CAPITULO I
1. ANTECEDENTES DEL PROYECTO
1.1 Situacion problemética

El Hospital Regional San Juan de Dios de Tarija, es un establecimiento de salud de Tercer
Nivel de Atencién en Salud del sistema publico, cuya area de influencia es el Departamento
de Tarija y el Sur del Pais; en tal sentido, desarrolla actividades de curacion y
rehabilitacion, en varias especialidades médicas, siendo para Tarija el Unico establecimiento
con el equipamiento y tecnologia que nos acredita y sita como establecimiento de

Referencia.

El proyecto de ampliaciéon de los mddulos A-5 y A-12 del hospital San Juan de Dios es
parte de un proyecto mayor que es la “refaccion y ampliacion del servicio de emergencias,
esterilizacion y archivo clinico del H.R.S.J.D.”. Esta idea nace de la gobernacion de
ampliar nuestro hospital general para poder mejorar el tipo de atencion a la poblacion en

general y darles més comodidad tanto a los pacientes como a los profesionales de salud.

El médulo A-5 es la planta baja que consta de los ambientes de: Neurocirugia, Electro,
Consultorio 11, valoracion de discapacitados, consultorio 10 Cardiologia, consultorio 9,
consultorio 13, neumologia, secretaria y depdsitos mas gradas de hormigon armado,

distribuidos en una superficie de 229 m? en planta baja.

El Modulo A-12 es la planta alta ubicado sobre el médulo A-5 y Otorrinolaringdlogo que
cuentan con los ambientes de: sala de informatica, jefatura, secretaria, sistemas, biblioteca,

bafios y un auditorio, todos estos ubicados en una superficie de 472 m2,
1.1.1. Planteamiento

El hospital regional San Juan de Dios de Tarija es el unico hospital de tercer nivel en la
ciudad de Tarija. Su infraestructura fisica, desde su construccion no ha recibido cambios ni
mejora de gran magnitud, siendo puesto al servicio de la poblacion el 15 de abril de 1987, a
la fecha son ya 35 afios en que la infraestructura ha cumplido con los fines para los cuales
fue construido. La evolucion de la medicina y el constante incremento en la demanda de la

poblacién usuaria ha representado permanente desafio en la mejora continua de las



prestaciones médicas que se otorgan en nuestro nosocomio, tal es asi, la implementacion de

nuevas areas fisicas en la infraestructura hospitalaria.

Todo esto hace que la gobernacion de Tarija tome la decision de elaborar un proyecto para
ampliar nuestro centro de salud para que cumpla con las demandas sociales a las que esta
expuesta. En donde tras realizar un estudio de preinversion y la realizacion de los planos
arquitectonicos queda la problematica principal de este proyecto: La carencia del disefio

estructural de estos nuevos ambientes.

La realizacion de este proyecto brindara mas capacidad a nuestro hospital ademas de

mejorar la calidad de servicio a nuestra poblacion.

La gobernacion representada por el ingeniero Raul Diaz Laguna “Asesor técnico de Obras
publicas de la gobernacion de Tarija” toma la decision de designar la elaboracion del diseio
estructural de los médulos A-5y A-12 a mi persona. Para lo cual mi objetivo es realizarlo
de manera que la nueva estructura pueda resistir las cargas y solicitaciones que demanda
cada ambiente sin sufrir fallas que ocasionen un futuro colapso de la estructura o grietas en

los elementos estructurales por grandes esfuerzos provocados por las cargas en los mismos.

Realizar el disefio estructural de esta obra garantiza seguridad a los pacientes como también

a todo el personal de salud que dispongan de estos nuevos ambientes ademas de confort.

La omision de este disefio, puede llevar a un mal dimensionamiento de los elementos
estructurales los cuales pueden llegar a colapsar debido a los esfuerzos reales a los que se
los esta exponiendo o en otro caso sobredimensionarlos y elevar el costo del proyecto méas

de lo necesario.
1.1.2. Formulacién

Se realizard el disefio estructural de los médulos A-5y A-12 del proyecto “refaccion y
ampliacion de los servicios de emergencia, esterilizacion y archivo clinico del hospital
regional San Juan de Dios de Tarija” del departamento de Tarija con la norma CBH 87
(Cddigo Boliviano del Hormigdn Armado) vigente en el territorio boliviano de manera que
resistan las cargas de cada uno de los ambientes y que sean confortables tanto para los

pacientes como para el personal de salud.



