1. CAPITULO I INTRODUCCION

1.1. El problema

En la actualidad, el municipio de Tarija presenta una inmigracién elevada; pobladores de los
departamentos aledafios, debido a la riqueza gasifera que presento la region de Tarija,
migraron a esta ciudad ocasionando un crecimiento exagerado y desordenado de la mancha
urbana, la misma que ya llega hasta las comunidades circundantes a la ciudad.

Como consecuencia del crecimiento poblacional y de la formacion de nuevas urbanizaciones
en las comunidades aledafias de la ciudad — las que se encuentran alejadas y en su mayor
parte con deficiencias en los servicios basicos y ausencia de infraestructura de salud — se
observa un incremento de la morvi-mortandad en la poblacion de la comunidad de Turumayo

y otras comunidades vecinas.
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Cuadro 1. Crecimiento poblacional de Tarija (Fuente: INE)
1.1.1. Planteamiento
De acuerdo al proyecto de urbanizacion en la comunidad de Turumayo, en el que miembros
de la organizacion social “Federacion Departamental del Movimiento Unico de Trabajadores
Desocupados de Tarija”, habitaran esta zona, en un numero de 235 familias, que con un
promedio de 5 personas por familia, hace un total de 1175 personas; ademas, sumando a estos
las personas que actualmente habitan la region, la precariedad de los servicios basico y la



ausencia de puestos de salud, hace que se generen las condiciones idoneas para ocasionar un
incremento en las enfermedades y la mortandad en el lugar.
Por consiguiente, las principales causas que originan el incremento en la morvi-mortandad
de la regidn, son los siguientes:
= Inexistencia de infraestructura y prestacion de servicios de salud.
= Incremento de la poblacion en el lugar.
= Precariedad en los servicios basicos (agua potable, alcantarillado sanitario, recojo
de desechos solidos, etc.).
De mantenerse la situacion actual, proliferaran las enfermedades y existird una crecida en la
mortandad de los habitantes del lugar. Como consecuencia de esto, se hace necesario plantear
como solucion, las siguientes alternativas:
= Construccion del “Centro de Salud Turumayo”.
» Implementacion de patrullas moéviles de servicios de salud.
»= Ejecucion de los sistemas sanitarios como ser: agua potable, alcantarillado
sanitario, recojo de basura, etc.
= Reacondicionamiento de una vivienda en posta y capacitacion en salud a
pobladores del lugar.
1.1.2. Formulacién
Siendo la construccion de un centro de salud en la comunidad de Turumayo planteado dentro
de la propuesta de proyecto parte de un conjunto de acciones que solucionarian el problema
identificado, es que en base a lo mencionado anteriormente, la “Construccion del Centro de
Salud de Turumayo” seria factible y solucionaria en gran parte el problema de la morvi-
mortandad de la zona.
1.2. Objetivos
1.2.1. Objetivo General
= Realizar el disefio estructural de la edificacion del “Centro de Salud Turumayo”,
aplicando la Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH 87.
1.2.2. Objetivos Especificos
» Realizar el estudio de suelos para determinar la capacidad portante del suelo de
fundacion.

» Realizar el disefio estructural de los elementos de fundacion.



= Realizar el disefio estructural de los elementos de sustentacion (pértico de hormigon
armado).

» Realizar el disefio estructural de los elementos de sustentacion de la estructura de
cubierta (reticulados de madera), aplicando el manual de disefio para madera del grupo
andino.

= Realizar la comprobacion de los elementos de entrepiso (forjados de H°A° “losas
alivianadas™).

= Obtener los computos métricos, los precios unitarios, y con estos, el presupuesto
general del proyecto.

= Realizar el cronograma de actividades del proyecto y determinar el plazo de ejecucion.

= Elaborar los planos estructurales de los elementos que componen al proyecto.

= Validar o refutar mediante la comparacion de resultados del disefio de hormigén
armado, la utilizacion o no del programa Cypecad para el disefio estructural de
edificaciones en nuestro pais basada en la norma CBH-87.

1.3. Justificacion

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

1.3.1. Académica

Consolidar y aplicar los conocimientos adquiridos en el planteamiento, el anélisis y el disefio
de estructuras de hormigon armado y de madera. Ademas de la guia en cuanto a las normas
bolivianas e internacionales aplicables a los distintos materiales a emplear en este proyecto.
1.3.2. Técnica

Demostrar mediante la realizacion de todos los estudios, andlisis, planteamientos vy
procedimientos necesarios para la elaboracion del disefio estructural y presupuesto general
de obra del Centro de Salud Turumayo, que su ejecucion es factible.

1.3.3. Social - Institucional

Otorgar una alternativa de presupuesto referencial del proyecto, el mismo que permitira
obtener financiamiento para su posterior construccion y de esta manera contribuir en parte,
con la solucion al problema de la morvi-mortandad en la comunidad de Turumayo, que
evitara la proliferacion de enfermedades, el aumento de la mortandad, y las pérdidas humanas

que afectaria a los pobladores de esta comunidad.



1.4. Alcance del proyecto
Es de vital importancia, definir los pardmetros que enmarcan el presente proyecto, para asi
desarrollar satisfactoriamente las actividades a realizar las cuales son:
= EIl estudio de suelos, que permitira determinar la capacidad portante del suelo de
fundacion, se realizard mediante ensayos S.P.T. a 2, 3 y 4 metros de profundidad.
= En base al estudio de suelos, se determinara el tipo de cimentacién mas adecuada.
= Para el disefio estructural de los elementos de hormigon armado (zapatas, columnas,
vigas y losas), se aplicara la Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH 87.
= El disefio de los elementos de sustentacion de madera, se lo realizara en base al manual
de disefio para madera del grupo andino.
= Se efectuard el cronograma de actividades para la ejecucion del proyecto.
= El analisis de la estructura, tanto de las fundaciones, como de los elementos de
sustentacion, se los realizara con el programa Cypecad, mientras que los elementos de
cubierta y las gradas, seran obtenidos por el programa Robot Structural.
= Se efectuara el presupuesto general de la obra, que contempla, los cOmputos métricos
y los precios unitarios, ademas de las especificaciones técnicas.
1.4.1. Planteamiento Estructural
El planteamiento estructural consiste en la disposicién y ubicacion de los distintos elementos
estructurales que seran situados en funcion de la arquitectura, tomando en cuenta las luces a
cubrir, el uso de la estructura, el tipo y resistencia del suelo de fundacién, el tipo de cubierta
que soportard y su ubicacién dentro del emplazamiento.
1.4.2. Restricciones de Proyecto
Dado que, en el presente proyecto todo lo referente al hormigon armado se basa enteramente
en la Norma Boliviana CBH 87, y siendo que dicha norma no contempla al hormigén
pretensado, es que solo se realiz6 una comprobacién superficial de las losas alivinadas de
hormigon pretensado.
En cuanto al levantamiento topografico, este fue otorgado por los beneficiarios del proyecto,
por lo que solo se realizd una inspeccién visual del area de proyecto para verificacion del
documento recibido.
De igual manera, los planos arquitectonicos fueron entregados por la institucion beneficiaria

y en base a dicho documento se realizo el presente documento.



2. CAPITULO Il MARCO TEORICO

Este punto contempla el fundamento que se utilizara para elaborar la ingenieria del proyecto.
2.1. Levantamiento topografico

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracién del
terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra de elementos naturales o instalaciones
construidas por el hombre.

En un levantamiento topografico se toman los datos necesarios para la representacion gréafica
o0 elaboracion de un mapa del area en estudio, esta representacion es:

2.1.1. Curvas de Nivel

Es la representacion grafica de las formas del relieve de la superficie del terreno, ya que
permite determinar, en forma sencilla y rapida, la cota o elevacion de cualquier punto del
terreno, trazar perfiles, calcular pendientes, resaltar las formas y accidentes del terreno.

Una curva de nivel es la traza que la superficie del terreno marca sobre un plano horizontal
que la intercepta, por lo que podriamos definirla como la linea continua que une puntos de

igual cota o elevacidn. El concepto de curvas de nivel se ilustra en la figura 1.
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2.2. Estudio de suelos

Definicion y pasos de estudio convencional. - El dato fundamental para calcular un sistema
de fundacion es la “Tension o Esfuerzo Admisible del Terreno” (kg/cm?) a la profundidad o
cota de cimentacion definida.

En toda obra de ingenieria, ya sea viviendas o edificios es necesario conocer las propiedades
fisicas y mecanicas del suelo, y su composicion estratigrafica, es decir, las capas o estratos
de diferentes caracteristicas que lo componen en profundidad, y la ubicacion de napas de
agua (nivel freatico), si las hubiese.



De acuerdo a las caracteristicas de resistencia y la deformacion que tenga se determinan o
sugieren los tipos de fundacion a emplear, y las cotas probables donde arranquen las mismas.
Si las cimentaciones proyectadas estuvieran sobredimensionadas o a la inversa, si fueran
insuficientes para las caracteristicas del terreno considerado, el estudio de suelos puede
prever el ahorro de costos en el primer caso y la prevision de inconvenientes en el segundo.
En las obras de mediana envergadura o bien obras de edificios publicos el estudio de suelos
es un requisito exigido por los entes municipales.

Basicamente un estudio de suelos consta de un informe o reporte donde se consignan los
estudios realizados y las recomendaciones sobre las fundaciones a usar, siempre teniendo en
cuenta la seguridad y la economia de las mismas. Resumiendo, los pasos de un estudio de
suelos convencional son:

a) Ensayos ‘in situ’ (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como sondeos o
pozos cuya profundidad y cantidad dependera de la superficie de la obra y el peso de
la misma. (cargas en las columnas).

b) Toma de muestras ‘in situ’ de cada perforacion realizada.

c) Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

d) Analisis de los resultados segin los ensayos realizados ‘in situ’ y en laboratorio,
caracteristicas de los suelos hallados.

e) Elaboracion del informe final con resultados, gréficos, tensiones calculadas y las
conclusiones sobre los sistemas de fundacion recomendados.

2.2.1. Ensayo de Penetracion Estandar SPT (Standard Penetration Test)

Este estudio estd normalizado desde 1958 por la Norma D1586.

El S.P.T se realiza mediante la hinca de un sacamuestras que permite determinar las
caracteristicas, espesor y estratificacion de los materiales que se encuentran en el subsuelo,
asi como también determina la resistencia con N namero de golpes, consiste en hincar un
muestreador partido de 45cm de largo colocado al extremo de una varilla AW, por medio de
un martillo de 63,5 kg, que se deja caer libremente desde una altura de 76 cm, anotando los
golpes necesarios para penetrar cada 15 cm.

El valor normalizado de penetracion N es para 30cm, se expresa en golpes/pie y es la suma
de los dos ultimos valores registrados.

A mayor numero de golpes los suelos seran compactos, duros, muy duros, etc.



Se realiza en el fondo de cada perforacion. Se dice que la muestra se rechaza si:

= N es mayor de 50 golpes

= No hay avance luego de 10 golpes.
Y se adopta ese valor, si no, se suman los golpes de cada etapa y la profundidad alcanzada.
Es un estudio tipico que se realiza para suelos granulares (arenas o gravas arenosas) aunque
a veces se lo realiza para suelos cohesivos.
Este ensayo proporciona en el ‘golpeo’ un dato indicativo de la consistencia de un terreno.
Con este ensayo también se obtiene la Tension Admisible del mismo en las distintas capas.
En la figura 2, se muestran el detalle del sacamuestras del SPT y en la tabla 1, se muestran
valores aproximados de tensiones admisibles que posee cada tipo de suelo.
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2.3. Disefio arquitectdnico

El disefio arquitectonico consiste en la creacidn de espacios que cumplan caracteristicas tanto
en lo estético, lo tecnoldgico y lo funcional, que seran objeto de uso por la sociedad. Entre
los elementos a tener en cuenta para el disefio arquitectonico, estan la creatividad, la
organizacion, el entorno fisico, el método constructivo, la morfologia, ademas de otros como
el aspecto social y cultural de los beneficiarios. En el disefio arquitectdnico, se realiza la
representacion grafica a escala del proyecto en planos de corte, de plantas, fundaciones,
cubiertas, fachadas y detalles constructivos, ademas de la ubicacion y el emplazamiento.



2.4. ldealizacion de la estructura

La idealizacion de la estructura se realiza de acuerdo al plano arquitectonico, estudio de
suelos, topografia, ubicacion en el terreno y criterio del proyectista para determinar como va
a trabajar la estructura y plantear la forma que tendran las distintas estructuras, de
sustentacion de la cubierta, sustentacion de edificacion y fundacion.

2.4.1. Sustentacion de la estructura

La cubierta es el elemento estructural que cubre la parte superior de un edificio y tiene la
mision de proteger su interior contra las inclemencias atmosféricas (lluvia, viento, nieve,
calor y frio). Su forma, su inclinacion (pendiente) y material de cubierta, ejercen una
influencia esencial sobre el aspecto de la edificacion.

Se la realiza de acuerdo al tipo de cubierta y materiales a utilizar, pueden ser cubiertas de teja
colonial, placas Duralit, calamina, losa de H°A°. Para cada una de estas se puede realizar con
cerchas de madera o metélicas, exceptuando a la losa de H°A®, se debe determinar la forma
de las cerchas, si las tiene, y pendientes de acuerdo al plano arquitecténico.

Las cubiertas soportan su peso propio, el del cielo raso y los materiales de recubrimiento o
cubierta, asi como las cargas permanentes y accidentales que pudieran presentarse, las
cubiertas deben proteger los espacios interiores contra la intemperie.

La eleccidn del tipo de cubierta es una de las decisiones de mayor importancia en el disefio
de un edificio. Influye en ella la forma de la planta del edificio y la distribucion de los
espacios interiores, los materiales disponibles, las condiciones climatoldgicas, el efecto
visual deseado y por Gltimo las restricciones econémicas que se deban respetar.

La eleccion del tipo de cubierta ademéas de todo lo mencionado anteriormente, se basa
fundamentalmente en la arquitectura del proyecto.

2.4.2. Sustentacion de la edificacion

La sustentacion de la edificacion debe ir en acuerdo al criterio del proyectista, para elegir
entre una estructura aporticada de H°A®°, muros portantes, estructura de madera y/o metélica;
de acuerdo al tipo de estructura y funcionalidad que va a tener, tomando en cuenta las
dimensiones de las aberturas, luces que debe cubrir, cargas que debe soportar, topografia del

terreno, tipo y resistencia del suelo.



2.4.3. Fundaciones
La fundacion esta de acuerdo al tipo de suelo que se tiene en el lugar de emplazamiento y
depende de criterio del proyectista escoger entre zapatas, pilotes, cimientos corridos, o losas
de fundacién, para definir aquella que sea la mas adecuada para la estructura.
Al realizar una fundacion con zapatas aisladas se tendra en cuenta, el esfuerzo admisible del
suelo de emplazamiento y ademaés, la existencia o no de colindantes para verificar si existiran
0 no zapatas medianeras o esquineras.
2.5. Disefio estructural
El disefio estructural estaré de acuerdo a la idealizacion de la estructura, teniendo en cuenta
los materiales ya establecidos. EI mismo, esta dividido en cuatro etapas que son:

= Estructura de sustentacion de cubierta.

= Estructura de sustentacion de la edificacion.

= Fundaciones.

= Estructuras especiales.
El proyecto permite realizar un analisis técnico siguiendo la Norma Boliviana del Hormigon
Armado (CBH-87) para el disefio de sustentacion de la estructura y la fundacién, y el manual
de disefio para maderas del grupo Andino, permitira dimensionar la estructura de cubierta.
Guiandonos en la Norma CBH-87, se empleara el programa estructural Cypecad, para el
analisis y disefio de la estructura de sustentacion, ya que el mismo contempla esta norma.
Métodos de disefio
Actualmente la tendencia general en el disefio de estructuras es hacia el disefio en resistencia
ultima (caso del hormigén y del acero). Pero, debido a que por el momento no se dispone
informacién confiable acerca del comportamiento de las maderas tropicales en las
estructuras, no se puede hacer el disefio en condiciones limites.

Las estructuras de madera, para cargas de servicio, se deben disefiar por métodos de esfuerzos

admisibles. Considerando basicamente los Requisitos de Resistencia y Requisitos de Rigidez.

Requisitos de Resistencia

Las estructuras de madera deben disefiarse de manera que los esfuerzos producidos por las

cargas de servicio sean iguales o menores a los esfuerzos admisibles del material, es decir:
Esfuerzos Aplicados < Esfuerzos Admisibles

Requisitos de Rigidez



Las deformaciones deben evaluarse para las cargas de servicio. Las deformaciones de los
elementos y sistemas estructurales deben ser menores o iguales que las admisibles de los
distintos tipos de elementos, es decir:
Deformaciones < Deformaciones Admisibles

Cargas
Las estructuras de madera deben disefiarse para soportar los siguientes tipos de cargas:

= Peso propio y otras cargas permanentes, llamadas “carga muerta”.

= Sobrecargas de servicio, llamadas “carga viva”.

= Sobrecargas de sismos, vientos, granizo o nieve y temperatura.
2.5.1. Estructura de sustentacion de cubierta
2.5.1.1. Definicion
Las cerchas son estructuras planas de perimetro en forma poligonal (En la figura 3, se muestra
los componentes de una cercha), constituida por elementos longitudinales o cuerdas y barras
verticales o diagonales sometidas principalmente a esfuerzos de traccion o compresion.
Dichos elementos son isostaticos y logran su estabilidad mediante una estructura base, que
es el triangulo, y aseguran su estabilidad si al triangulo base se le aumenta dos barras

formando un nudo, es decir: Grado estatico = 2-N° de nudos — N° de barras — N° de reacciones

Figura 3.- Partes de cercha

TRIANGULO BASE

(Fuente: Elaboracion Propia)

4
CUERDA INFERIOR -~

2.5.1.2. Clasificacion de la madera
De acuerdo al Manual de disefio para maderas del grupo andino, las maderas fueron
agrupadas en tres grupos estructurales, en funcion de su resistencia y densidad basica, estos
grupos son:

Grupo A.- Corresponde a maderas duras o pesadas.

Grupo B.- Corresponde a maderas medianamente duras.

Grupo C.- Corresponde a maderas blandas.
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2.5.1.3. Recomendaciones constructivas
En general existen dos aspectos a considerar en el dimensionamiento inicial de una cercha o
armadura: La forma exterior o contorno, que para una luz determinada se refiere a la altura
de la cercha o su pendiente, y la distribucién interna de las barras, que es funcion de su
maxima longitud recomendable.
La ubicacion de las correas que reciben la cobertura influye también en la ubicacion de los
nudos y por consiguiente en el nimero de pafios.
La forma o contorno exterior depende del tipo de cobertura, las condiciones arquitectonicas
de la estructura y de la luz por cubrir. Para evitar en lo posible esfuerzos por flexion de la
cuerda superior es conveniente la ubicacion de los nudos directamente debajo de las correas.
Asimismo, para evitar el uso de secciones pesadas en las cuerdas y correas, es recomendable
que la longitud de estos elementos no exceda los 2,50 metros de longitud.
En el Cuadro N°2, Anexo A8, se muestran algunas formas mas comunes en armaduras de
madera y que tienen un rango de luces econémico desde los 6 a 12 metros.
Pendiente. - La pendiente de una armadura se define como la inclinacion de sus aguas, es
decir el &ngulo que hace la cobertura con la horizontal, es decir: Pendiente = h/L

Donde: h = altura de la armadura.

L = longitud del tramo horizontal considerado.

En el Cuadro N°2 Proporciones y Luces Recomendadas en Cerchas de Madera, ubicada en
el Anexo A8, se muestran diferentes tipos de cerchas sugeridas y adecuadas para distintos
tipos de luces.
2.5.14. Espaciamiento
El espaciamiento mas econdémico depende del costo relativo de las armaduras, de las correas
y cobertura. El incremento en costo (en la armadura) por mayor espaciamiento es minimo
comparado con el ahorro por area cubierta.
Debe utilizarse por lo general aquel espaciamiento igual a la maxima luz que cubran las
correas mas econoémicas.
2.5.1.5. Configuracion interna
La configuracion de los elementos internos de la armadura debe resultar en parfios tales que
reduzcan el nimero de nudos. También los nudos deben reducirse a un minimo debido al alto

costo de mano de obra involucrado en su fabricacion total. Debe considerarse, ademas:
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= Que la esbeltez de los elementos en compresion (cuerdas y diagonales o
montantes) no debe ser excesiva, ya que la capacidad de carga disminuye
rapidamente con el incremento de esbeltez.

= Que la flexion en las cuerdas superiores, debido a cargas en el tramo, no debe ser
excesiva ya que el efecto magnificador de la presencia simultanea de la carga axial
en la barra la hace més desfavorable adn.

= Que el angulo interno entre cuerdas y entre estas con las diagonales no sea muy
pequefio, porque esto resulta en fuerzas muy grandes en las respectivas barras y
requiere uniones excesivamente reforzadas.

2.5.1.6. Dimensiones minimas

Las dimensiones reales secas de las secciones de los elementos no deben ser menores de 6,5
cm de peralte y 4 cm de ancho (2” x 3””), a menos que se usen cuerdas de elementos multiples,
en cuyo caso pueden considerase anchos méas pequefios.

