1. CAPITULO | ANTECEDENTES

1.1.

Planteamiento del problema

La falta de planificacion de una proyeccion a futuro por parte de las autoridades en el
municipio de Carapari, conllevd a afrontar el problema de la carencia de un disefio
estructural  de una guarderia, infraestructura necesaria debido al crecimiento

poblacional infantil.

Muchos padres de familia que trabajan se ven obligados a dejar a sus nifios solos en sus
hogares, 0 a veces dejan de lado sus actividades laborales para atender a sus hijos. Por
lo que, luego de realizar un anéalisis comparativo de gestiones pasadas (2001-2012), se
pudo comprobar la necesidad de albergar a los nifios que no cuentan con el cuidado de

sus padres en horario de trabajo.

TABLA 1.1
Poblacion por provincias y municipios, censo 2001-2012, tasas crecimiento poblacional
o Censo Tgsa_anual de Censo Ta_sa_anual de
Provincia 2001 crecimiento 1992- 2012 crecimiento 2001-
2001 (%) 2012(%0)
Provincia Gran Chaco 116318 4,8 147164 1,88
Primera seccion — Yacuiba 83518 6,16 91998 0,83
Segunda seccion — Carapari | 9035 1,57 15366 3,69
Tercera seccion Villamontes | 23765 2,1 39800 3,61

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica (afio 2001-2012)

Por lo tanto, una de las principales prioridades del Municipio de Carapari es contar con
una infraestructura dptima destinada a una guarderia, para poder atender al crecimiento
poblacional infantil; pues caso contrario, el desarrollo econdmico de las familias se

vera afectado con el paso del tiempo.

Tabla 1.2: Poblacion de nifios huérfanos y abandonados

Distritos Total Huérfanos | Abandonados
Distrito | 36 10 26
Distrito 11 9 2 7
Distrito 111 35 6 29
Distrito IV 16 5 11
Distrito V 22 10 12
Distrito VI 32 7 25

TOTAL 150 40 110

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica (afio 2001-2012)




El aumento gradual de la poblacion infantil, debido al desarrollo demogréafico, puede
limitar el desarrollo normal del municipio de Carapari, tanto en el area de educacion
como en la formacion de valores en la vida de los infantes; por lo cual esto afectaria en

el rendimiento econémico y utilidad laboral de los padres.

A consecuencia de la situacion creada por falta de una guarderia infantil y las
exigencias que presenta la sociedad que tanto el padre como la madre trabajen para
mantener sus hogares. Determina la necesidad de llevar adelante la materializacion del
disefio, y asi los padres puedan desarrollar sus actividades de trabajo y desarrollarse
favorablemente en la sustentacion de sus hogares, tanto en el factor econdmico, fisico y
emocional de los nifios. También con la construccion de una guarderia se evitara que
los nifios crezcan expuestos a peligros, reducird los abusos infantiles ofreciéndoles

mejores cuidados, alimentacion, y formacion de valores en sus vidas.

1.1.1. Formulacion

Para dar solucion al presente problema que afronta el Municipio de Carapari se plantea
la siguiente solucion:
La construccion de la “GUARDERIA ZONA NORTE” en el municipio de Carapari, la

cual satisface las necesidades urgentes del grupo poblacional de padres de familia.

1.1.2. Sistematizacion

La estructura a disefiar comprende los siguientes elementos:

e La fundacién de la estructura serd de una losa de fundacién a una profundidad
de 1.5 m debido a la baja capacidad portante que presenta el suelo en la zona.
También constard de columnas de seccién rectangular y cuadradas.

e Las vigas seran de seccion rectangular, donde descansaran las losas alivianadas
con viguetas pretensadas.

e La estructura de soporte de la cubierta sera de cerchas de perfiles metélicos tipo
costanera, las cuales seran las encargadas de soportar las cargas que tenga la

misma.



1.2. Objetivos

1.2.1. General

e Realizar el disefio estructural de la Guarderia del municipio de Carapari, mediante
la norma Boliviana CBH 87 para el hormigon y la norma América ANSI/AISC
360 — 10 (LRFD) para la cubierta metélica, realizando el célculo estructural

manual como en el programa de CYPECAD 2016.
1.2.2. Especificos

Entre los objetivos especificos se plantean los siguientes:

e Efectuar el célculo estructural manual de los elementos maés solicitados y verificar

los resultados con los calculos obtenidos en el CYPE CAD 2016.

Realizar el calculo de la cubierta metalica mediante la norma América ANSI/AISC
360 — 10 (LRFD).

Elaborar las especificaciones técnicas, computos métricos, precios unitarios y el

presupuesto de la obra gruesa de la estructura.

Establecer el cronograma de actividades de la obra gruesa de la estructura.

Verificar, durante el disefio, que éste cumpla con todos los pardmentos de la

normativa vigente.

1.3. Justificacion
1.3.1. Técnica

El lugar de emplazamiento de la construccién de la guarderia, cumple con las
caracteristicas técnicas requeridas para el tipo de obra sefialada. Tal afirmacion se puede
respaldar con la visita previa realizada al lugar; dado que el terreno es plano, es una zona de
facil acceso y queda muy cerca de un puesto policial lo cual garantizara la seguridad de los

nifos.



Se efectuara el calculo estructural con el software CYPE CAD 2016, para disefiar las
estructuras de sustentacién del edificio, verificando manualmente los resultados obtenidos

por el programa y aplicando los conocimientos adquiridos en la carrera de ingenieria civil.
1.3.2. Académica

El disefio de edificaciones ayuda a profundizar los conocimientos adquiridos por el
estudiante durante toda la trayectoria de aprendizaje de la carrera, dando lugar al mismo a

demostrar su destreza y habilidad en el disefio de una propuesta de proyecto de grado.
1.3.3. Social-institucional

Con el disefio estructural de una guarderia, se contribuira de gran manera a solucionar el
problema que afronta el municipio de Carapari. Ya que, en dicha estructura se podra
albergar a nifios cuyos padres los dejan con parientes 0 solos en sus casas, quedando
expuestos a peligros y falta de alimentacion, atencion y cuidados.

1.4. Alcance del proyecto

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

satisfactoriamente las actividades propuestas.

Como alcance principal se destaca el disefio estructural de todos los elementos de
sustentacion de la edificacién, asi como la cubierta metalica, y los entre pisos, plasmando

el disefio en planos estructurales para su posterior utilizacion.

No se efectuaran los disefios de instalaciones sanitarias, agua potable, instalaciones
eléctricas, y de gas. El costo referencial sera calculado solo para la parte de la obra gruesa
de la estructura.

En cuanto al aporte académico, se hara el disefio de una losa de fundacion con vigas

arriostradas en dos direcciones.



1.5. Localizacion

El proyecto se encuentra localizado en el municipio de Carapari, Capital de la Segunda
Seccion de la Provincia Gran Chaco del Departamento de Tarija, Estado Plurinacional de
Bolivia.

Figural.l
Ubicacion del proyecto en el Pais
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Figura 1.2
Localizacion del proyecto en la provincia
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Los limites de terreno de emplazamiento de la obra son los siguientes: al Sur limita con la
comunidad de Santa Rosa Sur, al Norte con la comunidad de Laime, al Este con el

Municipio de Yacuiba y al Oeste limita con la comunidad de Santa Rosa Norte.

