ys = coeficiente de minoracion del acero igual a 1,15.
La anterior expresion es valida tanto para traccion como para compresion
2.5.2.3.9. Mddulo de deformacion longitudinal

Para todas las armaduras nombradas en el cuadro N° 2.8, como médulo de deformacion

longitudinal se tomara:

Es =210"000 MPa

2.5.2.3.10. Coeficiente de dilatacion térmica

El coeficiente de dilatacion térmica del acero se asumira igual al del hormigon, es decir:
a=1,0x 10-5/°C

2.5.2.3.11. Estados limites ultimos

La denominacidn de los estados limites ltimos engloba todos aquellos correspondientes
a una puesta fuera de servicio de la estructura, ya sea por colapso o rotura de la misma o

de una parte de ella.

- Estado limite de equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o

del conjunto de la estructura, considerada como cuerpo rigido.

- Estado limite de agotamiento o de rotura, definido por el agotamiento resistente o la

deformacion plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.

- Estado limite de inestabilidad o de pandeo, de una parte o del conjunto de la estructura.

(Se estudia, en general, a nivel de elemento estructural.)

- Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre las
armaduras y el hormigdn que las rodea.
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- Estado limite de anclaje, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la

estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas dinamicas.

En estados limites Gltimos, los coeficientes de minoracion de la resistencia seran los

siguientes:

Cuadro 12: Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales

MATERIAL |COEFICIENTE BASICO |NIVEL DE CONTROL CORRECCION
Reducido + 0,05
Acero Ye= 1,13 Normal 0
Intenso -0,05
Reducido (1) +0,20
Hormigon Ye = 1,50 Normal 0
Intenso (2) -0,1

En ¢l caso de piezas hormigonadas en vertical, la resistencia de proyecto del hormigén debera ademas,
minorarse en un 10 %

(1) No se adoptara en el calculo una resistencia de proyecto del hormigdn mayor de 15 Mpa.
(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacién industrial con
control a nivel intenso.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

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

Coeficiente de minoracion del acero ys = 1,15

Coeficiente de minoracion del hormigén yc = 1,50

Coeficiente de mayoracion de carga muerta yfg = 1,60

Coeficiente de mayoracion de carga viva yfq = 1,60

2.5.2.3.12. Estados limites de servicio o de utilizacion

Se incluyen bajo la denominacion de estados limites de utilizacion todas aquellas

situaciones de la estructura para las que la misma queda fuera de servicio por razones de

durabilidad, funcionales o estéticas.

Las comprobaciones a realizar en ELS para el hormigdn armado son tres:

38



- Estado limite de fisuracién: controlada, caracterizado por el hecho de que la abertura

méaxima de las fisuras en una pieza alcance un determinado valor limite.

- Estado limite de deformacion: caracterizado por rebasarse una determinada cota de

deformacion (flechas, giros) en un elemento de la estructura.

- Estado limite de vibracién: caracterizado por la presencia de vibraciones de una

determinada amplitud o frecuencia de la estructura.

Por razones estéticas los estados limites de servicio pueden identificarse con los de

aparicion y abertura de fisuras, o con el de deformacién.

Los coeficientes de seguridad para el estado de limite de servicio tienen un valor de 1 en

todos los casos.
Estado limite de fisuracion

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

tipo de ambiente.

Cuadro 13: Valores maximos de la abertura de fisuras Wmax

Wia [Mm]
Clase de exposicién
Hormigon armadao Homigdn pretensado
| 0,4 0,2
lla, llb, H 0,3 02!
liia, b, IV, F 0,2
Descompresion
llic, Qa, Qb, Qc 0,1

! Adizionalmentz deberd comprobarse que las armaduras actvas se encuentran en la zena comprimida de la seccibn,
bajo la combinacion de accionas cuasipermanentss.

Fuente: Instrucciéon de hormigén estructural EHE-1998
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Fisuracién por tensiones normales. Fisuracion por traccion

La comprobacion general del estado limite de fisuracion por traccion consiste en satisfacer

la siguiente inecuacion:

WK <—: W!ﬂﬂl’f

Donde:
WK abertura caracteristica de la fisura.
Wmax: abertura maxima de fisura, definida en el Cuadro N°11

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

Se define:
Wg=PB"Sn"&m
Dénde:

B: coeficiente que relaciona la abertura media de fisura con el valor caracteristico y vale
1,3 para fisuracién producida por acciones indirectas solamente y 1,7 para el resto de los

casos (en general, se adopta 1,7 y se esta del lado de la seguridad).
Sm: separacion media entre fisuras.

em: alargamiento medio de las armaduras, teniendo en cuenta la colaboracion del

hormigodn entre fisuras.

Se define:

- Ac,eficas

Sm=2-cH+02s5+04 K —
)
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Donde:
c: recubrimiento del hormigon (r).
s: distancia entre barras longitudinales. Si s >15@ se toma s = 150

K1: coeficiente que representa la influencia de diagrama de tracciones en la seccion, de

valor:
€1+ €,
17 8 - E'l

Donde €1 y €2 son las deformaciones maximas y minimas calculadas en la seccién

fisurada, en los limites de la zona traccionada (ver la figura N° 6)

Figura 7: Casos de flexion simple, traccion compuesta y traccion simple

LEXION SIMPLE TRACCION COCMPUESTA TRACCION SIMPLE
K, = 0,125 0,125 < k, < C,250 ky = 0,250

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigon Armado" (14* Edicion)

@: didmetro de la barra traccionada mas gruesa o didmetro equivalente en el caso de grupo
de barras.

Ac, eficaz: area donde se puede producir la fisura maxima en la figura N° 7

As: seccidn total de las armaduras situadas en el area Ac, eficaz
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Figura 8: Area eficaz de hormigén que influye en el ancho de fisura

Ac, aficar

z_snl '=°H I,% i'r:;a
! :tﬂfavc
l e 7 Z T Ipe
n a
T B H
752 f_ﬁ//' H_.
*0.5h H /.’f; . B
o "
4t d—s—t
a) ViGA RECTANGULAR EN VANO BIVIGA EN T SOBRE APOYO

Ac, eficor Ac,sficor

T I 1
h/a _4 — :i}'m

|-l~ Sql—-u-l—-mi-f-oﬂj -i—mﬂ—t-

cIVIGA FPLANA CON sg<15@ dIVIGA PLANA,LOSA O MURD CON so> 158

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigon Armado" (14* Edicion)

o] G\ 2 G
essz—Sl1—K2-(f) l>0.4-E—S
5

5 5
Donde:
os: tension de servicio de la armadura pasiva en la hipotesis de seccion fisurada
Es: mddulo de deformacidon longitudinal del acero

K2: coeficiente de valor 1 para los casos de carga instantanea no repetida (estatica) y 0,5

para los restantes
osr: tension de la armadura en la seccion fisurada en el instante que se fisura el hormigon.

Las tensiones en las armaduras pueden evaluarse a partir de:

%= 08-d-A,
o Mfis
STT0,8-d- A,
Donde:

42



MK: momento para el que se realiza la comprobacion del Estado Limite de Fisuracién. El

valor de célculo en la seccion que interesa verificar.

Mfis: momento para el que la fibra mas traccionada de hormigon alcanza el valor de fct.

Puede hallarse como:
Mgs = for - Wy

Con Wb, médulo de la seccién bruta antes de la fisuracion.

Para una seccion rectangular tipo de hxb, se hace:

b'hz 3.9
Mg = G 0,30+ [f

Tomandose un valor de 0,30 como media entre 0,21 (para resistencia caracteristica inferior

a traccion) y 0,39 (para resistencia caracteristica superior a traccion).
Limitacion de fisuracion por esfuerzo cortante

La instruccion espafola estima que la fisuracion debida a esfuerzo cortante se controla
adecuadamente si se cumplen las separaciones entre estribos indicadas en el cuadro N°
2.11

La separacion debe ser menor que las que se indican:

Cuadro 14: Separacion entre estribos de vigas

[(V,d =3V, A, 'd]sen ‘a [ NI mm* | Separacion entre estribos (mm)
<50 = 300
75 200
100 150
150 100
200 50

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigdn Armado" (14* Edicién)
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Limitacién de fisuracién por esfuerzo torsion

Puede suponerse que la fisuracion debida a esfuerzo torsor se controla adecuadamente

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

limitaciones:

LA
Y

IA IN

N S| R

S

se < 200mm

Donde:
a : menor dimension transversal de la pieza
b : mayor dimensién transversal de la pieza

Estado limite de Deformacioén

El Estado Limite de Deformacion se satisface si los movimientos (flechas o giros) en la

estructura o elemento estructural son menores que los valores limites maximos. Las

normas dan valores de las flechas maximas relativas en funcion de la importancia del

elemento que van desde L/250 hasta L/500.
Calculo de la flecha instantanea

5 q-L*

f. = .
17384 E.-1,

El médulo de elasticidad longitudinal

1
E. = 44000 * f.,3

fcm = lck 28 + 80

Momento de inercia equivalente
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Donde:
le: inercia equivalente (o de Branson)

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

flecha
Mf: momento nominal de fisuracion de la seccion, que se calcula mediante la expresion.

M¢ = fer sy - Wh

Fct,// : resistencia a flexotraccion del hormigdn.

frey) =037+ [f4

Wh: mddulo resistente de la seccion bruta respecto a la fibra extrema de la seccion
Ib: momento de inercia de la seccion bruta.
If: momento de inercia de la seccion fisurada en flexion simple.

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

la posicion de la linea neutra (x).

Pz T
2-(1+—)
pi-d

X P2
F=nrec l1——])-|—-1+ [1+ Z
P1 neps - (1+82)

Donde:

A partir de aqui, la inercia de la seccion fisurada se llama como:
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If:n-As.l-(d—x)-(d—g)-l—n-Asz-(:x—r)-(%—r)

Calculo de la flecha diferida

Las flechas diferidas, producidas por las cargas de larga duracion, resultantes de las

deformaciones por fluencias y retracciones.

A=—m—
1+50=p'

p2 : cuantia geométrica de la armadura de compresion

& : coeficiente que depende de la duracion de la carga y que toma los valores:

Cuadro 15: Valores del coeficiente &

5 6 mas anos
1 ano

6 meses

3 mes

1 mes

2 semanas

o~|olv|slo

o|of=[=|= |

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigdén Armado" (14* Edicién)

La flecha total a plazo infinito méxima, se obtiene entonces, como una suma de la flecha

instantanea mas la flecha diferida.
.Estado limite de Vibraciones

En general, para cumplir el Estado Limite de Vibraciones debe proyectarse la estructura
para que las frecuencias naturales de vibracion se aparten suficientemente de ciertos
valores criticos. A falta de datos mas precisos u otros criterios que puedan sugerir otras
normas especificas, en el cuadro N° 2.13 se recogen las exigencias que deben satisfacerse
en estructuras susceptibles de experimentar vibraciones por movimientos ritmicos de las

personas.
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Cuadro 16 Valores de frecuencias criticas

Estructura Frecuencia (Hz)
Gimnasios o palacios de deporie =80
Salas de fiestas o conciertos sin asientos fjos >70
Salas de fiestas o conciertos con asientos fijos =34

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (14* Edicion)

2.5.2.4. Elementos estructurales

2.5.2.4.1. Vigas

Las vigas son elementos estructurales sometidos primordialmente a flexion, donde existen

fibras comprimidas y fibras traccionadas. Para determinar las maximas solicitaciones en

los elementos viga se cargar la estructura de la siguiente manera:

(a) Para determinar los maximos momentos positivos en los tramos cargados:

Figura 9: Actuacion de la carga para obtener los maximos momentos positivos en

tramos cargados

Fuente: Elaboracién propia

(b) Para la obtencion de los maximos momentos negativos en los apoyos de las vigas

principales se cargan dos luces adyacentes y otra no (ver figura 9 a continuacion).
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Figura 10: Actuacion de la carga para obtener el maximo momento negativo en el

punto “A™

LI

LI

UL
A

Fuente: Elaboracion propia

Armadura longitudinal

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

Momento mayorado
My=16-M

Momento reducido de calculo:

Mq
Hae =75 . 7
by, -d*- fea
Hg < Ha 1im
Con i, se entra en el Cuadro N2 2.16 y se obtiene la cuantia mecénica wy
AS=WS'bw'd'fC—d
fyd
Cuadro 17: CUANTIAS GEOMETRICAS MIiNIMAS

Elemento estructural AE-22 AE-42 AE-50 AE-60
SOPORTES
Armadura total 0,008 0,006 0,0050 0,004
Con 2 armaduras Al y A2 cada una 0,004 0,006 0,0025 0,002
VIGAS
Armadura de traccién 0,005 0,0033 0,0028 0,0023
LOSAS
En cada direccion 0,002 0,0018 0,0015 0,0014
MUROS
Armadura horizontal total 0,0025 0,0020 0,0016 0,0014
Armadura horizontal en una cara 0,0008 0,0007 0,0006 0,0005
Armadura vertical 0,0015 0,0012 0,0009 0,0008
Armadura vertical en una cara 0,0005 0,0004 0,0003 0,0003

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado

Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la pieza.
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Asmin = Wsmin ° bw -d

encontrados.

Cuadro 18: Tabla universal para flexién simple o compuesta Aceros de dureza

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

natural
g i @ wifax 10°
0,0890 0.0300 0,0310
0.1042 0.0400 0,0415
0.1181 0.0500 0.0522
0.1312 0.0600 0.0630
0.1438 0.0700 00739
0.1561 0.0800 0,0849 1
0.1667 0.0886 0.,0945 2
0.1685 0.0900 0.0961 é
0.1810 0,1000 0,1074 z
0.1937 0.1100 0.1189 5
02066 0.1200 0.1306
0.2197 0.1300 0.1425
0,2330 0.1400 0.1546
0.2466 0.1500 0.1669
0,2593 00,1592 0,1785
0.2608 00,1600 0,1795
0.2796 0.1700 0,1924
0.2987 0.1800 0.2055
0.3183 0.1900 0.2190
0.3382 0.2000 0.2327
0,3587 0.2100 0.2468
0.3797 00,2200 02613
0.4012 0.2300 02761 8
0.4233 0.2400 0.2913 7
0.4461 0.2500 0.3070 E
0.4500 0,2517 03097 8
0.4696 0.2600 03231
0.4938 00,2700 03398
0.5189 0.2800 03571
0.5450 0.2900 03750
0.5722 0.3000 03937
0.6005 0.3100 04132
0.6168 0.3155 04244 0.0929
0.6303 0.3200 04337 0.1006
0.6617 0.3300 0.4553 0.1212
0.6680 0.3319 04596 0,1258
0.,6951 0.3400 04783 0.1483 -+
0,7308 0.3500 0,5029 0.1857 2
0.7695 0.3600 0,5295 0.2404 é
0,7892 0.3648 0.5430 0.2765 ﬁ
0.8119 03700 0.5587 0.3282 E
0.8596 03800 0.5915 0.4929
09152 0.3900 0,6297 0.9242
0.9844 04000 06774 5.8238

Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado” (14° Edicion)

B500s

B400S
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Armadura transversal

Segun la norma las ecuaciones para el calculo de la armadura transversal en vigas son las

siguientes:
fvd = OrSIVfcd - [kg/mzl
Veu = fvd N bw -d
Si: Vi< Ve Agmin = 0,02-b,, -t- 1
Fyd
Si: Va> Ve Vou =030 foq- by -d

Vd debe ser menor o igual que VVou, y mayor que Vcu, caso contrario, se debe cambiar las

dimensiones de la seccion transversal.

Vo ' t
S 090-d-fq

-45 t
El &rea de armadura encontrada es para todas las piernas que tiene el estribo, por lo tanto
si se quiere encontrar el area para una pierna de sebe dividir el area encontrada entre el

namero de piernas.
2.5.2.4.2. Columnas

Las columnas son elementos estructurales de hormigén armado. Su funcién principal es
absorber los esfuerzos de la estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma comun
es la cuadrada y la rectangular. La armadura esta constituida por barras longitudinales que
son las que absorben los esfuerzos principales junto con el hormigoén, y la armadura
transversal que son los estribos, tienen la funcién de evitar la rotura por deslizamiento,

evitando el pandeo de la armadura longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.
e Columnas cortas y largas

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a

compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que origina que pierdan
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capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas por su esbeltez pueden clasificarse

en: Columnas cortas y columnas Largas

La esbeltez de un elemento se determina mediante la siguiente formula:

Célculo de coeficientes adimensionales de pandeo YA y ¥B

E-l gE-l
Wy, = W, = —weel R —
Ax = TAy T E-1l Bx — B}'_EE.[

Lvigas L'.-'Igas

Con estos valores de YA y B se va al monograma figura N° 2.8 y se obtiene el coeficiente
K (para pérticos traslacionales).
Figura 11: Monogramas para determinar el factor K de longitud efectiva en

columnas de porticos
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

Valores limites para la esbeltez:
(1) A <35 (Ag < 10) pieza considerada corta

(2) 35<A <100 (10 £ Ag <29) puede calcularse excentricidad adicional

Célculo de la longitud de pandeo y esbeltez geométrica
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Calculo de la esbeltez de la columna
B k-1
l I

A

Donde: lo= Es la longitud de pandeo

lo

A=

k = Coeficiente de pandeo

e Excentricidad minima de célculo

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en el
baricentro la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la

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

h b

r

e=120 ° 20
2 cm.