2.5.1.7. Esfuerzos admisibles y modulo de elasticidad

En caso de que el espaciamiento entre armaduras sea de 60 cm o0 menos, los esfuerzos
admisibles pueden ser incrementados en un 10 por ciento y se puede usar el modulo de
elasticidad promedio (Eprom.), €N caso contrario, se consideraran los esfuerzos admisibles sin
ningun incremento y el médulo de elasticidad minimo (Emin.).

2.5.1.8. Procedimiento de disefio

1°) Disefio a flexocompresion

a) Definir bases de célculo.

- Grupo estructural de madera a utilizar.

- Cargas a considerarse en el disefio.

- Condiciones de apoyo.
b) Determinar los efectos maximos (fuerzas internas), es decir, determinar los valores
de acciones internas de compresion o traccion (Normales, +N o -N), flexion
(Momentos flectores £ M) y de corte (Cortantes £ V).
c) Establecer los esfuerzos admisibles y el modulo de elasticidad (Tablas N°3 y N°4).
d) Elegir una seccion adecuada y extraer sus propiedades geométricas (Tabla N.° 2).
e) Determinar la longitud efectiva, en funcion de los apoyos considerados del

elemento con la siguiente ecuacion:
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Donde:
Ler= Longitud efectiva (m)
K = Factor de longitud efectiva, que considera el grado de empotramiento en
sus extremos Yy se obtiene del cuadro N° 15 Anexo A8, (adimensional).
L= Longitud del elemento (longitud no arriostrada) (m).

f) Clasificacion del elemento, empleando la siguiente ecuacion:

Ck = /10,4935 %
Donde: f.

Ck = Relacién de esbeltez para la cual la columna, considerada como columna
larga, tiene una carga admisible igual a dos tercios de la carga de
aplastamiento, es decir, 2/3-A-fc, donde:

A = Area de la seccion transversal del elemento.

fc = Esfuerzo admisible en compresion paralelo a las fibras.
Emin = M0dulo de elasticidad minimo.

A continuacion, se determina la relacion de esbeltez dada por:

ﬂ,: Lef — Lef
d h

Donde:
A = Relacion de esbeltez (adimensional).
Ler = Longitud efectiva (m).
d = h = altura real de la seccion transversal (m).
Posteriormente, obtenidos los valores de Ck y de A, se clasifica el elemento
tomando en cuenta:
1°) Si A <10 el elemento se clasificara como “corto”.
2°) Si 10 <A < Ck el elemento se clasificara como “intermedio”.
3% Si Ck <A <50 el elemento se clasificara como “largo”.
Si el valor de A, resulta mayor a 50, se debe cambiar de seccion.
g) Determinacion de la normal admisible, la cual se encuentra en funcién de la esbeltez,
es decir:

Para columnas cortas:
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Donde:
Nadm = Carga axial maxima admisible (kg)
fon = Esfuerzo admisible a compresion paralela a las fibras (kg/cm?).
A = Area de la seccion transversal (cm?).

Para columnas intermedia:

4
Nadm = fcII : A[]'%[Cij ]
Donde: k

A = Relacion de esbeltez (adimensional).

Ck = Relacion de esbeltez para la cual la columna, considerada como
columna larga, tiene una carga admisible igual a dos tercios de la carga de
aplastamiento (adimensional).

Para columnas largas:

N, =0,329 ( EA'ZAJ
Donde:

E = Mddulo de elasticidad (kg/cm?).
h) Calculo de la carga critica de Euler con:
7° - E-l
Donde: Mo = L
N¢r = Carga critica de Euler en la direccion en gque se aplican los momentos
de flexion (kg).
| = Momento de inercia de la seccion (cm?).
Ler = Longitud efectiva (m).
i) Determinacion del factor de magnificacion del momento aplicando la siguiente

ecuacion:

Donde: or
Km = Factor de magnificacion del momento debido a la presencia de la
carga axial (adimensional).
N = Carga axial debido a las cargas actuantes (kg).

J)  Comprobacion por flexocompresion.

N +km'|M|<1
W-f

N

adm
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Donde:
N = Carga axial debido a las cargas actuantes (kg).
Nadm = Carga axial admisible, determinado como en el punto “g” (kg).
m = Factor de magnificacion del momento debido a la presencia de la
carga axial (adimensional).
| M | = Momento flector maximo (en valor absoluto) (kg-cm).
W = Maodulo de la seccidn transversal con respecto al eje alrededor del cual
se produce la flexion (cm?3).
fm = Esfuerzo maximo admisible en flexion (kg/cm?).

k) Comprobacion a deflexion.

A=—- adm
384 E-I

Donde:
A = Deflexion debido a las cargas aplicadas en el elemento (cm).
Aadm = Deflexién admisible, determinadas como en el punto “f” (cm).
g = Carga aplicada en el elemento (kg; kg/m).
I) Comprobacidn por corte.

(V (- h)j m
VS R
b-I
Donde:
fy = Esfuerzo cortante maximo debido a las cargas aplicadas (kg/cm?).
Fv = Esfuerzo maximo admisible para corte (kg/cm?).
V = Fuerza cortante debido a las cargas aplicadas el elemento (kg).

b = Base de la seccion transversal del elemento (cm). ,
b-h

8
Donde, b y h, son la base y la altura de la seccion transversal

m = Momento estatico de la seccion transversal (cm®) igual a: m =

respectivamente en unidades de longitud (cm).

2°) Disefio a flexotraccion

a) Definir bases de célculo.
- Grupo estructural de madera a utilizar.
- Cargas a considerarse en el disefio.

- Condiciones de apoyo.
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b) Determinar los efectos méaximos (fuerzas internas), es decir, determinar los valores
de acciones internas de compresion o traccion (Normales, +N o -N), flexion
(Momentos flectores £ M) y de corte (Cortantes + V).

c) Establecer los esfuerzos admisibles y el médulo de elasticidad (Tablas N°3 y
NO4).

d) Seleccionar una seccién adecuada y extraer sus propiedades geométricas (Tabla
N° 2).

d) Comprobacion por flexotraccion, los elementos sometidos a flexotraccion,

deben cumplir la siguiente condicién.
N M

+ <1
f.-A W-f

Donde:
N = Carga axial debido a las cargas actuantes (kg).
f = Esfuerzo maximo admisible en traccion (cuadro N° 2) (kg/cm?).
A = Area de la seccion transversal igual a: b'h, base por altura (cm?).
W = Moddulo de la seccidn transversal con respecto al eje alrededor del cual
se produce la flexion (cm?®).
fm = Esfuerzo maximo admisible en flexion (kg/cm?).

e) Comprobacidn a deflexién, debe cumplir.
4
Donde: B % . ?5 Ll < Aaar

A = Deflexion debido a las cargas aplicadas en el elemento (cm).
Aadm = Deflexién admisible, determinadas como en el punto “f” (cm).
g = Carga aplicada en el elemento (kg; kg/m).

3°) Disefio a compresién

a) Definir bases de célculo

- Grupo estructural de madera a utilizar.

- Cargas a considerarse en el disefio.

- Condiciones de apoyo.
b) Determinar los efectos maximos (fuerzas internas), es decir, determinar los
valores de acciones internas de compresion o traccion (Normales, +N o -N),

flexion (Momentos flectores £ M) y de corte (Cortantes + V).
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c) Establecer los esfuerzos admisibles y el médulo de elasticidad (Tablas N°3 y
NO4).
d) Seleccionar una seccién adecuada y extraer sus propiedades geométricas (Tabla
N° 2).
e) Determinar la longitud efectiva, en funcion de los apoyos considerados del
elemento con la siguiente ecuacion: L, =K-L
Donde:
Ler = Longitud efectiva (m)
K = Factor de longitud efectiva, que considera el grado de empotramiento
en sus extremos Yy se obtiene del cuadro N° 15, Anexo A8 (adimensional).
L= Longitud del elemento (longitud no arriostrada) (m).

f) Clasificacion del elemento, empleando la siguiente ecuacion:

Ck = /10,4935 %
Donde: \ fe

Ck = Relacion de esbeltez para la cual la columna, considerada como
columna larga, tiene una carga admisible igual a dos tercios de la carga de
aplastamiento, 2/3-Afc, donde:

A = Area de la seccion transversal del elemento.

fc = Esfuerzo admisible en compresion paralelo a las fibras.

Emin = M0dulo de elasticidad.

A continuacion, se determina la relacion de esbeltez dada por:
sobe b

Donde: d h

A = Relacion de esbeltez (adimensional).

Ler = Longitud efectiva (m).

d = h = altura real de la seccion transversal (m).
Posteriormente, obtenidos los valores de Ck y de A, se clasifica el elemento
tomando en cuenta:

4°) Si A <10 el elemento se clasificard como “corto”.

59 Si 10 <A < Ck el elemento se clasificard como “intermedio”.

6°) Si Ck <A <50 el elemento se clasificard como “largo”.
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Si el valor de A, resulta mayor a 50, se debe cambiar de seccion.
g) Determinacion de la normal admisible, la cual se encuentra en funcion de la
esbeltez, es decir:

Para columnas cortas:

Donde: N

=f A

adm cll

Nadm = Carga axial maxima admisible (kg)
f.| = Esfuerzo admisible a compresion paralela a las fibras (kg/cm?).
A = Area de la seccion transversal (cm?).

Para columnas intermedia:

4
Nadm = fcII A 1_l i
. 3G
Donde:

A = Relacion de esbeltez (adimensional).

Ck = Relacion de esbeltez para la cual la columna, considerada como
columna larga, tiene una carga admisible igual a dos tercios de la carga de
aplastamiento (adimensional).

Para columnas largas:

/12

N, = 0,329 -(E : Aj
Donde:

E = Mddulo de elasticidad (kg/cm?).
h) Comprobacién por compresion, los elementos sometidos a compresion deben
cumplir:
N.gn >N
Donde:
Nadm = Normal admisible determinada en el anterior punto, y que puede ser
para un elemento largo, uno intermedio o un corto (kg).
N = Fuerza axial de compresidn ocasionada por las cargas actuantes en el
elemento (kg).

4°) Disefio a traccion

a). - Definir bases de calculo.
- Grupo estructural de madera a utilizar.
- Cargas a considerarse en el disefio.

- Condiciones de apoyo.
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b) Determinar los efectos maximos (fuerzas internas), es decir, determinar los
valores de acciones internas de compresion o traccién (Normales, +N o -N),
flexion (Momentos flectores £ M) y de corte (Cortantes + V).
c) Establecer los esfuerzos admisibles, médulo de elasticidad Tablas N°3 y N°4).
d) Seleccionar una seccién adecuada y extraer sus propiedades geométricas (Tabla
N° 2).
e) Comprobacion por fuerza axial de traccion, los elementos sometidos a traccion,
deben cumplir la siguiente condicion.
Acrit < A
Donde:
A= Area de la seccion transversal del elemento (cm?).
Acrit = Area minima (critica) necesaria para soportar las acciones debidas a

las cargas actuantes en el elemento (cm?), y es igual a:

N
Acrit - f_

Donde: !
N = Fuerza axial de compresién ocasionada por las cargas actuantes en
el elemento (kg).
f; = Esfuerzo maximo admisible a traccion (kg/cm?).

5°) Disefio a flexidn esviada

a) Definir bases de célculo.

- Grupo estructural de madera a utilizar.

- Cargas a considerarse en el disefio.

- Condiciones de apoyo.
b) Determinar los efectos maximos (fuerzas internas), es decir, determinar los
valores de acciones internas de compresion o traccion (Normales, +N o -N),
flexion (Momentos flectores = M) y de corte (Cortantes + V).
c) Establecer esfuerzos admisibles y mddulo de elasticidad (Tablas N°3 y N°4).
d) Seleccionar una seccidn adecuada y extraer sus propiedades geométricas.

e) Comprobacion a flexion.

Donde: y X
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Wy, Wy = Modulo se seccion, en direccion del eje “x” y “y” (cm®).

My, My = Momento debido a las cargas actuantes en el elemento, en

€C, 9 [

direccion del eje “x” y “y” respectivamente (kg.cm), y son igual a:

M :PTV_’LZ M :PTx_'LZ
Donde: X 8 y 8

P1x, Pty = Sumatoria de cargas (carga de peso propio, carga de cielo raso,
carga de ciento, sobrecarga de uso, etc.) en direccion de los ejes “x” y “y”
respectivamente (kg).

L = Longitud del elemento en cuestion (luz de calculo) (m).

A continuacion, se muestra un esquema de la direccion de los ejes ortogonales

€C, 9% ¢ 9 [0

X7, “y” y “z” y sus momentos respectivos.

\(‘I)My | [T

Mq PTy
‘ v h—= Yy yYvyyvy ‘*1 YYYVYYY
Mz {2 J e L

* [ —— S

Figura N°4: Esquema direccion de ejes ortogonales (Autoria Propia)
f) Comprobacidn a deflexion, debe cumplir.
i = i : LU < Aadn]
Donde: 3384 E-l
A = Deflexion debido a las cargas aplicadas en el elemento (cm).
Aadm = Deflexién admisible, determinadas como en el punto “f” (cm).
g = Pt = Sumatoria de carga aplicada en el elemento (kg).
i = Sufijo, el cual puede asumir los valores de “x” y “y”, cuando
corresponda, debido a que la comprobacion de la deflexidn debe ser en las
dos direcciones (adimensional).

h) Comprobacion por corte, debe cumplir.

(Fn))om

fvi = < I:v
Donde: b, - I,

fy = Esfuerzo cortante maximo por las cargas aplicadas (kg/cm?).

Fv = Esfuerzo maximo admisible para corte (kg/cm?).
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V = Fuerza cortante debido a las cargas aplicadas el elemento (kg).

b = Base de la seccion transversal del elemento (cm).

” . : b-h?
m = Momento estatico de la seccion transversal (cm®) igual a: m =

Donde, b y h, son la base y la altura de la seccion transversal
respectivamente en unidades de longitud (cm).
I = Sufijo, el cual puede asumir los valores de “x” y “y”, cuando
corresponda (adimensional).

6°) Disefio de uniones.

a) Definir bases de calculo.

- Grupo estructural de madera a utilizar.
- Cargas a considerarse en el disefio.

b) Determinar los efectos maximos (fuerzas internas), es decir, hallar los valores

de acciones internas de compresion o traccion (Normales, +N o -N).

c) En base al disefio en los puntos 1°, 2°, 3°, 4° y 5° adoptar la seccion determinada

en estos puntos.

d) Con la seccion y tipo de madera adoptadas, asumir las propiedades siguientes:
| = b= Base de la seccion adoptada del elemento para el cual se esta
determinando el nimero de pernos (cm).

d = Diametro del perno a emplear en la union (Pulgadas).
e) Determinacion de la carga admisible.
Con los valores de “1”, “d” y el grupo de madera, se obtienen las cargas “P”y “Q”
de la Tabla N°15 Cuadro de Cargas P y Q Anexo A8.
Donde:
P = Carga admisible para el caso en que la fuerza en la unién siga la direccién
del grano (kg).
Q = Carga admisible cuando la fuerza es paralela al grano del elemento, pero
perpendicular al grano del elemento al cual se une, o viceversa (kg).
Los valores de “P” y “Q” obtenidos en la Tabla N°15, corresponden a una
situacién limite, cuando el angulo entre elementos a ser unidos es de 90 grados;

para valores intermedios, la carga admisible sera dada por ecuacion de Hankinson:
P-Q

P-sena +Q-cos’a

adm
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Donde:
o = Angulo formado entro granos de los elementos a ser unidos (kg).
A continuacion, se muestra un esquema de la direccion de las fuerzas admisibles

“P”y “Q” y del angulo a.

Figura N°5: Esquema direccion de fuerzas P y Q (Elaboracién Propia)

f) Determinacion del namero de pernos

#Pernos =
Donde: adm

N = Fuerza normal debida a las cargas actuantes en el elemento (kg).
Nadm = Carga admisible, determinada en el punto “5”, y que esta en funcion
del tipo de madera, base de la seccidn, diametro del perno e inclinacion de
las fuerzas actuantes en el nudo (kg).
g) Espaciamientos minimos
Una vez determinado el nimero de pernos, se debe disponer los mismos de tal
manera que satisfagan los espaciamientos minimos mostrados en la Figura N°6,
por otro lado, de presentarse uniones con mas de un perno, debera de aplicarse un
factor de reduccion de carga, el mismo que esta en funcion del nimero de pernos
ubicados en forma paralela y no asi, del nimero total de pernos en la unién, los
factores de reduccion se encuentran en la Tabla N°6 Factores de Reduccion de
Carga Anexo A8, y se muestra un esquema de la definicién de la linea de pernos

en la Figura N°7. |

[ espaciamiento en
_este elemento segun
l l\ | |5 requisitos para carga

\ paralela al grano

5d ,dd , 4d , 5d |, (Traccion) \‘\ VA
4d 4d 1 (Compresién) — m— -
S ey U R o B I:
4-:W:» ....... ,/——E-» W n e SN A IR
o i i, i — - —9®—
i i b i
entre
2d |25d[2d
y 5d

Figura N°: Espaciamientos minimos (Autoria Propia)
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linea de pernos \ \KK
A ~

r— SRt o —
.‘_Eﬂ % tg_—,———_'_» —?\ﬂ,ﬁt*;/f

Figura N°7. Definicion de linea de pernos (Autoria Propia)

2.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion
2.5.2.1. Hormigones
La composicion elegida para la preparacion de los hormigones, deberd estudiarse
previamente con el fin de que queden garantizadas: la obtencion de hormigones cuyas
caracteristicas mecéanicas y de durabilidad satisfagan las exigencias del proyecto, ademas de
la conservacion de las caracteristicas requeridas a lo largo del tiempo.
La resistencia a compresion del hormigdn se la obtiene a partir de los resultados de ensayos
de ruptura por compresién, en ndmero igual o superior a dos, realizados sobre probetas
normalizadas, fabricadas a partir de la amasada, conservadas y ensayadas.
2.5.2.2. Resistencia a compresion
La resistencia caracteristica del hormigon es el resultado de un control estadistico realizado
con probetas de ensayo cuyo resultado sigue una curva de distribucién de frecuencias (curva
de Gauss), el valor obtenido, es un valor con un 95 % de probabilidad de ocurrencia.
Se adopta como resistencia caracteristica del hormigon a compresion “fek”, 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 Tabla N° Coeficientes de Conversién de la Resistencia a la
Compresion Respecto a Probetas del Mismo Tipo a Diferentes Edades Anexo A.8.
2.5.2.3. Resistencia a traccion
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 28 dias de edad, el ensayo se realiza segun la disposicion
indicada en la Figura N°8, por lo que la rotura se produce por hendimiento.

Figura N°8: P

Ensayo resistencia a traccion del hormigon

(Fuente: Libro Jiménez Montoya

“Hormigén Armado” 15° edicion)
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Una manera de determinar la resistencia a traccion a j dias, teniendo el valor de la resistencia
a los 28 dias, es mediante la Tabla N°7 Coeficientes de Conversion de la Resistencia a
Traccion Respecto a Probetas del Mismo Tipo a Diferentes Edades Anexo A.8.
Por el hecho de que la resistencia a traccion es minima, para el calculo se la desprecia,
asumiendo que el hormigdn no tiene resistencia a traccion.
2.5.2.4. Valor minimo de la resistencia

La resistencia a compresion del proyecto fe, en ningun caso sera inferior a 12,5 MPa

(125 kg/cm?).
2.5.2.5. Clasificacion de los hormigones, segln su resistencia
Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion a los 28
dias, en probetas cilindricas normales, segln la siguiente serie:

H 12,5; H 15; H 17,5; H 20; H 21; H 25; H 30; H 35; H 40; H 45; H 50; H 55
Donde las cifras corresponden a las resistencias de proyecto fe, en MPa.
Lostipos H 12,5 a H 25 se emplean generalmente, en estructuras de edificacion y los restantes
de la serie se aplican en obras importantes de ingenieria y en prefabricacion.
2.5.2.6. Resistencia de calculo
Se considerara como resistencias de calculo, o de disefio del hormigén (en compresion “feq”
0 en traccion “feeqd™), el valor de la resistencia caracteristica adoptada “fe” para el proyecto,
dividido por un coeficiente de minoracion yc, es decir:  feq = for/ye
Donde:
vc = coeficiente de minoracion.