Las coordenadas de su ubicacion se muestran en el siguiente cuadro.

TABLA 1.3
Coordenadas del lugar de emplazamiento
Latitud S Longitud w Altitud
21° 49" 49,84” 63° 44°023.86” 835

Fuente: Elaboracion propia




Figura 1.3
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1.5.1. Disponibilidad de servicios

El lugar de la obra cuenta con los siguientes servicios publicos: Agua potable, energia
eléctrica administrada por SETAR (servicios eléctricos de Tarija), gas domiciliario
administrado por EMTAGAS (empresa tarijefia del gas), telefonia administrado por
COSETT (cooperativa de servicios de telecomunicacion Tarija), alcantarillado sanitario y

recoleccion de residuo sélido a cargo de la alcaldia municipal de Carapari.



2. CAPITULO Il MARCO TEORICO
2.1. Disefio arquitectdnico y descripcion general

El disefio de la guarderia zona norte Carapari, estara destinado al uso exclusivo de albergar,

orientar y educar a nifios que tengan esta necesidad.

En cuanto a su disefio arquitectonico, esta estructura consta de dos plantas y se encuentra
dividido en: Ambientes recreativos, de educacion, de salud, administrativos y sociales; los

cuales cumpliran con todas las exigencias de confort para los beneficiarios.
2.2. Levantamiento topografico

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar los desniveles del
terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra, elementos naturales o instalaciones
construidas por el hombre. Para lo cual, se recaba los datos necesarios para la presentacion

grafica o elaboracion del mapa del &rea en estudio.

Los planos del levantamiento topografico del presente proyecto, fueron proporcionados por

la Direccion de Obras Publicas de la alcaldia Municipal de Carapari.

2.3. Estudio de suelos

Para el disefio de los cimientos, se debe tener en cuenta la capacidad portante del suelo
donde se emplazard la estructura. El estudio de suelos serd evaluado segln la norma de
cimientos  E-050 de suelos y cimentaciones de la norma espafiola. Para la determinacion
de la profundidad de fundacion y las pruebas geotécnicas, entre las muchas maneras de
ensayos, la méas adecuada para nuestro caso es la prueba de PENETRACION ESTANDAR
SPT-ASTM 1586; esta consiste en una prueba de campo, que tiene como finalidad

encontrar el esfuerzo admisible del suelo.
2.3.1. Prueba de penetracion estdndar SPT-ASTM 1586

El ensayo SPT consiste en hincar en el subsuelo un toma-muestras del tipo cuchara partida
de dos pulgadas (5 cm) de didmetro, mediante golpes con un martillo de rosca de 140 Ib
(63,5 kg) de peso en caida libre de 30 pulgadas (76,2 cm). EI nimero de golpes (N) del



martillo necesario para introducir él toma muestra 30 cm, se registra como la resistencia a
la penetracion normal del suelo. Este valor suministra una indicacion de la densidad

relativa, en suelos granulares o de la consistencia, en suelos cohesivos.

Figura 2.1 Esquema de la prueba SPT
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Fuente: Norma EO050 de cimentacion (afio 2017)

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

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

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

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



segun la normativa SUCS, y con todos estos datos se puede recurrir a los abacos de la

prueba SPT y determinar el esfuerzo admisible del suelo en estudio.

2.4. Normas de disefno

La norma utilizada para el disefio estructural es la norma Boliviana CBH-87, vigente en
Bolivia, la cual serd complementada con una bibliografia de diferentes autores que hacen
mencion al cddigo espafiol EHE. También se empleard el codigo boliviano, como
normativa para cargas de servicio en edificios segun CBH 87. Para el estudio de suelos se
aplicara la norma E050 de la instruccion espafiola; y finalmente, para la estructura metélica
se utilizara la norma Americana ANSI/AISC 360 — 10 (LRFD).

2.5. Hormigon armado

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

dos elementos.
2.5.1. Hormigones

A continuacién se da mencion a las caracteristicas generales de los Concretos usados en la

construccioén civil:

2.5.1.1. Componentes

Los hormigones se componen principalmente de tres materiales los cuales son: los

cementos, aridos y agua; estos materiales al ser amasados forman el hormigon o concreto.
2.5.1.1.1. Cementos

Los cementos a utilizar en los proyectos de hormigén armado deben estar regidos por las
especificaciones técnicas de las normativas nacionales del cemento PORTLAND: NB 2.1-

001 hasta NB 2.1-014, que son las propiedades que el fabricante supervisa y garantiza a la
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hora de su elaboracion. En nuestro medio el cemento mas utilizado para proyectos es el
cemento IP-30 estandarizado y el 1P-40 de la fabrica de cemento el puente, pues son de alta

resistencia y fabricados mas cominmente.
2.5.1.1.2. Aridos

Los &ridos que se utilizan para el concreto armado seran tales que permitan garantizar la
adecuada resistencia y durabilidad del hormigén. Razén por lo que se prohibe el empleo de
aridos que contengan o puedan contener materias organicas, piritas o cualquier otro tipo de

sulfuros e impurezas.

Por el contrario, deben tener ciertas caracteristicas, una granulometria adecuada, dureza,
porcentaje de absorcion y el tamafio maximo de sus particulas, permitido, especialmente el

de las gravas; este tamafio maximo segun las recomendaciones es el siguiente:

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

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

El agua utilizada para el amasado del concreto debe ser de un caracter aceptable, es decir,

estar libre de contaminacion y cumplir los registros de norma.
2.5.1.2. Propiedades del hormigén

Entre las mas importantes para la construccién tenemos: Resistencia, consistencia y el

coeficiente de dilatacion térmica.
2.5.1.2.1. Resistencia

Los hormigones se tipifican de acuerdo a su resistencia a la compresion, luego de los 28

dias en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:
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TABLA 2.1
Resistencia caracteristica del hormigén

Tipos de Hormigones Segun su Resistencia

H125 |H15|H17.5| H20 | H25 | H30 | H35 | H40 | H45 | H50 | H55

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH 87

2.5.1.2.2. Consistencia

La consistencia del hormigon sera la necesaria, para que con los métodos de puesta en obra
y compactacién previstos, el hormigon pueda rodear las armaduras en forma continua y
rellenar completamente los encofrados, sin que se produzcan coqueras. Como norma
general, y salvo justificacion especial, no se utilizan hormigones de consistencia fluida,

recomendandose los de consistencia pléastica, compactados por vibrado.
2.5.1.2.3. Coeficiente de dilatacion térmica

El coeficiente de dilatacion térmica del acero adoptado serd igual al del

hormigén, es decir: @ =1,0x 107 /C°
2.5.2. Aceros

Las armaduras para el hormigén armado seran de acero y estaran constituidas por barras
corrugadas y mallas electro soldadas; sus caracteristicas geométricas comerciales y

mecanicas se presentan a continuacion:
2.5.2.1. Caracteristicas geométricas

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

con las 4reas en cm? que se indican:

TABLA 2.2
Diametros y areas de barras corrugadas
Diametro | ¢ 8 10 | 122 [ 16 | 20 | 25 | 32
mm

Areacm?2 | 0,283 | 0,503 | 0,785 | 1,131 | 2,011 | 3,142 | 4,909 | 8,042
Fuente: Norma Boliviana del Hormigéon Armado CBH 87
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2.5.2.1. Caracteristicas mecanicas

Las barras empleadas en el disefio de hormigon armado, deben ajustarse a la siguiente serie
de caracteristicas mecanicas minimas, expresadas en la siguiente tabla, con los cuales se

disefia los refuerzos a traccion del hormigon.