Excentricidad de primer orden

_ Mgy

€ox N eay N4

Excentricidad por construccion

h

662%

Excentricidad adicional debido al pandeo (segundo orden)

-

/ fcd b+ 20- Cox ln:(& _
=3+ ) —-107%
Cax ( 3500/ b+ 10-e,, b
i 3500/ b+10-e,, D

Excentricidad final
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€rx = €ox + €c + €ax

efy = €oy + et ey

e Resistencia del hormigon
A través de una serie de ensayos empiricos en laboratorio, se ha concluido que se puede
determinar la resistencia del hormigén para las columnas usando un coeficiente de
reduccion, asi tenemos que la resistencia de calculo del hormigon para las columnas es:
fck
fea =09 -—

c

e Armadura longitudinal

Mayoracion de los momentos y la normal

Nd=N-1,6
Mdx = Mx- 1,6
Mdy = My - 1,6

Determinacion del momento de disefio
Mg, = Ng " ez,
May =Ng ey
Determinar la capacidad mecanica del hormigon
U.=f.q4 hhy
Determinar los esfuerzos reducidos

N d
U,

V=

Hy = Ue - hy

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

flexion esviada y se obtiene la cuantia mecanica (w) figura N° 2.11

53



Figura 12: Diagrama de iteracién a dimensional
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Fuente: Pedro Jiménez Montoya "Hormigén Armado" (14 Edicion)

Determinar la capacidad mecanica de la armadura total

Urota =wxUc

- UTataI
ATata! - f
vd

e Armadura transversal

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

sera:

A,

ot

v

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

15~ Gde la armadura longitudinal

El diametro del estribo sera:
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1) b - [1X4 ' doe la armadura longitudinal
Estri -
e 6 mm.

2.5.2.4.3. Losas alivianadas
Pre dimensionamiento de la losa aligerada

Para el célculo de la altura de la losa de los niveles, se calcula mediante la siguiente

relacion:

h=lis8 —®  Paracasos enqueno secuentecon equipoy MOEFF
h=L/25 )
3 equipoy MO EFF

Donde:
L = luz libre més desfavorable (luz maxima ) o long. De eje a eje
h = altura de la losa

se debe de tomar la luz critica 0 mas desfavorable y esta debe ser representativa en caso

de no existir uniformidad en las luces se tomara un promedio.

El pre dimensionamiento de los elementos estructurales y asimismo como el Metrado de
cargas se hacen de acuerdo a las recomendaciones dados por los reglamentos de nuestro
pais asi como también tomando como referencias en algunos textos de reconocidos autores
que circulan en nuestro medio. El cual se encuentra detallado en los cuadros de hojas de

calculo que se presentan de manera adjunta.
Analisis de losas aligeradas

Los datos para el disefio son las siguientes:
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- El aligerado sera apoyado sobre vigas

-La resistencia cilindrica a los 28 dias sera de f’c =210 kg/cm2
-limite fluencia del acero fy = 4,200 kg/cm2

-sobrecarga S/C = 200 Kg/cm2 (viviendas)

Corredores y escaleras = 400

- ladrillo de 30 * 30 * 15

Las dimensiones adoptadas se indica en la siguiente figura:

Figura 13: Dimensiones adoptadas

10 30 10

Fuente: Elaboracion propia
2.5.3. Fundaciones

Es aquella parte de la estructura que se coloca generalmente por debajo de la

superficie del terreno y que transmite las cargas al suelo o roca subyacente.
Las fundaciones estan compuestas de zapatas aisladas
Dimensionamiento

El calculo de las zapatas aisladas se realiza de la siguiente manera:
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Figura 14: Cargas actuantes en una zapata aislada
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Fuente: Elaboracién propia

Los datos necesarios son:

Momento en el eje x (Mx), Momento en el eje y (My), Cortante en el eje x (Vx), Cortante

en el eje y (Vy), Carga vertical que llega a la zapata (N).

Para calcular el peso propio de la zapata, se asume un valor igual al 5% del total de la

carga N P.P. apata = 0,05 N

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

tener la misma:

2 N
nec —
Oadm

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

b, estos deben ser valores constructivos.

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

[

Mﬂi .Mb

+
~a%2-b " a-b?

Omax =

=
o

Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el g5 = 0

Para estimar la altura de la zapata, se usa la siguiente férmula:
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_|ag b, a-b a, + b,
dl_\/ 2 2k—1 2
d = _2-(:a—ao)
z 4+k
2'(Ib_bo)
4. — .
3 4+k
Donde:
k= 4"fvd
Yr * Oreal
fva‘ =05- fca‘

El 0,¢q; puede ser el 6,45 0 €l 040m

Asumimos recubrimiento de la zapata de 5 cm.

Por lo tanto la altura de la zapata sera igual a d + 5cm.

La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.

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

real de la zapata con la siguiente férmula:

P.P.;qpata = Yue Volumen

La carga vertical N total sera la sumatoria de la carga N mas el peso propio de la zapata.

Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flexor, y éste sumado

con el momento flexor inicial, producen un nuevo momento. Dichos momentos seran:

-+

V.- h

Moy M, '
Mgy =M, £V, h

I+

Una vez encontrados los esfuerzos en los extremos de la zapata, se realizan las

verificaciones de estabilidad.
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Verificacion al vuelco

_ (N +P.P.apata ) - @/2

> 15
Vva M, +V,h

(N + P.P.zapata ) "b/2 -
Mb+Vb'h -

Yvb — 1,5

Verificacion al deslizamiento

Para suelo sin cohesion:

(N+P.P.yop ) tang 2
ys=—=b—— = 15 Pa=3¢

@ = angulo de rozamiento interno

Para suelo cohesivo:

_ACq
v

= 1,5; C; =0,5-Cohesion

5

Verificacion a la adherencia

Ye'N a—a
defa ( 2°+0.15an)
Va
T = =
b 09-dn-m-@ foa

foa = kg\[;

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

d = Altura util de la zapata

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

@ =Diametro de la barra que estoy usando

K= Es un coeficiente empirico que considera la rigidez de la zapata para zapatas flexibles

K =2 y para zapatas rigidas K= 0.95
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Calculo de la armadura

Para calcular la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de disefio. Para

esto calculamos las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la misma.

Luego encontramos el momento (Me) a una distancia de 15 cm de la cara de la columna
del bloque més comprimido.

El momento mayorado sera:

M, =16-M,
L
M@ o

w = g - (1= pq)

El &rea de armadura sera:

ASZW'b'd'ﬁ_d

fyd

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

armadura minima necesaria en la pieza.

Asmin = Wsmin ' b-d

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

2.5.4.1. Escalera

Se citan criterios para su disefio:

Trazado de la Escalera: El trazado de una escalera, una vez elegido el tipo, ha de basarse

en las dimensiones de la huella “h” y de la contrahuella “c” (figura). Por razones de
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seguridad para los usuarios todos los peldafios deben ser iguales y para evitar un cansancio

excesivo.

Figura 15: Esquema de una escalera

Esquema de una escalera de H® A°

Fuente: Elaboracion propia

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

medidas sobre el cansancio de personas subiendo escaleras son diferentes formas
de peldafios. Una dimension frecuente es h =30 cm y ¢ = 17 cm. (Dando un angulo o =
29,5°). La pendiente de los tiros de la escalera, dados por: tan o= c/h. Para el trazado
definitivo, se debe tomar cuenta que no se permite que en un mismo tiro haya méas de 14

peldafios.
Una escalera se compone de las siguientes partes:

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

“contrahuella o tabica”.

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

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

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

Cuando el rellano o meseta coincida con los suelos de los pisos, ni las puertas del
ascensor ni la entrada a las viviendas deben interrumpir la circulaciéon por las
escaleras.

La Altura de Paso o Escapada es: la distancia libre en vertical entre el suelo del
primer peldafio y el techo que tiene encima; siendo la distancia normal la
comprendida entre 2 y 2,40 m.; s6lo en casos de excepcion y en escaleras de poca
importancia se puede reducir la medida hasta 1,80 m.

El Ancho o Huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm. para que
pueda apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica esta
comprendida entre los 11 y 22 cm., siendo las comodas las que tienen entre 11y
17 cm.

La huella, al encontrarse con la contrahuella, casi siempre queda ligeramente
prolongada entre 2 y 4 cm; a este saliente se lo denomina Bordon vy sirve para
disminuir el desarrollo de la escalera; a la vez que consigue una anchura mayor de
huella, no teniéndose en cuenta este saliente para el avance de la escalera.

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

que sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera.

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

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

disefio de escaleras.

Dimensionamiento:

t

Ln

Calculo del espesor de la escalera (t)

Ln

~20.°7 23
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Angulo de inclinacion de la huella

p

CoOsStl = F—/———
VPZ+ CP?

Altura inicial

_ t

cosa

Altura media

cP
hm=h+7

Cargas que actlan sobre la escalera

W,y =Wy + W,

Momento de disefio
My gisetio = 1.6 * Mg
Canto util (d)
d=t—r
Donde: recubrimiento (r)

espesor (t)

fex fyx
fea = 1,5 _; fve =118

Momento reducido de célculo



M,
bw -d?- fcr.'.‘

Hg < Hgiim

By =

Célculo de la cantidad de armadura

'd'fﬁd

Armadura minima A min = Womin " by, - d
2.5.4.2. Analisis de la junta de dilatacion en la estructura

Se denominan juntas de dilatacion a los cortes que se dan a una estructura, con el objeto
de permitir los movimientos originados por las variaciones de la temperatura, la retraccion
del fraguado, o los asientos de los apoyos. Segun la norma CBH87 en el caso de edificios
corrientes ubicados en regiones de temperatura variable (variacion superior a 10°C) la
junta de dilatacion debera disponerse cada 25 m, de lo cual se determina que es necesario

colocar una junta de dilatacion.
2.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto
2.6.1. Especificaciones técnicas

Son las que definen la calidad de obra que el Contratante desea ejecutar por intermedio
del Contratista, en términos de calidad y cantidad. Estan definidas como un conjunto de

disposiciones que norman las exigencias sobre los materiales a utilizar en:

e Cada una de las actividades que se ejecutan en las pruebas de control de calidad
para las diferentes etapas de la construccién

e Las modalidades para la medida y el pago de la obra ejecutada.

También incluyen una descripcion de los procedimientos méas usuales y l6gicos para

construir las obras de manera que éstas se ajusten a los requisitos especificados.
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Se puede afirmar que las especificaciones es la manera de como y qué hacer las cosas para

Ilevar adelante la buena ejecucion de la obra.

Cuando se realizan de estudios o construccion de obras, las especificaciones técnicas
forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos respectivos
y en los términos que es redactado el contrato para la ejecucion de la obra

2.6.2. Precios unitarios

Estan definidos como el conjunto de costos directos e indirectos, que reflejan el precio de
una actividad o item de obra Para poder determinar el presupuesto por precios unitarios
es indispensable realizar el cbmputo métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada
una de las actividades definidas para una unidad determinada, le corresponda un precio

unitario que determine el costo parcial.

El precio unitario es la remuneracion que recibe el contratista por las operaciones que
realiza y los materiales que emplea en la ejecucion del conjunto de una obra, en
consideracién de la unidad mostrada en las especificaciones respectivas que es donde se

fija para efectos de medicion de la ejecucion de la obra.

Los Precios Unitarios de una obra, estan comprendidos por los costos unitarios directos
(CD), més los costos Indirectos (CI) en relacion con el volumen de obra. Siendo los costos
directos aquellos que engloban el costo del material, el costo de la mano de obra y el costo

del equipo a utilizar.

Dentro de los costos indirectos, tenemos todos aquellos gastos que no son integrantes de

los costos directos, tales como las Utilidades, imprevistos e impuestos.

Para el analisis de precios unitarios se hara empleo del formulario “B-2” analisis de

precios unitarios del Documento Base de Contratacién DBC que rige en nuestro Pais.
2.6.3. COmputos metricos

El trabajo de computar debera ser detallado en todas sus partes para facilitar su revision,

correccién o modificacién. Se procura un orden que permita reducir al minimo el nimero

65



de operaciones y el de mediciones. No se deben descuidar ciertas operaciones de control
que permitan asegurarse contra errores groseros, como en casos de cubiertas, pisos,

revoques, pinturas, etc.

El cobmputo métrico es una operacion que involucra la medicion de longitudes, areas y
volimenes, que requiere el manejo de formulas geométricas. Por tanto, computar es

entonces, medir, medicion y cubicacion que son palabras equivalentes.

A través del computo métrico, se miden las estructuras que forman parte de una obra de
ingenieria, con el objeto de establecer el costo de la misma, o de una de sus partes y el

determinar la cantidad de materiales necesarios para ejecutarla.

El computo métrico supone para el técnico, el conocimiento de los procedimientos
constructivos de la practica y su éxito en su determinacion, depende en gran medida de
una buena y solida experiencia del que lo ejecuta. El trabajo de medicion debe ser

ejecutado de dos maneras:

v" Computo en plano

Significa realizar los trabajos de medicion en gabinete usando los planos del
proyecto con la ayuda de un escalimetro teniendo mucho cuidado en la observacion

de las escalas.
v' Computo en obra

Este trabajo se lo efectla en el mismo lugar de la obra, cuando esta se encuentra
en ejecucion, debe ser realizado con la ayuda de los instrumentos convenientes y

actuales de acuerdo a las normas establecidas.
2.6.4. Presupuesto

El presupuesto es el calculo del costo de obra o de una de sus partes, que se realiza por
anticipado. Es como su nombre lo indica, la prediccion de un hecho futuro cuya magnitud

debe representar con toda la exactitud con que ella pueda determinarse.
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Para estimar el presupuesto, se multiplica el computo métrico por el precio unitario de
cada item. Para luego realizar la respectiva suma total de cada uno de ellos., para que se

establezca el costo total de la obra.
2.6.5. Planeamiento y cronograma

En toda actividad a realizar se requiere de conocimientos precisos y claros respecto de lo
que se va a ejecutar, de su finalidad, viabilidad, elementos disponibles, capacidad
financiera, etc. El planeamiento es una etapa previa que debe desarrollarse separadamente

y para la cual también puede utilizar el método de la Ruta Critica.

Con la planificacién se establece un conjunto detallado de directrices que permiten al
equipo de trabajo saber con precision qué tiene que hacerse, quién lo tiene que hacer y

cuando se lo tiene que hacer.
Por otra parte, es necesario saber cuales son:

v Las actividades requeridas para completar el proyecto estén delineadas y
coordinadas de manera precisa.

v" Los recursos necesarios estén disponibles cuando y donde sean necesarios y en la
cantidad correcta.

v’ Las actividades que se pueden realizar simultaneamente y cuales tienen que

hacerse secuencialmente.

Ademas de entender que en todo proyecto siempre estara presente la incertidumbre y la

necesidad de manejar los riesgos a los cuales se expone el proyecto.
2.6.5.1. Técnicas para la programacion del proyecto

Para la programacion adecuada de las actividades en la obra, se tienen las siguientes
técnicas:
a) Diagrama de Gantt

El diagrama de Gantt es un de los método empleados para la programacién de

proyectos.
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Nos muestra a través de una grafica, tanto la cantidad de tiempo como la
secuencia en la cual pueden desempefiarse las actividades.

También grafica la planeacion usada para programar recursos y asignar tiempos.
El Diagrama de Gantt no muestra adecuadamente las interrelaciones entre las

actividades y los recursos, lo cual es su principal inconveniente.

b) Método de redes

Es un método que relaciona las ACTIVIDADES y los EVENTQOS, representados
por FLECHAS y NODOS respectivamente, lo cual permite indicar graficamente
la relacion de dependencia cronoldgica y secuencial de ambos.

Forman parte de este método el camino critico CPM y la Técnica de evaluacion y

revision de programas PERTT.

Microsoft Project

Es un software especializado en administracion de proyectos, es una opcion para generar
informes que incluyen desglose de costos por cada actividad, prondsticos de materia
prima, analisis de tiempo y estado del trabajo, siendo sus ventajas las siguientes:

v Util para dibujar redes de proyecto
v"Identificar el programa del proyecto

v Permite dar seguimiento a las actividades individuales en términos de tiempo,

costo y uso de recursos

68



3. INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Analisis de la topografia.

Se pudo apreciar que el terreno de emplazamiento del proyecto presenta pendientes
pequefias y desniveles pequefios con valores de desnivel de 2m en 95m dando una
pendiente de 2%, con esta informacion se pensé en realizar la respectiva nivelacion para

su construccion.

Esta topografia fue proporcionada por la Secretaria de Pueblos y Naciones Indigenas del

Gobierno Auténomo del Departamental de Tarija.

Figura 16 Topografia

Fuente: Elaboracion propia

Se muestra la topografia junto al emplazamiento de la estructura
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3.2. Analisis de estudio de suelos.

El estudio de suelos fue realizado por Consultora Eolo S.R.L, fue cubierto por cuenta

propia.

El estudio fue realizado en 3 pozos a distintas profundidades dando una media de -2m
donde se determina el esfuerzo admisible del terreno donde sera fundada la estructura

El informe de dicho analisis se encuentra en el Anexo N°II.

El estudio dio como resultado lo siguiente: El lugar en estudio esta constituido por un
terreno plano con una primera capa organica de material areno limoso, textura fina, seco,
de color marron claro rojizo con densidad suelta; Seguido en profundidad por una capa de
suelo areno limoso de textura fina, de color marrén rojizo claro con densidad media y en
estado seco, es un suelo areno limoso; en consecuencia presenta regular capacidad
portante, determinandose como tension admisible para disefio estructural de fundaciones

el valor de 1,50 kg/ cm?.
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Figura 17 Ubicacion de Pozos para el estudio de suelos

Fuente: Elaboracion propia
3.3. Andlisis del disefio arquitecténico

El disefio arquitectonico elaborado por la Gobernacion de Tarija, consiste en una

edificacion de dos plantas:
Primera planta.- Destinada a la atencién de pacientes

e Sala de espera,

e Farmacia,

e Consultorios externos,
e Laboratorios basicos,
e Bafios

e Maternidad, etc.
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Figura 18 Plano arquitectonico Primera planta

Fuente: Elaboracion propia
Segunda planta.- Destinada para el personal técnico, administrativo, seguridad, etc.

e Dormitorios

e Bafios

e Cocina

e Sala de Calderos

e Dep0sito, etc.