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, como muros o columnas, la
resistencia de célculo debera reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la
disminucion de calidad que el hormigdn de estas piezas experimenta por efecto de su modo
de puesta en obra y compactacion.
2.5.2.7. Diagrama real, tension — deformacion
El diagrama real, tension-deformacion, presenta formas generales del tipo esquematicamente
mostrado en el Cuadro N°3 Diagrama Real Tension-Deformacion del Hormigon Anexo A8.
Segun la naturaleza de los constituyentes y la velocidad de deformacion, la abscisa

correspondiente a la méxima ordenada esta comprendida entre 2 por mil y 2,5 por mil, el
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acortamiento Ultimo ec, oscila alrededor de 3,5 por mil y la tension ultima ocy, estéd
comprendida entre 0,75 y 0,85 f.
Dada la dificultad de la determinacién del diagrama real, tension-deformacién del hormigon,
a nivel de valores de calculo, en la practica se utiliza cualquiera de los diagramas
simplificados el cual se describe a continuacion.
2.5.2.8. Diagrama de calculo tension — deformacion
Para el calculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites
ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la naturaleza del problema de
que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas siguientes, Ilaméandose la atencién
respecto a que dichos diagramas no sirven para la determinacion del médulo de deformacion
longitudinal:
1°) Diagrama Parabola-Rectangulo: Formado por una parabola de segundo grado y un
segmento rectilineo y que se muestra en el Cuadro N° 4 Diagrama de Célculo, Tension-
Deformacion Anexo A8.
El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura del
hormigon a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3,5 por
mil (deformacion de rotura del hormigon, en flexion). La ordenada maxima de este
diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 fcq. La ecuacion de la parabola es:
oc = 850 feq . &c (1-250 &)
Donde:
gc = Deformacién del hormigdn y estd expresado en fraccion decimal
o = Tension del hormigdn(kg/cm?).
2°) Diagrama Rectangular: Formado por un rectangulo cuya profundidad A(x)h e
intensidad n(x) fes, dependen de la profundidad del eje neutro “x” y de la resistencia del
hormigén “fc”, y se muestra en el Cuadro N° 4.1 Diagrama Rectangular Anexo A8.
2.5.2.9. Maodulos de deformacion longitudinal
Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el modulo de deformacion longitudinal
inicial Eo del hormigon (pendiente de la tangente en el origen de la curva real o-¢), a la edad

de j dias, puede tomarse igual a:

E, =21000 - [f, en kg/cm?.
E0:6640‘\/f>cj ; en MPa.
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Donde:
fej = resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad.
Como modulo instantaneo de deformaciéon longitudinal, secante, Es (pendiente de la secante),
se adoptara:
E,=6000-/f; ;  enMPa
E, =090-E,
Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de 0,5 f;
en esta expresion debe introducirse fcj en MPa.
Como valor medio del mddulo secante de la deformacion longitudinal del hormigén Ecm, se
adoptard el dado por la siguiente expresion:
E,, = 44000 -(f, +80)"° ;  enkglcm?
E,, =9500 - (f, +8)° 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 fc (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 humedos, y los dos quintos, en climas secos.
2.5.2.10. Aceros
Las armaduras para el hormigdn seran de acero y estaran constituidas por: barras lisas o
barras corrugadas.
Los didmetros nominales en milimetros de las barras lisas y corrugadas que se utiliza en el
proyecto y construccién de obras de hormigdn armado, seran exclusivamente los siguientes,
con las areas en cm? que se indican en la Tabla N°8 Diametros y Areas de Aceros (Barras
Lisas Y Corrugadas) Anexo A8.
Las barras no presentaran defectos superficiales, grietas ni sopladuras.
Se considerara como limite elastico del acero (fy), al valor de la tension que produce una
deformacion remanente del 0.2 %. Donde fy, viene a ser la maxima tension que puede soportar
el material sin que produzcan deformaciones plasticas.
2.5.2.11. Barras lisas
Son aquellas que no cumplen con las condiciones de adherencia, y para su utilizacion como

armaduras de hormigdn debe cumplir con lo siguiente:

26



1°) Carga unitaria de rotura del acero (fs) comprendida entre 330 y 490 MPa.

2°) Limite elastico fy igual o superior a 215 MPa.

3% Alargamiento de rotura, en tanto por ciento, medido sobre base de 5 diametros, igual

0 superior a 23.

4% Ausencia de grietas después del ensayo de doblado simple a 180°.

5°) Ausencia de grietas después del ensayo de doblado-desdoblado a 90°.
2.5.2.12. Barras corrugadas
Son las que presentan en el ensayo de adherencia por flexion, una tension media de
adherencia (tom) Y Una tension de rotura de adherencia (tny) que cumplen las dos condiciones
siguientes:

1°) Diametros menores a 8 mm:

Tom = 7 MPa. X Tou > 11,5 MPa.
2°) Diametro de 8 a 32 mm, ambos inclusive:
Tom > 8 - 0,12-@ MPa. , Tou > 13 - 0.20-@ MPa.
Donde: @= diametro en mm.

3% Diametros superiores a 32 mm:
Tom > 4 MPa. : Thu > 7 MPa.
Los anteriores valores tienen aplicacion para determinar la resistencia de calculo para
adherencia (tba).
Las barras deben cumplir las caracteristicas mecanicas minimas mostradas en la Tabla N°9
Caracteristicas Mecanicas Minimas Garantizadas de las Barras Corrugadas Anexo A8.
2.5.2.13. Resistencia caracteristica
La resistencia caracteristica del acero fyk, se define como el cuantil 5% del limite elastico en
traccion (aparente fy, 0 convencional al 0,2%, fo ).
2.5.2.14. Resistencia de célculo
Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyg, dado por:
fya = fyk/ ps
Donde:
fy« = Resistencia caracteristica de proyecto del acero.
vs = Coeficiente de minoracion.

La anterior expresion es valida, tanto para traccion como para compresion.
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2.5.2.15. Diagramas tension-deformacion
Diagrama de proyecto tensién-deformacion es el que se adopta como base de los célculos, a
un nivel de confianza del 95 %.
Diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene la
propiedad de que los valores de la tension, correspondientes a deformaciones no mayores del
10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los correspondientes
valores obtenidos en ensayos de traccion y se muestra en el Cuadro N°5 Diagramas Tension-
Deformacion del Acero Anexo A8.
2.5.2.16. Diagramas de calculo tension-deformacion
Los diagramas de célculo tension-deformacion del acero se deducen de los diagramas de
proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta de Hooke de razon igual a: 1/ys.
La deformacion del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresién, al
valor 3,5 por mil. Los diagramas de célculo tension deformacion se muestran en el Cuadro
N°6 Diagramas de Calculo Tension-Deformacion del Acero Anexo A8.
2.5.2.17. Maodulo de deformacion longitudinal
Para todas las armaduras nombradas anteriormente, como moédulo de deformacion
longitudinal se tomaré:
Es = 210000 MPa
2.5.2.18. Dominios de deformacion
Para el célculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama de
deformaciones pasa por uno de los tres puntos, A, B o C, segiin se muestra en el Cuadro N°7
Dominios de Deformacion Anexo A8.
Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la solicitacion, conducen
a admitir los siguientes dominios:
a) DOMINIO 1: Traccién simple o compuesta. Toda la seccion esta en traccion. Las
rectas de deformacion giran alrededor del punto A correspondiente a un alargamiento del
acero maés traccionado, del 10 por mil.
b) DOMINIO 2: Flexion simple o compuesta. El acero llega a una deformacion del 10
por mil y el hormigén no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las rectas de

deformacion, giran alrededor del punto A.
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c) DOMINIO 3: Flexion simple o compuesta. La resistencia de la zona de compresion
todavia es aprovechada al maximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto
B, correspondiente a la deformacion de rotura por flexion de hormigén: ecy = 3,5 por mil.
d) DOMINIO 4: Flexiéon simple o compuesta. Las rectas de deformacion giran
alrededor del punto B. El alargamiento de la armadura mas traccionada esta comprendido
entre ey y 0 y el hormigon alcanza la deformacion méaxima del 3,5 por mil.

e) DOMINIO 4.a: Flexion compuesta. Todas las armaduras estan comprendidas y
existe una pequefia zona de hormigdn en traccién. Las rectas de deformacion, giran
alrededor del punto B.

f) DOMINIO 5: Compresion simple o compuesta. Ambos materiales trabajan a
compresion. Las rectas de deformacidn giran alrededor del punto C, definido por la recta

correspondiente a la deformacion de rotura del hormigon por compresion: gcy = 2 por mil.

2.5.2.19. Estados limites ultimos

La denominacion de los estados limites ultimos engloba todos aquellos correspondientes a

una puesta de servicio de la estructura, ya sea por colapso o rotura de la misma o de una parte

de ella. Los estados limites incluyen:

g) Estado limite de equilibrio: definido por la pérdida de estabilidad estatica de una
parte o del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

h) Estados limites de agotamiento o de rotura: definidos por el agotamiento resistente
o la deformacion plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la
estructura.

i) Estado limite de inestabilidad o de pandeo: de una parte o del conjunto de la
estructura.

j) Estado limite de adherencia: caracterizado por la rotura de la adherencia entre las
armaduras y el hormigon que las rodea.

k) 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 dltimos, los coeficientes de minoracion de la resistencia seran los que se

muestran en la Tabla N°10 Coeficientes de Minoracion de la Resistencia de los Materiales
Anexo AS8.

Por lo tanto, los coeficientes de seguridad para el estado de limite ultimo son:
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2°) Coeficiente de minoracion del hormigén.__ ve =1,50
3% Coeficiente de mayoracion de cargamuerta_ vfg = 1,60
4% Coeficiente de mayoraciénde cargaviva___ vfq = 1,60

2.5.2.20. Estados limites de servicio
Se incluyen bajo la denominacidon de estados limites de utilizacion todas aquellas situaciones
de la estructura para las que, la misma queda fuera de servicio, por razones de durabilidad,
funcionales o estéticas. Por razén de durabilidad se incluye el estado limite de fisuracion
controlada, caracterizado por el hecho de que la abertura méxima de las fisuras en una pieza
alcance un determinado valor limite.
a) Estado limite de deformacidén: caracterizado por el alcanzarse una determinada
deformacion (flechas, giros) en un elemento de la estructura.
b) Estado limite de vibraciones: 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 deformacion.
Los coeficientes de seguridad para el estado de limite de servicio tendran un valor de uno (1)
en todos los casos.
2.5.2.21. Establecimiento de acciones de célculo
Para el establecimiento de acciones de calculo, se procedera a escoger las acciones
correspondientes a la estructura. Para los estados limites ultimos:
Acciones directas
1°) Cargas permanentes: si su efecto es desfavorable se tomaréa el valor mayorado con los
coeficientes respectivos de mayoracion aplicando simultaneamente a todas las
acciones que actuen sobre la estructura. Si su efecto es favorable el coeficiente sera
de 0,9 aplicado simultdneamente a todas las acciones que actlen sobre la estructura.
2°) Cargas variables: si su efecto es desfavorable se tomara el valor mayorado con los
coeficientes respectivos de mayoracion, si su efecto es desfavorable sera cero (0).
Acciones indirectas: las que tengan caracter de permanencia, como son a veces las
reoldgicas y los movimientos impuestos, se trataran como cargas permanentes. Las que no

tengan este caracter, se trataran como cargas variables.
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Para los estados limites de servicio: para cualquier tipo de accion se tomara el valor
caracteristico con un coeficiente igual a uno (1).

2.5.2.22. Sobrecargas de uso

La sobrecarga de uso de un elemento resistente es el peso de todos los objetos que pueden
gravitar sobre el por razon de su uso: personas, instalaciones, mobiliario, vehiculos, etc.
Para cada parte de la estructura se elegira un valor de sobrecarga de uso adecuado al destino
que vaya a tener en su puesta a servicio, de acuerdo a los valores de la Tabla N°11
Sobrecargas de Uso Anexo A8.

2.5.2.23. Hipotesis de carga mas desfavorable

Cuando la reglamentacién especifica de las estructuras no indique otra cosa se aplicaran las
hipétesis de carga enunciadas a continuacion.

Para encontrar la hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se procede
de la siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo. Para cada estado limite que se
trate, se consideraran las hip6tesis de carga que a continuacion se indican y se elegira la que,
en cada caso, resulte méas desfavorable. En cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta

solamente aquellas acciones cuya actuacién simultanea sea compatible.

Hipotesis I vig .G + viq .Q

Hipotesis 11: 0,9. (vfg .G + v1q .Q) + 0,9. yi¢ W

Hipétesis 11: 0,8. (vig .G + yfq .Qeq) + Feq + Weg
Donde:

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

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

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

W= valor caracteristico de la carga del viento.

Weq= valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica. En general,
se tomard Weq = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara:
Weq = 0,25W.

Feq= valor caracteristico de la accion sismica.
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2.5.2.24. Elementos estructurales
1°) VIGAS
Las vigas son elementos estructurales sometidos esencialmente a flexién, donde
existen fibras comprimidas y fibras traccionadas.
Para determinar las maximas solicitaciones en los elementos viga, se debe cargar
la estructura de la manera mostrada en el CUADRO N°8 Actuacion de la Carga
Para Obtener los Maximos Momentos Positivos en Tramos Cargados Anexo A8.
Por otro lado, para la obtencién de los maximos momentos negativos en los
apoyos de las vigas principales se debe cargar la estructura como se observa en el
CUADRO N°9 Actuacion de la Carga Para Obtener el Maximo Momento
Negativo en el Punto A Anexo A8.
ARMADURA LONGITUDINAL.
Los pasos para el disefio y célculo de la armadura en vigas son las siguientes:
a) Determinacion del momento de disefio Mq:
Donde: M, =16-M
Mg¢= Momento de disefio (kg-cm).
M=Momento debido a las cargas actuante en la estructura (kg-cm).

b) Luego calculamos el momento reducido de calculo p:
M d

b, d? -,

Donde:
u= Momento reducido de célculo (adimensional).
bw= Espesor de la base del elemento disefiado (cm).
d= Canto util de la seccidn, que viene a ser: la distancia entre el eje neutro
de la armadura a determinarse y la cara opuesta de la seccion del electo
(cm).
f.a= Resistencia de disefio del hormigén (kg/cm?)

c) Con el momento reducido, se determina la cuantia geométrica, mediante la
Tabla N°12 Tabla Universal para Flexion Simple O Compuesta Aceros de
Dureza Natural para Valores Limites Anexo A8.

Con el valor obtenido de la Tabla N°12, se determinar la armadura necesaria

con la siguiente ecuacion:
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,Ag =W, bW -d- h
Donde: fyd
A= Area de acero necesaria para soportar las solicitaciones (cm?).
ws= Cuantia geomeétrica necesaria (adimensional).
fya= Resistencia de disefio del acero (kg/cm?)

d) A continuacion, se debe calcular el area minima de acero que necesita la pieza,
para esto, se determina la cuantia geométrica minima referida a la seccion total
de hormigon, mediante el uso de la Tabla N°13 Tabla Universal para Flexion
Simple O Compuesta Aceros de Dureza Natural Anexo A8.

e) Con la cuantia geométrica minima se determina la armadura minima de acero
necesaria, la misma que esta en funcién de la seccion de la pieza.

A%min =W bwd

f) Finalmente, el &rea de armadura final sera la mayor de entre los dos valores

encontrados anteriormente.
ARMADURA TRANSVERSAL
Para el célculo de la armadura transversal en vigas realizamos lo siguiente:
a) Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo
cortante mediante la siguiente ecuacion.
Donde: fig = 0'5'\/f_cd
fva=Resistencia virtual de céalculo del hormigdn a esfuerzo cortante (kg/cm?).
fca=Resistencia de calculo del hormigon a compresion (kg/cm?).
b) Determinacion de contribucion del hormigdn a esfuerzo cortante.
Donde: V,="f,-b,-d
V= Contribucién del hormigén a esfuerzo cortante (kg).
bw= Espesor de la base del elemento disefiado (cm).
d= Canto util de la seccion, que viene a ser: la distancia entre el eje neutro de
la armadura a determinarse y la cara opuesta de la seccion del electo (cm).

¢) Una vez determinado el valor de V., se debe comparar este valor con el valor

de Vg, otorgandonos dos resultados, siendo estos los siguientes:
Si: Vi<V

Se debe determinar una armadura minima.

33



Si: Vda=Va
Se debe determinar el valor de “Vou”, siendo este el valor de la cortante limite de
aplicacion de la seccion de hormigon.

d) Determinacion de la armadura minima

Asm-n=0,02-bw~t~%

Donde: yd
Asmin= Armadura minima para la seccion (cm?).
t= Longitud de aplicacién de la armadura igual a 100cm (cm).
fya= Resistencia de disefio del acero (kg/cm?)
e) Determinacion de Vou
Donde: V,=030-f,b,-d
Vou= Cortante limite de aplicacion de la seccion de hormigon (kg).
Si el valor de Vou resulta mayor al valor de la cortante de disefio, se debe cambiar
la seccion de hormigén de la pieza.

f) Calculo del area de acero necesaria.

V,, -t

Ag — Su
Donde: 0,90-d- fyd

As= Area de acero necesaria para la seccion (cm?).
Vsu= Contribucion del acero a esfuerzo cortante igual a (kg):
Donde: V,, =V, -V,

Vq¢= Cortante de disefio (kg).

g) Finalmente, el area de armadura encontrada es para todas las piernas que tiene
el estribo, por lo tanto, si se quiere encontrar el area para una pierna de estribo,
se debe dividir el area encontrada entre el nimero de piernas.

2°) COLUMNAS
Las columnas de hormigdon armado forman piezas, generalmente verticales, en las
que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones
transversales pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta
o flexién compuesta.
El armadura de las columnas suelen estar constituidas por barras longitudinales,

y estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan
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encargadas de absorber compresiones en colaboracion con el hormigdn,
tracciones en los casos de flexion compuesta o cortante y de colaborar con los
estribos para evitar la rotura por deslizamiento del hormigon en planos inclinados.
Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo
de las armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos
cortantes y aumentar su ductilidad y resistencia.
Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigén armado
donde el esfuerzo principal es el nominal. Su funcion principal es absorber los
esfuerzos de la estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma comun es la
cuadrada y la rectangular las columnas pueden clasificarse en columnas Cortas, y
columnas largas.
Para su clasificacion, se requiere conocer su longitud de pandeo, la misma que se
determina utilizando la siguiente ecuacién: 1, =k-I

Donde:

lo= Longitud de pandeo del elemento (m).

k= Coeficiente de pandeo (adimensional).
Para obtener el valor de k, se debe ingresar con los valores de ya y yg al Cuadro
N°10 Nomogramas que Ofrecen la Longitud de Pandeo en Soportes de Pérticos

Anexo A8. Los valores de wa y yg Se obtienen con la siguiente ecuacion.
_ D (El'+1) de todos los pilares
Vaz= > (El +1) de todos las vigas

; (igual para )
Donde:

W a=Wg=Coeficientes de rigidez en direccion “x” y “y”, que corresponden
a la base (B) y cabeza (A) de las columnas respectivamente (adimensional).
I= Longitud del elemento ya sea viga o columna respectivamente (m).
E= Mddulo de elasticidad del hormigén (kg/cm?).
I= Momento de inercia de la seccion (cm®).
Resistencia del hormigdn para columnas
A través de una serie de ensayos empiricos en laboratorio, se ha concluido que se
puede determinar la resistencia del hormigdén para las columnas usando un
coeficiente de reduccion; asi tenemos que la resistencia de calculo del hormigon

para las columnas es de: f,=085- To

Ve
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Clasificacion de columnas

a) Clasificacion

La definicion de ya sea una columna corta o larga esta directamente ligada a la
esbeltez de la misma; siendo asi, si la esbeltez es menor a 35 se trata de una
columna corta, y si es mayor se trata de una columna larga, es decir:

A <35 = columna corta
A>35=columna larga

b) Esbeltez
La esbeltez de un elemento, se la determina mediante la siguiente formula:
A= K_I'
Donde: A

L = Esbeltez del elemento (adimensional).

| = longitud del elemento (cm).

K= coeficiente de pandeo para la pieza en la direccion en que estamos

haciendo el célculo (adimensional).

A= Area de la seccion transversal de la columna (cm?)

| = Momento de inercia de la seccidn transversal del elemento en la

direccion en que estamos analizando (cm®).
c) Excentricidad minima de calculo
Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente
en el baricentro de la seccion, la Norma Boliviana considera una excentricidad
constructiva (que depende de la direccion en la que se estd considerando el
pandeo) igual al mayor de los dos valores:

h b

_0_
€2120 20
2cm

CALCULO DE LA ARMADURA LONGITUDINAL
Para piezas sin pandeo y solicitadas por carga axial.
En caso de secciones rectangulares con armaduras simétricas y para un acero de

dureza natural, la resistencia maxima de la columna es:

/
//

-
e S

Figura N° 9: Seccion transversal de columna (Elaboracion Propia)
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b+6
jfn-NdSNU:0,85-1‘“,-b-h+,6\5-fyd ; 7n=T21,15

Despejando As de la ecuacion:
A = Vo Ny —085-f,-b-h
Donde: fla

As = Area total de acero necesaria (cm?).

Ny= Esfuerzo axial de agotamiento (kg).
Ng¢= Esfuerzo axial de disefio (kg).
yn= Coeficiente complementario de mayoracion de cargas (Adim.).
La armadura minima es: Asmin=0,008-Ac
La armadura maxima es: Asmax=0,08-Ac
Para piezas con pandeo y/o solicitadas por momento flector.
Proceso de calculo de armadura
a) Caélculo de los valores de los coeficientes de rigidez de la pieza, mediante la

siguiente ecuacion:
_ Y (El+1) de todos los pilares
Vaz > (El +1) de todos las vigas

; (igual parayy)
Donde:

Wa=We=Coeficientes de rigidez en direccion “x” y “y”, que corresponden

a labase (B) y cabeza (A) de las columnas respectivamente (adimensional).

I= Longitud del elemento ya sea viga o columna respectivamente (m).

E= Mddulo de elasticidad del hormigén (kg/cm?).