También se realizara el disefio de la cubierta metélica por la normativa AISI S100-2007 con
el método LRFD (Factor de Carga y Resistencia de Disefio) para que esta pueda soportar

los esfuerzos de viento y mantenimiento ademas del peso propio.
1.1.3. Sistematizacion

Con la alternativa definida “disefio estructural de los médulos A-5y A-12 del proyecto
“refaccion y ampliacion de los servicios de emergencia, esterilizacion y archivo clinico
del hospital regional San Juan De Dios de Tarija”, y con un analisis técnico y
econdmico en el estudio del perfil de las estructuras de sustentacion para la infraestructura,

se ha definido realizar lo siguiente:

e Estructura de cimentacion con zapatas de H°A®.
e Estructura de sustentacion: estructura aporticada de HCA®,
e Estructura de separacion de niveles losa aligerada.
e Estructura metalica para la cubierta todo el médulo
1.2. OBJETIVOS

Los objetivos de la propuesta del proyecto son los siguientes.
1.2.1. Objetivo general

Realizar el disefio estructural de los modulos A-5 Y A-12 del proyecto “REFACCION Y
AMPLIACION DE LOS SERVICIOS DE EMERGENCIA, ESTERILIZACION Y
ARCHIVO CLINICO DEL HOSPITAL REGIONAL SAN JUAN DE DIOS DE TARIJA”
basado la nhorma CBH-87 para elementos de hormigon armado y la norma AISI usando el
método LRFD para estructuras metalicas, para asegurar el buen y cdmodo funcionamiento

de la infraestructura.

1.2.2. Objetivo especifico
» Se realizard la validaciéon del estudio de suelo (mediante el calculo teérico del
esfuerzo admisible del pozo 3) del hospital San Juan de Dios de Tarija
proporcionados por gobernacion.
» Se realizara el disefio estructural de losas, vigas, columnas y zapatas de H°A° de los
modulos A-5 y A-12 del proyecto de ampliacion del H.R.S.D.D.
» Se realizard los planos del disefio estructural de los modulos A-5y A-12.



» Se realizard los computos métricos del proyecto para elaborar el presupuesto del
mismao.

» Se realizard un cronograma de ejecucion de obra para el proyecto.
1.3. JUSTIFICACION

El hospital regional San Juan de Dios de Tarija es el unico hospital de tercer nivel en la
ciudad de Tarija y debido al crecimiento poblacional de la cuidad es necesario la
ampliacién de nuestro nosocomio para poder satisfacer la necesidad de la poblacion
Tarijefia.

1.3.1. Académico.

Se aplicara y consolidara los conocimientos adquiridos por el estudiante durante toda la
trayectoria de aprendizaje de la carrera, sobre el disefio estructural de los elementos que
constituyen una edificacion, como ser el célculo estructural de fundaciones, columnas,
vigas, losas y otros; asi también aplicar nuevas técnicas de disefio y mantenimiento de

estructuras.
1.3.2. Técnica.

Aportando al avance tecnoldgico se pretende usar el paquete informatico CYPECAD para

la verificacion disefo estructural de los elementos mas solicitados.

También hare uso de las hojas de célculo de Excel para realizar célculos y presupuestos

respectivamente.

Para la realizacion de los planos estructurales pretendo utilizar el programa AUTOCAD

gue es una herramienta muy necesaria en la ingenieria.
1.3.3. Social

La ampliacion del hospital en general es muy bien justificada por el tipo de poblacion que
cubre esta infraestructura. Actualmente en la ciudad de Tarija la poblacién es de 179.528
habitantes los cuales en su mayoria deben asistir a este hospital sin contar con la poblacion
del interior del departamento que en casos de emergencia suelen llegar a este centro de
salud, por lo tanto, debido al crecimiento poblacional que sucede cada afio es recomendable

ampliar mas los centros de salud para satisfacer con las necesidades de la poblacion.



1.3.4. Economico

Al ser una ampliacion de una infraestructura de hormigén armado con cubierta metélica y
ademés de no ser de gran extension, se puede deducir que el proyecto es viable en la
realizacion de su construccion ya que este tipo de obras y materiales son muy utilizables en

nuestro medio actualmente para la construccion.

Como es una infraestructura para salud, la construccion de este, no generara ningun tipo de
ganancia monetaria, pero la gobernacion de Tarija cuenta con los fondos para su

construccion.
1.3.5. Ambiental

Este tipo de construccion con materiales de hormigon armado y estructuras metalicas no
causan gran impacto ambiental negativo. Al ser un tipo de construccion muy tradicional en
nuestro medio se ha desarrollado ciertos protocolos de limpieza empiricos los cuales no

contaminan el medio ambiente si no es de forma minima.

El impacto ambiental méas notable en este proyecto serd la tala de vegetacion en la zona
donde sera emplazado el proyecto, pero al no ser muy extenso este no se considera muy

grave.
1.3.6. Espacial

El proyecto a realizar esta ubicado en el departamento de Tarija, provincia Cercado en el
municipio de Tarija, en el barrio La pampa, en la calle Cnel. Delgadillo esquina Junin.

Sus coordenadas exactas en Google Maps son:
Latitud: 21°31°44.01°" S.

Longitud: 64°43°33.89" O.



Figura 1. 1. Ubicacién del proyecto.

54,

.
Fuente: Google Maps.

La ampliacion de los médulos estan dentro del terreno que ocupa el hospital San Juan de
Dios, en la esquina norte, frente a la interseccién de la calle Junin con la calle Cnel.