La segunda planta se implementd de acuerdo a la recomendacion solicitada por la

Gobernacion de acuerdo a nota del Anexo 9
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Figura 19 Plano arquitectonico Segunda planta
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Fuente: Elaboracion propia
3.4. Planteamiento estructural

Una vez obtenida la topografia de suelos y el disefio estructural se procedera a realizar el
planteo estructural de la edificacion.

Con los criterios mencionados en el marco tedrico se procedera a hacer la idealizacion de
la estructura.

El disefio de la cubierta sera realizado con la asistencia del programa SAP 2000, ademas
la estructura de cimentacion se efectuard con la asistencia del programa CYPECAD

tomando en cuenta las cargas calculadas anteriormente de la cubierta.
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Figura 20 Vista 3D de la estructura

Fuente: Elaboracién propia

3.4. ldealizacién de la estructura

3.4.1. Planteo estructural de cubierta

La cubierta cuenta con 11 tipos de cerchas simplemente apoyadas con un apoyo fijo y otro
movil como se aprecia en la figura con el tipo de cercha mas solicitado, para sus apoyos.
Para las uniones se utilizd soldaduras tipo filete.

Para cumplir que la estructura trabaje como una cercha se colocé adicionalmente una viga
por encima de las correas que se encuentra en los nudos, para asi introducir por encima de
esta viga, correas que distan el largo la teja, con el objeto de que las cargas actlen sobre
los nudos.

Para la cubierta se definié una pendiente de 35% por cuanto el material de la cubierta es
teja colonial y necesita ese porcentaje de pendientes que esta dentro del rango para que

este tipo de material trabaje eficientemente.
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Figura 21 Cubierta

Fuente: Elaboracién propia

Figura 22: ldealizacion de cercha

161m

Fuente: Elaboracion propia
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3.4.2. Estructura de la edificacion
La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos.

Los pérticos de las estructura estdn compuestos de columnas cuadradas y rectangulares,
vigas de seccion rectangular, losas seran aligeradas in situ, en la parte inferior cuenta con

vigas de planta baja que estas serviran como arriostramiento para la estructura.

Figura 23 Estructura

Fuente: Elaboracion propia
3.4.3. Fundaciones

Las fundaciones estdn compuestas por zapatas aisladas, la fundacion se encuentra a -2 m

y se utilizara vigas de hormigon armado de planta baja como elemento de arriostre para

toda la estructura.
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Figura 24 Ubicacion de las zapatas
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Fuente: Elaboracion propia

Figura 25 Plano de corte B-B
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Fuente: Elaboracion propia
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3.5. Disefio de estructuras
3.5.1. Estructura de sustentacion de cubierta

3.5.1.1. Disefo estructura de sustentacién de la cubierta

metalica
3.5.1.1.1. Disefio de correas (en SAP esta como correa con teja y viento)
DNE

Figura 26: Carga muerta correa

Fuente: Elaboracion propia

Lr

Figura 27: Carga viva Correa

Fuente: Elaboracion propia
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Viento

Figura 28: Carga viento correa

Fuente: Elaboracién propia
L=2.82m
Perfil C 100*50*15

Unidades kn,m

Donde:

Sx= Modulo de seccion elastico

Mu= Momento requerido

@=coeficiente de resistencia 0.9 para flexion

Fy= Esfuerzo del acero a36 (2549.29 kg/cm2)
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Figura 29: Cortantes correa

Fuente: Elaboracién propia

Figura 30: Momentos correa

1.58

Fuente: Elaboracién propia

Mu=1.58Kn*m = 16112kg*cm

16112 kg * cm

0.9 * 2549.29 kg /cm2 am

Sx

Cumple con el perfil C 100*50*15 mm ya que Sx=11.34 cm3

Parael ejey

_ 2385.7 kg xcm
"~ 0.9 %2549.29 kg/cm?2

Sy =1cm3
Por lo tanto las correas tienen un perfil C 100*50*15 mm

Cumple con el perfil C 100*50*15 mm ya que Sy=3.79 cm3

Para verificar

80



Mux Muy
+ <1
0.9 *Sx*Mnx 0.9« Sy x Mny

16112 238.57

= (. <
0.9 *x11.34 * 2549.29 + 0.9 * 3.79 * 2549.29 065=1

Figura 31: Propiedades perfil C 100x50x15

EjeY

ht
n

['-]

et

EjeZ

-

Ya
Ye
ht bt dt t=r a g Iy wy Iy Jz wz1 wz2 Iz Yg Yc It
mm mm mm mm cm2 kg/m cmd cm3 cm cmd cm3 cm3 cm cm cm cmd
100 S0 15 1.60 35 28 56.70 @ 402 1241 718 B0 1.88 1.73 416 0.03

Fuente: Elaboracién propia

Jw (*)
cmé

028
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Flecha maxima

Figura 32: Flecha maxima correa

4.2
39

3.6

33

Fuente: Elaboracion propia
Flecha calculada 0.42 cm
Flecha méxima=L/300 =282/300=0.94cm

3.5.1.1.2.  Vigas inclinadas en cubierta (viga tipo 1)

Figura 33: Viga tipo 1

¢

Esfuerzo:

Momentos
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Figura 34: Momentos de la viga tipo 1

l:

Fuente: Elaboracién propia

L=5.0704 m
Perfil 2C 100*50*20

Unidades kn,m

Dénde:

Sx= Modulo de seccion elastico

Mu= Momento requerido

@=coeficiente de resistencia 0.9 para flexion
Fy= Esfuerzo del acero a36 (2549.29 kg/cm2)

Mu=6.86Kn*m = 69911.87 kg*cm

69911.87 kg * cm

0.9 * 2549.29 kg /cm2 am

Sx



Cumple con el perfil 2C 100*50*20 mm ya que Sx=3 4.65 cm3

7712.7 kg * cm

Sy

~ 0.9 * 2549.29 kg/cm2

= 3.36cm3

Cumple con el perfil 2C 100*50*20 mm ya que Sx= 30.12 cm3

Por lo tanto las correas tienen un perfil C 100*50*20 mm

Para verificar

Mux Muy
+ <1
0.9 Sx*Mnx 0.9 x*Syx* Mny

69911.87 7712.7

0.9 * 34.65 = 2549.29 * 0.9 * 30.12 = 2549.29

ht =14 dt
mm mm mm
100 50 20

=099<1

Figura 35: Propiedades del perfil 2C 100*50*20

bt bt

Eje Y

ht

Eje Z

2xbe

t=r hl a g ly wy Iy Jz Wz 1z
mm mm cm2 kg/m cmd cm3 cm cmd cm3 cm
250 950 1.8 877 173.27 394 150.58 30.12 3.67

Fuente: Elaboracién propia

Yg
cm

5.00

84

Je(®)
cmd
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Flecha maxima
Figura 36: Flecha Viga tipo 1

1.26
1.12
0.98
0.84

0.7
D.SST
0.42
0.28
0.14

e
-0.14—

028 //’Ill
042~

-0.56 —~

Fuente: Elaboracién propia

Flecha calculada 0.126 cm

Flecha maxima=L/300 =282/300=1.69cm




3.5.1.1.3. Disefio de la cercha

Figura 37: Dimensiones cercha

181m

1 0%m

1 0%m

17 22 FH] k]l

L 0%m 1. 08m _J 0%m 1 _ 058m

03m

1m

0im
I

TIPO &

Fuente: Elaboracion propia

Cuadro 19: Esfuerzos Normales Cercha

Esfuerzos Normales kg

\" Barra Compresion Traccion
1 186.76
2 8857.3
3 9706.34
4 77.52
5 8857.3
6 1688.25
7 10913.55
8 492.4
9 10430
10 354.8
11 10807.18
12 269.65
13 10145.91
14 607.71
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Esfuerzos Normales kg

N° Barra
Compresion Traccion

15 10347.21
16 486.98
17 9736.44
18 612.9
19 9953.34
20 1119.29
21 612.9
22 9736.44
23 486.98
24 9953.38
25 10347.21
26 607.71
27 10145.91
28 269.65
29 10807.18
30 354.8
31 10430
32 492.4
33 10913.55
34 1688.25
35 8857.3
36 77.52
37 9706.36
38 8857.3
39 186.97

maximos 10913.55 10430

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.1.1.3.1. Disefio de elemento sometido a compresion
Se disefiara el elemento mas critico a compresion que seria el elemento 7
Caracteristicas del material

Material acero a36

M. de elasticidad E= 2100000 kg/cm?
Limite de fluencia Fy= 2530 kg/cm?
Limite de rotura Fr=4077.8698 kg/cm?
K 1

Figura 38: Caracteristicas de la seccién 2C160*80*30

bt b

Eje Y

ht

ht =14 dt t=r hl a g Iy wy Iy Jz Wz Iz Yg Jt(®)
mm mm mm mm mm cm2 kg/m cmd cm3 cm cmd cm3 cm cm cmd
160 50 20 200 15.60 11.47 942 431.97 54.00 6.14 180.61 36.12 397 5.00 0.37

Fuente: Elaboracién propia

Calculo de area necesaria

Nd

fa="2<Fa Anec= 7o Ane=10.91355 cm2
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Calculo de radio minimo necesario

K71 < 200 despejando Tpmip,,. = zK_olo Tminge, =0-475CMm
Relacion de esbeltez

Esbeltez en X
’:—; < 200 donde ’:—; =23.93

Esbeltezeny
’:—yl < 200 donde ’:—ylz 3.9
Calculo de esheltez critica en X

. Kl Fy Ay = 0.26
= r.*w JE

x

i 5 - = g et L. .
si =1 Ferie = 0.658 i Ferit=2459.42 kg/lcm?

Cx iy Ay =0043
h“Y_r}.*ﬂ E

si b, €15 = F_;, =0658" *fy:

Fcrit=2528.43 kg/cm?
Calculo de esfuerzo critico
Se utiliza el menor Fcrit = 2496.89578 kg/cm?

Esfuerzo real de la barra:
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10913.55

fa= =7 =32941 kg/cm? < 2496.89578 kg/cm> Cumple

3.5.1.1.3.2.  Disefio de elementos sometidos a tension
Se disefiara el elemento mas critico a compresion que seria el elemento 31
Caracteristicas del material

Material acero a36

M. de elasticidad E= 2100000 kg/cm?
Limite de fluencia Fy= 2530 kg/cm?
Limite de rotura Fr=4077.8698 kg/cm?
K 1

Figura 39 Caracteristicas de la seccion 2C 100*50*15

bt bt

Eje Y

2xbu

it bt dt t=r i a g Iy wy iy Iz WI iz
mim mim mm mm mm cm kgfm cm4 cm3 cm cm cm3 cm
100 50 15 160 968 702 562 113.40 2268 402 100.01 20000 377

Fuente: Elaboracién propia

Calculo de area necesaria 6; = 0.9 ;6, = 0.75

Yg
Cm
500
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Pu 10430

= = 4.58 cm?
0,+fy _ 2277.982

Abruta =

1ra Condicién

Pu
ft1 = Abruta <0,*fy

Pu_ _ 10430

— 2
Abruta ~ 7.02 1485.75 kg/cm

0, * fy = 2277,982 kg/cm?
1485.75-% < 2277,982 kg/cm? cumple

2da Condicién

Pu

ftz = bruta = 0, x fy
Pu 10430 _ 2
e oz = 1485.75 kg/cm

0, * fy = 3058.335 kg/cm?
1485.75 2 < 3058.335 kg/cm? cumple

3ra Condicion

l
< 300
Tmin
1 %95 P
3.77 7

25.2 <300 cumple
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35.1.1.33. Disefio de uniones
Disefio de uniones soldadas

Todos los elementos de la viga celosia tendran uniones soldadas, de esta manera se
genera un elemento rigido, la verificacion de estas uniones se realiza a continuacion,

teniendo solo la verificacion de una union.
Resistencia del Metal de soldadura para el electrodo E70:
e=3.2mm

Pu=1119.29 kg Elemento N220

w=0.3 cm ver tabla J2.4 Anexo N°1

K
fy = 2530-—92
cm
¢ = 0.75
te=0.3 cm ver tabla J2.3 Anexo N°1
E70 = 4820k—92 Fw = 0.6.E70 — 28929
cm cm

Fws := 0.707-w-¢s -Fw = 460.05 <&

cm

Resistencia del Metal Base:

kg k
fy = 2530— Fwb := 0.9-fy-te = 683.1-3
cm cm



Longitud de Filete Requerida:
p
L := i
Fwib L=2.5cm

3.5.1.1.3.4.  Disefio de uniones en apoyos

e Apoyo fijo
Area de la Placa Base:

Pu=4776.1 kg

$=0.60

fc .= 210—
cm

Pu

A= ——— = 44,59 cm?
¢ -0.85-fc

N=20 cm adoptado

B=20 cm adoptado

A = N-B = 400-cm?

Se asume:

Espesor de la Placa Bas e:

m=9 cm m=

n=9cm n=




fy = 2530—<L
Cm2
N m 2-Pu
= T =1.024
0.90-fy-N-B o
2-Pu
=N | —————— =031cm
0.90-fy-N-B

t=1.1cm =% pulg espesor de placa

Figura 40 Apoyo fijo

p1

20cm
p2

L)

6.5cm —

20 cm

Fuente: Elaboracién propia

Perno de Anclaje:

Tu=4776.1 kg

¢t :=0.75
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Ag = L = 2.13 cm?
T 0754t Fu M
D = 4-& = 1.65cm
7T
D :=165cm

Diametro de ¥ = 1.905 cm del perno

Distancia entre pernos segun la tabla N°4 en Anexo N°1 tenemos separacion minima de
6.5cm

Area de la superficie requerida:

Apsf= — % 13455 em?
S = = . Cm
P 4 - @t -fc

Apsf
La = T = 6.54 cm

Para A36 minima longitud 12 d =19.8cm.

Finalmente se tiene que la longitud de anclaje es 20cm.
e Apoyo movil

Area de la Placa Base:

Pu=4776.1 kg

$=0.60
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fc .= 210——
cm

A = l = 44.59 cm?
¢ -0.85-fc
N=20 cm adoptado
B=20 cm adoptado
Se asume A = N-B = 400-cm’

Espesor de la Placa

m=9 cm m = B2
2
n=9cm n= B82%
2
fy = 2530—L
cm?
. / 2-Pu
= . =1.024cm
| 0.90-fy-N-B
t :=n 2-Pu 0.3
=Nn-| ——— =031
: 10.90-fy-N-B o

t=1.1cm =% pulg espesor de placa

Bas e:
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Figura 41 Apoyo movil

- " -
] d
F T— —
o SO
g (Ox L2

£ e

S|« o |

o w

O ) COF
6.5cm
\
20cm
Fuente: Elaboracidn propia
Perno de Anclaje:
Tu=4776.1 kg
¢t :=0.75
Fu = 3980k—92
cm
Tu
Ag = = 2.13 cm?
0.75-¢t -Fu o
D = 4-& = 1.65cm
TT
D :=165cm

Diametro de % = 1.905 cm del perno
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Distancia entre pernos s = 3d es 6 cm

Distancia entre pernos segun la tabla N°4 en Anexo N°1 tenemos separacion minima de

6.5cm

Area de la superficie requerida:

Apsf= — % 13455 cm?
SI = = . cim
P 4 - ¢t -fc

Apsf
La = 0 = 6.54 cm

Para A36 minima longitud 12 d =19.8cm.

Finalmente se tiene que la longitud de anclaje es 20cm.
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3.5.2. Sustentacién de la edificacién
3.5.2.1. Disefio de vigas de H°A°

El célculo de las vigas que componen las estructuras del proyecto se calcularan por el
programa computacional CYPE CAD 2016, introduciendo los datos generales que se
indicaron anteriormente. En esta etapa, se realizara el calculo de la viga mas cargada y
armada 6 mas critica (entre el pilar P41 y P42), para demostrar: el calculo, el

funcionamiento del programa y la seccién obtenida por el mismo, etc.
Pre dimensionamiento

Lo aconsejable es que la altura “h” de la viga, sea:

L 600
h==2=22-375¢cm
16 16

Por lo que se adoptard una altura h = 40 cm
La base debe ser la mitad de h: entonces b =20 cm

Datos geométricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales:

Base de la viga: bw =20cm

Altura de la viga: h =45cm

Recubrimiento: r=25 cm

Canto util: d= 40.7cm

Momento Flector Positivo: Mmax = 7,730 Kg+m (en el medio)
Momento Flector negativo: Mmax = 7,020 Kg=m (en el pilar P41)
Momento Flector negativo: Mmax = 15,730 Kg«m (en el pilar P42)

Fuerza cortante de cdlculo méxima: Vmax = 10,720 Kg (esté en el pilar P42)
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Resistencia de calculo del hormigon: fck = 250 y fcd = 166.67 Kg / cm?
Resistencia de calculo del acero:  fyk = 5,000 y fyd = 4,347.83 Kg / cm?
Distancia Donde se verifica el esfuerzo cortante: S =100 cm

Factores de minoracion: yc = 1.5 (hormigdn); ys = 1.15 (acero)

Factor de mayoracion: y+= 1.6

Verificacion de la flecha maxima:

14
A=
384 % E * |

Fmax = 0,361 cm

Lviga 600
Fadm = 92 — —=12cm
500 500

0.361cm<1.2cm
Determinacion de la armadura positiva:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud) d?

d= Md _ 7,730%100
H by *d?*f cq 20%40.7%%166.67

=0.14

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero (AE-42)

Como pd < plim ; 0.14 < 0.319 no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (WSs) se obtiene de tablas (Anexo N° 1 Tabla N°1)
Con pd = 0,14 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0.1546

Determinacion de la armadura: (As)
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Ted — 0.1546 « 20 « 40.7 « 25557 = 4,82 cm?