I= Momento de inercia de la seccion (cm®).
b) Con los valores de los coeficientes de rigidez Wa y Wg, tanto de direccion “x”,
como en “y”, se ingresa a la grafica del Cuadro N° 10 Nomogramas que Ofrecen
la Longitud de Pandeo Anexo A8 para obtener los valores del coeficiente de
pandeo “K”, ya sea en la direccion “x” o “y”. Una vez obtenidos los valores del
coeficiente K, siempre se debe elegir aquel de mayor valor de entro el obtenidos
en las direcciones “x” y “y” para el disefio.
c) Determinacién de la longitud de pandeo, mediante la siguiente ecuacion.

Donde: lLb=L-K
lo = Longitud de pandeo (m).

L= Longitud del elemento (m).
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d) Calculo de la esbeltez geométrica, mediante:

I
Ay = L
h
Donde:
Ag = Esbeltez geométrica (adimensional).
h= Dimension de la columna en la direccidn que se desea comprobar (m).
Si el valor de Ag en mayor a 10, existira excentricidad de primer orden, caso
contrario, se seguira con el procedimiento de célculo para columnas cortas.

e) Excentricidad de primer orden.

Donde:
eo = Excentricidad de primer orden (cm).
Mg¢= Momento flector de disefio (kg-m).
Ng= Normal de disefio (kg).
i = Sufijo, el cual puede asumir los valores de “x” y “y”, cuando
corresponda (adimensional).

Del resultado anterior, ya sea para “x” o “y”, se asumira el mayor valor.

f) Excentricidad ficticia

e, =[ 34w | N+20-6 b 5
: 3500 ) h+10-¢, h

Donde:
ea = Excentricidad ficticia (cm).
fya= Resistencia de disefio del acero (kg/cm?).
g) Excentricidad total
Donde: € =€, +€,
et = Excentricidad total (cm).
h) Axil reducido

Donde:
v= Axil reducido (adimensional).
Ng= Normal de disefio (kg).
h y d = Dimensiones de los lados de la columna (cm).

f.a= Resistencia de disefio del hormigon (kg/cm?).
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i) Momento reducido

El valor del momento reducido se debe determinar en las direcciones “x” y “y”,

mediante la siguiente ecuacion:
Nd * eT

B . _ Ny-e
SR #y

Donde: h*-b-f

Lx y py= Momentos reducidos en direccion “x” y “y” (adimensional).
Para el disefio de la pieza se asumira el mayor de entre los dos valores.
j) Cuantia mecénica
La cuantia mecanica “®”, se obtiene de dbacos (Anexo A.8, Cuadro N°11 Abaco
en roseta para flexion esviada), ingresando con el valor del momento reducido
(W), y del axil reducido (v), entonces tenemos:
k) Armadura necesaria
El 4rea de acero necesaria para la pieza se obtiene mediante la siguiente ecuacion.

A = @-b-h-f,
Donde: fug

o = Cuantia mecénica (adimensional).

f.a= Resistencia de disefio del hormigdn (kg/cm?).

h y d = Dimensiones de los lados de la columna (cm).
I) Armadura minima
El area de acero minima para la pieza se obtiene mediante la siguiente ecuacion.

A in =0,008 -h, -h, =0,008-h-b
Donde:
hx=hy=h=b = Dimension de los lados de la pieza (cm).
m) Finalmente, el area de acero a emplear en la pieza de disefio, sera la mayor de
entre la armadura minima (punto “I”) y la necesaria (punto “k”).
CALCULO DE LA ARMADURA TRANSVERSAL
Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, se tomara los siguientes
parametros:
a) Separacion; sera la menor de entre los siguientes:
0,85-d
S <915 Pagiong
30cm
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Donde:
s = Separacion entre estribos (cm).
d = Dimension menor de la seccidn transversal de la pieza (cm).
DasLong. = Diametro de la armadura longitudinal (cm).

b) Diametro; el diametro de la armadura transversal sera:

1

¢Estrib0 2 4

¢A5Long

6mm
Donde:

Destribo = Didmetro de los estribos (cm).
DasLong. = Diametro de la armadura longitudinal (cm).
El diametro de la armadura transversal (estribos), jamas sera menor a 6mm.
3% LOSAS
Para la estructura del Centro de Salud, se dispondré de losas alivianadas de
hormigon armado con viguetas de hormigon pretensado.
Determinacion de la Armadura de Refuerzo Negativa.
Para determinar la armadura negativa, se utilizara el mismo procedimiento
empleado en el disefio de vigas de hormigon armado, con la unica diferencia de
que se asumira una base “b”, igual a 1 metro (100 cm).
Determinacion de la Armadura en las Viguetas.
El procedimiento de determinacion del area de acero se describe a continuacion:
a) Determinacion de las caracteristicas geométricas de la vigueta en t=0, es decir,
antes de que la vigueta entre en servicio. Estas caracteristicas son:
Acv = Area de la seccion transversal de la vigueta (cm?).
Yi = Brazo mecénico inferior (cm).
Ys = Brazo mecanico superior (cm).
lss = Inercia de la seccion transversal de la vigueta (cm?).
b) Determinacion de la fuerza de pretensado, mediante la ecuacion:
Fo=f Ag o<t 074-A ¢
Donde:
Fp = Fuerza de pretensado (kg).
Ayps = Area de acero de pretensado (cm?).
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foy = Resistencia caracteristica del acero de pretensado (kg/cm?).

fou = Resistencia Gltima del acero de pretensado (kg/cm?).

@ = Coeficiente de pérdida de fuerza de pretensado, se recomienda asumir
su valor igual a 0,90 (adimensional).

c) Caélculo del momento debido al peso propio, verificacion a traccion:

” :{_(Fp(qﬂ) N |:p(¢5)j+[Z = .e.YSJ_(MO 'Ys]+[_ Fo(#4) F,-eY, H ot
ACV ACV ISS ISS ACV ISS

Donde:

e = Excentricidad (cm).

Mo = Momento flector debido al peso propio (kg-m)
f1-0 = Esfuerzo en la fibra mas traccionada en el instante cero (kg/cm?).
f.i = Esfuerzo a tension admisible del hormigdn inmediatamente después
de la transferencia de la fuerza de pretensado, es igual a:
f =08-f
Donde:
f'c = Resistencia especificada a la compresion del hormigon al
momento del pre esforzado inicial (kg/cm?).
d) Caélculo del momento debido al peso propio, verificacion a compresion:

foa =|:—(Fp(¢4) + Fp(¢5)j+(z Fp ey, j_(MO Yi J+(— FP(¢4) _ FP ey, J}S_f“
ACV ACV ISS ISS AZV ISS

Donde:

fo.0 = Esfuerzo en la fibra mas comprimida en el instante cero (kg/cm?).

fci = Esfuerzo a compresion admisible del hormigon inmediatamente
después de la transferencia de la fuerza de pretensado, es igual a:
f.,=-06-f',
e) Determinacion de las caracteristicas geométricas de la vigueta en t=co, es
decir, cuando la vigueta entra en servicio y después de todas las pérdidas del pre
esforzado que dependen del tiempo. Estas caracteristicas son:
Act = Area de la seccion transversal de la vigueta mas el area de la losa que
trabaja en conjunto con la vigueta (cm?).

Yi = Brazo mecanico inferior (cm).

41



s = Brazo mecénico superior (cm).
lss = Inercia de la seccion transversal de la vigueta (cm?).
f) Determinacion del ancho efectivo de la losa, es decir, se determina el ancho
de la losa que trabajaria en conjunto con la vigueta. El ancho efectivo de la losa,
se asumira el menor de entre los siguientes:

L/4

b< 2.8-h, +h,
Donde: distancia entre viguetas

b = Ancho efectivo de la losa (cm).

bw = Espesor del alma de la vigueta (cm).

ht = Altura de la losa (cm).

L = Distancia entre apoyos de la losa (cm).
g) homogenizacion de la seccion: debido a que las resistencias de los hormigones
empleados en la ejecucion de las viguetas y el de la losa generalmente varia, se
hace necesario la homogenizacion de la pieza, esta se la realiza mediante:

b, =b- o

Donde: f'e

f'c = Resistencia caracteristica del hormigén a compresion de la vigueta

(kg/cm?).

f'a = Resistencia caracteristica del hormigon a compresion de la losa

(kglcm?).

brt = Ancho efectivo de la seccion homogenizada (cm).
h) Calculo del momento total que soportara la vigueta, verificacion a
compresion, mediante la siguiente ecuacion:

[ :HFp(qﬁ@ . Fp(¢5)]+[z Fy -e-Ys]_(MT -YSH_ Fo(¢4) Fy-eY, HZ (.
ACI ACI ISS ISS ACt ISS

Donde:

Mt = Momento flector total debido atadas las cargas (kg-cm).
fi = Esfuerzo en la fibra mas comprimida en tiempo infinito, es decir,

luego de aplicadas las cargas mayoradas (kg/cm?).
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fc.s = Esfuerzo en la fibra extrema a compresion debido a preesfuerzos mas
la carga total y luego de las perdidas, es igual a:
f.,=006-f"
i) Calculo del momento total que soportara la vigueta, verificacion a traccion,
mediante la siguiente ecuacion:

[ :[_(Fp(w) N Fp(¢5)]+[z Fy-e, HMT Y, H_ Fo(¢4) F,-e, HS (|
&S 'ASS ISS ISS &S ISS

Donde:
oo = Esfuerzo en la fibra més traccionada en tiempo infinito, es decir,
luego de aplicadas las cargas mayoradas (kg/cm?).
f.s = Esfuerzo en la fibra extrema a traccion en la zona de tension
precomprimida, es igual a:

f, =16-/f"
M+t = Momento flector total debido atadas las cargas (kg-cm).
j) Verificacion de la flecha

Donde: 500

Aqp = Deflexion debido a las cargas de preesfuerzos, es igual a: (cm).

<
qu + Aqq -

Aqq = Deflexion debido a las cargas de servicio, es igual a: (cm).
A, - F,-e-L? L 5.q-L
Donde: 8-E, -l 384 -E, -l
Fp = Fuerza de pretensado (kg).
e = Excentricidad (cm).
L = Luz libre de la vigueta (cm).
Ecp = Modulo de elasticidad del hormigon (kg/cm?).
Iss = Momento de inercia de la seccion de céalculo (cm?)

g = Cargas actuantes en la vigueta (kg).

Debido a que el presente trabajo esta enmarcado dentro de la norma boliviana del hormigon

(CBH-87), y al no encontrarse en dicho reglamento los fundamentos y directrices a aplicarse

en el hormigon pre esforzado, es que se recomienda que, para cualquier duda sobre este tema,

se debe observar la Ref. N°9 del presente documento.
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2.5.3. Estructuras complementarias

2.5.3.1. Escaleras

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que se
tiene acceso a plantas de distinto nivel. Existen distintos tipos de escaleras, estas pueden ser:
escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas, escaleras de caracol, helicoidales, etc.
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
Ilama “contrahuella o tabica”.

- Arranque de escalera: es la parte donde se apoya la escalera en su inicio.

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

- Caja de escalera: Es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edifico. Cuando
este espacio es ocupado por completo, se llama escalera ciega; y cuando hay un
espacio central, este recibe el nombre de ojo de escalera.

El ancho de una escalera es el espacio comprendido entre las caras exteriores de los
pasamanos o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima que debe tener
es de 60 cm, en viviendas el ancho minimo que se utiliza es de 1 metro.
El Ancho o Huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm. La altura de la
contrahuella esta comprendida entre los 11 y 22 cm.
Las barandas son elementos de proteccién y seguridad; asi como una ayuda para que sea mas
facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandas estan coronadas por los pasamanos
y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85y 90 cm.
En el Cuadro N°12 Partes Constructivas de una Escalera Anexo A8 se pueden observar los
elementos de una escalera.
1°) ANALISIS
El andlisis de la escalera, se lo realiza en funcién a su forma y su idealizacién, que puede ser:
a) Placas.
b) Portico espacial.
c) Portico plano.
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d) Viga inclinada
e) Viga horizontal.

Debido a la forma de la escalera, su idealizacion sera, de dos pdrticos planos,
correspondientes a un elemento inclinado (Tramo), y un elemento horizontal (Descanso).
2°) DISENO
Una vez determinadas las fuerzas internas a la cuales esta solicitada, su disefio es igual que
para una losa de hormigon armado, a la que se asume una seccion de disefio igual a:

Base: de igual forma que para losas, su base se asume igual a 1 metro.

Altura: la altura de la seccion de la escalera se asume igual a la altura de la losa

inclinada, a la que no se toma en cuenta la altura de los peldafios.
2.5.4. Fundaciones
Las fundaciones estaran compuestas de zapatas aisladas, ya que las cargas provenientes de la
estructura son moderadas por tratarse de una edificacion de dos plantas, y por tener un suelo
de fundacion con una resistencia adecuada, la cota de fundacion seré a un nivel de -2.00 m.
En el caso de zapatas de base cuadrada, las armaduras se distribuirdn uniformemente en las
dos direcciones paralelas a los lados de la base.

a) Predimensionamiento

El calculo de las zapatas aisladas se lo realiza en funcion de las potenciales cargas

actuantes en ellas. En el Cuadro N°13 Cargas Actuantes en una Zapata Aislada

Anexo A8 se observan las partes de una zapata y todas las cargas que

potencialmente actlan en estos elementos.

Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:

Momento en el eje X (MX).

Momento en el eje y (My).

Cortante en el eje x (VXx).

Cortante en el eje y (Vy).

Carga vertical o normal que llega a la zapata (N).

Debido a que no se conocen las dimensiones de la zapata, se determina un peso
propio tentativo “PP,7”, mismo que es igual al 5% del total de la carga N, es decir:
Para estimar las dimensiones de los lados “a” y “b” de la zapata, encontramos el

area minima necesaria que debera tener la misma:
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A - N _105:N_N+PR,

Donde: O adm O adm O adm

Anec = Area minima necesaria de la zapata (cm?).
N' = Carga normal mayorada (kg).
cadm= Capacidad admisible del terreno (kg/cm?)
Una vez determinada el area minima necesaria, determinamos las dimensiones de

los lados de la zapata, la cual asumimos sera cuadrada.
a = b = V A]GC
Donde:

a =b = Dimension de un lado de la zapata (cm).
Los valores de las dimensiones de los lados de la zapata, deben ser valores
constructivos, es decir, se debe redondear el valor obtenido anteriormente al
inmediato superior, y ser maltiplo de cinco (5 cm).
b) Comprobacién
Para comprobar si las dimensiones obtenidas anteriormente cumplen, verificamos

el punto mas critico, el cual viene dado por la siguiente ecuacion:

N' 6-M, 6-M,
O-méx: + 2 + 2 SO-adm
a-b a-b a“-b

Donde, para que las dimensiones asumidas cumplan, se debe verificar que el

esfuerzo maximo ocasionado por las cargas actuantes (omax) debe ser menor o

igual que el esfuerzo admisible del terreno (Gadm).

Finalmente, para que la zapata no trabaje a traccién, se recomienda que en

esfuerzo minimo en cualquier punto de la zapata no sea menor a cero, es decir:
O =0

C) Altura de la zapata

Para estimar la altura de la zapata, primero se debe determinar el canto util de la

zapata, el cual sera el mayor de entre los siguientes:

d :\/ao-b0+ a-b  a,+h
' 4 2.k-1 4

d> d,=2(2"%)
4+K

2'(b_bo)

dy=———>=
4+Kk
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Donde:
d = Canto util de la zapata (cm).
ao Y bo = Dimensiones de los lados de la columna que llega a la zapata (kg).
k = Coeficiente de dimensionamiento de la zapata, es igual a:
4.1,

7t " Oadm

k:

Donde:
vs = Coeficiente de mayoracion de cargas (adimensional).
cadm = Esfuerzo admisible del terreno (kg/cm?).

fus= Resistencia virtual de célculo del hormigon a esfuerzo cortante

fvd = 0’5\/?@1

Una vez determinada la dimensidn del canto til “d”, se asume el recubrimiento

(kg/cm?), y es igual a:

de la zapata, el cual se recomienda no debe ser menor a 5 cm.
Por lo tanto, la altura total de la zapata sera igual a:
h=d+ 5cm.
La altura minima que debera tener una zapata es de: h =20 cm.
d) Correccion de cargas actuantes en zapata
Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, calculamos el peso
propio real de la zapata con la siguiente ecuacion: PP =7,,. -Volumen
Donde:

PP.r = Peso propio real de la zapata (kg).

vre = Peso especifico del hormigon (kg/cm?).
Correccion de la carga vertical “N”; la cual sera la sumatoria de la carga N mas

el peso propio de la zapata mas el peso del suelo que gravita sobra la zapata.
N"=N + PP, + PP,
Donde:

N" = Carga vertical o normal total que llega a la zapata (kg).
PPs = Peso propio del suelo que gravita sobre la zapata es igual a:

PP, =y, -Volumen
Donde:

vs= Peso especifico del suelo (kg/cm?).
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Correccién de los momentos actuantes; cada fuerza cortante actuante en la zapata,
generan un momento flexor, este momento debe sumarse al momento flexor inicial,
produciéndose asi nuevos momentos flectores, dichos momentos seran:
Donde: M,=M,%V,-h ; M =M %V, -h
M« y My = Son los mementos flectores actuantes en la base de la zapata
y en direccion “x”y “y” respectivamente (kg-cm).
e) Determinacion de los esfuerzos en los extremos de la zapata
Luego de corregidas las cargas actuantes en la zapata, se realiza la comprobacion
de los esfuerzos ocasionados por estas, los cuales deben ser menores o iguales

que el esfuerzo admisible del terreno, es decir:

N* 6-M, 6-M, N* 6-M, 6-M,
o, = + S+ — Oy = + =
a-b a-b a -b* a-b a-b a -b*
N" 6-M; 6:My  N" 6.M 6M,
0= - 2 T2 v 04 = - 2 .2
a-b a-b a“-b a-b a-b a“-b

Donde:
61, 62, 63 Y 64 = Son los esfuerzo en cada uno de los cuatro extremos de la
zapata (kg/cm?).
Una vez encontrados los esfuerzos en los extremos de la zapata, se realizan las
verificaciones de estabilidad.
f) Verificacion al vuelco
La comprobacién se la debe realizar en las dos direcciones de la zapata y debe
b

(N+PP,)-2 (N+PPg)-

L VRV (L VIRV

cumplir que:

Donde:

vvx Y Yvy = Son coeficientes de seguridad al vuelco (adim.).

) Verificacion al deslizamiento
Para suelo sin cohesion: ¥, = (N + PP\Z;)-tan b » 15
Donde:

vs = Es el coeficiente de seguridad al deslizamiento (adim.).
@q = Angulo de rozamiento zapata-terreno, igual a: ¢y = §.¢
@ = Angulo de rozamiento interno del terreno (grados).

Para suelo cohesivo: ¥, = ACs 515
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Donde:
A = Area de la zapata (cm?).
Cq = Adherencia zapata-terreno, puede asumirse como: C, =0,5-C
C = Cohesion del terreno de fundacion.
h) Célculo de armadura
Para determinar la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de
disefio al que se encuentra sometido el elemento, para lo cual, calculamos los
siguientes parametros.
- Distancia de aplicacion de la fuerza ejercida por la presion del terreno en la
mitad mas cargada de la base de la zapata “la y Iv”.

_a-a, _b—bh,

a

I +015-a, ; |, +0,15-b,
Donde:
a'y b = Dimension de los lados de la zapata (cm).
ao Y bo = Dimension de los lados de la columna (cm).
- Esfuerzo resultado de la fuerza ejercida por la presion del terreno en la mitad

mas cargada de la base de la zapata “X'y Y".

Donde: X'=(a-1) - Zmx " Fmin . Y'=(b—|b)-w
omax=Esfuerzo maximo en la direccign que estamos disefiando la pieza (kg/cm?).
omin=Esfuerzo minimo en la direccion que estamos disefiando la pieza (kg/cm?).

- Esfuerzo en el punto de aplicaciéon del momento de disefio “cay on”.
o,=X40,, : O, =Y40u,

- Momento flector para el disefio “May Mp”.

3
M. =% ly | (Ouax Ub)'|b_(3_| j
T2 2 3°

- Momento flector de disefio “Mda Y Mab”.

M, =16-b-M, ; M, =16-a-M,
Una vez determinados los momentos de diseno “Mda” y “Mdb”, se realiza el calculo
de la armadura necesaria para resistir estos momentos.

- Momento reducido de calculo “pq”.
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_ Mda . _ Mdb
HoZhoazf, T a1,

- Cuantia mecéanica “ws”.
@, = g - (1+ 144)

- Armadura necesaria “As”.
A - o,-a-d-f,
f

- Cuantia mecanica minima “womin”.

yd

Dependiendo del tipo de acero utilizado, ingresamos a la Tabla 14 (cuantias

geométricas minimas referidas a la seccién total de hormigon), ubicado en el

Anexo A8, y con el valor obtenido determinamos el acero minimo necesario.

- Armadura minima “Asmin”.

A =0, -a-d
El area de armadura final serd la mayor de entre los dos valores encontrados.