TABLA 2.3
Clases de aceros y sus caracteristicas técnicas
Limite Qarga Alargamiento de Relacion
Clase I unitaria de rotura, en %
. L elastico fy, fs/fy, en
Designacion| de rotura fs, en sobre base de
en MPa no i ensayo no
acero MPa no diametros, no
menor que menor que
menor que menor que
AH 400 N D.N. 400 520 16 1,29
AH 400 F E.F. 400 440 12 11
AH 500 N D.N. 500 600 14 1,2
AH 500 F E.F. 500 550 10 11
AH 600 N D.N. 600 700 12 1,16
AH 600 F E.F. 600 660 8 1.1

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH 87
2.5.3. Estados Limites

El proceso general de célculo prescrito en el Cédigo Boliviano del Hormigén Armado
corresponde al método de los estados limites. Dicho célculo trata de reducir un valor, a un
nivel mas bajo, la probabilidad, siempre existe, de que sean alcanzados una serie de estados
limites entendiendo como tales aquellos estados o situaciones de la estructura, o de una

parte de la misma, tales que, de alcanzarse ponen la estructura fuera de servicio.

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

comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.
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Con objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto de las
acciones exteriores puedan ser superiores a lo previsto, o que la respuesta de la estructura
resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en los
calculos mediante unos coeficientes de ponderacion que multiplican los valores
caracteristicos de las acciones y otros coeficientes de minoracion, los cuales dividen los
valores caracteristicos de las propiedades resistentes de los materiales que constituyen la

estructura.

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

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

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

e El criterio de la aceptacion consiste en la comprobacion:

Rd > Sd

Siendo:
Sd = Valor de célculo de la solicitacién actuante.

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

La denominacion de estados limites ultimos (E.L.U.) engloba todos aquellos
correspondientes a una puesta fuera de servicio de la estructura, ya sea por colapso o rotura

de la misma o de una parte de ella.

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

e Estados limites de agotamiento o de rotura, definidos por el agotamiento resistente o

la deformacion pléastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la
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estructura. Cabe considerar el agotamiento por solicitaciones normales y por
solicitaciones tangentes (se estudia a nivel de seccion de elemento estructural).
Estado limite de inestabilidad, o de pandeo, de una parte o del conjunto de la
estructura (se estudia, en general, a nivel de elemento estructural).

Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre las
armaduras y el hormigon que las rodea (se estudia, de forma local, en las zonas de
anclaje).

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

nivel de seccidn).

2.5.3.2. Estados limites de servicio (E.L.S.)

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

situaciones de la estructura en las cuales la misma queda fuera de servicio, por razones de

durabilidad, funcionales o estéticas.

Por razén de durabilidad, se incluye el estado limite de fisuracion controlada, caracterizado

por el hecho de que la abertura maxima de las fisuras en una pieza alcance un determinado

valor limite, ademas de la funcién de las condiciones ambientales en que tal pieza se

encuentra (se estudia a nivel de seccion de la pieza). Relacionados con las condiciones

funcionales que ha de cumplir la estructura, se encuentran los siguientes estados limites de

utilizacion:

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

Estado limite de fisuracion, caracterizado por alcanzar una abertura maxima en las
grietas ocurridas por las deformaciones o fendmenos de retraccion y fraguado del
hormigon (se estudia a nivel de seccidn o pieza).

Estado limite de vibraciones, caracterizado por la presencia de vibraciones de una
determinada amplitud o frecuencia de la estructura (se estudia la estructura o

elemento estructural).
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Por razones estéticas los estados limites de utilizacion o servicio pueden identificarse con
los de aparicion y abertura de fisuras, o con el de deformacion, dejandose a juicio del

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

2.5.3.3. Coeficientes de minoracién de resistencia de materiales y mayoracion de

cargas

Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de las
cargas en los estados limites Gltimos que nos indica la norma boliviana de hormigdn

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

TABLA 2.4
Coeficientes de mayoracion de cargas
Coeficiente basico Nivel de Control y dafios previsibles Correccion

Nivel de Reducido +0.20

Control Normal 0
e en la ejecucion Intenso 010

Yr= & Dafios Minimos y exclusivamente
- : -0.10
previsibles materiales

en caso de Medios 0

accidente Muy Importantes +0.20

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH 87

El valor final de };, serd el que se obtenga como resultado de la combinacién de las

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

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

muy rigurosos; en los E.L.S. estos coeficientes valen 1 para todas las hipétesis.
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TABLA 2.5.
Coeficientes de minoracion de resistencia de los materiales

Material Coeficiente basico | Nivel de control | Correccion
Reducido +0.05
ACERO ¥; =115 Normal 0
Intenso -0.05
) Reducido +0.20
HORMIGON |y = 1,5 Normal 0
Intenso -0.10

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH 87

Los valores basicos de los coeficientes de seguridad, para el estudio de los estados limites

ultimos, son los siguientes:

Coeficientes de minoracion del acero...............ccoeveveiene... 55 =115
Coeficiente de minoracion del hormigon.............................. =150
Coeficiente de las acciones de efecto desfavorable.................. Vig = 1.60

2.5.3.4. Hipotesis de cargas

Cuando la reglamentacion especifica de las estructuras no indique otra cosa, se aplicaran las

hipotesis de cargas enunciadas a continuacion.

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

procedera segun la CBH-87, de la siguiente forma:

Para cada estado limite que se trate, se consideraran las hipotesis de carga que a
continuacion se indican, y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable,
excepcion hecha de la Hipotesis 111, que sélo se utilizara en las comprobaciones relativas a
los estados limites dltimos. En cada hipOtesis deberan tenerse en cuenta, solamente,

aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.
HIPOTESISI  74-G+7-Q

HIPOTESIS I 09-(7, -G+7y-Q)+0.9-7, W
HIPOTESIS 111 0.8-(7fg G+ 'Qeq)+ Fay +Weq
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Donde:

G = Valor caracteristico de las cargas permanentes.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables de uso.

W = Valor caracteristico de las cargas de viento.

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

Feq = Valor caracteristico de la accion sismica.

Los coeficientes de ponderacion 7, para el caso de control normal de ejecucion que
recomienda Jiménez Montoya, son los siguientes:

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

71 = 1,50 Si el efecto de las cargas permanentes se desfavorable.

7 tq = 0 si el efecto de las cargas variables es favorable.

71q = 1,60 Si el efecto de las cargas variables es desfavorable.

La hipdtesis 111 solo se utiliza en la comprobacién relativa de las demas hipotesis, segun lo

establecido en la norma boliviana CBH-87.