As=Ws +bw «d«=—=
fyd 4,347.83

As = 4.82 cm?

Determinacion de la armadura minima: (Asmin) con Wmin = 0.0028 se obtiene de la
Tabla del (Anexo N° 1 Tabla N° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42"y tipo de elemento

estructural “viga”
Asmin = Wmin = bw = d = 0.0028 = 20 » 40.7 = 2.28 cm?
As > Asmin = 4.82 > 2.2792

Se toma la mayor cuantia que es As = 4.83 cm?
Para el satisfacer el rea necesaria de refuerzo se tiene:
1d12mm =1+ 1.13 cm? = 1.13 cm?
2016mm = 2 « 2.01 cm? =4.021 cm?
Total=5.15 cm?

5.15 cm? > 4.82 cm?

Se utilizard 2d016mm y 1®12mm

Célculo de la armadura negativa cerca del pilar P41:
El momento mayorado (momento de calculo) sera:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

_ Md  _ 7,020%100
by*d?+f.q 20%40.7%2%x166.67

ud =0.13

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero

Como pd < plim no se necesita armadura a compresion
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Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) de tablas (Anexo N° 1 Tabla N° 1)
Con pd = 0.13 se tiene una cuantia mecanica de Ws = 0.1425

Determinacion de la armadura: (As)

AS = W5 « bW « d » 24 = 0.1425 + 20 « 48 « 26567 = 4 45 cm?
fyd 4,347.83
As = 4.45 cm?

Determinacion de la armadura minims: (As) Wmin = 0,0028 de tabla (Anexo N° 1 Tabla

N° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42" y tipo de elemento estructural “viga”
Asmin = Wmin » bw » d = 0.003 » 25 » 40.7 = 2.69 cm?
Como:

As > Asmin ; 4.45 cm?> 2.69 cm?
Se toma la mayor cuantia, la cual es: As = 4.45 cm?
Se utilizaran:
1d12mm =1+1.13 cm? =1.13 cm?
2016mm = 2 « 2.01 cm? =4.021 cm?
Total=5.15 cm?
Entonces el total del 4rea necesaria es: As = 5.15 cm?

5.15 cm? > 4.45 cm?

Se utilizaran 2016mmy 1®12mm

Célculo de la armadura negativa cerca del pilar P42:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)
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_ Md _ 15,730%100
by*d?+f.q 20%40.7%2%x166.67

=0.29

ud

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero

Como pd < plim no se necesita armadura a compresion

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) de tablas (Anexo N° 1 Tabla N° 1)
Con pd = 0.29 se tiene una cuantia mecanica de Ws = 0.3575

Determinacion de la armadura: (As)

Ted 0375 .20 « 40.7 « 2557 = 11 7 cm?

ASs =WSs « bw « d « =
fyd 4,347.83
As =11.7 cm?

Determinacion de la armadura minims: (As) Wmin = 0,0028 de tabla (Anexo N° 1 Tabla
N° 3)

Asmin = Wmin = bw = d = 0.003 » 20 = 40.7 = 2.69 cm?
Como:
As > Asmin ; 11.7 cm?> 2.69 cm?

Se toma la mayor cuantia, la cual es: As = 11.7 cm?
Se utilizaran
4D20mm = 4 * 3.1416 = 12.57 cm?
Entonces el total del area necesaria es: As = 12.57 cm?

12.57 cm? > 11.7 cm?

Se utilizaran 4®20mm
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Célculo de la armadura transversal cerca del pilar P41:

Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante:

fvd = 0.5 «/fcd = 0.5+166.67 = 5.92 Kg / cm?
Contribucién del hormigén a la Resistencia a esfuerzo cortante:
Vceu =fvd ~bw «d =5.92 « 20 « 40.7 = 5,254.35 Kg

Vd<Vcu No Cumple
Pues

Vd> Vcu

9,190 Kg > 5,254.35 Kg
Se Necesita armadura transversal en este sector.
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigén:
Vou =0.30 = fcd « bw = d = 0.30 = 140 = 20 = 40.7 = 40,700 Kg

Vcu <Vd<Vou
5,254.35 Kg < 9,190 Kg < 40,700 Kg  OK

Contribucion de la armadura transversal del alma, a la Resistencia a esfuerzo cortante:

Vsu =Vd - Vcu = 9,190 — 5,254.35 = 3,935.65 Kg

Vsuxt 3,935.65 * 100
Ast = LI - = 2.47 m?
0.90 * d*fyd 0.90 *40.7 * 4,347.83
Calculo de la armadura minima:
Astmin = 0.02 = bw = t « L% = 0.02 « 20 « 100 « —2887 = 1 53 ¢m?
fyd 4,347.83
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Astmin = 1.53 cm?

Tomamos el mayor Ast = 2.47 cm?

La armadura transversal para una pierna sera: 1.23 cm? / m
Se adoptara un diametro ® =8 mm

Se tiene un area de A = 0,503 cm?

Astlpierna 1.23 cm2
ADP8mm 0.503 cm2

N° de barras = = 2.46 = 3 barras

Ast = N° barras * A®8 mm = 3 « 0,503 = 1.51 cm?

1.51cm?>1.23 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria de barras, obtenemos % =33.33cm

St < 30cm 30
Como: {St < 0.85d=340.8
St <3b 75

El menor es 30cm se utiliza este
3®8mm ¢/30cm (en todo ese sector)
Calculo de la armadura transversal cerca del pilar P42:

Resistencia virtual de célculo del hormigdn a esfuerzo cortante:

fvd =0.5+,/fcd = 0.5-v166.67 =5.92 Kg / cm?
Contribucion del hormigén a la Resistencia a esfuerzo cortante:
Veu = fvd « bw «d = 5.92 « 20 « 40.7 = 5,254.35 Kg

Vd<Vcu No Cumple
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Pues
Vd > Vcu
10,720 Kg > 5,254.35 Kg
Se Necesita armadura transversal en este sector.
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigon:
Vou =0.30 = fcd « bw = d = 0.30 = 140 = 20 = 40.7 = 40,700 Kg
Vcu <Vd < Vou

5,254.35 Kg < 10,720 Kg < 40,700 Kg  OK

Contribucién de la armadura transversal del alma, a la Resistencia a esfuerzo cortante:

Vsu =Vd - Vcu = 10,720 — 5,254.35= 5,465.65 Kg

Vsux t 5,465.65 * 100
Ast=—>2° = - = 3.43 cm?
090 xdxfyd  0.90 * 48%4,347.83
Célculo de la armadura minima:
Astmin = 0.02 « bw « t » 2% = 0.02 « 20 « 100 « =257 = 1,92 cm?
fyd 4,347.83

Astmin = 1.92 cm?

Tomamos el mayor Ast = 3.43 cm?

La armadura transversal para una pierna sera: 1.72 cm? / m
Se adoptara un didametro ® =8 mm

Se tiene un area de A = 0,503 cm?

Astlpierna 1.72 cm2
AdP8mm 0.503 cm2

N° de barras = = 3.41 = 4 barras
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Ast = N° barras « A®8 mm = 4 « 0,503 = 2.01 cm?

2.01cm?> 1.72 cm?

. . . 100
Dividiendo entre la cantidad necesaria de barras, obtenemos e 25cm

St < 30cm 30
Como: iSt < 0.85d:{40. 8
St<3b 75

El menor es 25cm se utiliza este

408mm c/25¢cm

No se calculé armadura de piel ya que todas las secciones de las vigas no superan los

60cm o igual a ese valor.
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3.5.2.2. Disefio de columnas de H°A®

Se realizara el célculo de la columna, P41 el lugar més critico , que es una de las mas

criticas del proyecto, para asi demostrar el calculo, el funcionamiento del CYPE CAD

2010, la seccion obtenida por el mismo, etc.

Datos geométricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales

Base de la columna analizada (CI):
Altura de la columna analizada (CI):
Longitud de la columna analizada (Cl):
Base de la columna analizada (C2):
Altura de la columna analizada (C2):
Longitud de la columna analizada (C2):
Base de la vigas (V1):

Altura de la vigas (V1):

Longitud de la vigas (V1):

Base de la vigas (V2):

Altura de la vigas (V2):

Longitud de la vigas (V2):

Base de la vigas (V3):

Altura de la vigas (V3):

Longitud de la vigas (V3):

Base de la vigas (V4):

b=25cm
h=25cm
L=2m

b=25cm
h=25cm
L=332 m
b=20cm
h=30cm
L=525m
b=20cm
h=30cm
L=4.88m
b=20cm
h=30cm
L=27m
b=20cm
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Altura de la vigas (V4):

Longitud de la vigas (V4):

Esfuerzo normal de célculo:

Momento de célculo en direccion X:

Momento de célculo en direccién Y:

Cortante de calculo en direccién X:

Cortante de calculo en direccién Y:

Resistencia caracteristica de H°A®:

Resistencia caracteristica de acero:

Momento de inercia de la columna:

lext = Icyl =

lexo = Icy2 =

bxh3 _ 30%303

12

bxh3 _ 30x303

12

Momento de inercia de las vigas

o = bxh3 _
vx1l — 12 -
o = bxh3 _
VX2 — 12 -
I = b*xh3 _
VX3 — 12 -
I, = bxh3 _
vx4 — 12 -

20%303
12

20%303
12

20%303
12

20%303
12

= 45,000 cm*

= 45,000 cm*

= 45,000 cm*

= 45,000 cm*

Ivyl =

Ivy2=

lvys =

Ivy4 =

h=30cm
L=52m

Nd =47.02 Ton
Mdx =0.76 Ton+m
Mdy = 1.36 Ton=m
Qdx =0,616 Ton
Qdy =-0,638 Ton
fck = 250 Kg/cm?

fyk = 5,000 Kg/cm?

=32,552.1 cm*

=32,552.1 cm*

hxb3  30%203
= = 20,000 cm*
12 12

hxb3 _ 30%203

= = 20,000 cm*
12 12

hxb3  30%203

= = 20,000 cm*
12 12

hxb3 30203
= = 20,000 cm*

12
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Figura 42: Dimensiones y largos de vigas y columnas analizadas

d <C
Y = =<
025em = ? r‘:: 3 {
0.25 em D_ CD
L~ Duj
e
@]
Sl m
7 : o
Ou'n;j o D
~T w
ZAPATA -
Fuente: Elaboracién propia
Determinacion de coeficiente de pandeo
Icx1 | Icx2 32552.1 , 325521
- Ic1 ' Ic2 200 332 —
Yax = mar v _Ivy3  Ivy4 — 45.000 _ 45.000 _ 45.000  45.000 — 0.61
w1 w2 ' Iv3 ' Iv4 515 ' 270 ' 488 ' 520
Icy1 | Icy2 32552.1 , 325521
- Ici ~ Ic2 132 322 —
Wav = Tvy1l Ivy2  Ivx3 Ivx4 — 20.000 _20.000 20.000  20.000 — 1.36
w1 Iv2 ' Iv3 ' Iva 515 ' 270 ' 488 = 520
Wax = 0
Way = 0

110



Figura 43: Monograma para porticos

Ga K GB
Ga_ K Gp ® REE °
50,0 10 +— 50, 1uo.g-— == 1&.0
10,0 ] 10,0 :'.o: 5.0:: o =
8 i 20,0— a0 20.
30 T 30 & wr
2,0 4 20
10,0—] 3,01 1§,8
08 + il §:°: : 1 70
097 08 69— -+ &
0,8 — T 0,8 50— = 50
0,7 — 07 =
08 — o7 + 08 5 28 - 9
05 — 0,5 = 3.0—] 1 30
04 — B 04— A il & -
— p— ] A 2.0
03 — o.sr— 20 ol =
- B = -
0,8 1
0,2 ' 02— —+
- — L. 1,0—] ] 1,0L-
01 — 4 01— = -+ 2
o— T nd
a— 05 - OL o— 1,0-- 0
(a) () I
Desplazamiento lateral impedido Desplazamiento lateral permitido

Fuente: Norma Boliviana del Hormigdn Armado

Ingresando al monograma para porticos de intraslacionales gracias a recomendacion y

debido que las deformaciones son despreciable, obtenemos los coeficientes de pandeo:

Kx=0.6=1cx=0.6+2.00=1.2
Ky =0.65= Icy =0.65+2.00=1.3

Determinacién de la esbeltez mecanica de la columna:

X = ITO — k *1 — 1.2 ¥100 = 16.63

Ix 67.500
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Como Ax =16.63 y Ay = 18.01 (A < 35). Se trata de una columna Corta que la esbeltez es
menor a 35 y por lo que no se necesita realizar una verificacion de pandeo se calcula

armadura minima.

Determinacién de la armadura minima (Asmin):
Asmin = 0.006 « b «h = 0.006 = 25 « 25 = 3.75 cm?
Ast= 3.75 cm?

Para 4 ® 12 mm entonces A = 4.52 cm?

4.52 cm? > 3.75 cm?ok

Se utilizara: 4012

Calculo de la armadura transversal de la columna
El cortante mayorado (cortante de célculo) es:

Vd = 638 Kg
fvd = 0.5 «,/fcd = 0.5« V166.67 = 5,92 kglem?
Veu = fvd « bw « d = 5.92 « 25 « 22.46 = 3,566.37 kg
Vd < Vcu
638 Kg < 3,566.37 K¢ Cumple

Calculo de la armadura minima:

Ted — 9,02 + 25 « 100 » 28567 = 1.92 cm?

fyd 4,347.83

Astmin = 0.02 « bw « t «

Ast = 1.92 cm?
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Se Utilizara Ast = 1.92 cm?/ m
La armadura transversal para una pierna sera: 0.96 cm?/ m

El didmetro del estribo sera:

OEstribo > % « dde la armadura longitudinal
6mm>%*16mm:4mm

Se asumird un ® = 6mm

Se tiene un area A = 0,283 cm?

Astlpierna _ 0.96
Ad6mm 0,283

N° barras = =3,4 = 4 barras

Ast = N° barras « AD6mm * 2barras =4 0,283 cm? *2 =2.26 cm?

2.26 cm? > 1.92 cm?

La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:

bo « h (el de menor dimension)

15 « @ (de la armadura longitudinal)
s=25cm
$s=15+16=24cm
Se asume S=24 cm

Por lo tanto la armadura del estribo sera:

Se utilizaran: ® = 6mm c¢/24 cm
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3.5.2.3. Disefio de la losa aligerada

Datos geométricos:

Figura 44: Datos geométricos
B =45cm  bcaseton= 30 cm

£
bw= 15cm hcaseton= 20 cm
—_
E £ hf=5cm
h=25cm
30 cm 10 cm 30 cm r=2.5cm
d=21.7cm

Fuente: Elaboracién propia
Cargas de disefio
Cargaviva

Pasillos= 400 kg/m?

Cuartos= 250 kg/m?

Determinacion de carga muerta:

Peso ceramico alto trafico= 34 kg/m?

Carpeta de nivelacion 2cm= 2100 kg/m3*0.02m=42 kg/m?
Instalaciones= 25 kg/m?

Cielo falso= 15 kg/m?

114



Total= 116 kg/m?
Carga muerta= 116 kg/m? (primera planta)

Cargas lineales

Para luz de 2.6 Para las dos Paraluzde5m

Cv=400 kg/m?**0.4 m=160 kg/m  PP=84 kg/m Cv=250 kg/m?#*0.4 m=100 kg/m

Cm=116 kg/m?*0.4 m=45.6 kg/m
Calculo de Momentos Flectores maximos y Cortantes maximos
Cargas muertas

Figura 45: Cargas muertas losa

Cm= 46.4 kg/cm?

PP= 84 kg/cm?

I

26m ‘ Sm
Fuente: Elaboracién propia
V max =387.16 kg
Mmax + = 268.95 kg*m X=5.57m
Mmax - = 305.79 kg*m X=2.6m

Cargas vivas
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Figura 46 Cargas vivas losa

Cv= 160 kg/cm?

Cv= 100 kg/cm?

5 L
|

26m

Sm

— =

Fuente: Elaboracion propia

Vmax = 304.86 kg
Mmax + = 199.26 kg*m
Mmax - = 251.84 kg*m

Esfuerzos ultimos

X=5.6m

X=2.6m

Mu + = (1.6* Mmax) + (1.6Mmax+) = 749.136 kg*m

Mu - = (1.6* Mmax) + (1.6Mmax-) = 892.208 kg*m

Vu = (1.6* Vu) + (1.6Vu) = 1107.232 kg
Armadura de corte

Con un didmetro de 8mm

Abarra= 0.502656 cm?

$=0.85

Vc=0.53*/ fck*bw*d = 0.53*V250 *10*21.7= 1776.6 kg

116



Como V¢ > Vu
1766.6 kg > 1107.232 kg
Solo se necesita armadura minima.

0.2*,/ fcxbw*1x100_ 0.2%v/250%10%5%100_

r =000 =3.16 cm?

Asmin=

S=d/3=21.2/2=10.6 cm
S=0.75*h=0.75*25=18.75 cm

S=60

Escogiendo el menor la separacion sera 11cm

@8mm c/ 11cm

Para saber cémo calcular se tiene que saber si es viga t 0 viga rectangular para eso

calculamos a

4l 1 2.6144 * Mu
‘= |7 fcxBxd?