2.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto
Para la ejecucion del proyecto, primero es necesario determinar las especificaciones técnicas,
necesarias de la obra, a continuacion, se realiza los computos métricos y el analisis de precios
unitarios para que, con esto se elabore el presupuesto general del proyecto, y asi finalmente
realizar la planificacion y el cronograma de actividades, todo esto, tomando en cuenta el
estudio ambiental.
2.7. Especificaciones técnicas
Las especificaciones técnicas son los documentos en los cuales se definen los pardmetros,
criterios, exigencias y procedimientos a ser empleados en todas las actividades realizadas
dentro de la construccion u obra, en este caso puntual, la construccion del Centro de Salud.
2.8. Precios unitarios
Es el costo por unidad de medicion (m3, m2, m, pza, glb, pto, etc.) de un item u actividad, en
el que se considera: la mano de obra, los materiales, herramientas y maquinaria a emplear,
los impuestos, IVA con un porcentaje de 14,96, IT con 3,09 % y beneficios sociales con un
55% (el rango vigente para obras publicas va del 55% al 71,18%), y la utilidad que se espera
obtener, en el presente caso se tomd un valor del 10%.
2.9. Computos métricos
Es el célculo de las cantidades de los diferentes items o actividades a ejecutar dentro del
proyecto que se realiza con la finalidad de cuantificar el uso de materiales, mano de obra,
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herramientas entre otros, y el de obtener el presupuesto general del proyecto en conjunto con
los precios unitarios.
2.10. Presupuesto
Es el costo total del proyecto, que engloba a la totalidad de las actividades a desarrollarse y
los volumenes del proyecto, este se lo obtiene a partir de los computos métricos y de los
precios unitarios.
2.11. Planeamiento y cronograma de obra
Es la proyeccion ldgica y secuencial de la ejecucion, en tiempos especificos de los items o
actividades dentro del proyecto para determinar el plazo de ejecucion del mismo.
El planeamiento y cronograma de una construccion se lo determina de acuerdo a una ruta
critica y a la cantidad de obreros necesarios en cada una de las etapas de la construccion de
la obra, existen varios métodos como: PERT, CPM, PERT-CPM y GANTT, en el presente
proyecto, usaremos el método GANTT para la elaboracion del cronograma de la obra.
El gréfico de Gantt permite identificar la actividad en la que se estara utilizando cada uno de
los recursos y la duracion de esa utilizacion, de tal modo que puedan evitarse periodos
0Ci0s0s innecesarios.
Para elaborar el diagrama de Gantt se realizaron los siguientes pasos:
a) Definir los ejes horizontal y vertical.
b) Detallar los nombres de las tareas sobre el eje vertical.
c) Se dibujan los bloques correspondientes a las tareas que no tienen predecesoras. Se
sitian de manera que el lado izquierdo de los blogues coincida con el instante cero del
proyecto (su inicio).
d) A continuacién, se dibujan los bloques correspondientes a las tareas que sélo
dependen de las tareas ya introducidas en el diagrama. Se repite este punto hasta lograr
dibujar todas las tareas.
En resumen, para la planificacion de actividades relativamente simples, el gréafico de Gantt
representa un instrumento de bajo costo y extrema simplicidad en su utilizacion.
2.12. Estudio ambiental
Consiste en anticipar y/o determinar el impacto o los riesgos ambientales que conllevaria la
ejecucion del proyecto. Esto con la finalidad de su mitigacion durante la ejecucion del

proyecto y en su posterior puesta en servicio.
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3. CAPITULO Il INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Analisis del levantamiento topogréfico

El levantamiento topografico fue otorgado por el directorio de la organizacion social
“Federacion Departamental del Movimiento Unico de Trabajadores Desocupados de Tarija”,
como beneficiarios. Por tratarse de un proyecto de urbanizacion, el lugar de emplazamiento
del presente proyecto, fue nivelado, presentando una pendiente constante y pequefia (no
mayor a 4.5%) en una direccion y siendo completamente horizontal en la otra (como se
muestra en la memoria fotografica Anexo A.10), se realiz6 una verificacion visual en el lugar.
El plano de levantamiento topogréfico se encentra en el Anexo A.13.

3.2. Andlisis del estudio de suelos

El estudio de suelos en el lugar de emplazamiento del Centro de Salud, fue realizado por el
Laboratorio de la empresa constructora EOLO S.R.L., ADA S.R.L.

Se hizo en pozos a profundidades de 2, 3 y 4 m, encontrandose en un primer estudio a 2 m,
un suelo, clasificado por la AASHTO como A-6(10) (Limo de baja plasticidad con contenido
de arcilla y material organico), en un segundo estudio se encontr6 a los 2 m un suelo A-2-4
(0) (Suelos con materiales granulares que contienen ligante con caracteristicas de los grupos
A4 0 Ab5), alos 3m, unsuelo A-6 (1) (Suelos que estan compuestos por arcillas con moderada
o0 despreciable cantidad de material grueso) y a4 m un suelo A-2-6 (0) (Suelos con materiales
granulares que contienen ligante con caracteristicas de los grupos A6 o A7).

La resistencia admisible del suelo en el primer estudio a una profundidad de 2,00 m es de
1,70 kg/cm?, y en el segundo estudio se obtuvo el valor de 3,00 kg/cm? a los 2 m de
profundidad, de 3,00 kg/cm? a la profundidad de 3,00 m y de 2,50 kg/cm? a los 4,00 m de
profundidad.

Los resultados de los estudios de suelos (S.P.T.) se encuentran en el Anexo A.1.

El valor de capacidad portante a utilizar sera de 1.70 kg/cm? por ser el méas desfavorable.
3.3. Disefio arquitectonico

El disefio arquitectonico fue proporcionado por el directorio de la organizacion social
“Federacion Departamental del Movimiento Unico de Trabajadores Desocupados de Tarija”
(F.D.M.U.T.D.T.), el mismo que estéa de acuerdo a la necesidad del proyecto, ya que toma en
cuenta los aspectos funcionales, morfologicos y estéticos como se puede apreciar en los

planos ubicados en el Anexo A.14.
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3.4. Planteamiento estructural

El planteo estructural consiste en la disposicion y ubicacion de los distintos elementos
estructurales que seran ubicados en funcion del plano arquitectonico, tomando en cuenta el
criterio del estudiante de ingenieria, la luz a cubrir, aberturas de puertas y ventanas, los
salones amplios sin columnas interiores, tipo de cubierta que soportard, tipo de fundacion.
3.4.1. Estructura de cubierta

La cubierta tiene una pendiente del 45 %, por lo que se encuentra dentro del rango aconsejado
para cubiertas de teja colonial. Se tiene 3 tipos de cerchas en toda la cubierta.

3.4.2. Estructura de edificacion

Figura N°10: Estructura idealizada (Fuente: Elaboracion Propia)
La estructura es de Hormigdn Armado con losas alivianadas, tiene una planta baja y alta de
3,24 m de alto, y la planta cubierta con una altura de 2,20 m, las columnas fueron ubicadas y
espaciadas convenientemente para que trabajen continuamente con las vigas como se muestra
en los graficos del Anexo A.11.

3.4.3. Estructuras complementarias

Huella Final
. i Contrahuella %
© @@= )
Descanso }}
I | r
I L’T__
EEEEREEEEEEE el
. . ' Tramo Inicio

Figura N°11: Planta de Escalera (Fuente: Plano Arquitectonico F.D.M.U.T.D.T.)
Cuadro N°13: Partes de una Escalera (Fuente: Enciclopedia Del Constructor, Tomo 4)
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Como estructuras complementarias, tenemos la escalera que es de H°A?, esta se calcula como
una losa inclinada. Para nuestro caso, serdn de 2 tramos rectos con descansos intermedios,
dispuestas mediante 18 peldafios con una huella de 30 cm y una contrahuella de 18 cm.
3.4.4. Fundaciones

En cuanto a las fundaciones, estaran compuestas por zapatas aisladas, puesto que las cargas
provenientes de la estructura son moderadas por tratarse de una edificacion de dos plantas,
la cota de fundacion se adopté a un nivel de -2.00 m. Las zapatas aisladas son mas
econdmicas, puesto que el volumen de hormigdn a emplear es reducido en comparacion con

otros tipos de fundacion.

‘/. AVA
% 4§7
iyl

VAV A sy, ot

Figura N°13: Estructura idealizada Zapatas (Fuente: Elaboracidn Propia)

3.5. Analisis, calculo y disefio estructural
Una vez obtenido los planos arquitectonicos y el informe correspondiente del estudio de
suelos de la zona de proyecto, se procedio a la discretizacion del modelo estructural.
Dicho modelo estructural, esta compuesto por columnas de seccién cuadrada y vigas de
arriostramiento de seccion rectangular, las cuales forman pdrticos regulares, entre las luces
mayores se observa una de 6 m. Las zapatas llegan a los 2.00 m de profundidad, las cuales
estan dispuestas de una forma regular sobre la superficie del terreno.
3.5.1. Normasy Cddigos

= La Norma utilizada para el disefio estructural es, la Norma Boliviana del Hormigén

Armado CBH 87.

= El disefio de la cubierta se basa en el “Manual de disefio para maderas del grupo Andino”.
3.5.2. Materiales y Caracteristicas

= Para el disefio estructural de la cubierta se utilizo:

a) Madera del grupo B.

= Los materiales utilizados para el disefio estructural de hormigones son:
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a) Hormigon:

- Resistencia Caracteristica (a los 28 dias) fa: 210 kg/cm?

- Modulo de elasticidad: 210000 kg/cm?
b) Acero:

- Limite de fluencia fyc: 5000 kg/cm?

- Médulo de elasticidad: 2100000 kg/cm?

3.5.3. Estructura de sustentacion de cubierta

1°) Disefio de correas. -

a) Anélisis de cargas.
- Sobrecarga de uso. -
Sera de 100 kg/m? en acuerdo al Manual de disefio para maderas (Ref. N° 3).
- Carga muerta. -
Peso propio de cubierta. - En acuerdo al disefio arquitectonico (Anexo A.14.), la

cubierta serd de teja colonial, por tanto, se considerara las siguientes

caracteristicas:

Especificaciones de teja colonial.
Figura N°13: Especificaciones ~ Ancho:  24cm.

Ancho2: 18cm

Técnicas de Tejas

Alto: 50 cm
(Fuente: Incerpaz) — 27Kg
LongitUd util = 42 cm. 20 piezas por m*

Por consiguiente, la carga muerta sera:
P.P.(rejay = Wrejq - #Tejas por m* = 2,7kg - 20piezas por m?
P. P-(Te]'a) = 54-kg/m2

Peso propio correas. - Para el proyecto se definié el siguiente tipo de madera:

Tipo de madera = Grupo B
El peso unitario de este tipo de madera es:
Ymadera= 0,88 gr/cm? = 880 kg/m?* (Ref. N° 3)
Para el disefio de correas, se asumird una seccion de 2”’x3” (5 cm x 7,5 cm), que
es recomendada por los fabricantes (Incerpaz) de la cubierta a usar.
P.P.(correa) = Ymadera - @ * b = 880 kg/m? - 0,05m - 0,075m
P.P.correa) = 3,30 kg/m
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Carga de granizo. - Viene dada por la siguiente ecuacion (Ref. N° 9):
dg = qn " Ky Ky
Donde:  qg= carga de granizo (kg/cm2).
gn= Carga de nieve (kg/cm2) (Cuadro N°17, Anexo 8).

Kg= Factor de granizo= 2,5 para espesores de granizo entre 0 y 15 cm.

Ka=Coeficiente de acumulacion, que depende de la forma e
inclinacion de la cubierta (Adim.) (Cuadro N°18, Anexo 8).

qy, =90-2,5-0,8

qy = 180kg/cm2

Carga de viento. -

La ecuacion para determinar esta carga es:
P=Cd-q
Donde:

P= Es la presion o succion del viento perpendicular a la superficie de

célculo, cuyas unidades estan en (kg/m?)

Cd= Coeficiente que depende de la inclinacién de la cubierta y de la

direccion del viento, es adimensional.

= Presion dinamica, en funcion del viento (kg/m?), y es igual a:

g = 0,00483 - v?2

Donde: v= Velocidad del viento (km/hr)
Determinacion de la carga de viento:
Por “SENAMHI”, tenemos que la méaxima velocidad del viento en la zona es de:

Vmax= 44,92 nudos/hr = 83,18 km/hr
Asumiendo un coeficiente de seguridad de 10%, tenemos que:
Vmax= 83,18 - 1,1=91,50 km/hr
Presion dindmica de viento:
q = 0,00483 - v2 = 0,00483 - 91.502% = 40,44 kg /m?

Coeficientes por inclinacion. - Del disefio arquitectonico (Anexo A.14.) la
pendiente de las cubiertas es de 45% (24°13°40”) entonces, ingresando al Cuadro
N° 24 (Anexo A.8), tenemos:
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Figura N°14: Pendiente de Cercha (Fuente: Elaboracion Propia)
Cd (arlovento) = 0,45
Cd (sotavento) = -0,90
Finalmente, las cargas debido al viento son:
Carga de viento (Barlovento):
Py = 0,45 - 40,44 km/m? = 18,19 km/m?
Carga de viento (Sotavento):
Py = —0,90 - 40,44 km/m?* = —36,40 km/m?
Como la carga en sotavento es negativa (succién), y menor al peso de la cubierta

(teja=54 km/m? ), no se tomara en cuenta en el presente disefio.

b) Cargas actuantes para el disefio. I T a.e=180kgmd TTTTTTTTICL
Syt s.c.=100kgmd | 1y 14 L) 8
| \_-
. T b
Figura N°15: ot Niaoxoffx/‘(«& 5= J l,_
e \\ O‘\] ;1/‘/:6')‘\‘ - j 1
Cargas actuantes en la Cercha \\\ \ \gfﬁé\aew e
N X T aQ
(Fuente: Elaboracion Propia) \>‘ ﬂ* P 5
- ?'\G X %
08! /l/ l \?v \
l—F l Sald $ 3
N £ v “%)v
\ 7.2
C) Area de influencia para correas.
l L’=L-cosa
L 0 383m

L’=0,42-cos24,23°
0“7'“\
L’=0,383 m

Figura N°16: Separacién de Correas (Fuente: Elaboracion Propia)

d) Cargas lineales en correas.

- Cargaviva. -
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Sobrecarga de uso. -
S.C.= 100kg/m?-0,383m = 38,30kg/m
Carga de viento. -
C.V.(iento) = 18,19kg/m? - 0,42m = 7,64kg/m

Carga de granizo. -
qy = 180kg/m? - 0,383m = 68,94kg/m

- Carga muerta. -
Peso propio de teja. -
P.P.(rejay = 54kg/m? - 0,42m = 22,68kg/m

Peso propio correas. -

P.P.(correas) = 3,30kg/m

C.V. (viento)=7,64kg/m
Yry (I O 0 S I S A A A A/ ?‘W‘

qo=68,94kg/m l \

Ty LB B R - )

S

Tyy
P

'

Tyy

| A 1.1

Figura N°17: Cargas Actuantes en Correas (Fuente: Elaboracion Propia)
Donde:

Pr= Sumatoria de cargas verticales.

Pry= Componentes y sumatoria de cargas perpendiculares a la cubierta,

igual a: Pry=Pr-cosa.
Prx= Componentes de cargas paralelas a la cubierta, es igual a:
Pry=P1-sena+C.V. viento).
Entonces, tenemos:
Hipotesis | (Sin granizo)
Pr= 38,30+22,68+3,30=45,13 kg/m
Prx= 45,13-sen24,23°= 34,03 kg/m
Pry=45,13-c0s524,23°+7,64 = 48,80 kg/m
Hipatesis 11 (Con granizo)
Pr= 68,94+22,68+3,30=94,92 kg/m
P1x=94,92-sen24,23° = 38,96 kg/m
Pry=94,92-c0524,23°+7,64 = 94,20 kg/m
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Disefio de correas (Comprobacién).

Especificaciones técnicas de la madera Tipo “B”

Emin = 75000 kg/cm?

fm=150 kg/cm? fe(par.)=110 kg/cm?

fo(perp.)=28 kg/cm? fy=12kg/cm?

Eprom=100000 kg/cm?

f=105kg/cm?

Caracteristicas geométricas de seccion 2 x 3”

Comercial Real ;
Area IX ly Wx | Wy [ rx ry
Pulg. (cm) cm.
b h X y [cm2 | cm4d [cmd4 | cm3 | cm3 | cm | cm
2" (5) x 3"(7,5) |4,00 x 6,50(26,00| 91,54 34,67| 28,17 |17,33(1,88| 1,15

- Comprobacion a flexion. -

_Mx My . Mx=Pr-I*/8
fm=gytwx donde: My = P, - 12/8
Despejando L, tenemos:
8- fm 8- 150

Pry @_ 3896 , 9420

100> L=1,645m

- Comprobacion por deflexion. -
5

A= —
384

Donde:

wy twx 173312817

q-L*
E-I

A = Deflexion maxima sin cielo raso de yeso = L/250.

3, 384-E-1I

= |250-5-P;

Despejando L, tenemos:

Deflexion en “x”

(Y1)

Deflexidn en “‘y

100 - L, =6,683m

L _°|384-E-L _*(384-1-10°-9154
¥ [250-5-Pp, 250+ 5-9420
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, _°|384El, al3e4110°-3467
= = . - =
y= [250-5-P,, 250 -5 - 3896 y = O%70m

- Comprobacion por cortante. -

Donde:

m = Momento estatico = b'h?/8
V = Cortante a una distancia “h” del apoyo. Es igual a: V = Py - (g — h)

I )
3 —

Figura N°18: Ubicacion de la Cortante en Correas (Fuente: Elaboracion Propia)
Despejando L, tenemos:

L=2-<h+w)

PT'hZ

Cortante en “x”

L —2(n +8-12-Ix _, ( 5+8-12-91,54)
X ¥ Pry-h%) ’ 9420 - 6,52

L, =13,117m

(Y]

Cortante en “y

Ly=2-<hy+8'12'ly>= ( 8-12-34,67)
Py, - hZ 3896 - 42
L, = 8,040m
La longitud maés corta, cumplira con todas las comprobaciones, esta es: L=1,645 m
Finalmente, por facilidad constructiva tenemos:
LFina=1,60 m
2°) Disefio de cerchas. -

a) Anadlisis de cargas.
Las cargas actuantes en la cercha son aquellas que actuan en las correas, a
excepcion del peso propio de la mismay del cielo raso.

Peso propio de cercha. -
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b)

c)

Se lo obtiene por la siguiente ecuacion otorgada por “Manual de disefio para
maderas del Grupo Andino” (Ref. N°3) para determinar el mismo.
P.Porcha=24-S-L+12-S-12
Donde: S = Separacion entre cerchas (m). ; L= Luz de cercha (m).
P.Poorcna=24-S-L+12-S-1>=24-1,60-7,2+ 121,60 - 7,22
P.P.corcna = 1351,296 N = 135,30 kg

Este peso se aplica en la primera iteracion. Una vez obtenidas las dimensiones de
los elementos de la cercha se realiza nuevamente una comprobacion utilizando el

peso real de la cercha, siendo este:

CERCHA “A” y= 880 kg/m®

\9‘1/1‘53‘ Miembro Se(cr::1i)6n L (m)
d

Parcial

CERCHA "A" ;4& Barra a 0,05] 0,20 1,97 17,34
A AT

Barra b 0,05| 0,20 1,97 17,34
Barra c 0,05] 0,20 1,97 17,34
Barrad 0,05| 0,20 1,97 17,34
Barra e 0,05| 0,15 3,06 20,20
Barra f 0,05 0,15 1,80 11,88
Barrag 0,05 0,15 1,80 11,88
Barra h 0,05| 0,15 1,80 11,88
Barra i 0,05 0,15 1,80 11,88
Barraj 0,05| 0,15 0,63 4,16
Barra k 0,05| 0,10 1,70 7,48

Figura N°18: Barral | 0,05 0,15 1,40 9,24

. Barram | 0,05] 0,10 2,20 9,68
Caracteristicas Cercha “A” Barran | 0,05] 0,15 2,09] 13,79
Barrao | 0,05] 0,10 2,79 12,28

(Fuente: Elaboracion Propia) Total(kg)=| 200,17

El peso de la cercha se lo tomara distribuido a todo el largo de la cercha, por tanto:
P.P.coreng = 200,17/7,20 = P.P.corcha = 27,80 kg/m

Carga por cielo raso.

Segun el Manual de disefio del Grupo Andino (Ref. N°3), esta carga es de:
C.c.Raso = 30 kg/m?
Area de influencia para cerchas.
Es igual a la longitud de las correas, es decir:  L.g infiuencia = 1,60 m
Cargas lineales en Cercha.
- Cargaviva. -
Sobrecarga de uso. -
S.C.= 100kg/m?-1,60m = 160,00kg/m
Carga de viento. -
C.V.(@iento) = 18,19kg/m? - 1,60m = 29,10kg/m
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Carga de granizo. -
qg = 180,00kg/m2 +1,60m = 288,00kg/m

- Carga muerta. -
Peso propio de cubierta. -
P.P.(rejay = 54kg/m? - 1,60m = 86,40kg/m

Peso propio correas. -

Esta carga se asumird como distribuida a lo largo de la cercha y con una

profundidad igual a la unidad.
P.P.correas) = 3,30 kg/m?* - 1,6m = 5,28 kg /m

Peso propio cercha. -

P-P'(Ce‘rcha) = 27,80 kg/m
Carga por cielo raso. -
C-(C.Raso) = 30kg/m2 -1,6m = 48,00 kg/m

- Cargas actuantes en cercha. - UL 'gg-.zlsgpgr'(g/p-n“[” ,

&5*@‘ L ‘l

. o e ‘v.
Figura N°19: e, s %é,w,“% }[
S “e‘ag\’ L
9"‘ 57

%f‘“

Cargas Actuantes en Cerchas

(Fuente: Elaboracion Propia)

7,90
le¥3.gs.