TABLA 2.6 Cargas permanentes

. Peso especifico
Materiales (KN/m®)
Rocas Marmol y calcareo 28
Bloques de mortero 22
Blogues Loset_as ceramicas 18
artificiales Ladr_lllos con huecos 13
Ladrillo macizo 18
Teja colonial 0,50
Argamasa de cal, arena y 19
cemento
21
Revoques y Argamasa de arena y cemento 12 50
hormigones Argamasa de yeso 23’
Hormigon simple
2 25
Hormigon armado
diversos AIqL_Jitrén 12
vidrio plano 26

Fuente: NBE-AE/88. Acciones en la edificacion
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TABLA 2.7 Cargas accidentales

Lugar Carga
Voladizos, balcones \I-/lgrr?zcjrlltzrl] 2:1] E)Iorde 2 KN/m
’ 0,8 KN/m
pasamanos
Ed|_f|C|os_ Dormitorios, salas, cocinas | 1,5 — 2 KN/m?
residenciales
Escaleras Con acceso al publico 3 KN/m? ,
Sin acceso al puablico 2,5 KN/m
Colegios Salas de clases 3 KN/mz
Otras salas 2 KN/m
Hospitales 2 — 3 KN/m?
Terrazas C_on acceso al pub_lico 2 KN/mz
Sin acceso al publico 3 KN/m
Fuente: NBE-AE/88. Acciones en la edificacion
TABLA 2.8 Sobrecarga de uso
Uso de elementos | sobrecarga (kN/m?) |
B. viviendas
Habitaciones de viviendas econdmicas 1,50
Habitaciones en otro caso 2,00
Escaleras y accesos publicos 3,00
Balcones volados Segln art 3,5
D. oficinas y comercios
Locales privados 2,00
Oficinas publicas, tiendas 3,00
Galerias comerciales, escaleras y accesos 4,00
Locales de almacén Segln su uso
Balcones volados Segun art 3,5
E. edificios docentes
Aulas, despachos y comedores 3,00
Escaleras y accesos 4,00
Balcones volados Segln art 3,5

F. iglesias, edificios de reuniones y de espectaculos

Locales con asientos fijos 3,00

Locales sin asiento, tribunas y escaleras 5,00

Balcones volados Segun art 3,5
G. calzadas y garajes

Solo automdviles de turismo 4,00

Camiones 10,00

Fuente: NBE-AE/88. Acciones en la edificacion
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2.5.4. Bases de calculo

El estudio de las secciones sometidas a solicitaciones normales en el estado limite Gltimo de
agotamiento resistente, es decir en el agotamiento por rotura o por deformacion pléstica
excesiva, se efectla bajo las siguientes hipotesis.

2.5.4.1. Caracterizacion del estado limite ultimo (E.L.U.)

En todas las solicitaciones que se presentan en una seccién que van desde traccion a
compresion centrada, se conocen las deformaciones de las fibras extremas de la seccion en

estudio.
2.5.4.2. Compatibilidad de deformaciones

Tanto la armadura de acero como el concreto tienen la misma deformacion bajo
solicitaciones normales a la seccidon. Se admite en la hipdtesis de Bernoulli que las

deformaciones normales a una seccion transversal siguen una ley de linealidad plana.

Como consecuencia de esta hipotesis y de la anterior, al conocerse las deformaciones en

dos fibras de la seccion, las demés quedan determinadas mediante trigonometria simple.
2.5.4.3. Diagrama tensién-deformacion del hormigon

El diagrama de esfuerzo y deformacion del concreto, pardbola-rectangulo, esta formado por
una pardbola de segundo grado y un segmento rectilineo. El vértice de la parabola se
encuentra en abscisa 2 por 1000, que es la deformacion de rotura del hormigén en
compresion simple; y el vértice del rectangulo en la abscisa se ubica en 3.5 por 1000, que
es la deformacidn de rotura del hormigon en flexién. La ordenada maxima de este diagrama
corresponde a una compresion de 0.85*f.4, siendo fy la resistencia minorada o de célculo

del hormigdn a compresion.

20



Figura 2.2. Diagrama parabola rectangulo
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Fuente: Norma CBH-87

Este diagrama conduce a resultados perfectamente concordantes con la experimentacion

existente.
2.5.4.4. Diagrama tension-deformacion del acero

La tension en cualquier armadura se obtiene a partir de la deformaciéon de la fibra

correspondiente, mediante el diagrama de tension-deformacion de calculo del acero.

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

determinada por los esfuerzos de traccion como se indica en la figura.

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

deformacién del acero se admite un valor de E = 2x10° N/mm? (MPa).
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Figura 2.3. Diagrama tension-deformacion del acero
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Fuente: H. A. Jiménez Montoya 15 edicion

2.5.5. Dominios de deformacién

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

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

Figura 2.4. Dominios de deformacion

Fuente: H. A. Jiménez Montoya 15 edicion
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Dominio 1: Traccion simple o compuesta: toda la seccidn esta en traccion. Las rectas de
deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento del acero mas
traccionado, del 10 por mil.

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

giran alrededor del punto A.

Dominio 3: Flexion simple o compuesta: la resistencia de la zona de compresion todavia es

aprovechada al méaximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto B,

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

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

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

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

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

Dominio 4.a: Flexion compuesta: todas las armaduras estdn comprimidas y existe una
pequefia zona de hormigdn en traccién. Las rectas de deformacion, giran alrededor del
punto B.

Dominio 5: Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a compresion. Las

rectas de deformacién giran alrededor del punto C, definido por la recta correspondiente a

la deformacion de rotura del hormigdn por compresion: g, = 2 por mil.

2.5.6. Flexion

La flexidn, segln el libro de Hormigon Armado de Jiménez Montoya, se analiza como a

continuacion se describe:

La profundidad del eje neutro varia en el intervalo 0.259*d <x<x, Y las rectas de
deformacion giran alrededor del punto B; es decir, que la deformacion de la fibra mas

comprimida del hormigdn alcanza su valor de agotamiento €. = 0.0035, al que corresponde
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una tension igual a 085*f . La deformacion & de la armadura de traccion esta
comprendida entre 0.0102> ¢, > £,, Y por tanto esta armadura tendra una tension igual a

su resistencia de céalculo fyd. En este dominio tanto el hormigdbn como la armadura de

traccion alcanzan su resistencia de calculo, por lo que se dice que existe flexion perfecta,

como se muestra en la figura.

Figura 2.5. Seccion sometida a flexion simple

H —
Tensiones del Deformacones Tensiones del I Nu
harrmigin acero :
Ay i
0,85 f-q Ee I
R — —— —._.'
KA/ /e —— . AR
. W T— . ]
J :
! ¥=0,8x I
| by fl A .y '

Fuente: H. A. Jiménez Montoya 14 edicion

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

x—d,
X

>0.00215

&, =0.0035-

A la que corresponde una tensién igual a fyd para los aceros normalmente empleados.

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

compresion alcance su resistencia de calculo sin error apreciable.

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

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

agotamiento pueden expresarse de la siguiente forma:

N, =0688L-b-x-f, +A-f, ~A-f,

N, -=0.6881-b-x- fy -(d-0.416-x)+ A, - f, -(d—d,)
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En donde se adopto el valor absoluto tanto para las deformaciones como para las tensiones

y esfuerzos.

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

ultimo de agotamiento:
O=b-x-f, -w+Aoc,-A fyd

M,=b-x-f,-w-(d=21-x)+Ac,-(d—d’)

u

X 1
q° f.y En N/mm?
d ~1+1429x10°-f, (Ta En N/mm°)

&=

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

comprimida al centro de gravedad de los aceros en compresion. Por otra parte, ya se dijo

que en la préctica puede adoptarse o, =0 para £<0.1667 y 0, = fyd para &>0.1667.