Para momento +

I [1 _\/ 2.6144%74913. 6] 0.41 cm

250%40%21.72

Viga rectangular

Para momento -

4 =217 [ \/ 2.6144+89220. 8] 0.49 cm

210%40%21.72
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Viga rectangular

Armadura longitudinal positiva

_0.85%fcxaxB_0.85+¥250%0.41%40
fy 5000

As =0.7 cm?

Asmin=—0'8*‘/ﬁ x bw x d=22v250
fy 500

Se tiene una armadura necesaria de 0.7 cm?
Utilizando = 8mm

Areabarra= 0.502656

A
Nbarras=—< = 1.38 = 2barras
Abar
., bw—@xNb 10—-0.8%2
Separacion cada=2x—2Nbarras_ = 28cm
Nbarras+1 2+1
208mm ¢/ 2.8cm

Armadura longitudinal negativa

0.85«fcxa*B_0.85%¥250%0.49%40
As=283ScrarB =0.83 cm?
fy 5000

Asmin:—o'g*‘/ﬁ x bw x d=22¥230
fy 5000

Se tiene una armadura necesaria de 1.83 cm?
Utilizando = 8mm

Areabarra= 0.502656

A
Nbarras=—— = 1.65 = 2barras
Abar
., bw—@xNbarras_10—0.8%2
Separacion cada=2x—2Nbarras_ = 28cm

Nbarras+1 2+1

050 %10 * 21.7=0.55 cm?

20 4 10 * 21.7=0.55 cm?
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2@8mm c/ 2.8cm
Armadura por retraccion

. 0.5+J250_
Asmin = =000 =0.001581 cm?2

As=0.753*Asmax=0.753*0.83=0.63 cm?

Se asume As por ser mayor

A
Nbarras=—— = 1.25 = 2barras
Abar
., bw—0*Nb 10—-0.8*2
Separacion cada=2x—2Nbarras_ = 28cm

Nbarras+1 2+1

@8mm ¢/ 2.8cm

Armadura secundaria

As=0.753*Asmax=0.753*0.83=0.63 cm?

A
Nbarras=—=< = 1.25 = 2barras
Abar
., bw—0xNb 10—-0.8%2
Separacion cada=2x—2Nbarras_ 2= 2.8cm

Nbarras+1 2+1

@8mm ¢/ 2.8cm
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3.5.3. Disefio de zapatas de H°A°

Para este fin, tomaremos en cuenta los esfuerzos y dimensiones del pilar obtenidos del programa

CYPE 2010.

Datos de la zapata centralera del pilar P17:

Esfuerzo normal N1 = 35,89 Ton

Momento flector en direccion x Mx1 = 0,24375 Tonm

Momento flector en direccion y Myl = - 0,293.75 Ton=m

Esfuerzo cortante en direccion x Qx1 = 0.186875 Ton
Esfuerzo cortante en direccion y Qyl = - 0,2125 Ton
Lado de la columna en direccion X ao = 25 cm

Lado de la columna en direccion Y bo = 25 cm

Datos del hormigén de acero:

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

Resistencia caracteristica del acero fck = 4.200 kg/cm?

Peso especifico del HCA®Y_(H°A®) = 2.500 kg/cm?

Capacidad admisible del suelo [ |_adm = 1,5 Kg/cm?

Resistencias caracteristicas reducidas:

Fcd =—— = —— = 140 Kg/cm
15 15
k 4200
Fyd = Yk _ = 3.621,17 Kglem?
115 1,15
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Dimensionamiento previo:

Zapata del pilar P41:

Figura 47 Zapata del pilar 41 (N1+P1) 2
=——— = 25125.625 cm
oadm
A=p? entonces:

b=vA = +/25125.625 cm?

bo
b

b=165cm=a

a0

a=b=165cm

Fuente: Elaboracion propia
Disefio de la zapata centralera:

Determinacion del canto util:

fvd=05+ |fcd = 0,5+/166.67 = fvd = 6.45 Kg/cm?

_ 4xfvd _ 4%6.45
 Yf*Ogdm  1.6¥1.5

= k=10.76

QAp* bo ax*b a0+ bo _

di =J + — = 26.012 cm

4 2xk—1 4

d, =247 90) — 18 97 ¢

4+k
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_2x(b=by) _
44k

ds 18.97 cm

Se adoptara la altura méas grande, que es:

h=35cm

d=30cm

Estas dimensiones se las asumi6 para que cumpla la zapata a punzonamiento

Momentos corregidos:

M = Mx + Hx+h = 309.15625 Kg+m
My, = My + Hy«h = 368.125 Kg=m

Correccion del normal:
N”=N +PTI1 = 3,7864.95 Kg
Verificacion del vuelco:

vy= ——*2=8514>15

ML 2

Verificacion al deslizamiento:
¢ =30°
2 2 o
Pd=2@ = - * 30 = @d=20°

_ (V") xtag gd > 1.5

Vs QO

96.065 * tag 20°

Ysx = =454.79 = 4533 >1.,5
380
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=M21_5

ys Qy,

Yoy= U020 239995 = 397.63 > 1.5

Esfuerzo en las zapatas:

N" | 6xMy , 6%*My

o=
axb — a*b? — a?xb
3,7864.95 6*309.15625%100 6%368.125%100
Gl = + + =1.31 Kg/cm?
165%165 165%1652 1652x165

62=1.32+0.041 - 0.0492 = 1.39 Kg/cm?
03=1.32+0.041 + 0.0492 = 1.49 Kg/cm?

04=1.32-0.041 + 0.0492 = 1.41 Kg/cm?
Diagrama de esfuerzos en la zapata:

Se puede observar que estos esfuerzos son menores al esfuerzo admisible Gadm

Gadm = 1,50 Kg/cm?
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Figura 48: Esfuerzos en la zapata

Fuente: Elaboracion propia

Determinacién de la armadura a flexion:

En direccion X:

a—Aaop
2

la=

+ 0.15*ay=73.75cm

Calculo de los momentos:

(03—0a) _ Y

vi=(a — Ig)* {2329 =0,04567 Kg/cm?
o3 =1 + 0, =1.43 Kg/cm?
Calculo de los momentos en la direccion “a”:
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(a_Ic%) (g5—0g)* Iy 2
Ma=Ze—ta)  (amdwitla, (2] ) =3,993.14 Kgcm

Mda = 1.6~ b~ Ma =1,054,188.443 Kg*cm

Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (U q):

__ Ma  _
Ha = b d2+ fog 0061

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura ((Wyg)

U= 0.061 tenemos por tablas (ANEXO N° 1 TABLA N°1) que (W = 0.063)

A, = Ws*axd*fed — g 95 om?
fyd

Determinacion de la armadura minima:

Con fy 5000 Kglem? = Wypin, = 0.0028

As = Wpin *axd =0.0028 * 260 * 55 = A, = 11.55 cm?
Se elige la mayor de las areas, por lo que la armadura sera A, = 11.55 cm?

Determinacion del nimero de barras:

Conunabarra@® =12 mm ; Ag = 1.13cm?

#f. = j—@ =10.21 = 11 barras

Determinacion del espaciamiento:

s=%{ci® ~17 = S=15.18cm
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se utilizara: 11912mmc/16

En direccion Y:

bbo

lp = + 0,15 * by = 73.75 cm

=(b — Ip) * 63) =0,054 Kg/cm?

Calculo de los momentos en la direccion “b”:

—_ 72 — *
Mb = (op - 1f) n (01— 0op)*1p (g N Ib) = 3673.014 Kg«cm

2 2

Mdb =1,6 * b * Mb = 969675.837 Kg*cm

Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (U q):

Mg

Haq = W_OO&L

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura ((Wyg)

tag=0.061 tenemos por tablas (ANEXO N° 1 TABLA N°1) que (ws = 0.063)

Ws* a*dx feq

A, = =9.96 cm?

fyd

Determinacion de la armadura minima:
Con fy 5000 Kglem? = Wi, = 0.0028
As = Wy *axd =0.0028 * 260 * 55 = A, =11.55 cm?

Se elige la mayor de las areas, por lo que la armadura sera Ag = 11.55 cm?

Determinacion del niUmero de barras:
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Conunabarra® =12 mm ; Ay = 1.13cm?

#f. = 421021 = 11 barras
Ag

Determinacién del espaciamiento:

s:%’f’;“’ -17 = S=15.18cm

se utilizara: 11912mmc/16

Verificacion del esfuerzo cortante:
Vd2 S fcd * d * b

Resistencia convencional del hormigon:

Figura 49: Seccion transversal de la zapata

Fuente: Elaboracion propia
V=0, *bx(v — d)

V=70cm ; d=35cm ; b=160cm
Zapatarigida V < 2h 70cm <70 cm
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o, = —+ = 1,39 Kglem?

Ve =0, %b (v — d) =8058.5 Kg

1
fcv - 0'12 * (6 *Q *fck)3

200
e=1+ 7=3.39

As

— -3
b d 3,6 x 10

(p =
fex 210 Kg/cm? = 20.601 MPa

fop = 0,12 % 1,603 + (100 * 3,39 1073 * 20.601)5 => f., = 0,808 N-mm?

Verificacion al esfuerzo cortante para zapata rigida cuando V < 1.5« b

1.6 «*N" (b+by+d)+ (a+ay+d)
*

a*b 4 =2*fvd*(b0+d)*d2

111.18 Kg < 239.031 Kg

Verificacion a la adherencia:

— Va < f _k* 3 f 2
Tp = 0.0 wdrns 720 bd — cd

k=2

foa = 2 * V1402 = 53,92 Kg/cm?

En direcciéon X:
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Vaa = 75 [on * Iy + =221 4 = 28417.26 Kg

— Va
0,9 *55%13* r*1,6

= Tpq = 23.93 Kg/cm?

Tha

23.93 Kg/cm? < 53,92 Kg/cm?

En direccién Y:
Vao = ¥y [on * I + L=221] « p = 26740.76 Kg

— Va
0,9 *55%13* r*1,6

Tha = Tpg = 21.11 Kg/cm?

21,78 Kglcm? < 53,92 Kg/cm?

Verificacion al asentamiento

B *
Se = qo*(l_.usz)*a
Eg
B=1.65 Base de la zapata

E, = 1406139.23 kg/m?  Modulo de elasticidad suelo ML

qo = 13,184.1139 kg/m?  Esfuerzo de la cimentacién al suelo

us =04 Relacion de poisson para suelo ML
a=11
Semax =2 Cm Para fundacion de centros de salud
B *
S, = qu *(1—u?)xa=143cm
N
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Para zapata rigida se adopta un coeficiente de minoracién
Se = 0.93 * S, (flexible) = 1.33 cm
Se < Semax
1.33cm < 143 cm

Cumple la comprobacién al asentamiento
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3.5.4.Estructuras especiales

3.5.4.1.Disefio de la escalera

Figura 50 Geometria escalera

£

1
1
1
1
1
1
1
1
1
1
1
1
-

o
023m 125m

Fuente: Elaboracion propia

DATOS

fc= 210.00 Kg/cm?

fy = 4200.00 Kg/cm?

S/IC=  500.00 Kg/m?

Acabados=  100.00 Kg/m?2

b= 1.25m
CP= 0.18 m
P= 0.28 m
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0= 32.01°

t= 0.20 m

Recub = 3.00 cm

y C° = 2400.00 Kg/m3

hm = 0.33m

1. PREDIMENSIONADO

Espesor de la escalera

Ln/25 = 0.15m

—
1

2. METRADO DE CARGAS

Figura 51 Metrado de cargas

Wul

JID’_

¥
&~

1.373m 2643 m
RB

Fuente: Elaboracién propia
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Wul

TRAMO DESCANSO

Carga Muerta

P.P= 450.00 Kg/m
Acabados = 648.75 Kg/m
1098.75 Kg/m
WD1 = 1318.50 Kg/m
Wu2 TRAMO PASOS

Carga Muerta

PP=

Acabados =

WD1 =

803.86 Kg/m

648.75 Kg/m

1452.61 Kg/m

1743.13 Kg/m

SIC= 625.00 Kg/m

625.00 Kg/m

WL1= 1000.00 Kg/m Wul= 2318.50 Kg/m

S/IC = 625.00 Kg/m

625.00 Kg/m

WL1 = 1000.00 Kg/m Wu2 = 2743.13 Kg/m
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Wu3 TRAMO PASQOS

Carga Muerta Carga Viva
625.00
P.P= 803.86 Kg/m S/IC=  Kg/m
Acabados = 648.75 Kg/m

625.00
1452.61 Kg/m Kg/m

1000.00

WD1 = 1743.13 Kg/m WL1=  Kg/m Wu2 = 2743.13 Kg/m

3. CALCULO DE MOMENTO
El momento méximo esta a 2.056m de A tanto para tramo 1y tramo 2 ya que son iguales
Mdisefio + = 4273.90 kg*m

Mdisefio - = 1914.0625 kg*m
DISENO EN ACERO Tramo 1

Determinacion de la armadura positiva:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

_ Md
by*d?f cq

ud =0.18

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero (AE-42)
Como pd < plim; 0.18 < 0.319 no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) se obtiene de tablas (Anexo N° 1 Tabla N°1)
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Con pd = 0,18 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0.2055

Determinacion de la armadura: (As)

fed — 10.54 cm?

As=WS « bw « d « =
fyd

As = 10.54 cm?

Determinacion de la armadura minima: (Asmin) con Wmin = 0.0028 se obtiene de la Tabla
del (Anexo N° 1 Tabla N° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42” y tipo de elemento

estructural “viga”
Asmin = Wmin » bw = d = 3.745 cm?

As> Asmin = 10.54 > 3.745
Se toma la mayor cuantia que es As = 12.94 cm?
Para 616mm se tiene:
6d16mm =6 « 2.01 cm? = 12.06 cm?
Total= 12.06 cm?

12.06 cm? > 10.54 cm?

Se utilizara 7d016mm c¢/20 cm
Célculo de la armadura negativa
El momento mayorado (momento de calculo) sera:

Determinacion del momento reducido de célculo: (ud)

_ Md
by*d?*fcq

ud ==0.08
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Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero

Como pd < plim no se necesita armadura a compresion

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) de tablas (Anexo N° 1 Tabla N° 1)
Con pd = 0.08 se tiene una cuantia mecénica de Ws = 0.0849

Determinacion de la armadura: (As)

Ted _ 435 cm?
fyd

As =Ws « bw « d «
As = 4.35 cm?

Determinacion de la armadura minims: (As) Wmin = 0,0028 de tabla (Anexo N° 1 Tabla

N° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42” y tipo de elemento estructural “viga”
Asmin = Wmin » bw = d = 3.745 cm?
Como:
As > Asmin ; 4.35 cm?> 3.745 cm?
Se toma la mayor cuantia, la cual es: As = 4.35 cm?
Se utilizaran:
9d8mm = 9 » 0.502656 cm? = 4.52 cm?
Total= 4.52 cm?
Entonces el total del 4rea necesaria es: As = 4.52 cm?

4.52 cm? > 4.35 cm?

Se utilizaran 9®8mm ¢/15 cm
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Disefio del tramo 2

Determinacion de la armadura positiva:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

Md
Md = ————
by*d?*f cq

=0.18

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcidn al tipo de acero (AE-42)

Como pd < plim; 0.18 < 0.319 no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) se obtiene de tablas (Anexo N° 1 Tabla N°1)

Con pd = 0,18 se obtiene una cuantia mecénica de Ws = 0.2055

Determinacion de la armadura: (As)

fed — 10.54 cm?

As=WS « bw « d « =
fyd

As = 10.54 cm?

Determinacion de la armadura minima: (Asmin) con Wmin = 0.0028 se obtiene de la
Tabla del (Anexo N° 1 Tabla N° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42" y tipo de elemento

estructural “viga”
Asmin = Wmin ~ bw = d = 3.745 cm?
As> Asmin = 10.54 > 3.745
Se toma la mayor cuantia que es As = 12.94 cm?
Para 616mm se tiene:

6d16mm =6 = 2.01 cm? = 12.06 cm?
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Total= 12.06 cm?
12.06 cm? > 10.54 cm?
Se utilizara 7d®16mm ¢/20 cm
Célculo de la armadura negativa
El momento mayorado (momento de calculo) sera:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

Md
Md = ————
by*d?*fcq

==0.08

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero

Como pd < plim no se necesita armadura a compresion

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) de tablas (Anexo N° 1 Tabla N° 1)

Con pd = 0.08 se tiene una cuantia mecénica de Ws = 0.0849

Determinacion de la armadura: (As)

As =WSs «bw «d «

Jed _ 435 cm?
fyd

As = 4.35 cm?

Determinacion de la armadura minims: (As) Wmin = 0,0028 de tabla (Anexo N° 1 Tabla

NP° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42" y tipo de elemento estructural “viga”
Asmin = Wmin » bw « d = 3.745 cm?
Como:

As > Asmin ; 4.35 cm?> 3.745 cm?
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Se toma la mayor cuantia, la cual es: As = 4.35 cm?
Se utilizaran:

9d8mm = 9 » 0.502656 cm? = 4.52 cm?

Total= 4.52 cm?

Entonces el total del area necesaria es: As = 4.52 cm?

4.52 cm? > 4.35 cm?
Se utilizaran 9®8mm c¢/15 cm
Armadura por retraccion
Asmin = 23Y25% 0 001581 cm2
5000

As=0.753*Asmax=0.753*10.54=7.94 cm?