3,24

7.2

et o |

PP Caa13,80kglm

Cuadro de cargas. -

Para cerchas tipo “A” y “B”.

Carga (kg/m) Proyeccién Horizontal Proyeccién Horizontal
(Ubicacién) Hipdtesis | (sin granizo) Hipotesis 11 (con granizo)
Cuerda Superior Angulo(a) | Carga (kg/m) | Angulo(a) | Cargan(kg/m)
g 288,00 0,00° 0,00 0,00° 288,00
P.P.(cercha) 13,90 0,00° 13,90 0,00° 13,90
S.C.(uso) 160,00 0,00° 160,00 0,00° 0,00
P.P.(reja) 86,40 24,23° 97,75 24,23° 97,75
P.P.(correas) 5,28 24,23° 5,79 24,23° 5,79
3= 277,44 = 307,69
Cuerda Inferior
P.P.(cercha) 13,90 0,00° 13,90 0,00° 13,90
C.(cRaso) 48,00 0,00° 48,00 0,00° 48,00
= 61,90 = 61,90
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d) Disefio de cerchas.

El disefio de las cerchas fue basado en el “Manual de disefio para maderas del

grupo Andino”. El anélisis y determinacion de las fuerzas internas mediante el

programa Robot Structural (Anexo A.2.), obteniéndose los siguientes resultados.
- Cercha “A”.

- Nominacién de barras.

CERCHA "A"

SN

[
o
> 1—1 m/—rs%~’—7—r—'—

§
B—TEE—0)
i 18 o

Figura N°20: NomlnaC|on de Cerchas (Fuente: Elaboracién Propia)
Fuerzas internas Cercha Tipo “A”.

CERCHA "A" i OERCEATAY 337,60
NORMALES (Kg) CORTANTES (Kg)
-1249,53 ”

337,60
-396,04|
-1670,02]

2337,50
-1324,84

1028,13
3398,53 053,55 | [7542

121,8 337,60
2953.38 1989.00 100002 \| Ces01

CERCHA "A"
MOMENTOS (kg-m)

Figura N°21: Fuerzas Internas en Cerchas (Fuente: Elaboracion Propia)

Especificaciones técnicas de madera Tipo “B”

Emin = 75000 kg/cmz Eprom:].OOOOO kg/Cm2
fm=150 kg/cm? fe(par)=110 kg/cm?
fc(perp_)=28 kg/cm2 f\/:lz kglcm2

f=105 kg/cm?

Disefio de elementos solicitados por flexocompresion.

El elemento mas solicitado es el “a”. Para los demas tramos “b”, “c” Y “d”, se
aplicara la misma seccion definida que para elemento “a”, entonces tenemos:

N = 3398,53 kg V = 337,60 kg
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M = 166,56 kg-

Seccion elegida.

m

L=197m

Seccion comercial 2” x 8” (5 x 20 cm).

Dimension Real |
Area IX ly Wx Wy rx ry
cm.
b (X) h(y) | cm? cm? cm* [ ecm® [ ecm® | cm | cm
400 x 19,00 [ 76,00 |2286,33|101,33|240,67 |50,67| 5,48 |1,15

Longitud efectiva.

Se elige un coeficiente K=1 (cuadro N° 15), por considerarse el elemento como

simplemente apoyado en ambos extremos, entonces:
Lep=K-L=1-197 > Ly =1,97m

Clasificacion del elemento.

E .
Ck = /0,4935- ?‘"z\/0,4935-
C

75000
110 - Ck = 18,34
d=h=19cm
g ber L97°100 0 037
d 19 ’
1 <10 - Corta
Si 10 < A < Ck - Intermedia

Ck <A1<50 - Larga

Como A =10,37; nuestro elemento se clasifica como “intermedio”.

Normal admisible en funcion a la esbeltez.

Para un elemento “intermedio”, tenemos:

Nogm =fc-b-h

-(1—%-(%)3=110-19-4-<1—%-(

Carga critica de Euler.

_@?-E-1 _m* 75000 -2286,33

Noam = 7909,93 kg

T (1,97 - 100)2
Factor de magnificacion del momento.
o - 1 1
m = N 3398,53
1-15'5— 1-15'7360813

13,21)4
18,34

- N, = 43608,13 kg

-k, =1,1324
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= Comprobacion por flexocompresion.

N k- |M| 3398,56 1,1324-|16656|
+ <1- +
Noam W fm 7609,93 ' 240,67 - 150

0,969<1 jCumple!

= Comprobacion a deflexion.

Para estructuras con cielo raso de yeso, tenemos:

197

Baam= 350 = 300

- Agam= 0,657 cm

Entonces:
Ae 5 q-L* 5 3,08-(1,97.100)*
384 E-I 384 75000 -2286,33
A=0,352cm < Aygm= 0,657 cm Cumple!

- A=0,352cm

= Comprobacion por corte.

b-h? 4-192 3
m= = —>m=180,50cm
8 8
(% (L - h)> ‘m (331(79'760 (197 — 19)) 180,50
fo= i = 4228633 > fo=6.021kg

fr=6,021kg < Fv=12kg jCumple!
= Seccion definitiva comercial, 2” x 8” (5 x 20 cm)
Para el volado de la cercha, el momento es menor al momento en el tramo “a”:
Myotado = 98,46 Kg - m < Mirqmo "a» = 166,56 Kg - m
Por lo que se aplicara la seccion anterior para el volado, 2” x 8” (5 x 20 cm)

Disefio de elementos solicitados por flexotraccion.

Se elige el elemento mas solicitado de la cercha, siendo el elemento “i”, entonces:
N = 2960,65 kg M = 28,35 kg'm L=180m
= Seccion elegida.

Seccidon comercial 2” x 67 (5x15cm).

Dimension Real (cm.) | Area Ix ly Wx | Wy | rx ry
b (x) h) [ em? | em* | ecm* | em® | ecm® | cm | cm

400 x 14,00 |56,00 (914,67 | 74,67 | 130,67 |37,33| 4,04 | 1,15

= Comprobacion de seccidn por flexotraccion.
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N

M

2960.65

2835

<1 <1
fob h W, 71054 14 130,67 150
0,648 < 1

= Comprobacion a deflexion.

i Cumple!

Para estructuras con cielo raso de yeso, tenemos:

A L 180
adm™ 300 " 300
Entonces:
A 5 g-L* 5 0619-180*

384 E-I 384 75000 914,67
A= 0,123 cm < Ayg;= 0,600 cm

- Agam= 0,600 cm

- A=0,123 cm

= Seccion definitiva comercial, 2” x 6” (5 x 15 cm)

Disefio de elementos solicitados por compresion.

i Cumple!

Se elige el elemento més solicitado de la cercha, siendo el elemento “m”, entonces:
N =1670,02 kg

= Seccion elegida.

L=3,02m

Seccidon comercial 2” x 6”7 (5x15¢cm).

Dimension Real (cm.) | Area Ix ly Wx | Wy | rx ry
b (X) h(y) [ cm2 [ cm4 cmé cm3 | cm3 [ cm [ cm
400 x 14,00 | 56,00 | 914,67 | 74,67 | 130,67 [37,33| 4,04 | 1,15

= Longitud efectiva.

Se elige un coeficiente K=1 (cuadro N° 15), por considerarse el elemento como

simplemente apoyado en ambos extremos, entonces:
Ly =K-L=1-302-L,;=3,02m

= (Clasificacion del elemento.

in _

E, 75000
Ck = [0,4935- = 0,4935-—— — Ck = 18,34
c

110
d=h=14cm
gz ber (302100 o 01571
d 14 ’
A <10 - Corta
Si: 10 < 1 < Ck —» Intermedia

Ck < A1<50 - Larga
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Como A =21,571; nuestro elemento se clasifica como “largo”.

= Normal admisible en funcién a la esbeltez.

Para un elemento “largo”, tenemos:

Nogm = 0,329 - (

E-b-
Nggm = 0,329 ( e
75000 - 4 - 14)
21,5712

)

Ngam = 2969, 65 kg

Naam = 2969,65 kg > N = 1670,02 kg ; Cumple!

= Seccion definitiva comercial, 2” x 6” (5 x 15 cm)

Disefio de elementos solicitados por traccién.

Se elige el elemento mas solicitado de la cercha, siendo el elemento

€699

n”, entonces:

N =1028,13 kg ; L=2,43m
= Seccion elegida.
Seccidén comercial 2”7 x 47
Dimension Real (cm.) | Area | Ix ly Wx Wy rx ry
b (X) h(y) | cm2 | cm4d cmé cm3 cm3 cm cm
4,00 X 9,00 |36,00|243,00| 48,00 | 54,00 | 24,00 | 2,60 | 1,15
= Comprobacioén por axial.
Para este elemento, tenemos:
A = (ﬂ) - (—1028'13)A . = 9,792 cm?
crit ft 105 crit i
At =9,792cm?> < A=b-h=4-9=36 cm?* ;Cumple!

=  Seccion definitiva comercial, 2” x 4” (5 x 10 cm).

Cuadro resumen fina de dimensiones de elementos de la cercha “A”

CERCHA “A”

MIEMBRO DIMENCIONES MIEMBRO DIMENCIONES
BARRA a 27 x8 BARRA i 27 x6”
BARRA b 27 x8 BARRAj 27 x4
BARRA ¢ 27 x8” BARRA k 27 x6”
BARRA d 27 x8” BARRA | 27 x4
BARRA e 27 x6” BARRA m 27’ x6”
BARRA f 27 x6” BARRA N 27 x4
BARRA g 27 x6” BARRA 0 27 x6”
BARRA h 2’ x6” Voladizo 2 x8”

El resumen de dimensiones de la cercha “B” y “C”, se encuentra en Anexo A2,

Uniones (Determinacion del Nimero de Pernos).
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Se determinacion el nimero de pernos en la cercha “A”, nudo “1”, utilizando las

fuerzas internas mostradas anteriormente y utilizando la ecuacién de Hankinson.

Determinacion del nimero de pernos (Nudo “17). \%/5‘
CERCHA "A" g

Figura N°20:
Numeracion de Cerchas

(Fuente: Elaboracion Propia)

El nimero de pernos se debe calcular para cada barra que llega al nudo, entonces:

Nudo “1”, Barra “a”.

Con la base de la barra, grupo de la madera y el didmetro asumido del perno a usar

en la union, se obtiene los valores de “P” y “Q”, de tabla (cuadro N° 15), que son:

Didmetro “d” asumido = 1,27 cm = 1/2” ; P =653 kg
Base de barra “1” =5 cm : Q=195kg
Grupo de madera = “B” ; o=24,23°

Aplicando la ecuacion de Hankinson se obtiene la carga admisible, siendo:
N P-Q _ 653 - 195
adm = p.sen2q + Q - cos?a 653 - sen?24,23° + 195 - cos224,23°
Nagm = 467,90 kg
El nimero de pernos resulta de dividir la fuerza axial de la barra y la carga admisible.

N 339853
Nggm 467,90

#Pernos = = 7,263 > #Pernos = 8

Nudo “1”, Barra “g”.

31
1

La determinacion del nimero de pernos para la barra “i”, se la realizd con los

mismos procedimientos anteriores, obteniendo lo siguientes resultados:
Ngim = 653,00 kg ; #Pernos =5

El disefio completo de la cercha “A”, “B” y “C”, ademas de la determinacién
de las uniones se encuentran desarrolladas en el Anexo A.2.

3.5.4. Estructura de sustentacion de la edificacion

3.5.4.1. Comprobacion de losas alivianada

Para la comprobacion de la losa alivianada se eligio el pafio ubicado entre las columnas C1,

C2, C11y C12, de la planta niumero tres (viga planta baja).
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Pértico 10

a) Propiedades de la vigueta en tiempo cero (t=0)

Area| A (cm?) =|80,50
Brazo mecanico inferior Yi(cm) =|4,95
Brazo mecénico superior Ys (cm) =|7,05
Inercia x|  Ixc (cm*) =]1132,30
Resistencia caracteristica del H° | fc (kg/cm?)= | 350,00
Resistencia caracteristica del H° en fase intermedia 80 % | f'c (kg/cm?)=|280,00
Luz de la vigueta L (cm) =|40,00

Momento debido al peso propio \ Mo = 5796 kg-cm
b) Calculo fuerza de pretensado
| fou (kg/cm?)=]18000 | | fus (kglem?)=] 14400 |
Donde: fou= Resistencia Gltima del acero.

fs=Esfuerzo de tension del acero permitido (de trabajo), que se
recomienda, debe ser igual o menor 0,8 fyu.

Considerando una pérdida de 10 %, tenemos:

Fp = fps'Aps (©4)0.9= 1628,60 kg 3 barras F,= 4885,80 kg
Fp = fos Aps (P5) '0.9= 2544,69 kg 1 barras Fp= 2544,69 kg
Donde: Fp= Fuerza de Pretensado.

c) Calculo del Mo, verificando esfuerzo de traccion

{ (Fp(¢4) Fp(¢5>] [ Fp-e-YsJ [MO-YJ ( F, (#4) Fp~e-YSﬂ
flo=|- + + - S+ - - <f.,
ASS ASS ISS ISS &S ISS

f1.0= -36,41 kg/cm?
fri= 13,39 kg/cm?
Donde: f1.0= Esfuerzo en la fibra mas traccionada en el instante cero.

fri=Esfuerzo a tension admisible del hormigdn inmediatamente

después de la transferencia de la fuerza de pretensado, es igual a:

f_, =08-f'c
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| fi0 | < | fu | Cumple |

d) Caélculo del Mo, verificando esfuerzo de compresion

{ (FP(¢4) Fp(¢5)j ( Fp'e'Yij (MO-Y-J [ Fp(¢4) Fp-e-Yi j}
foo=|- + + - L+ - - <-f_,
ASS Ass ISS ISS Ass Iss

fo.0= -170,08 | kg/cm?
fei= -168,00 | kg/cm?
Donde: f2.0= Esfuerzo en la fibra mas comprimida en el instante cero.

fei=Esfuerzo a compresion admisible del hormigén inmediatamente

después de la transferencia de la fuerza de pretensado, es igual a:
f.,=-06-f'c

| fo0 | < | fei | Cumple |

e) Propiedades de la vigueta compuesta en t = oo

EJE NEUTRO

Figura N°24:

Seccion Transversal de vigueta

11,46
13 .46

(Fuente: Elaboracion Propia)

Area| A (cm?) = 385,5
Brazo mecanico inferior | Y;(cm) = 13,46
Brazo mecanico superior | Ys(cm) = 6,54
Inercia x| Ik (cm*) = | 117875
Resistencia caracteristica del H° | f; (kg/cm?)= 350
Resistencia caracteristica del H° en fase final 100% | f'c (kg/cm?)= 350
Luz de lavigueta| L (cm)= 480,00
Altura capa compresion|  h¢ (cm) = 5
- Ancho efectivo de la losa.
1.b(cm) = 120 b=1h./4
2.b(cm) = 84 b =2-8ht + bw
Donde:

bw= Espesor del alma de la vigueta = 4cm.
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Como la distancia entre ejes de las viguetas es de 50 cm, y dado que jamas el
valor del ancho efectivo debe superar esta distancia, seré ese el valor asumido.

[ bem= | 50 |
- Homogenizacion de la seccion.

f'cl
f'e

Donde: b= Ancho efectivo de la seccion homogenizada.

btr:b' _)btr:38,73

f’a=Resistencia caracteristica del hormigon de la losa.
f’c= Resistencia caracteristica del hormigén de la vigueta.
f) Calculo de la fuerza de pretensado en tiempo infinito

Tomando el 20% por pérdidas

Fp=fp'Aps(9®4)0.8=| 1447,65 |kg 3barras Fp=| 4342,94 | kg
Fp = fps'Aps(®5)-0.8= 2261,95 kg 1 barras Fp=| 2261,95 |kg

9) Célculo del M+ verificando esfuerzo de compresion

{ (Fp(¢4) Fp(¢5)J [ Fp-e-YS] (MT.YJ [ F,(¢4) Fp-e-YSH
f. = + + - S+ - - >f
ASS 'ASS ISS ISS 'ASS ISS

f10= 16.65-0.0005548-Mt kg
fc-s = 210 kg
Donde:

f1.= Esfuerzo en la fibra mas comprimida en el instante cero.
fes= Esfuerzo admisible a compresion para las cargas de servicio total
después de ocurridas todas las pérdidas, es igual a:

fc-s = 0.6f'¢

Sabiendo que: f1o | > | fos
Reemplazando valores y despejando el Mr:
Mr <[ 348503,97 |kg'cm

h) Caélculo del M verificando esfuerzo de traccion

‘ :{_(Fp(m) . Fp(¢5)J+(Z F,-eY, J_(MT Y, j{_ F,(44) F,-e, H <1
ASS ASS ISS ISS ASS ISS

fo=  |-104.61 + 0.0009218-M7
frs = 29,93  kglcm?

f2-.= Esfuerzo en la fibra mas comprimida en el instante cero.
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frs= Esfuerzo admisible a tension para las cargas de servicio totales después

de todas las pérdidas, es igual a:

f. =16-,f'cC

f2-oo ‘ < ‘ ft-s
Reemplazando valores y despejando el Mt:
Mr <| 145953,5691 | kg em

Que sera nuestro limite por ser el menor.

Sabiendo que:

i) Célculo del momento total actuante en la vigueta
QT = Quivat+ Qmuerta + Qceramica + Quigueta
Donde:
Quiva= 300 kg'm? = Carga viva, esta en funcion al uso de la estructura.
Qmuerta= 93,75 kg-m = Carga muerta, peso propio de losa.
Qceramica= 50 kg'm? = Carga muerta, peso de piso e instalaciones.

Quigueta= 20,13 kg'm = Carga muerta, peso propio de la vigueta.

QT = 217,255  |kg/m
QTd = 3,48 kg/cm
MT real = 100111,104 kg:cm
El M+ calculado se encuentra dentro de los rangos fijados ya que:
100111,104 < 145953,57 CUMPLE
MT real Mt
J) Verificando la flecha
Aps + Aps < E
Donde: E oo 2
Aps= Deflexidn debido a las cargas de servicio, que es igual a: Aps = 8pISE—I
“hep s
S : 5.q-L°
App = Deflexion debido a la fuerza de pretensado, que es igual a: 0= 38—
4-E -1
Reemplazando, tenemos: ® s
Aps = -0,58 cm
App= 0,88 cm
Sumando, tenemos:
| Apst+Ap=[088058 [= | 030 |em |

Determinando la deflexion méxima permitida, tenemos:
| L/500= | 0,96

fem |
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Donde: L= Luz o longitud de célculo de la vigueta.
Comprobando, tenemos:

0,30 < 0,96
Aps + App L/500
Los limites de los esfuerzos admisibles para el hormigon pre-esforzado sometido a flexion

CUMPLE

(ft-1, fc-i, ft-s y fc-s), se encuentran en el anexo “A.8.”, cuadro N° 27.

3.5.4.2. Disefio de Vigas

El dimensionamiento de las vigas se lo realizé en el programa Cypecad para obtener las
maximas solicitaciones (Evolventes); a continuacion, se realiza el disefio y la verificacion
manual de la viga ubicada entre las columnas C11 y C12.

Las Envolventes de la viga son las siguientes.
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Figura N°25: Envolventes (Fuente: Elaboracion Propia)
a) Calculo de la armadura longitudinal positiva
El momento maximo de disefio positivo en la viga es:
Md = 2,99 Tn-m = 299000 kg - cm

Datos iniciales:

b, =020m =20cm

d=h—-—d,=30—4=26cm

fea = for/1,5 = 210/1,5 = 140 kg/cm?

fya = fyk/1,15 = 5000/1,15 = 4347,83 kg /cm?
Momento reducido de calculo:

Mg 299000
Ha =y " qz- £, = 20- 262 - 140,00

=0,1160
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b)

Haim = 0,316 — Paraacero f, = 5000 kg/cm? de Tabla N° 12 Anexo A8
Ua < Ugum — 0,1160 < 0,316

Con u4 entramos en la Tabla N° 13 Anexo A8 para obtener la Cuantia mecéanica

(ws), siendo la siguiente: ws = 0,1769

Con la Cuantia mecanica se determina el area de acero, que es:

A =w,by-d-L 2017692026 2200 _ ) 96 em?
s W w0 434783  “70 M

Con la Cuantia mecénica minima obtenida del Tabla N° 14 Anexo A8., se
determina el area de acero minima, que es:
Wemim = 0,0028 — Cuantia mecanica minima
Ag mim = Ws min * by - d = 0,0028 - 20 - 26 = 1,46 cm?
Adoptamos la armadura mayor entre la minimay la calculada, siendo la siguiente:
A, = 2,96 cm?
Célculo de la armadura longitudinal negativa
En Columna N° 11 y Columna N°12
La determinacion del acero en este punto, se la realizé siguiendo los mismos

procedimientos del punto anterior, obteniendo los siguientes resultados:

- Armadura necesaria: Ag; = 2,71 cm? Ag1, = 4,78cm?
- Armadura minima:  Ag pmi11,46 cm? Agmin12 = 1,46 cm?
- Armadura definida: Az = 2,71 cm? Ag1p = 4,78cm?