Estas ecuaciones pueden ponerse de la siguiente forma adimensional:

a):§.w+a)'.&

yd
= p,+ 022 (1-5)
Fa
Con los siguientes significados:
M A-f A-f

ﬂ:—zu a):—yd a)':—yd
b-d*-f, b-d-f, b-d-f

X d’'

—_— 5':—

g d d

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

de compresiones del hormigon, cuyos valores son:
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e Dominio 2; Tabla 14.1. Hormigdn Armado Jiménez Montoya
e Dominio3;  =0.6881 A1=0.4160

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

en el estado Gltimo de agotamiento domino 4, son:
0=0.6881-b-x- f, + A'-fyd -A-o;
M, =0.6881-b-x- f, -(d —0.4160-x)+ A-f , -(d —d')

d-—x
X

&, =0.0035. 0,=¢& E< fyd
Pero este caso se presenta solo excepcionalmente en la practica, por dar lugar a soluciones

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

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

débiles excentricidades.

Figura 2.6. Seccion sometida a compresion

Deformaciones Tensiones del Tensiones del Resultantes
hormigdn acero
b @ fed
! iH+ + + | | LQ‘FY—Td
‘ 2 Az
€z
d , Nc
Nu
Ad ArC
+ + 4 Saing
d

Fuente: H. A. Jiménez Montoya 14 edicion
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La deformacion y tension de la fibra mas comprimida del hormigon son

respectivamente: &, <0.0035 y 0.85-f,,. Ambas armaduras trabajan a compresion, la

menos comprimida A; con una tensién o; < fyd , ¥ la mas comprimida A, con una tension

igual a f.

Para secciones rectangulares sometidas a compresion simple o compuesta, en las que la
profundidad x del eje neutro sea h < x < +o0, las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad
de deformaciones, en el estado ultimo de agotamiento, pueden escribirse de la siguiente

manera.

N,=b-h-f,-w+A o +A- f,

N,-e,=b-h-f -w-(1-h—d,)+A -c,-(d-d,)

u

x—d
=0.002- ———— o, =¢-E . <f
“ x—3/7-h SR R

Estas formulas derivan de los momentos respecto a la armadura A, mas comprimida. Al
area del segmento de compresiones se la designa por h- f_, -y, y a la distancia desde su

centro de gravedad a la fibra mas comprimida, por 1-h.

Los valores de w y A se han tabulado en funcion de & =x/h, cuya variacion puede verse
en la tabla del anexo (anexo A.XI1.).

Debe tenerse en cuenta que para pequefias excentricidades, se han calculado momentos
generados por esas excentricidades respecto a la armadura mas comprimida, lo cual trae
ventajas para la resolucion de ciertos problemas.

Con respecto al disefio de elementos que estdn sometidos a compresion simple o
compuesta, se pueden utilizar los diagramas de interaccion que se presentan en los anexos.

2.5.8. Cortante

Para el disefio en el estado limite de agotamiento del cortante en una pieza se tienen que

verificar las siguientes expresiones:
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Vrd < Vu 2

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

Vig =V +V +Vy

En donde las expresiones Vpd y V_, son las fuerzas de pretensado y el componente de

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

estructuras de hormigon normales se puede considerar V,; =V, .

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

“V,,” (cortante ultimo por agotamiento por bielas resulta) en piezas de hormigon armado en

flexion simple con axiles despreciables armadas con cercos o estribos resulta en:
V,, =0.30f,-b,-d

0

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

aceptable solo para piezas de hormigdn armado ordinarias.

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

la ecuacion:
Vu2 :ch +Vsu

Endonde V_, y V,, representan la contribucion del concreto para resistir el cortante y la

contribucion de las armaduras transversales para cortante, respectivamente. Para el primer
término del segundo miembro de la ecuacion, en situaciones normales de construccién, se
puede admitir la siguiente expresion:

v, =f,-b, -d

cu cv (o]

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

cv !

de la siguiente manera:
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Donde:

& = coeficiente de la influencia del canto Util.
p, = cuantia del acero longitudinal.

Aq = es el area de aceros longitudinal de traccion anclada a una distancia igual o mayor a d

Y para la contribucién del acero para el cortante, en construcciones normales de hormigén

armado, cercos o estribos reforzados, se empled la siguiente expresion:

_0.90d

VSU
S

At'fyd

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

separacion de estribos.
2.5.9. Elementos estructurales

Las estructuras de hormigén armado estan constituidas por diferentes elementos que
presentan monolitismo, y vinculacidbn muy rigida; son diferentes entre si y trabajan
eficazmente bajo esfuerzos determinados para cada tipo de elemento, asi por ejemplo las
vigas tienen que trabajar en flexion y las columnas en compresion, etc. A continuacion se

veran las formas para dimensionar estos elementos bajo criterios de seguridad.
2.5.9.1. Vigas

Para el disefio de las vigas se emplea las ecuaciones simplificadas del diagrama rectangular,
el cual se basa en una aproximacion del area comprimida, y se asume un bloque de

compresiones rectangular de profundidad igual a y=0.80-x que es la altura equivalente

del rectdngulo; a continuacion se detallan las ecuaciones a ser empleadas.

Para el disefio de las armaduras de flexién en E.L.U., una vez conocidas las dimensiones y

resistencias de los materiales, se emplean las siguientes ecuaciones:

Determinacion de la necesidad de una armadura de compresion:

M, <0.251-b-d2- f_
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Profundidad del bloque de compresiones:

y=d-|1- [1- M, .
0.425-b-d’ - f

Capacidad mecénica de las armaduras y area de aceros:

U=A -f, =085b-y-f,

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

siguientes desigualdades:

V, <V,
V, <V,

V, =0.30-b-d- f,, V, =b,-d-f

w cv

La separacion de los estribos viene dada por la menor de las siguientes condiciones:

S, £30cm
S, <0.85-d
S, <3-b
Se puede emplear las siguientes ecuaciones para la comprobacién de secciones de

hormigon armado, cuya finalidad es determinar el esfuerzo Gltimo que puede soportar la

seccion:
0=085-b-y-f +Al - fo—As- T,
M, =0.85-b-y- f, (d—%}LAQ fy-(d-d')
2.5.9.2. Columnas

En el disefio de soportes de hormigén armado la norma boliviana recomienda las siguientes

consideraciones constructivas:

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

longitudinales serd ¢12 y como minimo tendrén que ser cuatro; en el caso de columnas
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circulares tendran que ser 6412 como minimo, también se tendra en cuenta que la

excentricidad minima ficticia sea h/20 0 2 cm.

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

excentricidad.

Para evaluar el pandeo es necesario determinar si un pértico es traslacional o intraslacional,
0 dicho de otro modo si sus nudos sufren movimientos horizontales o no. La norma
boliviana clasifica si un portico es traslacional o intraslacional con las siguientes

desigualdades:

h <02 Sin<4

Donde:

n = numero de plantas de la estructura.
h = altura total de la estructura desde la cara superior de los cimientos.

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

ZEI = suma de rigideces a flexion, de los elementos de contraviento, en la direccion
considerada, tomando para el calculo de “I”, la seccion total no fisurada.