Se asume As por ser mayor

A
Nbarras=——< = 15.67 = 16barras

Abar

., bw—0xNb 126—0.8%2
Separacion cada=2%—2Nbarras_ = 7.3cm

Nbarras+1 16+1

@8mm ¢/ 7.3cm
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3.5.4.2. Disefio la junta de dilatacion en la estructura
A continuacion se muestra el calculo del movimiento de dilatacion en el hormigén:
Alo = a-lo- AT
Donde:
a = Coeficiente de dilatacion del hormigon
lo = Distancia entre juntas
Alo = Incremento de longitud
AT = Variacion térmica

La Norma Boliviana recomienda considerar un coeficiente de dilatacion del hormigén de
1x107° por grado centigrado, para el calculo de la variacion térmica se consideraron datos
historicos de las temperaturas maximas y minimas presentadas en Tarija de donde se toma
que las temperaturas maximas estan entre los 32° y 33° y las temperaturas minimas estan

en el orden de 0° y -1° por lo tanto:
AT = 33° — (—1°) = 34°

La distancia entre juntas “lo” viene dada de la distancia exterior de la estructura al punto
donde se desea colocar la junta, este punto debe estar preferentemente en la mitad del
edificio para que las tensiones generadas por la dilatacién a ambos lados del mismo sean
similares, donde no afecte a la arquitectura del edificio y no incomode por ejemplo en el
medio de un aula, para tal efecto como se muestra en la imagen se decidié colocar la junta
en la zona de las escaleras, por lo tanto la distancia “lo” es 30 m a la derechay 22 m a la

izquierda.
Alo = 1x107°-30 - 34 = 10ml Incremento longitudinal lado izquierda de la junta

Alo = 1x1075 - 22 - 34 = 7.5ml Incremento longitudinal lado derecho de la junta
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Sumando ambos incrementos se tiene 1.75 cm por lo cual se decidié disponer una junta
de 2 cm para el disefio misma que absorbera el movimiento del edificio evitando que las

tensiones generadas por la dilatacion dafien a la tabiqueria, revoques, ceramica, etc.

Figura 52 Ubicacion de la junta de dilatacion
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=
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Fuente: Elaboracién Propia

3.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto

3.6.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas fueron definidas en el capitulo 2, en base a cuyos
conceptos se elaboraron para cada item de la obra y estan conformadas por:
Nombre y numero del item, Unidad, Descripcion de la actividad Materiales,

herramientas y equipo a utilizar, Forma de ejecucion, Medicion y pago.

Cada una de las especificaciones técnicas son mostradas en el Anexo N° VI.
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3.6.2. Precios unitarios

El precio Unitario, consecuentemente, se compone de los costos unitarios directos CD,
mas los costos Indirectos CI en relacion con el volumen de obra. Estos comprenden los

siguientes itemes:
v" Los costos directos “CD” son los que engloban el costo de:
1. Material.

2. Mano de obra. Que esta compuesta por la suma de:

2.1.- Mano de obra

2.2.- Cargas sociales. -Porcentaje del punto “2.1”, el cual puede
adoptarse entre 55 a 71.18%, en el proyecto se asumié 57%.

2.3.- Impuestos IVA. - Porcentaje de la suma de los puntos “2.1+2.2”, el

cual en el proyecto se asumio 14.94%.
3. Equipo, maquinaria y herramientas
3.1) Herramientas. Es un porcentaje del punto “2” que se asumio 5%.
v" Los costos indirectos “CI” son todos aquellos gastos que no son integrantes de los

costos directos, los cuales comprenden:

4. Gastos generales y administrativos. Es un porcentaje de los puntos

“1+2+3” el cual en el proyecto se asumio 8%.

5. Utilidad. Es un porcentaje de los puntos “1+2+3+4” el cual en el proyecto

se asumio como 15%.

6. Impuestos. Es un porcentaje de los puntos “14+2+3+4+5” el cual en el

proyecto se asumio como 3.09%.

Por tanto, el precio unitario de cada actividad seria la suma de los costos directos mas los

costos indirectos o sea de los puntos “PU=1+2+3+4+5+6". Se muestran en Anexo N° IV
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3.6.3. Computos métricos.

Los computos métricos fueron definidos en el punto 2.5.3, los mismos fueron elaborados

para cada actividad establecida en la obra.

El trabajo de medicion se realizé sobre los planos digitales empleando el software REVIT
2016 como en AUTOCAD.

Los computos métricos se encuentran especificados en Anexo N° 111
3.6.4. Presupuesto

El presupuesto de la obra especificado en el capitulo 2, el mismo fue estimado mediante
la multiplicacion de cada una de las actividades por su correspondiente precio unitario, lo
cual nos determina el costo parcial de la misma y mediante la suma del costo parcial de
todas las actividades tenemos el presupuesto total de la obra, el cual es aproximadamente
8036672.76Bs, que equivale a 1.156.355,793 $us, como se cuenta con una area 3417 m?

el costo por m? es 338.41 $us/m?
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Cuadro 20: Planilla de presupuesto de la obra

N2 Descripcion Unid Cantidad | Unitario Parcial
1 |Instalacion de faenas glb 1.00 375.82 375.82

2 |Limpieza de terreno m? 2960.00 | 19.82 | 58667.20
3 | Movimiento y perfilado m3 2300.00 64.4 148120.00
4 | Replanteo y trazado de obra m? 834.51 12.99 10840.22
5 | Letrero de obras pza 1.00 369.52 369.52

6 | Excavacién de 2m suelo semiduro m?3 637.03 123.43 78628.03
7 | Relleno y Compactado c/Saltarina S/Mat. m?3 522.29 89.7 46849.64
8 | Cimiento de HoCo m3 14.62 854.32 12493.58
9 | Sobrecimiento de HoCo 50% piedra m3 10.47 965.45 10106.79
10 | Muro de mamposteria m3 6.88 1035.54 7124.52
11 | Zapatas de HoAo m3 102.44 | 2984.09 | 305683.47
12 | Viga de planta baja de HoAo m3 62.46 2480.29 | 154920.15
13 | Impermeabilizacidn de viga de planta baja m 1028.55 43.76 45009.35
14 | Columnas de H2 A2 m3 97.46 2375.08 | 231463.42
15 | Viga de H2A? m3 173.75 | 2528.53 | 439334.24
16 | Losa aligerada m? 1642.91 | 993.34 |1631968.22
17 | Escalera m3 3.18 |2,534.51| 8059.74
18 | Cielo falso m? 2371.64 | 137.19 | 325365.29
19 | Dinteles de H2A?2 m 332.45 367.12 | 122049.04
20 | Meson de h? a2 inc / revest cerdmico nacional m? 74.80 412.15 30828.82
21 | Acero de Construccion kg 43046.00 | 13.07 562611.22
22 | Estructura metélica m? 1569.50 | 172.84 | 271272.38
23 | Cubierta de teja colonial s/ Estr. Metalica m? 800.00 268.79 | 215032.00
24 | Parasol de madera quina con p/sintética m 352.40 132.87 46823.39
25 | Junta de dilatacién m 21.00 377.34 7924.14
26 | Muro de ladrillo 6h e=12 (24x18x12) m? 285.54 85.83 24507.90
27 | Muro de ladrillo 6h e=18 (24x18x12) m? 3587.98 | 146.03 | 523952.72
28 | Contrapiso de piedra y cemento m? 1529.10 72.35 110630.39
29 | Piso de ceramica esmaltada 40 cm x 40cm m? 2549.04 138.6 353296.94
30 | Piso vinilico 60cm x 60cm m? 37.00 122.81 4543.97
31 | Piso de ceramica sin esmalte 30cm x 30cm m? 358.80 121.62 43637.26
32 | Zbcalo de ceramica esmaltada m 1772.60 58.99 104565.67
33 | Zécalo de ceramica sin esmalte m 190.00 60.52 11498.80
34 | Z6calo de cemento h=0.20m m 323.00 68.45 22109.35
35 | Revoque int. cal-cemento m? 3649.921 | 194.05 708267.17
36 | Revoque ext. cal-cemento-arena (fachada) m? 1500.16 | 194.05 | 291106.05
37 | Pintura interior latex m? 4424.03 21.35 94453.06
38 | Pintura exterior latex m? 2031.54 | 18.23 37034.97
39 | Revestimiento c/cerdmica esmaltada m? 569.99 158.75 90485.91
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40 | Puertas m? 242.49 2498 605740.02
41 | Ventanas m? 226.92 711.71 | 161501.23
42 | Pintura sintética puertas y ventanas m? 469.41 41.81 19626.03
43 | Prov/col lavamanos c/pedes. c/grifo+acce pza 18.00 532.88 9591.84
144 | Provisidn/instalacion inodoro tanque bajo pza 22.00 941.46 20712.12
45 | Toallero pza 15.00 121.65 1824.75
46 | Jabonero pza 22.00 108.88 2395.36
47 | Porta papeles pza 22.00 121.5 2673.00
48 | Instalacidn de ducha eléctrica pza 15.00 281.59 4223.85
49 | prov/col Lavaplato acero inoxidable 1 poza pza 7.00 508.26 3557.82
50 | prov/col Lavaplato acero inoxidable 2 poza pza 5.00 799.55 3997.75
51 | Limpieza general de la obra y desmovilizacién glb 1.00 8152.38 8152.38
52 | Placa de entrega de obra pza 1.00 666.26 666.26
Total presupuesto 8036672.76

Fuente: Elaboracion propia

El presupuesto general de la obra se encuentra en Anexo N° V

3.6.5. Planeamiento y cronograma

El cronograma de la obra fue definido en el capitulo 2, el mismo fue desarrollado en

funcion de los rendimientos de la mano de obra y la cantidad del personal disponible para

efectuar las diferentes actividades.

El cronograma fue elaborando empleando un Diagrama de Gantt, usando el programa

computarizado Microsoft Project en su version 2010.

Teniendo como resultado un cronograma de ejecucion, con una duracion aproximada de

399 dias calendario, que equivalen a 67 semanas aproximadamente, se toma en cuenta que

el dia domingo no es habil.

El Planeamiento del proyecto se encuentra en Anexo N° VII

El Cronograma del proyecto se encuentra en Anexo N° V111,
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4. APORTE ACADEMICO (DISENO DE VIGAS CURVA)
4.1. Generalidades

Durante el proceso de formacion académica no se ha desarrollado la tematica de las vigas
curvas como parte del proceso de formacion dentro de las materias que se imparten, por

lo tanto se considera que este tema que se profundiza es un aporte académico.

Como aporte académico por parte del estudiante, se realizara un analisis de vigas curva, a
través del cual se pretende ver la metodologia para poder disefiar, se procera con el disefio de
tres vigas curva, a partir de estos disefios se pretende demostrar la forma de disefio de una

viga curva.

Para el caso de vigas curvas se necesita tener mayor cuidado con la torsion ya que estas al tener
una curvatura tienden a generar mayor torsion, para evitar la falla se puede aumentar la base de la

estructura o armar mas la viga.
Si no cumple
4.2. Marco tedrico

Toda pieza prismética de hormigdn que tenga solicitacion de torsion simple o acompafiada
de flexion y esfuerzo cortante se calculara segun a lo que a continuacién se indica con las

armaduras longitudinales y transversales que se prescriben.

Las prescripciones se refieren a piezas en los que la torsion produce fundamentalmente
tensiones tangenciales en su seccion lo que ocurre en las secciones convexas macizas o

huecas y en alguna otras.

No son aplicables a las secciones no convexas de pared delgada en las que la torsién

produce tensiones normales y tangenciales.
Comprobaciones a torsion

e Torsor resistido por las bielas comprimidas de hormigén es:
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cotg p
* ————————————————
1+ cotg?p

Ty1 =2xk*axfiq*xAc+t
K= Coeficiente que depende del esfuerzo axil (en el caso de nosotros tomaremos k=1)
f1eca = 0.6*f .q= Resistencia a compresion del hormigon

a= 0.6 si hay cercos Unicamente a lo largo del perimetro exterior de la pieza

a= 0.75 si se disponen cercos cerrados en amas caras de la pared de la seccion hueca

equivalente o de la seccién hueca real

= Angulo entre las vuelas de compresion de hormigon de la directriz de la pieza. Puede

adoptarse cualquier valor en el rango: 0.4 < cotgf < 2.5
Ae= Area encerrada por la linea media de la seccion hueca eficaz de calculo

e La condicion de agotamiento por traccion de la armadura transversal es:

donde:

Td= momento torsor de calculo

Tu2 = momento de agotamiento por traccion de la armadura transversal
Ae = area envuelta por el contorno medio de la seccién hueca eficaz

At= area de la seccion de una de las barras de los cercos, o de la malla que constituyen la

armadura transversal

s = separacidn entre cercos o entre barras de la malla
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fid = resistencia de calculo del acero de la armadura transversal (< 420 MPa)

e Lacondicion de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal es:

2Ae
Tg<Tiz= Tfyd Ag

donde:

Tuz = momento torsor por agotamiento por traccion de la armadura longitudinal
U = perimetro del contorno medio de la seccion hueca eficaz

As1 = area de la seccidn de armaduras longitudinales

Fyd = resistencia de calculo del acero de la armadura longitudinal

Disefio

Para el disefio de vigas curva se asumird la viga como una viga recta respetando el largo
de la curvatura de la viga, se realizara el dimensionamiento y calculo de esfuerzos M, V,

T, comprobando en esta con mayor cuidado la torsion.

Se realizara el calculo manual de tres vigas curvas que se encuentran en la segunda planta

y que estan entre los pilares 40, 39, 38, 37.
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4.3. Disefio de viga curva

4.3.1Geometria de las vigas

Figura 53 Geometria de las Vigas

Fuente: Elaboracion propia

4.3.2. Calculo de la longitud de las vigas

Para el célculo de las longitudes se trazé perpendiculares a las columnas y se hallé el

centro de la circunferencia que forma esa curva y se calcul6 el largo de esa curva

Viga N21
Figura 54 Longitud de curva viga 1

Longitud de arco

Z*n*r*a_
360°

2xmx20.744 x17°
360°

=6.155m

Fuente: Elaboracion propia
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Viga N22
Figura 55 Longitud de curva viga 2

Longitud de arco

Z*n*r*a_
360°

2xm*20.222 %16°

6m
360°
Fuente: Elaboracion propia
Viga N2 3
Figura 56 Longitud de curva viga 3
Longitud de arco
2xmWrT*a
360°
2x1*20.744 % 8°
=2.935m

360°

Fuente: Elaboracion propia
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4.3.3. Calculo de armadura y verificacion de las vigas

Viga N°1

Pre dimensionamiento Viga

Lo aconsejable es que la altura “h” de la viga, sea:

h="2%=222 = 38,46 cm
16 16

Por lo que se adoptara una altura h = 45 cm por motivo de uniformizar las vigas

La base debe ser la mitad de h: entonces b =20 cm

Datos geométricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecénicas de los materiales:

Base de la viga:

Altura de la viga:

Recubrimiento:

Canto util:

Momento Flector Positivo:
Momento Flector negativo:
Momento Flector negativo:

Fuerza cortante de calculo méaxima:

Momento Torsor maximo

bw =20 cm
h =45cm
r=25 cm
d= 40.7cm

Mmax = 8,730 Kg=m (en el medio)
Mmax = 5,530 Kg=m (en el pilar P40)
Mmax = 15,180 Kg=m (en el pilar P39)
Vmax = 12,580 Kg (esta en el pilar P39)

Tmax= 340 Kg*m

Resistencia de calculo del hormigén: fck = 250 y fed = 166.67 Kg / cm?

Resistencia de calculo del acero:

fyk = 5.000 y fyd = 4,347.83 Kg / cm?

Distancia Donde se verifica el esfuerzo cortante: S =100cm
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Factores de minoracion: yc = 1,5 (hormigon); ys = 1,15 (acero)
Factor de mayoracion: ys=1,6
Verificacion de la flecha méxima:

14
N S
384 x E * |

Fmax = 0,138 cm

Lviga 615.5
Fadm = 92 _ =1,231cm
500 500

0,138cm<1,2cm
Determinacién de la armadura positiva:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud) d?

d= Md _ 8,730 *100
H by *d?*f cq 20%40.72%166.67

=0.16

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero (AE-42)

Como pd < plim; 0.16 < 0.319 no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (WSs) se obtiene de tablas (Anexo N° 1 Tabla N°1)
Con pd = 0,16 se obtiene una cuantia mecéanica de Ws = 0.1795

Determinacion de la armadura: (As)

As = WS « bW « d « L% = 0.1795 « 20 « 40.7 « 2557 = 5.6 cm?

fyd 4,347.83

As = 5.6 cm?
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Determinacion de la armadura minima: (Asmin) con Wmin = 0.0028 se obtiene de la
Tabla del (Anexo N° 1 Tabla N° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42" y tipo de elemento

estructural “viga”
Asmin = Wmin = bw « d = 0.0028 = 20 = 40.7 = 2.28 cm?
As> Asmin = 4.82 > 2.2792
Se toma la mayor cuantia que es As = 4.83 cm?
Para 3d®16mm se tiene:
3d16mm =3+ 2.01 cm? =6.03 cm?
Total= 6.03 cm?
6.03 cm? > 5.6 cm?

Se utilizara 3®16mm
Célculo de la armadura negativa cerca del pilar P40:
El momento mayorado (momento de calculo) sera:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

_ Md  _  5530%100
by*d?+f.q 20%40.7%2%x166.67

=0.10

ud

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero

Como pd < plim no se necesita armadura a compresion

Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) de tablas (Anexo N° 1 Tabla N° 1)
Con pd = 0.1 se tiene una cuantia mecanica de Ws = 0.1074

Determinacion de la armadura: (As)
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Ted _ 0.1074 « 20 « 48 » 26557 = 3 35 cm2

fyd 4,347.83

AS =WSs «bw «d «

As =3.35cm?