Calculo de la armadura transversal

En sector de columna N°11

En cortante maximo de disefio en la viga es:
Vy;=391Tn = 3910 kg

foa =05 /foqa = 0,5-,/140,00 = 5,92 kg/cm?
Vou = foa " b+d =592-20-26 = 3076,36 kg
Como: Vy>V, — 3910,00>3076,36
Necesita armadura transversal,
Vyu=030"f.q-b-d=030-140,00-20"26 = 21840,00 kg
Voo <Vy< V,, » 307636 < 3910,00 < 21840,00
Viy = V4 — Vo = 3500,00 — 3076,36 = 423,64 kg
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Vo - t 423,64 - 100

Ay = = = 0,42 cm?
$T090-d-f,q 0,90-26-4347,83 em”/m
Calculando ASmin.
Amin = 0,02 by - -2 = 0,02-20-100 - 299 _ 1 59 2
smin — Y% w fyd — Y, 4347,83 =1, cm /m

Armadura transversal final para dos piernas es:
Ay = Ag + Agmin = 0,42 + 1,29 » Ag; = 1,70 cm?/m
Segun articulo 8.2.3.3 de la CBH-87, la separacion maxima en estribos sera:

st <30cm
5¢ <085:d=085-26=221cm
5 <3:b=3-20=60cm

De lo anterior, se obtiene que: s; = 22 cm.
El diametro minimo de la armadura transversal segin CBH-87 sera de 6mm.

m-0.6° 100 2 — 2 57 em?
2 >2 =2.57cm*/m

Como la armadura minima por norma “Asn” €5 mayor a la necesaria “As2”, la

Agn = Agparraemm - #barras - #piernas =

armadura transversal a usar para una pierna sera:
Ay 2,57
2 2

Ay = =1,29 cm?*/m

En sector de columna N°12

El calculo es el mismo realizado en el punto anterior, obteniendo:
Armadura necesaria calculada:
As = 3,29 cm?/m
Armadura minima:
Agmin = 1,29 cm? /m
Armadura para una pierna sera:

A —@—3’29—164cm2/m
stT2 7 2 T

Determinacién de la longitud de aplicacion de As::
V. = 3076,36 kg

Vcu, es el limite de aplicacion de Asi, entonces:
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Como la cortante experimenta un salto a los 1,25 m de la columna 12, y como la cortante en
ese punto es de 4530,00 kg, superior a VVcu que es de 3076,36 kg, la armadura Asi, se aplicara
lo largo de toda esa longitud (1,25 m).

Resumen de acero:

. ., |Armadura Long. Armadura Long. Armadura Trans.
Descripcion — - — .
Positiva Negativa Posicion Unid.
Posicién Central Sector P11 | Sector P12| 0-325(cm) |325-450 (cm)
A (calculada) 2,96 2,71 4,78 2,57 3,29[cm’
D6 5 6,67|pza
D10 1 1 2 pza
D12 2 2 3 pza
D16 pza
Separacion 20 15[cm’
As(asumida) 3,05 3,05 4,96 2,83 3,77|cm?
3.5.4.3. Disefio de Columnas

1°) Geometriay esfuerzos presentes en la columna:

La columna que se eligié para la comprobacion es: C12

COTA: 3.54-6,78 COTA: 0.30 - 3.54
b (cm) 30 b (cm) 30

h (cm) 30 h (cm) 30

Na (kQ) 20960 Na (kg) 53500

Mxd (kg-m) 1010 Mxd (kg-m) 1330

Myq (kg-m) 3890 Myq (kg-m) 3240

L (m) 3,24 L (m) 3,24

a) Calculo de la esbeltez geometrica - comprobacion al pandeo:

El esquema de la columna es el siguiente:
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b) Calculo de la longitud de pandeo:

Para las vigas de 20x30 se tiene:

Ix (cm4)= 45000
ly (cm4)= 20000

Para las vigas de 20x40 se tiene:

Ix (cm4)= 106667
ly (cm4)= 26667

Para las vigas de 25x55 se tiene:

Ix (cm4)= 346615
ly (cm4)= 71615

Para las columnas de 30x30 se tiene:

Ix (cm4)= 67500

ly (cm4)= 67500
Lvl (cm)= 360
Lv2 (cm)= 480
Lv3 (cm)= 240
Lv4 (cm)= 600
H1 (cm)= 324
H2 (cm)= 324

Figura N°27: Esquema de Columna (Elaboracion Propia)

Se calculara el coeficiente K con los valores de Y:

» (%) colum.
Y=
E-IN .
% (3 vigas
Con ayuda del esquema representado anteriormente se tiene:
En A: En B: EnC:

Y«=| 0,29 ¥«x=[ 0,20 Y«=[ 0,09
Yy=] 0,556 ¥y=] 0,19 Yy=[ 0,16

Entrando a la grafica del Cuadro N° 10 Anexo A.8, con los valores obtenidos de

¥x y Wy se obtiene los valores de K:

Tramo A-B: Tramo B-C:
Kx = 1,08 Kx = 1,05
Ky = 1,11 Ky = 1,06
Se tomara el mayor valor de K en ambos tramos respectivamente:
| K= | 111 ] | K= | 106 |

Longitud de pandeo:
La longitud de pandeo se calcula con:
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Planta Baja:
lo=L-K=324-1,11=3,60m =360 cm
Planta Alta:
lo=L-K=324-106=343m =343 cm
d) Calculo esbeltez geométrica:

lo
Ag:ﬁ

Donde: h = Es ladimension de la columna en la direccion que se desea comprobar.

Planta Baja:

Mg, =2=20=1200 ; g, =2=22=1200
Planta Alta:

Mgy =2=22=1143 ;g =2=22=1143

En ambos casos la esbeltez geométrica es mayor a 10, por lo tanto, se presenta
excentricidad de primer orden.

e) Excentricidad de primer orden (Planta Baja):
Para una columna de 30 cm x 30 cm, tenemos:

Mg 1330-100 Mg, 3240100
ox =y T 753500 N, 53500

Del resultado anterior se debe escoger el mayor.

=6,06cm

=249cm ; eoy =

ey, =606 cm

f) Excentricidad ficticia:

-4

fyd) h+20-e, [2
3500/ h+10-¢e, h

_( 4347,83) 30 + 20 - 6,06 3602
¢a = 3500 / 30+ 106,06 30

g) Excentricidad total:

ea=(3+

107* > e, =3,05cm

La excentricidad total es:—» er = eg + e, = 6,06+ 3,05 =9,11 cm
h) Excentricidad de primer orden (Planta Alta):
Para una columna de 30 cm x 30 cm, tenemos:

Mg 1010100 Mg, 3890100
ox =y T 720960 N, 20960

Del resultado anterior se debe escoger el mayor:— ey, = 18,56 cm

= 18,56 cm

=482cm ; ey =
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i)

)

Excentricidad ficticia:

fyd) h+20-e, I3

= —-.1 —4
%a (3+3500 0

"h+10-¢, h
_ 4347,83\ 30+ 20-18,56 3432
Ca ( 3500 )'30+10-18,56' 30
Excentricidad total:
La excentricidad total es: er = ey +e, =18,56+ 3,10 - er = 21,66 cm

107*>e, =3,10cm

2°) Refuerzo longitudinal (Planta Baja):

b)

d)

Cotas: 0.00 - 3.60

Excentricidad total: |  eotal = 7,80 cm
Esfuerzo normal de céalculo mayorado Ng = 53370 | kg
Momentos flectores de calculo direccion X|  Myg = 110000 |kg-cm
Momentos flectores de célculo direcciony| Myqg = 266000 |kg-cm
Canto paralelo al eje x hx = 30 cm
Canto paralelo al eje y hy = 30 cm
Resistencia calculo del hormigén fed = 140,00 |kg/cm2
Resistencia calculo del acero fyg = 4347.83 |kg/cm2
Axil reducido
Ny 53500 — 0.425
"“hb-f, 30-30 140,00
Momento reducido alrededor del eje X

Ng-er  53500-9,11

M = 2 £~ 30-302- 140,00 1%
Momento reducido alrededor del eje Y
N, -er 33500-9,11
Wy =3 b2 £, 3030214000 1%
- Momento reducido mayor. ; Momento reducido menor.
uy =0,129 ; u; =0,129

Cuantia mecanica
Se obtiene de abacos del Cuadro N°11 Anexo A8, ingresando con el valor del
momento reducido (p), y del axil reducido (v), entonces tenemos:

Parav=04 - w=034 ; Parav=06 - w=041
Entonces, interpolando para v=0,425, tenemos: = w = 0,3486

Armadura de Acero total
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4 _ @ bohfe 034863030 140,00
S fya 4347,83

= 10,10 cm?

f) Armadura minima.
Agmin = 0,008 - h, - b, = 0,008 3030 = 7,2cm?
g) Armadura elegida. A; = 10,10 cm?
h) Disposicion de armadura. A = 4016 + 2012 = 10,30 cm?
3% Refuerzo longitudinal (Planta Alta):
El procedimiento de calculo para determinar la armadura de refuerzo siguié el mismo

procedimiento del punto anterior, obteniendo los siguientes resultados:

Armadura minima: Agmin = 7,2cm?
Armadura elegida: Ag = 9,96 cm?
Disposicion de armadura: A; = 4016 + 2012 = 10,30 cm?

4% Refuerzo transversal (Planta Baja y Alta):
(DASTTCITLS. = 25% ' @AsLong_ = 0,25 ' 16 = 4mm
DAsrransmin. = 6mm = QAsrranselegida = 6mm

Separacion (s), debe comprobar que:

< 0,85-d _ 0,85-28 23,8cm
5= 30 cm =1 30cm ( 30cm
15 Brong. 15-1,2 18 cm

Por facilidad constructiva, se tomara el siguiente espaciamiento: s = 15 cm
3.5.5. Estructuras complementarias
1°) Geometria de la Grada:

02 L2=11 | L1=2,4 . ELEVACION
PLANTA

1,44

E1=11
H2=

+

E2=1,1
=1,62

H1

02 11| L3=2,1

Figura N°28: Dimensiones de Escalera - Grada (Fuente: Elaboracion Propia)
Datos Generales:
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L1 (m)=| 2,4 |Longitud horizontal rampa | ch (m)=| 0,18 |Contra huella
L2 (m)=| 1,1 |Longitud descanso H1 (m)=| 1,62 |Altura media a salvar
E1=E2 (m)=| 1,1 | Ancho de rampa H2 (m)=| 1,44 | Altura media a salvar
B (m)=| 5,7 | Ancho total de descanso =| 9 | Ndmero de peldafios
t (m)=1 0,12 | Espesor de losa YHeAT= .
2500 | Peso especifico H°A°
h(m)=| 0.3 |Huella (kg/m3) pecttl
2°) Analisis de cargas (Tramo A-B)
a) Carga muerta
- En Rampa.
= Carga de Peldafios:
hoch N 930018 1.2 2500 = 253,125 K
— . —_ o0 = —_ - =

= Carga de Rampa:
gr=1t"1"Yyeye =0,12-1-2500 - gg =300 Kg/m
= Sobre Carga de pisos y accesorios:

= Carga en Rampa Total:

9rT. = qp + qg + qrs. = 235,125+ 300 + 50 » gy = 585,125 Kg/m

- En Descanso

= Carga de Descanso:
gp =t 1 Yyose =0,12-1-2500 - gp = 300 Kg/m

= Sobre Carga de pisos Yy accesorios:

= Carga en Descanso Total:

9gsr. = 50Kg/m

9sr =50Kg/m

Ipr. = qp + qrs. =300+ 50 » gpr = 350,00 Kg/m
b) Sobre Carga de Uso

- Lasobre carga de uso:

- Carga en Baranda:

- Sobre Carga Total.

Figura N°29:

Cargas en Grada

gsc. = 300,00 Kg/m
qg. = 200,00 Kg/m

qr. = qsc. + qg. = 300 + 200 —» qr. = 500 Kg/m

c) Pdrtico idealizado y cargado

HH.?E’P!‘S.”.“ ]”nvnnq,?ppf(.g./q‘ nnnni
719..?.‘:’.0.'(9.".“n veeeee90TO85,125Ka/M 140444
Descanso W
i
‘\Rampa
o
Q ©
\\ .
11 24 O\

(Fuente: Elaboracion Propia)

2.~

.
N
N
-
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d) Anadlisis del Portico idealizado
El analisis del portico se hizo en el programa Robot dando estos resultados:
CORTANTES MOMENTOS

577,78Kg/m

51.99Kg C

120,71Kg/m

883,01Kg  1020,63Kg
1583,61Kg

\935.89Kg/m

1814,92Kg/m

Figura N°30: Fuerzas Internas en Escalera (Fuente: Elaboracion Propia)
3% Calculo de la armadura longitudinal positiva
a) TRAMO A-B
El momento méaximo de disefio positivo en la viga es:
Md=M-1,6-100 = 1814,92-1,6 - 100 - Md = 290387,20 kg - cm/m
Datos iniciales:
b, =1,0m =100cm
d=h—-d,=12-25=95cm
fea = for/1,5 = 210/1,5 = 140,00 kg /cm?
fya = fyx/1,15 = 5000/1,15 = 4347,83 kg /cm?
Momento reducido de célculo:

Mg 29038720
" b,-d?-f.; 100-9,52-140,00

Kam = 0,316 — Para acero f, = 5000 kg/cm?ug < pgm = 0,2298 < 0,316

Ha = 00,2298

Con u, entramos a la Tabla N°13, y obtenemos la cuantia mecanica: wy, = 0,2758
Con la Cuantia mecéanica se determina el area de acero, que es:

A.=w. by, d de—02758 100-9,5 149,00 = 8,44 cm?
S_WS w fyd_ ) ) 4347'83_ ) cm

Con la Cuantia mecanica minima obtenida de la Tabla N°14 Anexo A.8 se
determina el area de acero minima, que €s: = W, = 0,0018

Ag min = Wsmim * by -d = 0,0018+-100- 9,5 = 1,71 cm?/m
Adoptamos la armadura mayor entre la minima y la calculada, siendo esta:

A = 8,44 cm?
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Disposicion de barras:

A )
#tbarras = AS(Z)510 = 0.79 = 10,66 = 11 barras
Espaciamiento:
100 100

€= #barras —1 11—1 10,00 cm

Armadura a utilizar:
A; = 012_¢/12,5 = 9.05 cm?/m
4°) Calculo de la armadura longitudinal negativa en los puntos “A” y “B”
El procedimiento de célculo para determinar la armadura en los puntos A y B siguid
el mismo procedimiento del punto anterior, obteniendo los siguientes resultados:
Armadura minima:
Agmina = 1,71 cm? /m ; Agming = 1,71 cm?/m
Armadura necesaria:
Aga = 3,94 cm?/m ; Agg = 2,37 cm?/m
Armadura a utilizar:
Agy = 08.¢/12,5 =4,02 cm?/m ; Agg = $8_¢/25 = 2,51 cm?/m
Por constructibidad y seguridad, se adoptara en todo el tramo la mayor armadura de las
obtenidas entre los puntos “A” y “B”, siendo esta:
A, = 08.¢/12,5 = 4,02 cm?/m
5° Armadura de distribucién superior e inferior
Se adoptard como armadura de distribucion la minima, por lo tanto, se tiene la
siguiente disposicion: Aggiseribucion = 2.37 cm?/m

Disposicién de barras:

#barras = 4s = ﬁ =4.71 = 5 barras
As®8 0,503
Espaciamiento:
100

0
€= #barras—1 5—1 25,00 cm

Armadura a utilizar:

Agdistribucion = 98./25 = 2.51 sz/m
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6°) Analisis de cargas (Tramo B-D)
El procediendo del andlisis de cargas se lo realizo siguiendo los pasos ya

mostrados anteriormente, obteniéndose el esquema de cargas siguiente:

] 'q=SOOKg/m, IEREXRRER ] le =5(')0Kg/ml IRERRR]
1 9or=350Kg/m | 11144, 490=607,14Kg/m | 10
Figura N°31: .
Cargas en Grada Tramo B-D Rampa
<
., . =
(Fuente: Elaboracion Propia) 11 2.1 =
Descanso

7°) Analisis del Portico idealizado

El analisis del portico se lo hizo en el programa Robot, otorgandonos:
MOMENTOS CORTANTES

1475,78Kg

976,67Kg/m

512,22Kg/m

68,78Kg/m 1737,30Kg/m B

919,51Kg
888,54Kg

Figura N°32: Envolventes en Grada Tramo B-D (Fuente: Elaboracion Propia)
8°) Calculo de las armaduras Tramo B-D
La determinacion de las armaduras longitudinal positiva en el tramo “B-D”,
negativa en los puntos “B” y “D” ademas de la armadura de distribucion, se
realizaron siguiendo los procedimientos mostrados anteriormente, por lo que a
continuacion se muestran todos los resultados:
Armadura longitudinal positiva Tramo “B-D”: Ag =7,99 cm?/m
Armadura a utilizar Tramo “B-D”:  Ag = 12 ¢/12,5 = 9,05 cm?/m
Armadura longitudinal negativa Punto “D”: Ag = 4,13 cm?/m
Armadura longitudinal negativa Punto “B”: Ag = 2,09 cm?/m
Armadura longitudinal negativa a utilizar en el tramo “B-D”:
A; = 010_¢/12,5 = 6,28 cm?*/m
Armadura de distribucion superior e inferior tramo “B-D:

Asdistrobucion = 98_¢/25 = 2,51 sz/m

84



3.5.6. Fundaciones
Para el disefio de zapatas se tomara en cuenta los esfuerzos y dimensiones de la columna

C12, obtenidos del programa Cypecad.

C12 Maximas solicitacion
Hipotesis | N (Ton) | My (Ton'm) My ( Ton'm) Qx (Ton) Qy (Ton)
CM 30,52 0,22 0,88 0,33 1,21
CV 10,04 0,14 0,28 0,16 0,29
W total 40,56 0,36 1,16 0,49 1,50

a) Zapatas aisladas

Figura N°36: Asx
Elementos de Zapata
(Fuente: Elaboracion Propia)
ANIA
|
I
DATOS:
Esfuerzo normal N=40,56 Tn. N=40560,00 kg.
Momento flector en direccion x Mx=0,36 Tn-m. Mx=360,00 kg-m.
Momento flector en direccion y My=1,16 Tn-m. My=1160,00 kg-m.
Esfuerzo cortante en direccion x Hx=0,49 Tn. Hx=490,00 kg.
Esfuerzo cortante en direccion y Hy=1,5Tn. H,=1500,00 kg.

Lado de la columna en direccion X | a0=30,00 cm.
Lado de la columna en direccion Y | bo=30,00 cm.
Datos del hormigon y del acero:
Resistencia caracteristica del H ° fo« = 210,00 kg/ecm?
Resistencia caracteristica del acero | f,x = 5000,00 kg/cm?
Peso especifico del H°A° Yreao = 2500,00 kg/cm?®
Capacidad admisible del suelo Gadm = 1,70 kg/cm?

b) Dimensionamiento de zapatas

= Resistencias caracteristicas reducidas:

foe 210 kg fyx 5000
fea =75 =75 ~ 100055 & fra =115 =5 = 434783 ke/em®
= Cédlculo del &rea necesaria:
N+P
o= T < Oudm
N* 1,05-N 1.05-40560,00 ”
A=(j = 5 = 170 — A =25051,76 cm
adm adm )
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a=b=ﬂ=\m —>a=b=158,28cm
Luego de revisiones, las dimensiones de la zapata se asumiran como:
a=175cm ; b=175cm
= Verificacion esfuerzos maximos:

N’ 6-Mx 6-My
“ab - a-bZ-aZ b
1.05-40560 6-(360-100) 6-(1160-100)

°1= 175-175 ' 1752175 | 175-1752
1,48 kg/cm? < 1,70 kg/cm?  jCumple!

01 < Gadm

-0, = 1,48 kg /cm?