La longitud de pandeo geométrico de un pilar se define como la longitud entre los puntos
de momento cero o puntos de inflexion bajo efectos de pandeo, esta longitud de pandeo es

igual a la longitud del pilar multiplicado por un coeficiente de pandeo el cual puede ser

cuantificado mediante los siguientes monogramas.
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Figura 2.7. Monograma para coeficientes de pandeo de poérticos
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH 87

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

en cuyo caso el coeficiente de empotramiento se puede determinar con la siguiente tabla

TABLA 2.9.

Coeficientes de pandeo para pilares aislados

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

Fuente: Norma Boliviana del Hormigéon Armado CBH 87

Con los valores de la longitud de pandeo geométrica y mecanica se puede determinar el
método por el cual disefiar la columna, segin su esbeltez; para lo cual la norma

recomienda:
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A <35 (Geométrica 4 <10) columna corta se desprecia los efectos de pandeo.

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

A > 200 (Geométrica 4 >58) no es recomendable columnas con esta esbeltez.

El método de la excentricidad ficticia es aplicable a columnas que tengan esbelteces
comprendidas entre 35< .1 <100 (geométrica 10< A <29), la seccion debera disefiarse

para una excentricidad total igual a:
€t =6 +8, <#6,

h+20e, 1°

0

h+10e, 50i_

e, =(1+0.128)s, +5)

Donde:

e, = excentricidad de calculo de primer orden equivalente

e, = 0.6e,+0.4¢, para soportes intraslacionales.

e.= 6 para soportes traslacionales.

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

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

|, = longitud de pandeo del soporte.

i, = radio de giro de la seccion bruta del hormigon en la direccion considerada.

¢,= f,4 1 E, = deformacion del acero en su resistencia de calculo f.

& = pardmetro auxiliar para tener en cuenta los efectos de la fluencia:
&=10.003 cuando el axil cuasi permanente no supera el 70% del axil total.

&=10.004 cuando el axil cuasi permanente es mayor del 70% del axil total.
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B = factor de armado:

S = 1.0 para armaduras en las caras frontales
S = 3.0 para armaduras en las caras laterales
S = 1.5 para armaduras en las cuatro caras

h = canto total medido paralelamente al plano de pandeo

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

de modo que, la expresion anterior queda de la siguiente forma:

\h+20e, I

0

& .
"h+10e, 14.434h

e, = (L+0.128)¢, +

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

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

2.5.9.3. Losas

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

paralelos y las losas apoyadas en sus cuatro bordes.

En las losas apoyadas en dos bordes paralelos se pueden apreciar dos casos. Asi, para
determinar su forma de calculo, segun la carga que reciben, puede ser distribuida o puntual.
En este disefio se plantean solo cargas distribuidas, en—censecuencia a es decir, losas
apoyadas en sus dos bordes paralelos y que estan sometidas a cargas distribuidas, las cuales

se calcula de la siguiente forma:

A

2

e Como una losa apoyada simplemente en su contorno

e Comounavigasi |, <

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

En el caso de las losas apoyadas en sus bordes, se pueden utilizar tablas para determinar

los momentos en sus puntos centrales y bordes. Al especificar estos momentos se puede
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calcular las armaduras con las ecuaciones de flexion ordinarias, solo con el momento por
unidad de longitud, lo que hace que se calculen armaduras para un metro de ancho de losa.

Las ecuaciones de flexion en el dominio tres, son las siguientes:

M
=d-|1-_[1- d U=A -f,=085b-y-f
y ( \/ 0.425-b-d2-fcd] AT Yol

Son las ecuaciones empleadas para determinar las armaduras por un metro de losa.

2.5.9.4. Escaleras

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”. Por razones de seguridad para los usuarios, todos los
peldafios deben ser iguales para evitar un cansancio excesivo; las dimensiones de “c” y “h”

han de cumplir determinadas condiciones, siendo las mas frecuentes:

k =59cm — (edificios de viviendas)

Blondel h+2c=k
( ) { k = 66cm — (edificios publicos)

(Tournus) h+2c=63cm
h-c=12cm

(Neufert) 2c+h=61a64cm
h—c=12cm

Para los esfuerzos en los tiros se considera el caso de una escalera formada por un solo tiro,

[P

con los extremos articulados. Asi, se llamara o al angulo del tiro con la horizontal y “g” al
peso lineal de escalera de proyeccion horizontal de tiro; la carga “g” se descompone en una
normal al tiro, de valor g cos a y otra paralela, de valor g sen a.. La carga normal al tiro

corresponde a:

. gcosa )
1/cosa
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El momento flector de cargas permanente vale, por tanto:

1 e 1 5 (LY 1.,
My =-9g'(L")"=-gcos” « =—gL
° 89( ) g° (COSO{J g9

Donde, como se ha especificado, “g” es la carga permanente por ml de proyeccion

horizontal. Siendo “q” la sobrecarga por ml., el momento total resulta en:

M; ==-(g+q)-L°

®©| -

Los esfuerzos cortantes en A y B resultan:
1 s 4, 1
V,=V; =§g cos® al =§g cosal

Las reacciones paralelas al plano del tiro son: 1/2=sena*L en el apoyo inferior y el
mismo valor en el superior. Esto conduce a que la mitad superior del tiro esté en
compresion y la mitad inferior en traccion, ambas linealmente variables. Estos esfuerzos

introducen tracciones que son despreciables en la mayoria de los casos.
2.5.10. Estados limites de servicio (E.L.S.)

En los estados limites de servicio se pueden verificar los mas importantes que son los de

agrietamiento y de deformacién o flecha.
2.5.10.1. Consideraciones précticas
No sera necesaria la comprobacién de la flecha en aquellos elementos cuyo canto util d,

cumpla simultaneamente las dos condiciones siguientes:

g
d> 30¢, *I. d> 50 g, *I.
y i y i

g+q

Siendo:

fet . . . . ;. , -
¥y = alargamiento unitario del acero, correspondiente al limite el&stico.
G = carga permanente repartida que actua sobre el elemento.

Q = carga variable repartida (g+qg = carga maxima total).
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I = longitud ficticia de la pieza expresada en las mismas dimensiones que d, cuyo valor, en

funcion de la longitud real | esel siguiente:
I S . .
i=2.4 1 silapieza esta en voladizo.

I . :
i=1 enlas vigas simplemente apoyadas.

- 0.8 1 en vigas empotradas en un extremo y apoyadas en el otro.

I .
i=0.6 1, en vigas empotradas en ambos extremos.

2.6. Soldadura

La soldadura es un proceso de fijacion, implica la unién de dos o0 mas piezas de un material,
usualmente logrado a través de la fusidn. Se puede agregar un material de aporte (metal o
plastico), que, al fundirse, forma un charco de material fundido entre las piezas a soldar y

al enfriarse, se convierte en una union fija a la que se le denomina cordon.

2.6.1. Soldadura tipo filete

Este tipo de soldadura es el mas comun y su aspecto recuerda a un triangulo que resulta de
unir dos superficies en angulo.
Resistencia de disefio
Pn = ¢t ’ I:y ’ Ag
Siendo:
@:= Factor de reduccién para un elemento en tensién
Fy= Tension de fluencia.