Determinacion de la armadura minims: (As) Wmin = 0,0028 de tabla (Anexo N° 1 Tabla

N° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42” y tipo de elemento estructural “viga”
Asmin = Wmin ~ bw = d = 0.0028 = 25 « 40.7 = 2.2792 cm?
Coémo:
As > Asmin ; 3.35 cm?> 2.2792 cm?

Se toma la mayor cuantia, la cual es: As = 3.35 cm?
Se utilizaran:
2016mm = 2 « 2.01 cm? =4.021 cm?
Total= 4.021 cm?
Entonces el total del 4rea necesaria es: As = 4.021 cm?

4,021 cm? > 3.35 cm?

Se utilizaran 2d@16mm
Célculo de la armadura negativa cerca del pilar P39:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

_ Md _ 15,180 %100
by *d%*f cq 20%40.72%166.67

ud =0.27

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero

Como ud < plim no se necesita armadura a compresion
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Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) de tablas (Anexo N° 1 Tabla N° 1)
Con pd = 0.27 se tiene una cuantia mecanica de Ws = 0.3398

Determinacion de la armadura: (As)

As = WS « bw » d*f;d—03398 +20+40.7 227 = 10,6 cm?

4,347.83

As =10.6 cm?

Determinacion de la armadura minims: (As) Wmin = 0,0028 de tabla (Anexo N° 1 Tabla
N° 3)

Asmin = Wmin ~ bw « d = 0.0028 » 20 » 40.7 = 2.2792 cm?
Como:

As> Asmin ; 10.6 cm?> 2.792 cm?
Se toma la mayor cuantia, la cual es: As = 10.6 cm?
Se utilizaran
1d16mm =1 * 2.01= 2.01 cm?
3020mm = 3 * 3.1416 = 9.4248 cm?
Entonces el total del area necesaria es: As = 11.43 cm?

11.43 cm? > 10.6 cm?

Se utilizaran 3®20mm y 1®16mm

Célculo de la armadura transversal cerca del pilar P40:

Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante:

fvd = 0.5« \/fcd = 0.5+v166.67 = 5.92 Kg / cm?
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Contribucién del hormigdn a la Resistencia a esfuerzo cortante:
Vcu =fvd = bw = d =5.92 « 20 = 40.7 = 5,254.35 Kg

Vd<Vcu No Cumple
Pues

Vd> Vcu

9,520 Kg > 5,254.35 Kg
Se Necesita armadura transversal en este sector.
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigén:
Vou =0.30 = fcd « bw = d = 0.30 = 140 = 20 = 40.7 = 40,700 Kg

Vcu <Vd < Vou
5,254.35 Kg < 9,520 Kg < 40,700 Kg OK

Contribucion de la armadura transversal del alma, a la Resistencia a esfuerzo cortante:

Vsu =Vd - Vcu = 9,520 — 5,254.35 = 4,265.65 Kg

Vsuxt 4,265.65 * 100
Ast = =

= = =2.68 m?
0.90 *d+fyd  0.90 = 40.7 = 4,347.83

Célculo de la armadura minima:

Astmin = 0.02 = bw = t « f;d =0.02 « 20 » 100 » =227 = 1 53 cm?

fyd 4,347.83
Astmin = 1.53 cm?
Tomamos el mayor Ast = 2.68 cm?

La armadura transversal para una pierna sera: 1.34 cm? / m

156



Se adoptara un diametro ® = 8 mm

Se tiene un area de A = 0,503 cm?

Astlpierna 1.34 cm?2
ADP8mm  0.503 cm2

= 2.66 = 3 barras

N° de barras =

Ast = N° barras « A®8 mm = 4 « 0,503 = 1.51 cm?

1.51 cm?> 1.34 cm?

100

Dividiendo entre la cantidad necesaria de barras, obtenemos rul 33.33cm

St < 30cm 30
Como: St < 0.85d=3140.8
St<3b 75

El menor es 30cm se utiliza este
3®8mm ¢/30cm (en todo ese sector)
Célculo de la armadura transversal cerca del pilar P42:

Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante:
fvd = 0.5 «/fcd = 0.5 +1/166.67 = 5.92 Kg / cm?
Contribucién del hormigdn a la Resistencia a esfuerzo cortante:
Vcu =fvd = bw = d =5.92 « 20 » 40.7 = 5,254.35 Kg
Vd<Vcu No Cumple
Pues
Vd> Vcu

12,580 Kg > 5,254.35 Kg
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Se Necesita armadura transversal en este sector.
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigén:
Vou = 0.30 = fcd « bw = d = 0.30 « 140 » 20 « 40.7 = 40,700 Kg
Vcu <Vd < Vou
5,254.35 Kg < 12,580 Kg < 40,700 Kg OK
Contribucion de la armadura transversal del alma, a la Resistencia a esfuerzo cortante

Vsu =Vd - Vcu = 12,580 — 5,254.35= 7,325.35 Kg

Vsuxt 7,325.35 * 100
Ast = LI - = 4.6 cm?
090 xd*fyd  0.90 * 48+%4,347.83
Célculo de la armadura minima:
Astmin = 0.02 « bw « t » 2% = 0.02 « 20 « 100 « 2557 = 1,92 cm?
fyd 4,347.83

Astmin = 1.53 cm?

Tomamos el mayor Ast = 4.6 cm?

La armadura transversal para una pierna sera: 2.3 cm? / m
Se adoptara un diametro ® = 8 mm

Se tiene un area de A = 0,503 cm?

Astlpierna 2.3 cm2
AD8mm 0.503 cm2

=4.57 = 5 barras

N° de barras =

Ast = N° barras » A®8 mm =5 » 0,503 = 2.51 cm?

251cm?> 2.3cm?

R . . 100
Dividiendo entre la cantidad necesaria de barras, obtenemos = = 20cm
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St < 30cm 30
Como: {St < 0.85d=340.8
St <3b 75

El menor es 20cm se utiliza este
5®8mm ¢/20cm

No se calculé armadura de piel ya que todas las secciones de las vigas no superan los

60cm o igual a ese valor.

Comprobaciones a torsion
e Torsor resistido por las bielas comprimidas de hormigén es:

cotg p
* ————————————————
1+ cotg?p

Typy =2xk*axfieqxAe*t
K= Coeficiente que depende del esfuerzo axil (en el caso de nosotros tomaremos k=1)
f1eca = 0.6*f .q= Resistencia a compresion del hormigon
a= 0.6 si hay cercos unicamente a lo largo del perimetro exterior de la pieza

a= 0.75 si se disponen cercos cerrados en ambas caras de la pared de la seccion hueca

equivalente o de la seccidn hueca real

= Angulo entre las vuelas de compresion de hormigon de la directriz de la pieza. Puede

adoptarse cualquier valor en el rango: 0.4 < cotgf < 2.5

Ae= Area encerrada por la linea media de la seccion hueca eficaz de calculo

159



t= Espesor eficaz

Analogia de la membrana

Ae = (25 — 6.92)x(50 — 6.92) = 498.09cm?
u=[2%(20 — 6.92)] + [2 * (45 — 6.92)] = 1992.34 cm

Figura 57 Espesor eficaz y Area eficaz viga 1

20cm x 45 cm

P~ (2x20cm) + (2x45cm)

=6.92cm

t=6.32cm

45.0

Z

—u

20.00 cm

Fuente: Elaboracion propia

Ty1 =2+1%0.6*166.67 x498.09 * 6.92 *

1+0.16

20.00 crm

0.4

Tmax= 340 Kg*m < 2,377.14 kg*m

=2,377.14 kg.m

Como el hormigdn resiste el esfuerzo por lo tanto no necesita armadura a torsion

3.46 cm
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e La condicion de agotamiento por traccion de la armadura transversal es:

 2Ae-At
S

Ty =Ty fig

donde:

Td = momento torsor de calculo

Tu2 = momento de agotamiento por traccion de la armadura transversal
Ae = area envuelta por el contorno medio de la seccion hueca eficaz

A:t= &rea de la seccion de una de las barras de los cercos, o de la malla que constituyen la

armadura transversal
S = separacidn entre cercos o entre barras de la malla

fid = resistencia de calculo del acero de la armadura transversal (< 420 MPa)

e La condicion de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal es:

2Ae
Td < Tu3 — Tfy

d’ As1

donde:

Tus = momento torsor por agotamiento por traccion de la armadura longitudinal
u = perimetro del contorno medio de la seccion hueca eficaz

As1= area de la seccion de armaduras longitudinales

Fyd = resistencia de calculo del acero de la armadura longitudinal
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Viga N°2
Pre dimensionamiento Viga

Lo aconsejable es que la altura “h” de la viga, sea:

L 600
h="2=22=375¢cm
16 16

Por lo que se adoptara una altura h = 45 cm
La base debe ser la mitad de h: entonces b =20 cm

Datos geométricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales:

Base de la viga: bw =20cm

Altura de la viga: h =45cm

Recubrimiento: r=25 cm

Canto util: d= 40.7 cm

Momento Flector Positivo: Mmax = 6990 Kg=m (en el medio)
Momento Flector negativo: Mmax = 15180 Kg~m (en el pilar P39)
Momento Flector negativo: Mmax = 8750 Kg-m (en el pilar P38)

Fuerza cortante de calculo médxima: Vmax = 11380 Kg (esté en el pilar P39)
Momento Torsor maximo Tmax = 280 Kg*m

Resistencia de calculo del hormigon: fck = 250 y fcd = 166.67 Kg / cm?
Resistencia de calculo del acero:  fyk = 5,000 y fyd = 4,347.83 Kg / cm?
Distancia Donde se verifica el esfuerzo cortante: S =100 cm

Factores de minoracion: yc = 1,5 (hormigon); ys = 1,15 (acero)
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Factor de mayoracion: yf= 1,6
Verificacion de la flecha maxima:

14
N L
384 x E * |

Fmax = 0,138 cm

Lviga 600
Fadm = 9% — —=1,2¢cm
500 500

0,138cm<1,2cm
Determinacién de la armadura positiva:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

ud —__Md =0.13

by*d?xf cq
Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero (AE-42)
Como pd < plim ; 0.13 < 0.319 no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecanica: (WSs) se obtiene de tablas (Anexo N° 1 Tabla N°1)
Con pd = 0,14 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0.1425

Determinacion de la armadura: (As)

Ted _ 0.1425 « 20 « 40.7 » 25557 = 445 cm?

As=WSs « bw « d « =
fyd 4,347.83
As = 4.45 cm?

Determinacion de la armadura minima: (Asmin) con Wmin = 0.0028 se obtiene de la
Tabla del (Anexo N° 1 Tabla N° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42"y tipo de elemento

estructural “viga”
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Asmin = Wmin ~ bw = d = 0.0028 20 « 40.7 = 2.28 cm?
As> Asmin = 4.45>2.27
Se toma la mayor cuantia que es As = 4.45 cm?
Para 3d16mm se tiene:
3d16mm =3 «2.01 cm? =6.032 cm?
Total=5.15 cm?
6.032 cm? > 4.45 cm?
Se utilizara 3d@16mm
Calculo de la armadura negativa cerca del pilar P49:
El momento mayorado (momento de célculo) sera:

Determinacion del momento reducido de célculo: (ud)

ud = T 0.27

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcioén al tipo de acero

Como ud < plim no se necesita armadura a compresion

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) de tablas (Anexo N° 1 Tabla N° 1)
Con pd = 0.27 se tiene una cuantia mecanica de Ws = 0.3398

Determinacion de la armadura: (As)

As = WSs « bw « d 24 = 0.3398 « 20 « 48 « 267 = 10.6 cm?

fyd 4,347.83

As = 10.6 cm?
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Determinacion de la armadura minims: (As) Wmin = 0,0028 de tabla (Anexo N° 1 Tabla

N° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42 y tipo de elemento estructural “viga”
Asmin = Wmin = bw = d = 0.0028 = 20 » 40.7 = 2.28 cm?
Coémo:
As > Asmin ; 10.6 cm?> 2.28 cm?

Se toma la mayor cuantia, la cual es: As = 10.6 cm?
Se utilizaran:
4020mm =4 » 3.37 cm? = 12.57 cm?
Total= 12.57 cm?
Entonces el total del 4rea necesaria es: As = 12.57 cm?

12.57 cm? > 10.6 cm?

Se utilizaran 4®20mm
Célculo de la armadura negativa cerca del pilar P38:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

Md
Md = ————
by*d?*fcq

=0.16

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero

Como pd < plim no se necesita armadura a compresion

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) de tablas (Anexo N° 1 Tabla N° 1)

Con pd = 0.16 se tiene una cuantia mecénica de Ws = 0.1795

Determinacion de la armadura: (As)
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fed _
fyd 4,347.83

AS =WSs «bw «d «

As =5.6 cm?

0.375+ 20 « 40.7 » =22%7 =5 6 cm?

Determinacion de la armadura minims: (As) Wmin = 0,0028 de tabla (Anexo N° 1 Tabla

N° 3)
Asmin = Wmin » bw « d = 0.0028 « 20 » 40.7 = 2.28 cm?
Cémo:
As > Asmin ; 5.6 cm?> 2.28 cm?
Se toma la mayor cuantia, la cual es: As = 11.7 cm?
Se utilizaran
3d16mm = 3 * 2.01 = 6.032 cm?
Entonces el total del area necesaria es: As = 6.032 cm?
6.032 cm? > 5.6 cm?
Se utilizaran 3®16mm

Calculo de la armadura transversal cerca del pilar P38:

Resistencia virtual de célculo del hormigdn a esfuerzo cortante:

fvd=0.5+,/fcd = 0.5+v166.67 =5.92 Kg / cm?

Contribucién del hormigén a la Resistencia a esfuerzo cortante:

Vcu =fvd = bw = d =5.92 « 20 = 40.7 = 5,254.35 Kg
Vd<Vcu No Cumple

Pues
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Vd> Vcu
11,380 Kg > 5,254.35 Kg
Se Necesita armadura transversal en este sector.
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigén:
Vou =0.30 = fcd « bw «d = 0.30 = 166.67 « 20 » 40.7 = 40,700 Kg
Vcu <Vd<Vou

5,254.35 Kg < 11,380 Kg < 40,700 Kg  OK

Contribucién de la armadura transversal del alma, a la Resistencia a esfuerzo cortante:

Vsu =Vd - Vcu = 11,380 — 5,254.35 = 6,125.65 Kg

Vsuxt 6,125.65 * 100
Ast = = = 3.85 m?
090 *d*fyd  0.90 * 40.7 * 4,347.83
Célculo de la armadura minima:
Astmin = 0.02 « bw « t » 2% = 0.02 « 20 « 100 « =257 = 1 53 cm?
fyd 4,347.83

Astmin = 1.53 cm?

Tomamos el mayor Ast = 3.85 cm?

La armadura transversal para una pierna sera: 1.92 cm? / m
Se adoptara un didmetro ® =8 mm

Se tiene un area de A = 0,503 cm?

Astlpierna 192 cm2
AdP8mm 0.503 cm2

N° de barras = = 3.83 = 4 barras

Ast = N° barras * A®8 mm = 4 « 0,503 = 2.01 cm?

167



2.01cm?> 1.92 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria de barras, obtenemos % =25cm

St < 30cm 30
Como: {St < 0.85d=340.8
St <3b 75

El menor es 25 cm se utiliza este
4®8mm c/25cm (en todo ese sector)
Calculo de la armadura transversal cerca del pilar P38:

Resistencia virtual de célculo del hormigdn a esfuerzo cortante:

fvd = 0.5 «/fcd = 0.5+v166.67 = 5.92 Kg / cm?
Contribucion del hormigén a la Resistencia a esfuerzo cortante:
Vceu =fvd = bw ~d =5.92 « 20 « 40.7 = 5,254.35 Kg
Vd<Vcu No Cumple
Pues
Vvd> Vcu
10,720 Kg > 5,254.35 Kg
Se Necesita armadura transversal en este sector.
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigén:
Vou =0.30 « fcd « bw = d = 0.30 « 140 = 20 ~ 40.7 = 40,700 Kg
Vcu <Vd < Vou

5,254.35 Kg < 10,250 Kg < 40,700 Kg  OK
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Contribucién de la armadura transversal del alma, a la Resistencia a esfuerzo cortante:

Vsu =Vd - Vcu = 10,250 - 5,254.35= 5,251.35 Kg

Vsuxt _ 525135 %100
090 *dxfyd  0.90 x 48%4,347.83

Ast = =3.14 cm?

Célculo de la armadura minima:;

fed _
Frd 0.02 - 20 ~ 100

166.67
4,347.83

Astmin = 0.02 « bw = t =1.53cm?

Astmin = 1.53 cm?

Tomamos el mayor Ast = 3.14 cm?

La armadura transversal para una pierna sera: 1.57 cm? / m
Se adoptara un diametro ® =8 mm

Se tiene un area de A = 0,503 cm?

Astlpierna 1.57 cm?2
ADP8mm  0.503 cm2

= 3.12 = 4 barras

N° de barras =

Ast = N° barras « A®8 mm = 4 « 0,503 = 2.01 cm?

2.01cm?> 1.57cm?