=  Determinacion del canto util:

Yr = 1.6 coeficiente de mayoracion de cargas

fvd =0.5,/fcd = 0.5-/140,00 - fvd = 5,92 kg/cm?
A fvd _ 459

= = k=28,70
)/f *Ogdm 1,6 ' 1,70 -~

4 by a'b  ag+b, |30-30 175-175 30 +30
d1= + - = + -
4 2:-k—1 4 4 2-849 -1 4

di =30,74cm
2-(a—ay) 2-(175—30
dz = EL+k0)= 4(L+849 2o d,=23830m
2-(b—bhy) 2-(175— 30)
_ — d. = 23,83
3 4+ k 4+849 93 cm

De los valores anteriores, se elige y redondea el mayor, por lo se adopta: d=35 cm
Con un recubrimiento de 5 cm la altura de la zapata sera h=35+5 - h = 40 cm
= Momentos corregidos:
M: =M, + H,-h =360+ 490-0.40 - M;: = 556,00 kg - m
M; = M, + Hy, - h = 1160 + 1500 - 0.40 > M; = 1760,00 kg - m

Calculo del peso de la zapata:
P, = Vol yyese = (1,75 1,75 - 0.40) - 2500 - p, = 3062,50 kg

Correccion del normal:
N" =N + P, = 38960 + 3062,50 - N” = 43622,50 kg

Esfuerzos tension en la zapata:

86



N" , 6-M,  6-M,
ab abz_az-b

q

N" 6 M, 6-M, 4362250 6-556-100 6-1760-100 )
= ct—— = - —+ > =1,56kg/cm
a-b a-b?, g wl& 175-175  175-175 1752 175
N 6 M, ©6-M, 4362250 6-556-100 6-1760 -100 ,
o, = tT——= - —— > =117kg/cm
a-b a-b®>  a*b 175175 175-175 1752 175
- N" 6 M +6-My 43622 50 6 556 -100 +6 1760 -100 =1,68kg/cm?
’ a-b a-b2 63‘2,\'/{3* 175 -175 175 1752 1752 -175
N™ 6 M, , 6-M, 4362250 6-556-100 6-1760-100
o, = t— + —— > =1,29kg/cm’
a- b a-b?  a’-b 175-175 175-175 1752 -175

Los esfuerzos calculados anteriormente (1.56, 1.17, 1.68 y 1.29 kg/cm2), son menores al
esfuerzo admisible aadm =1.70 kg/cm? del terreno, por lo que cumple con la seccién adoptada.
c) Determinacion de la armadura
= Armadura a flexion:
En direccion X:
a—a 175 =30

la=—5—+0,15"ag = ————+0,15:30 > [, =77 cm
Célculo de momentos:
03 - 04, _ X'
a a-—1,
1,63 — 1,24

’ _o— ’
X'=(a—1,) —2=(175-77) - > X' = 0,22 kg/cm?

175
0,=X+0,=022+129 > g, = 1,51 kg/cm?

“ 2.,

Célculo del momento en la direccidon
.72 : . 772 .
M, = aaz 12 N (05 — Zaa) lo (g a) _ 1,462 77 N (1,63 — ;,46) 77 (g 77)
M, =4819,96 kg - cm
My,=16-b-M, =1,6-175-4819,96 = 1349589,86 kg - cm
Célculo del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (pq):
My, 1349589,86
Ha =57 d2 fed ~ 175 - 352 - 140,00

Determinacidn de la cuantia mecéanica de la armadura (wg).

- ug = 0.0450

Con uy = 0.0450, aplicamos la ecuacion simplificada siguiente:
ws = g * (14 pg) = 0,0450 - (1 4 0,0450) - ws = 0,0470

Determinacién de la armadura necesaria.
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_ws-a-d-fed 0.0470-175- 35 - 140,00
S fyd B 4347,83
Determinacién de la armadura minima:
Con fyx = 5000kg/cm?* — wp;, = 0.0018

- Ag =9,27cm?

Agmin = Omin " a-d =0,0018-175 35 = Agpin = 11,03 cm?
Se escoge el mayor entre la minima y la calculada, por lo que la armadura sera:
A, = 11,03 cm?
Determinacion del numero de barras:

Con unabarra @ = 12mm; Ay = 1,13cm?

# A 1L 405 10b
== — = -
fe 4, 113 , arras
Determinacion del espaciamiento:
_a—#fe ¢ (175-10)—10-1.2
ST T Hfe 10

Armadura final en “x”: 12¢12_¢/15 = 13,57 cm?

=1530->s=15,0cm

En direccién Y:

En la direccion “Y™, se siguieron los mismos procedimientos de célculo que en la
direccidon “X”, obteniendo los siguientes resultados.
Determinacion de la armadura necesaria. As = 9,49 cm?
Determinacion de la armadura minima: Agmin = 11,03 cm?
Se escoge el mayor entre la minima y la calculada, por lo que la armadura sera:
A; = 11,03 cm?
d) Armadura a emplear en la zapata
Como las armaduras en la direccion X y Y, son las mismas, se usaran indistintamente:
Armadura en “X” y “Y”: 12¢12_¢/15 = 13,57 cm?
e) Comprobaciones
= Verificacion al vuelco:
En direccion “x”
N" a 43622,50 175
Yx =Mz 2T 556100 2

>y, = 68,65 > 1.5 0K’

(Y1)

En direccion “y
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N" a 4362250 175 21 66 15 OK"
= = . > Y, = .
M; 2 1760-100 2 Y¥T %%

Yy

= Verificacion al deslizamiento:
Debe cumplir para suelos cohesivos (arcillas):
A-Cd

=72

Hmax

Donde:
Hmax = Esfuerzo cortante maximo, en la cara superior de la cimentacion.
Cd = 0,5 ¢ = Valor de célculo de la cohesion
c=0,25 kg/cm? para arcilla semidura.
A = Area de la base del elemento de cimentacion
v2 = Coeficiente de seguridad al deslizamiento, igual a 1,50.
A-Cd _(175-175)-0,5-0,25
Hop o 1500
= Verificacion al esfuerzo cortante:
Vio <2-fcv-d-b

- 2,55>1,50 OK'

Donde:

Va2 = Esfuerzo cortante mayorado, que actla en la seccién de referencia S2.

B y d = Dimensiones de la seccién de referencia S2 (9.8.2.2.9.1 CBH 87).

Fcv= Resistencia virtual de calculo del hormigén a cortante (8.2.3.2.2 CBH 87)

3
fer=0,282 /fik

Esfuerzo cortante mayorado del hormigoén:

Figura N°37: B |
Seccion de Zapata dﬂ
(Fuente: Elaboracion Propia) b ] I
Va2 =0, bV —d)
V=725cm:d=35cm:;b=175cm
_ Ng 4362250
a-b 175-175

Vip=0,-b-(V—-d)=1,42-175- (72,5 —-35) » V4, =9347,68 kg

o, = 1,42 kg /cm?

O¢
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fop = 0,2823/ 2 = 0,2823/2102 = 9,96 kg/cm?

Vip <2 -fcv-d-b=2-996-175-35 = 122048,20 kg
Vi =9347,68 kg < 122048,20 kg Cumple’
= Verificacion al punzonamiento:

Debe cumplir que:
e g,
Donde:
Ng = Valor de célculo de la reaccion del pilar.
A = Area del conjunto de secciones verticales resistentes que hay que comprobar,
igual al producto del perimetro critico, por el canto util de la placa (CBH 87)
a = Fraccién del momento que se transmite, desde la place al pilar, por

excentricidad de cortante (CBH 87), igual a:
1

2 lagt+d
1+3 5, +d

Mg = En los casos de pilares interiores, diferencia entre los mementos flectores

a=1+

de calculo que actian a ambos lados del plano vertical que coincide con la
correspondiente fibra neutra “c - ¢”, de la seccidén que se va a comprobar.
d = canto atil de la zapata.
Jc = momento de inercia combinado, o momento polar, de la seccidén que se va a
comprobar. Igual a:
d-(ag+d)? (ag+d)-d® d(by+d)(ay+ d)?

Je = 6 6 * 2

fov = resistencia virtual de calculo del hormigén, a esfuerzo cortante, igual a:

3
fer = 0,282 - /fczk

u = distancia de la fibra neutra “c - ¢”, de la seccion que hay que comprobar, a los

bordes de la misma, definidos por el perimetro critico, siendo igual a:
ap+d by +d

T2 VT

i.  Area de secciones verticales resistente.

u
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Ao =[(ag +d) + (by + d)] -d =[(30 + 35) + (30 + 35)] - 35
A, = 4550,00 cm?

ii.  Fraccion de momento que transmite el pilar por excentricidad.

1 1
a=1+ 5 +d=1+ =
2 [ag 2 [30+3
1+3- 5,74 1+3 30738
a=160

iii.  Momentos de disefio de comprobacion.
My = M;, — M; = 176000,0 — 55600,00 > M, = 120400,00 kg/cm
iv.  Momentos de inercia polar.

_d-(ag+ d)? N (ap+d)-d? N d(by + d)(ag + d)?

¢ 6 6 2
35-(30 +35)° (30 +35)-35° 35(30 + 35)(30 + 35)2
Je = 6 * 6 * 2

J. = 6872395,83 cm*
v. Distancia de la fibra neutra a la seccién de comprobacion.
_ap+d 30+35
2 2
vi.  Resistencia virtual de calculo del hormigdn, a esfuerzo cortante.

u -u=32,5cm

fop = 0,282 3/fczk =0,282- 12102 > f,, = 9,96 kg/cm?

vii.  Comprobacién a punzonamiento.
Ny, a-Mg-u < s 43622,50 N 1,60-120400,00 - 32,50 <2996
A, . = Jov = 4550,00 6872395,86 -t

10,50 kg/cm? < 19,93 kg/cm? Cumple;
3.6. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto
3.6.1. Especificaciones técnicas
El pliego de especificaciones técnicas realizado para cada item, comprende los siguientes
puntos: definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion, forma
de medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente cumplidos
en el momento de la ejecucion del proyecto. Ver el Anexo A.3. para las especificaciones

técnicas.
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3.6.2. Precios unitarios

El andlisis de precios unitarios realizado para cada item, comprende los siguientes puntos:
materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en cuenta como
beneficios sociales el 55 % de la mano de obra; como herramientas menores el 5 % de la
mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA; como gastos generales el 10 % y como
utilidad el 10 %. Para los impuestos se tomo un valor del IVA de 14,94 % y un valor del IT
de 3,09 %. Ver Anexo A.4.

3.6.3. Computos métricos

Los computos métricos fueron realizados con la ayuda del programa PRESCOM 2010,
tomando en cuenta las dimensiones geométricas de los planos arquitectonicos, asi como los
estructurales, estos se encuentran en el Anexo A.6.

3.6.4. Presupuesto

El presupuesto total de la obra se lo realizé con la ayuda del programa PRESCOM 2010, con
un tipo de cambio al ddlar de 6,96 Bs, El costo total de la obra es de 1.764.180,73 Bs
(253.437,07 $us), para 929,03 m2 construidos, dando un total de 272,80 $us/m?, cabe hacer

notar que el presupuesto no contempla ningun tipo de instalaciones. El presupuesto

desarrollado por items se encuentra en el Anexo A.5.

3.6.5. Plan de ejecucion y cronograma de obra

Para la construccion del internado se tiene un plazo de ejecucion de 205 dias laborales y 240
dias calendario. Se presenta el cronograma general de actividades para el proyecto con su
respectivo diagrama GANTT. Este se encuentra en el Anexo A.12.

3.6.6. Analisis ambiental

El analisis ambiental se lo realiz6 en base a lo dispuesto por el Ministerio de Desarrollo
Sostenible y Medio Ambiente, la Secretaria Nacional de Recursos Naturales y Medio
Ambiente, la Subsecretaria de Medio Ambiente y Direccion de Evaluacion de Impacto

Ambiental, a través de la ficha ambiental correspondiente (Anexo A.7.).
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4. CAPITULO IV APORTE ACADEMICO

Desarrollo

Mediante los resultados obtenidos en el desarrollo del disefio de elementos de hormigon

armado en el capitulo 3 se haran las comparaciones necesarias con los resultados obtenidos

de los mismos elementos mediante el programa Cypecad, para determinar un resultado.

COMPARACION EN VIGAS (VIGA C11-C12)
Armadura Calculada Manualmente Calculada Cypecad

Obtenida | Asumida | Disposicion | Obtenida | Asumida | Disposicion
Longitudinal positiva 2,96 3,05|2012+1®10 2,88 3,05|2012+1®10
Longit. negativa C11 2,71 3,05|2012+1010 2,63 3,05 |2012+1010
Longit. negativa C12 4,78 4,96 |3012+2d10 4,72 496 |3D12+2010
Transversal C11 2,57 2,83 | ®6 ¢/20cm 2,57 2,83 | ®6 ¢/20cm
Transversal C12 3,29 3,77 | ®6 c/15cm 3,33 3,77 | ®6 c/15cm

Cuyas variaciones serian:

COMPARACION EN VIGAS (VIGA C11-C12)
Variacién
Armadura Obtenida Asumida
Longitudinal positiva 2,78 % 0,00 %
Longit. negativa C11 3,04 % 0,00 %
Longit. negativa C12 1,27 % 0,00 %
Transversal C11 0,00 % 0,00 %
Transversal C12 -1,20 % 0,00 %

Se puede observar que las variaciones entre armaduras calculadas son minimas, siendo la

mayor de 3,04%, misma que puede ser atribuida a la obtencién de los valores de tablas e

interpolacion de estos valores en el disefio manual. Por otro lado se observa que no existirian

variaciones en la armadura asumida, ya que la seleccion de los aceros por su didmetro resulta

ser la misma.
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Columnas:

COMPARACION EN COLUMNAS (COLUMNA C12)

Armadura Calculada Manualmente Calculada Cypecad
Obtenida | Asumida | Disposicion | Obtenida |Asumida | Disposicion
Longit. P.B. 10,10 10,30 | 4016+2D12 9,47 10,30 | 4016+2D12
Longit. P.A. 9,96 10,30 | 2012+1D10 9,14 10,30 | 2012+1D10
Transversal P.B. 3,77 3,77 | ®6 c/20cm 3,77 3,77 | ®6 c/20cm
Transversal P.A. 3,77 3,77 | ®6 c/15cm 3,77 3,77 | ®6 c/15cm

Cuyas variaciones serian:

COMPARACION EN COLUMNAS (COLUMNA C12)

Variacion
Armadura - ;
Obtenida Asumida
Longit. P.B. 6,65 % 0,00 %
Longit. P.A. 8,97 % 0,00 %
Transversal P.B. 0,00 % 0,00 %
Transversal P.A. 0,00 % 0,00 %

En el acero de las columnas, se observa una mayor variacion entre armaduras calculadas,

pero solo en la armadura longitudinal, esta variacién puede ser atribuida a la obtencion de

valores de los dbacos empleados en el disefio, ya que su obtencion es visual. En cuanto a la

armadura transversal no existiria variacion, ya que su determinacion se la realiza en funcién

de la armadura longitudinal usada y las dimensiones transversales del elemento. Para la

armadura asumida, en ambos casos se utiliz6 la misma, por lo que no existiria variacion.

Gradas:
COMPARACION EN GRADAS (TRAMO A-B)
Calculada Manualmente Calculada Cypecad

Armadura - - - - - - : —

Obtenida | Asumida | Disposicion Obtenida | Asumida | Disposicién
Longit. positiva 8,44 9,05 |12 ¢/12,5cm 9,25 9,05 |12 ¢/12,5cm
Longit. negativa 3,94 4,02 | ®8 c/12,5cm 3,73 4,02 | ®8 c/12,5cm
De distribucion 2,37 2,51 | ®8 c/25cm 2,51 2,51 | ®8 c/25cm

Cuyas variaciones serian:

COMPARACION EN GRADAS (TRAMO A-B)
Armadura _ Variacion _
Obtenida Asumida
Longit. positiva -8,76 % 0,00 %
Longit. negativa 5,63 % 0,00 %
De distribucion -5,58 % 0,00 %
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Para las gradas, igualmente se observan variaciones en todas las armaduras obtenidas por

disefio y ninguna variacion en las armaduras asumidas y su disposicion, ya que por tratarse

de variaciones minimas en el primer caso, la disposicion de las armaduras que se realiza en

base a los diametros de los aceros, llega a ser la misma para el disefio manual y el disefio por

el Cypecad.
Zapatas:
COMPARACION EN ZAPATAS (ZAPATA C12)
Calculada Manualmente Calculada Cypecad

Armadura - - - — - - - —

Obtenida | Asumida | Disposicion | Obtenida |Asumida | Disposicion
En direccion "X" 11,03 13,57 | ®12 ¢/15cm 11,03 13,57 | ®12 ¢/15cm
En direccion "Y" 11,03 13,57 | ®12 c¢/15cm 11,03 13,57 | ®12 ¢/15cm

Cuyas variaciones serian:

COMPARACION EN ZAPATAS (ZAPATA C12)

Variacion
Armadura - ;
Obtenida Asumida
En direccién "X" 0,00 % 0,00 %
En direcciéon "Y" 0,00 % 0,00 %

En el caso de zapatas, no existe variacién de ninguno de los casos ya que la armadura

empleada es la minima.
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5. CAPITULO V CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
5.1. CONCLUSIONES

Luego de haber desarrollado el presente documento lineas arriba, se puede concluir

que se cumplieron satisfactoriamente todos los objetivos planteados para la realizacion

del disefio estructural del centro de salud Turumayo para asi otorgar una alternativa

de solucién al problema identificado.

En cuanto al suelo de fundacion, mediante los estudios de resistencia realizados;

primero, con un ensayo de S.P.T. una resistencia admisible de 1.70 kg/cm?, a 2,00

m de profundidad, y segundo, se obtuvo valores de 3,00, 3,00 y 2,50 kg/cm? a

profundidades de 2,00, 3,00 y 4,00 m respectivamente. Se pudo evidenciar que el

suelo de fundacion es apto para el emplazamiento de la estructura planteada.

Siendo que la dimension mayor de las zapatas es de 1,75 m, y dado que las

recomendaciones de la profundidad de fundacion, es que debe ser igual o mayor al

de la zapata de mayor tamafo, ademas, tomando los datos obtenidos resultado de

estudio de suelos, es que se define como nivel de fundacion para la estructura un

valor de -2,00 m de profundidad.

Tras haber consultado distintas bibliografias y la Norma Boliviana del Hormigén

Armado CBH-87, se llegd a la conclusion de que las siguientes cargas son las mas

adecuadas para el tipo de estructura plantada en el presente proyecto.

a) Sobrecarga de uso en losas de ambientes 300,00 kg/m?.

b) Carga de sobrepiso e instalaciones 50,00 kg/m?.

c) Carga en losas de cubierta 100,00 kg/m?.

d) Carga en techos de cubierta (cerchas) 1000 kg/m?.

e) Carga debido al cielo falso en cerchas 30 kg/m?.

f) Carga en gradas 300,00 kg/m?.

g) Carga de barandados en gradas y balcones 200,00 kg/m?.

h) Carga de viento, la cual esta en funcion de la velocidad del viento.

i) Carga del peso propio de los elementos estructurales, que estan en funcion de sus
dimensiones y del material que los componen.

Cabe aclarar, que se utilizé la alternancia de cargas para obtener los maximos

esfuerzos para cada hipotesis de carga.
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La fundacion propuesta para la estructura son zapatas centradas. EI motivo por el
cual se eligio esta opcidn, se debe a que, la estructura de sustentacion es aporticada,
por tanto, las cargas que trasmite son puntuales, ademas de tener en cuenta la
resistencia de suelo, la cual es adecuada para este tipo de cimentacién y de considerar
su ubicacion en el terreno.

La estructura de sustentacion elegida para el presente proyecto es aporticada de
hormigon armado, por ser la mas adecuada, tanto por el costo como por la
disponibilidad de los materiales a emplear y al uso que se le dara.

La estructura de sustentacion de cubierta se disefid con madera, esto en base a la
arquitectura y a las luces, por estar en un rango aconsejable para este material y esto
hace mas viable el disefio con el material seleccionado, los tipos de cerchas fueron
seleccionadas de manera tal que no presenten grandes deformaciones debido a las
cargas de servicio, el tipo de madera seleccionado para estructura fue, “Grupo B”.
Ademas de cumplir con las exigencias arquitectdnicas del proyecto.

Se pudo realizar satisfactoriamente el presupuesto general de obra otorgandonos un
costo de 272,80 $us/m?, mostrando que esta en un rango normal para este tipo de
estructura. Con el presupuesto desarrollado, esto permitird buscar financiamiento y
posterior ejecucidn, para de esa forma contribuir en parte a la solucion del problema
planteado.

El plazo de ejecucion del proyecto es de 240 dias calendario, es decir
aproximadamente de 8 meses.

Luego de haber realizado todo el analisis y disefio estructural, se observé que las
variaciones entre resultados obtenidos por el programa Cypecad y los obtenidos de
forma manual, son minimos y atribuibles a las apreciaciones de los dbacos, mismos
que no afectan al resultado final. Por lo que en base a lo expuesto se concluye que el

programa de disefio estructural Cypecad es apropiado para su utilizacion en Bolivia.
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5.2. RECOMENDACIONES

Entre las recomendaciones que se pueden recopilar se mencionan las siguientes:

A la hora de emplear la sobrecarga de uso para el disefio de la cubierta con cerchas
de madera, utilizar una magnitud de 100 kg/m?, y no asi el valor indicado por el
manual para maderas del grupo andino que es de 50 kg/m?, porque esta no representa
la magnitud de la carga real (una persona realizando el trabajo de limpieza
mantenimiento).

Para definir la cota de fundacion, se debe realizar un estudio hasta una profundidad
minima de 4 metros, para asi obtener y definir una cota éptima para el proyecto y
verificar la composicion de los distintos estratos de suelo del area del proyecto.
Para el disefio, emplear las cargas que correspondan a nieve o en su defecto a
granizo, en funcién a la ubicacion del proyecto.

Para el disefio de la estructura de cubierta (cerchas de madera), debe utilizarse
madera del tipo “B”, debido a que este tipo de madera es muy comercial en nuestro
medio y representa un costo menor y mayor trabajabilidad, en comparacion al tipo
de madera “C”.

Es importante no guiarse solamente con los resultados que nos arroja cualquier
paquete computacional para el calculo de estructuras, si no saber realizar
verificaciones rapidas y conocer el procedimiento de calculo, caso contrario se
pueden cometer grandes errores y cuando se cometen errores en ingenieria pueden

llegar a afectar de gran magnitud al proyecto tanto técnica como econémicamente.
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