Ag= Area de la seccion transversal

2.6.2. Resistencia de disefio para soldadura en corte

La resistencia de disefio para @R de juntas soldadas debe ser el valor menor entre la
resistencia del material base determinada de acuerdo con los estados limites de ruptura en
traccion y ruptura en corte y la resistencia del metal de soldadura determinada con los

estados limites de fluencia.
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R, =¢(0.707-w-L-F,,)

Donde.

Fnw = tensién nominal del metal de soldadura
L= longitud que recorre el plano de falla
W = tamafio del cordon de soldadura

@ = facto de reduccion a corte
2.6.2 Limitaciones

El tamafio minimo de la soldadura en filete no debe ser menor que el tamafio requerido para

trasmitir las fuerzas calculadas, ni menor al tamafio que se muestra en la tabla 2.10

TABLA 2.10.
Tamarfio minimo de soldadura tipo filete

TABLA J2.4
Tamano Minimo de Soldadura de Filete

Espesor de parte unida Tamano minimo de
mas delgada, mm soldadura de filete®), mm

Hasta 6 inclusive 3
Entre6y 13 5
Entre 13y 19 6
8

Mayor que 19

Fuente: Cddigo AISC

2.7. Presupuesto del proyecto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una edificacion al concluir
la obra. La exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los elementos
que constituyen la construccion; cada uno de ellos se halla condicionado a una serie de
factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil evaluacion, mientras que otros

estan sujetos a la estimacién o criterio del calculista.
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Para el desarrollo de una buena evaluacion econémica se utiliza el método de los precios
unitarios, el cual se basa en computar los items de la obra, cuantificar los insumos de
materiales que se requiera para construir una unidad de cada determinado item, valorar la
unidad més gastos de impuestos, mano de obra, gastos administrativos y utilidades, para
finalmente multiplicar estos precios unitarios por los volumenes de la obra y con esto se

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

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

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

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

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

El diagrama de PERT es una representacion grafica de la informacion relacionada con la
programacion. En dicho diagrama se muestran las actividades en modo de casillas sujetas al
tiempo, pudiendo identificar las actividades que se desarrollaran en forma paralela y en

serie; es decir una tras otra, pudiendo ser mas entendible para el ejecutor.
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3. CAPITULO Ill INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Analisis del disefio arquitectonico

El disefio arquitecténico del edificio es el indicado para cumplir con la funcién a la cual
esta destinada, puesto que retne todos los requisitos que una infraestructura debe tener para
una guarderia: cuenta con amplios ambientes para las aulas, corredores, baterias de bafios,
salén de reuniones, vestidores para nifios, oficinas administrativas, ambiente maternal,

ambientes de descanso para nifios, cocina, comedor y depositos.

Figura 3.1. Fachada principal del edificio

(] ] é i R |
S T T W

Fuente: Planos Arquitectonicos
La estructura a disefiar es la que se muestra en la figura 3.2 a continuacion.

Figura 3.2. Vista 3D de la estructura

Fuente: Programa de calculo CYPECAD 2016
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3.2. Analisis del levantamiento topografico

En el levantamiento topogréafico se puede apreciar los 4 puntos de referencia de las esquinas

del terreno con sus respectivas coordenadas y elevaciones.

TABLA 3.1
Coordenadas y cotas de los puntos topogréaficos
Coordenada | Coordenada Altitud
Punto (m.s.n.m)
X Y Z
1 423534,56 | 7585751,68 857.38
2 423520,56 | 7585761,52 857.11
3 423500,66 | 7585741,18 857.06
4 423514,69 | 7585731,31 857.18

Fuente: Honorable Alcaldia Municipal de Carapari

Los puntos sefialados en la tabla anterior se pueden apreciar en el siguiente figura 3.3; cabe

sefialar que es una referencia del plano original del levantamiento topogréafico.

Figura 3.3 Plano del levantamiento topografico
&

Z=857.18 >

X

Fuente: H.A.M. de Carapari
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Como consecuencia, se puede elaborar el replanteo en base al punto mas bajo del terreno, el
punto 3, con una elevacién de 857.06 m.s.n.m. Por lo que, la cota de replanteo de la

estructura sera:

COTA DE REPLANTEO = 857.06 m.s.n.m.

3.3. Analisis y resultados del estudio de suelos

El estudio de suelos fue ejecutado por el laboratorio de Suelos y Hormigones Copas de la
ciudad de Yacuiba provincia Gran Chaco. En base a este estudio se elaboro el disefio
estructural para el cual se realizaron tres pozos de exploracion en los cuales se desarroll6 la

prueba SPT a profundidad de 2y 3 m.

Los resultados muestran que el terreno de fundacién es uniforme en cuanto a su
clasificacion SUCS. Sin embargo, no se pudo apreciar un nivel freatico puesto que se trata

de un estrato de arcilla seca de profundidad media.

El terreno de fundacion es regular y no tiene presencia de material organico, siendo un
estrato de arcilla inorganica uniforme en toda la superficie del terreno donde se emplazara

la estructura.

Los resultados del estudio de suelos se presentan en las siguientes tablas:

TABLA 3.2
Resultados del estudio de suelos pozo N 1

Caracteristicas geotécnicas

Tipo de suelo (SUCS) CL

Nivel freatico Inexistente

Arcilla limosa inorgénica
de baja plasticidad

Esfuerzo admisible (kg/cm?) 2m 0.48

Observacioén

Esfuerzo admisible (kg/cm?) 3m 0.57
Fuente: laboratorio de suelos y hormigones Copas
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TABLA 3.3
Resultados del estudio de suelos pozo N 2

Caracteristicas geotécnicas

Tipo de suelo (SUCS)

ML-CL

Nivel freatico

Inexistente

Observacion

Arcilla limosa inorganica

de baja plasticidad
Esfuerzo admisible (kg/cm?) 2m 0.48
Esfuerzo admisible (kg/cm?) 3m 0.48

Fuente: laboratorio de suelos y hormigones Copas

TABLA 3.4
Resultados del estudio de suelos pozo N 3

Caracteristicas geotécnicas

Tipo de suelo (SUCS)

CL

Nivel freatico

Inexistente

Observacion

Arcilla limosa inorgéanica
de baja plasticidad

Esfuerzo admisible (kg/cm?2) 2m

0.57

Esfuerzo admisible (kg/cm2) 3m

0.57

Fuente: laboratorio de suelos y hormigones Copas

cuales se disefara la cimentacion de la estructura.

Para mas detalles acerca del estudio de suelos consultar el Anexo Il. Con los resultados del
sondeo, del estudio de suelos y de la prueba SPT, se llega a los siguientes resultados con los

COTA DE FUNDACION = -1.5 m de la cota de replanteo

El esfuerzo admisible se asume como el menor valor obtenido con la prueba de SPT

ESFUERZO ADMISIBLE DEL SUELO = 0.48 kg/cm?
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3.4. Andlisis de acciones sobre la estructura

Las cargas, acciones y el peso de los elementos del hormigon que intervienen en este
proyecto fueron analizados y calculados segun el reglamento Boliviano CBH 87. Para el
analisis de carga de viento se tomd en cuenta las recomendaciones del reglamento Espafiol
DBSE-AE, (Decreto Béasico de Seguridad Estructural - Acciones sobre Estructuras), que
especifica la normativa de acciones sobre edificios de Espafia, y para el andlisis de
estructura metéalica de la cubierta se consider6 la norma ANSI/AISC 360-10 (LRFD).