- . . 100
Dividiendo entre la cantidad necesaria de barras, obtenemos el 25¢cm

St < 30cm 30
Como: {St < 0.85d=340.8
St<3b 75

El menor es 25cm se utiliza este

408mm c/25cm
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No se calculé armadura de piel ya que todas las secciones de las vigas no superan los

60cm o igual a ese valor.
Comprobaciones a torsion

e Torsor resistido por las bielas comprimidas de hormigén es:

cotg
* ———————————————
1+ cotg?p

Ty1 =2xk*axfieq*xAc+t
K= Coeficiente que depende del esfuerzo axil (en el caso de nosotros tomaremos k=1)
f1ca = 0.6*f .q= Resistencia a compresion del hormigon

a= 0.6 si hay cercos tinicamente a lo largo del perimetro exterior de la pieza

a= 0.75 si se disponen cercos cerrados en amas caras de la pared de la seccion hueca

equivalente o de la seccion hueca real

= Angulo entre las vuelas de compresion de hormigon de la directriz de la pieza. Puede

adoptarse cualquier valor en el rango: 0.4 < cotgf < 2.5
Ae= Area encerrada por la linea media de la seccion hueca eficaz de calculo
t= Espesor eficaz

Analogia de la membrana

t—A— 20cm x 45 cm 692
P (2x20cm) + (2x45cm) o

Ae = (25 — 6.92)x(50 — 6.92) = 498.09cm?

u =2 (20 — 6.92)] + [2 * (45 — 6.92)] = 1992.34 cm

170



Figura 58 Espesor eficaz y Area eficaz viga 1

t=6.32 cm

45.00 cm /fﬁf’Ae

U

20.00 cm 20.00 crm

Fuente: Elaboracion propia

Ty1 =2%1+0.6%166.67 +498.09 * 6.92 + —-—=2,377.14 kg.m

Tmax= 280 Kg*m < 2,377.14 kg.m
Como el hormigon resiste el esfuerzo por lo tanto no necesita armadura a torsién

e La condicion de agotamiento por traccion de la armadura transversal es:

_ 2Ae-At
S

Ty=Tp fig

donde:

Td= momento torsor de calculo

346 cm
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Tu2 = momento de agotamiento por traccion de la armadura transversal
Ae = area envuelta por el contorno medio de la seccion hueca eficaz

At= &rea de la seccion de una de las barras de los cercos, o de la malla que constituyen la

armadura transversal
S = separacidn entre cercos o entre barras de la malla
fid = resistencia de calculo del acero de la armadura transversal (< 420 MPa)

e Lacondicion de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal es:

2Ae

Td < Tu3 :Tfyd .

As1

donde:

Tuz = momento torsor por agotamiento por traccion de la armadura longitudinal
u = perimetro del contorno medio de la seccion hueca eficaz

As1 = area de la seccidn de armaduras longitudinales

Fyd = resistencia de calculo del acero de la armadura longitudinal
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Viga N°3
Pre dimensionamiento Viga

Lo aconsejable es que la altura “h” de la viga, sea:

Lu 293.5 . . . .z
h= 1—22 == - 24 cm por motivo de uniformizar la seccion mantendremos en 45cm

Por lo que se adoptara una altura h = 45 cm
La base debe ser la mitad de h: entonces b =20 cm

Datos geométricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales:

Base de la viga: bw =20 cm

Altura de la viga: h =45cm

Recubrimiento: r=25 cm

Canto util: d= 40.7 cm

Momento Flector Positivo: Mmax = 540 Kg«m (en el medio)
Momento Flector negativo: Mmax = 8450 Kg-m (en el pilar P38)
Momento Flector negativo: Mmax = 1340 Kg-m (en el pilar P37)

Fuerza cortante de calculo méxima: Vmax = 7190 Kg (esta en el pilar P38)
Momento Torsor maximo Tmax = 40 Kg*m

Resistencia de calculo del hormigon: fck = 250 y fcd = 166.67 Kg / cm?
Resistencia de calculo del acero:  fyk = 5,000 y fyd = 4,347.83 Kg / cm?
Distancia Donde se verifica el esfuerzo cortante: S =100 cm

Factores de minoracion: yc = 1,5 (hormigon); ys = 1,15 (acero)
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Factor de mayoracion: yf= 1,6
Verificacion de la flecha maxima:

14
N L
384 x E * |

Fmax = 0,138 cm

Lviga 293.5
Fadm = 99 _ =0.587 cm
500 500

0.138 cm < 0.587 cm
Determinacién de la armadura positiva:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud) d?

Md

s =001

ud =

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero (AE-42)

Como pd < plim ; 0.01 < 0.319 no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (WSs) se obtiene de tablas (Anexo N° 1 Tabla N°1)
Con pd = 0,14 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0.031

Determinacion de la armadura: (As)

Ted _ 9.031 « 20 « 40.7 « 25657 = 0.97 cm?

As=WSs « bw « d « =
fyd 4,347.83
As =0.97 cm?

Determinacion de la armadura minima: (Asmin) con Wmin = 0.0028 se obtiene de la
Tabla del (Anexo N° 1 Tabla N° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42"y tipo de elemento

estructural “viga”
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Asmin = Wmin ~ bw = d = 0.0028 20 « 40.7 = 2.28 cm?
As<Asmin = 0.97<2.28
Se toma la mayor cuantia que es As = 4.83 cm?
Para 2d10mm se tiene:
3010mm = 3 « 0.7854 cm? = 2.36cm?
Total=5.15 cm?
2.36 cm? > 2.28 cm?

Se utilizara 3®10mm
Calculo de la armadura negativa cerca del pilar P37:
El momento mayorado (momento de calculo) sera:

Determinacion del momento reducido de célculo: (ud)

ud = T 0.15

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcioén al tipo de acero

Como pd < plim no se necesita armadura a compresion

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) de tablas (Anexo N° 1 Tabla N° 1)
Con pd = 0.15 se tiene una cuantia mecanica de Ws = 0.1669

Determinacion de la armadura: (As)

AS = WS « bw « d » 254 = 0.1669 « 20 » 48 « 557 = 5 21 cm?

fyd 4,347.83

As =5.21cm?
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Determinacion de la armadura minims: (As) Wmin = 0,0028 de tabla (Anexo N° 1 Tabla

N° 3) de acuerdo al tipo de acero “AE-42 y tipo de elemento estructural “viga”
Asmin = Wmin = bw = d = 0.0028 = 20 » 40.7 = 2.28 cm?
Coémo:
As > Asmin ; 5.21 cm?> 2.28 cm?

Se toma la mayor cuantia, la cual es: As = 5.21 cm?
Se utilizaran:
3d16mm =3« 2.01 cm? =6.032 cm?
Total= 6.032 cm?
Entonces el total del 4rea necesaria es: As = 6.032 cm?

6.032 cm? > 5.21 cm?

Se utilizaran 3®16mm
Célculo de la armadura negativa cerca del pilar P42:

Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)

Md
Md = ————
by*d?*fcq

=0.03

Entonces plim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero

Como pd < plim no se necesita armadura a compresion

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) de tablas (Anexo N° 1 Tabla N° 1)

Con pd = 0.03 se tiene una cuantia mecénica de Ws = 0.031

Determinacion de la armadura: (As)

176



fecd
fyd 4,347.83

AS =WSs «bw «d «

As =0.97 cm?

=0.03 « 20 « 40.7 « 227 = 0.97 cm?

Determinacion de la armadura minims: (As) Wmin = 0,0028 de tabla (Anexo N° 1 Tabla

N° 3)
Asmin = Wmin » bw « d = 0.0028 « 20 » 40.7 = 2.28 cm?
Cémo:
As < Asmin ; 0.97 cm?< 2.28 cm?
Se toma la mayor cuantia, la cual es: As = 2.28 cm?
Se utilizaran
3d10mm = 3 * 0.7854 = 2.36 cm?
Entonces el total del area necesaria es: As = 2.36 cm?
2.36 cm? > 2.28 cm?
Se utilizaran 3®@10mm

Calculo de la armadura transversal cerca del pilar P38:

Resistencia virtual de célculo del hormigdn a esfuerzo cortante:

fvd =0.5+,/fcd = 0.5-v166.67 =5.92 Kg / cm?

Contribucion del hormigén a la Resistencia a esfuerzo cortante:

Vcu = fvd = bw »d =5.92 « 20 » 40.7 = 5,254.35 Kg

Vd<Vcu No Cumple

Pues

177



Vd> Vcu
7,190 Kg > 5,254.35 Kg
Se Necesita armadura transversal en este sector.
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigén:
Vou =0.30 = fcd « bw «d = 0.30 = 166.67 « 20 » 40.7 = 40,700 Kg
Vcu <Vd<Vou

5,254.35 Kg < 7,190 Kg < 40,700 Kg  OK

Contribucién de la armadura transversal del alma, a la Resistencia a esfuerzo cortante:

Vsu =Vd - Vcu = 7,190 — 5,254.35 = 1,935.65 Kg

Vsuxt 1,935.65 * 100
Ast = = =1.21m?
090 *d*fyd  0.90 * 40.7 * 4,347.83
Célculo de la armadura minima:
Astmin = 0.02 « bw « t » 2% = 0.02 « 20 « 100 « =257 = 1 53 cm?
fyd 4,347.83

Astmin = 1.53 cm?

Tomamos el mayor Ast = 1.53 cm?

La armadura transversal para una pierna serd: 0.77 cm? / m
Se adoptara un didmetro ® =8 mm

Se tiene un area de A = 0,503 cm?

Astlpierna 0.77 cm2
AdP8mm 0.503 cm2

N° de barras = =1.52 = 2 barras

Ast = N° barras * A8 mm = 2 « 0,503 = 1 cm?
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1 cm?> 0.503 cm?

- . R 100
Dividiendo entre la cantidad necesaria de barras, obtenemos - - 50cm

St < 30cm 30
Como: {St < 0.85d=340.8
St <3b 75

El menor es 30cm se utiliza este
5®8mm ¢/30cm (en todo ese sector)
Calculo de la armadura transversal cerca del pilar P42:

Resistencia virtual de célculo del hormigdn a esfuerzo cortante:

fvd=0.5+,/fcd = 0.5+v166.67 =5.92 Kg / cm?

Contribucion del hormigén a la Resistencia a esfuerzo cortante:
Vceu =fvd = bw ~d =5.92 « 20 « 40.7 = 5,254.35 Kg
Vd<Vcu cumple
2,740 Kg < 5,254.35 Kg
Se necesita armadura minima
Pues

Célculo de la armadura minima:

Astmin = 0.02 « bw « t « L% = 0.02 « 20 « 100 «
fyd

166.67
4,347.83

=1.53 cm?

Astmin = 1.53 cm?

Tomamos el mayor Ast = 0.77 cm?
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La armadura transversal para una pierna sera: 1.72 cm?/m
Se adoptara un diametro ® =8 mm

Se tiene un rea de A = 0,503 cm?

Astlpierna 0.77 cm?2
ADP8mm  0.503 cm2

N° de barras = = 1.53 = 2 barras

Ast = N° barras » A®8 mm =2 = 0,503 = 1 cm?
1cm?> 0.77 cm?

- . . 100
Dividiendo entre la cantidad necesaria de barras, obtenemos - = 50 cm

St < 30cm 30
Como: St < 0.85d=3740.8
St<3b 75

2d8mm ¢/30cm

No se calculé armadura de piel ya que todas las secciones de las vigas no superan los

60cm o igual a ese valor.
Comprobaciones a torsion
e Torsor resistido por las bielas comprimidas de hormigén es:

cotg p
1+ cotg?p

Typ =2xk*axfieq*Ae*tx
K= Coeficiente que depende del esfuerzo axil (en el caso de nosotros tomaremos k=1)

f1ca = 0.6*f .q= Resistencia a compresion del hormigon

a= 0.6 si hay cercos Unicamente a lo largo del perimetro exterior de la pieza

a= 0.75 si se disponen cercos cerrados en amas caras de la pared de la seccion hueca

equivalente o de la seccion hueca real
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= Angulo entre las vuelas de compresion de hormigon de la directriz de la pieza. Puede

adoptarse cualquier valor en el rango: 0.4 < cotgf < 2.5
Ae= Area encerrada por la linea media de la seccion hueca eficaz de calculo
t= Espesor eficaz

Analogia de la membrana

A 20cm x 45 cm 692
~ P~ (2x20cm) + (2x45cm) o

Ae = (25 — 6.92)x(50 — 6.92) = 498.09cm?

u = [2% (20 — 6.92)] + [2 * (45 — 6.92)] = 1992.34 cm

Figura 59 Espesor eficaz y Area eficaz viga 1

7

45.00 cm /f/fAe

3.46 cm

t=6.32cm

—u

20.00 cm 20.00 cm

Fuente: Elaboracion propia
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0.4

Typ = 2% 1%0.6+166.67 * 498.09  6.92 x ———

=2,377.14 kg.m

Tmax= 280 Kg*m < 2,377.14 kg.m
Como el hormigdn resiste el esfuerzo por lo tanto no necesita armadura a torsion

e La condicién de agotamiento por traccion de la armadura transversal es:

 2Ae-At
S

Ty =Ty fig

donde:

Td= momento torsor de calculo

Tu2= momento de agotamiento por traccién de la armadura transversal
Ae = &rea envuelta por el contorno medio de la seccion hueca eficaz

At= area de la seccion de una de las barras de los cercos, o de la malla que constituyen la

armadura transversal
S = separacion entre cercos o entre barras de la malla

ftd = resistencia de calculo del acero de la armadura transversal (< 420 MPa)

e La condicion de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal es:

donde:

Tus = momento torsor por agotamiento por traccion de la armadura longitudinal
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u = perimetro del contorno medio de la seccion hueca eficaz

As1 = area de la seccidn de armaduras longitudinales

Fyd = resistencia de calculo del acero de la armadura longitudinal
Conclusiones

Se realiz6 el andlisis y disefio de los 3 tramos de viga, habiendo verificado a flexion, corte

y especialmente a torsion, viendo que no se necesita armadura extra para torsion.
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5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. Conclusiones

Una vez realizado el disefio estructural del proyecto “CENTRO DE SALUD ITIKA
GUAZU - TENTAGUAZU” se generan las siguientes conclusiones:

v Se ha logrado disefiar el Centro de Salud Itika Guazu — Tentaguazu en la comunidad
de Tentaguazu para beneficio de las comunidades de la TCO Itika Guazu, utilizando

el paquete computacional CYPE CAD en su version 2016.

v' Todo el disefio de la estructura de HCA°, se realizd6 tomando en cuenta las
recomendaciones de la Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87) y otros

libros de estructuras como se muestra en la bibliografia.

v’ Las estructuras metalicas estdn basadas en el “Reglamento del LRFD (Factor de

Carga y Resistencia de Disefo)”.

v" El célculo de la estructura se realiz6 con el programa informatico CYPE CAD 20186,
con los resultados obtenidos del programa y con la verificacion realizada, se observa
que los resultados de las armaduras en los diferentes tipos de elementos estructurales
se asemejan unos con otros, es una herramienta de mucha importancia para el calculo
de estructuras. Los resultados obtenidos de los elementos estructurales, que arroja el
programa, fueron verificados realizando el disefio en forma manual, obteniéndose

resultados en su mayoria parecidos

v El disefio estructural fue realizado con el valor mas desfavorable proveniente del
estudio de suelos de 1.5 Kg/cm?, dando de esta manera un margen de seguridad
previniendo asentamientos diferenciados en la estructura y la profundidad de la
fundacion es de 2 metros lo que significa que no puede considerarse empotrado a esa

profundidad.

v' Para el calculo de los esfuerzos en escaleras se puede asumir la losa como viga
biapoyada, ya que trabaja como losa en una sola direccion lo cual permite la

separacion de variables.
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5.2.

Se eligi6 zapatas aisladas como tipo de fundacion debido a que como no existia una
construccion aledafia al lugar ni otras obras que no permitan el desarrollo de las
mismas, y también porque el suelo nos permitia este tipo de solucion, ademas resulta

econdmica y practica su construccion.

Al arrojar los resultados y los planos el programa CYPE CAD, este nos puede mostrar
que en las vigas la armadura se puede dar en mas de una capa pero el programa nos

permite reacomodarla para que elemento sea mas facil de construir.

En las piezas de hormigdon armado, las barras de acero que contribuyen al elemento
estructural, tienen que tener las separaciones minimas entre cada una de ella, para
permitir que el hormigdn, una vez colocado y vibrado, no pueda presentar espacios

vacios en el elemento.

Recomendaciones

Las recomendaciones mas importantes en el disefio del proyecto son:

v

Si se utiliza un programa informatico para la realizacion del calculo estructural. Es
importante tener cuidado en la introduccion de los datos iniciales, la norma a utilizar,
los materiales, la hipdtesis de carga, debido a que en base a los mismos el programa
realiza todos los célculos. también debe tomarse en cuenta las limitaciones y
recomendaciones que estdn establecidas en la Norma Boliviana del Hormigdn
Armado (CBH-87),

Para estructuras metalicas el disefio debe estar basado en el “Reglamento del LRFD

(Factor de Carga y Resistencia de Disefo)”.

En el disefio de estructuras metélicas se debe procurar disefiarlas con medidas
comerciales, por cuanto se encuentran en el mercado con facilidad y tienen menor

costo.

Para la colocacion de los estribos es recomendable disponerlos con menores
didmetros y con separaciones minimas, por cuanto esta forma de colocacién mejora

las condiciones de adherencia y fisuracion.
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v’ Para el disefio de escaleras de hormigén armado de uso normal se recomienda tener
presente los siguientes criterios: el Ancho minimo de una escalera de uso normal que
es de 90 cm, el disponer de un pasamano, que la huella esté comprendida entre 23 a
32cm y la contrahuella tenga una altura que se encuentre entre 13 a 20cm, la
inclinacion de la escalera debe estar comprendido entre 20° a 45°.

v Es importante realizar la revision minuciosa de los resultados del programa, por lo
que se recomienda uniformizar las secciones de vigas, columnas y sobre todo zapatas

se debe procurar que no sean muy diferentes para facilitar la construccion.
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