3.4.1. Analisis de cargas muertas

Las cargas muertas son todas aquellas que tienen accidén permanente sobre la estructura;
son originadas por el peso propio de los elementos estructurales, y de todos los
componentes de la edificacion que generen cargas estaticas permanentes, como ser las

tabiquerias de ladrillo 6 huecos, el piso ceramico, barandillas, ventanas, etc.
3.4.1.1. Peso propio de los elementos

Segun la norma CBH-87, el peso de los elementos de hormigdn armado con cuantias

normales es:

HeAc con cuantia normal = 25 KN/m3 = 2500 kg/m®

3.4.1.2. Peso del piso de ceramica

Comprende el peso de la ceramica y el mortero de cemento para su colocacion.
Peso de ceramica de 43x43 cm por metro cuadrado:

Datos:

Peso de cerdmicos por m? = 34 kg/m? (Catalogo CERABOL).
m? por caja = 2 m? (Catadlogo CERABOL).
=19 a 23 KN/m? = 21 KN/m®

J/mortero
Peso,, i, =1m* - 324'(? =17kg/m* =17kg/m?-10 =170N /m* = 0.17KN / m?
m
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Peso =0.02m-21KN /m?® = 0.42KN / m?

mortero

CM (piso de cerémica) = I:)esoceralmica_|_ I:)esomortero

CM (piso de cerdmica) = 0,60 KN/m?2

3.4.1.3. Peso de muros y tabiqueria

En la estructura existen dos tipos de tabiqueria de ladrillo segun su espesor, esta el muro de
18 cm de espesor y el de 12 cm; el primero se usara para los muros externos y el segundo

para la tabiqueria interna del edificio.
Peso de muro de ladrillo 6 H e = 18 cm con revoque y planchado por m?:
Datos:

Peso de muro por m? = 2.2 KN/m?

Para una altura de 3.10 m de muro, el peso seria:

Peso_ =3.1m-2.2KN/m? =6.82KN /m

muro

CM =6.82KN/m

mura..e=18cm

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

Peso muro por m? = 1.61 KN/m?
Para una altura de 3.10 m de muro, el peso seria:

Peso_ . =3.1m-1.61KN/m? =5.47KN /m

muro

CM . eorpe =5.ATKN /M

mura..e

3.4.1.4. Carga para la losa del tanque elevado
Se colocaran 4 tanques de 1200 It. cada uno

1200ls ~1200kg
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Area en la placa de tanque para cada tinaco

A=21-237=4.97m"

Carga viva de placa de tanque:

1200Kg _

297m? 241.44Kg / m?
2/m

Q =

Q, =2.41KN/m?

3.4.1.5. Peso de teja ondulada duralit

Para la determinacién de las cargas muertas de la cubierta, se calculara el peso de duralit
por area tributaria correspondiente a cada correa, las cuales estan separadas 1.20 m, que es

una distancia dentro del rango establecido en el manual del fabricante.

Figura 3.4. Distancia maxima entre correas

1.76 mt.

Teja de 3.66 m
1.76 mt.

Fuente fabrica Cochabamba

Datos:

Peso por m? Teja duralit = 12.3kg/m? (catalogo de fabrica Cochabamba www.duralit.com:)

Peso del duralit= 12.3Kg/m? =0.123KN / m?

CM =0.123KN /m?

duralit

Se carga las correas de forma superficial, de manera que transmitan el peso de la cubierta

a las cerchas, como se indica en la siguiente figura 3.5:
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Figura 3.5. Carga muerta de la cubierta

Carga muertade teja

ondulada duralit distribuida
en las correas

‘r i
i A i
T YA

iy

Fuente: Programa de calculo CYPECAD 2016

3.4.1.6. Peso de plaguetas de yeso bajo cerchas metélicas

El peso estimado para las plaquetas de yeso, segun el disefio, es de:

CM = 0.2 KN/m?

3.4.2. Analisis de cargas Vivas

Se tomara en cuenta las recomendaciones de la norma NBE-AE/88. Acciones en la

edificacion, para la determinacion de las cargas de servicio de la estructura.

Con esta clasificacion se puede designar una carga viva para cada losa y para las zonas

donde el uso de la misma sea de gran importancia.
3.4.2.1. Sobrecarga de uso para la losa

La losa esta destinada a soportar ambientes de aulas, salon maternal, sala de juegos; segun
la norma NBE-AE/88. Acciones en la edificacion la carga correspondiente es:

Q (losa para aulas, sala maternal, sala de juegos ) = 3 KN/m?

Para la zona de corredores y salas de reuniones, el valor de la carga en corredores

corresponde a:

Q (losa para corredores y salas de reuniones) = 4 KN/m?
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Para la zona de oficinas, directorios y bafos, el valor de la carga es:

Q (losa para oficinas, directorios, bafios ) = 2KN/m?

3.4.2.2. Sobrecarga de uso para la cubierta duralit

Para la cubierta de cercha metalica, el reglamento Americano AISC recomienda 1 KN /m?.

Q (cubierta) = 1 KN/m?

Una vez que se tiene definida la carga se procede a introducir la carga lineal a las correas

de la estructura metalica, como se muestra en la siguiente figura:

Figura 3.6. Sobrecarga de la cubierta

Sobre carga de uso

distribuida en correas \

Fuente: Programa de calculo CYPECAD 2016

3.4.3. Analisis de carga de viento

Segun la norma DBSE-AE, la presion de viento se calcula con la siguiente expresion:
0. =0, Ce- Cp
Donde:

{, = presion dinamica de viento.
C. = coeficiente de exposicion.

C, = coeficiente edlico o de presion.

48



3.4.3.1. Presion dinamica de viento

Para la determinacion de la presion dinamica de viento, debido a la escasez de datos de
velocidades méaximas de viento registrados en el municipio de Carapari, como también en
la estacion aeropuerto de Yacuiba, se tomaron en cuenta los datos de las velocidades de
viento proporcionadas por la oficina del CENAMHI. Los datos observados corresponden a
la estacion climatologica de Tarija aeropuerto, los cuales fueron registrados en un lapso de
52 afios, (para consultar los datos de viento ver el Anexo 1.) datos de los cuales se identifica

la méxima velocidad del viento para una atura de 10 metros:

Esta velocidad viene en direccion sur a norte.

V,

viento

=23.15m/s

Con esta velocidad de viento se puede determinar la presién dinamica de viento mediante la

siguiente expresion que la norma DBSE-AE sugiere:

dp = 05:6- (Vviento )2
Donde:

g,= presion dinamica de viento.

5= densidad del aire que se puede tomar como 1.25 kg/m®.
V,

viento

= velocidad a 10 metros de altura.
Se calcula la presién dinamica de viento:

g, =0.5-1.25kg/m’-(23.15m/s)* =334.95N /m? = 0.33KN /m”?
3.4.3.2. Coeficiente de exposicion

Este coeficiente se puede asumir, segun el articulo 3.3.2 (1) de la norma DBSE-AE, como

igual a 2 cuando la estructura sea menor de 8 plantas de altura y se encuentre en una zona

urbana. C, =2
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3.4.3.3. Coeficiente eolico o de presion

Para este coeficiente se estimd la esbeltez del edificio paralelo al plano del viento, la cual se
calcula con la relacion entre su altura total de la estructura y el anc