Delgadillo y ademas frente a la plaza San José a pasos del final de la Vibora Negra.

Colinda con los ambientes de otorrinolaringologia y recepcion de fisioterapia. Entrando por
el acceso de emergencia en la calle Cnel. Delgadillo a 20 metros a la mano izquierda.

Al ser una ampliacion y ubicarse a continuacion del edificio principal del hospital cuenta
con los servicios de agua, luz, instalaciones sanitarias, internet, también tiene acceso al

carro basurero y un facil acceso para la disposicion de los materiales en obra.

1.4. ALCANCE DEL PROYECTO
El proyecto contempla el disefio estructural de los mddulos A-5 y A-12 del proyecto
“refaccion y ampliacion de los servicios de emergencia, esterilizacion y archivo clinico del

hospital regional San Juan De Dios de Tarija”, examinando los informes topogréafico y



geotécnico, y en base a esto elaborar el planteamiento estructural y posterior verificacion de

sus elementos pertenecientes.

El proyecto esta enfocado al disefio estructural, como prioridad, por lo tanto, no se har
referencia a los servicios basicos (agua potable, alcantarillado y de la red eléctrica). En
consecuencia, se elaborardn ejemplares plasmando el disefio estructural, el mismo que
tendra el siguiente conteniendo: Planos estructurales, especificaciones técnicas, costo y
tiempo estimado para la ejecucién fisica del proyecto.

15. APORTE ACADEMICO.

Comparacion del disefio de gradas de H°A° con la norma CBH 87 (Cadigo Boliviano del
Hormigon Armado) y gradas metélicas por el método LRFD (Factor de Carga y Resistencia
de Disefio).

En ambos disefios se respeto la geometria de los planos arquitecténicos y se usaron las

mismas sobrecargas de uso (Cargas vivas).

Para el analisis se considero los siguientes aspectos: Economia, Tiempo de montaje y carga

que aporta a la estructura.



CAPITULO 11

2. MARCO TEORICO
2.1. ESTUDIO TOPOGRAFICO

Topografia es la ciencia que estudia el conjunto de procedimientos para determinar las
posiciones de puntos sobre la superficie de la tierra, por medio de medidas segun los tres
elementos del espacio. Estos elementos pueden ser: dos distancias y una elevacion o una
distancia, una direccion y una elevacion. Para distancias y elevaciones se emplean unidades
de longitud (en sistema métrico internacional) y para direcciones se emplean unidades de

arco (grados sexagesimales).

La mayor parte de los levantamientos tienen por objeto el célculo de superficies y
volimenes, y la representacion de las medidas tomadas en el campo mediante perfiles y

planos.

Los levantamientos topogréaficos son aquellos que por abarcar superficies reducidas pueden

hacerse despreciando la curvatura de la tierra, sin error apreciable.
2.1.1. Precision

Todas las operaciones en topografia estdn sujetas a las imperfecciones propias de los
aparatos y a las imperfecciones en el manejo de ellos, por lo tanto, ninguna medida en
topografia es exacta y es por eso que la naturaleza y la magnitud de los errores deben ser
comprendidas para obtener buenos resultados.

2.1.2. Trabajo de campo

Consiste en la obtencién de datos de campo de un trabajo determinado utilizando
instrumentos topograficos y registrando los datos en libretas especiales o en la memoria del

instrumento.
2.1.3. Notas de campo

Es la parte mas importante del trabajo de campo en topografia. Las notas de campo deben
siempre tomarse en libretas especiales de registro y con toda claridad, deben incluirse la
mayor cantidad de datos complementarios posibles para evitar confusiones o malas

interpretaciones.



2.1.4. Trabajo de gabinete

Consiste en el procesamiento de datos de campo utilizando formulas o software

computarizado.

2.1.5. Dibujo-Plano

Consiste en el dibujo de los trabajos topograficos a una escala determinada conocida.

2.2.

ESTUDIO DE SUELOS

Al concebir el proyecto de una edificacion, la misma estara conectada al terreno mediante

un sistema “suelo-fundacion”, y que serd la adecuada interaccion entre el terreno y la

cimentacion la que garantizara la estabilidad geotécnica y estructural del proyecto.

Para el cumplimiento de garantizar la estabilidad de cualquier estructura es necesario un

estudio y andlisis del terreno de fundacién, por consiguiente, se debe considerar los

siguientes aspectos:

Metodologia: Se compone de los procedimientos utilizados para efectuar la
investigacion de campo, laboratorio, fuentes de informacion, procesamiento de datos y
métodos de analisis.

Ensayos de campo: Se especifican los procedimientos empleados, para realizar la
investigacion de campo, equipos utilizados, normativa aplicable, nimero de sondeos
efectuados o pozos, profundidad de los mismos, cantidad de muestras obtenidas y una
breve pero clara justificacion de por qué se utilizan tales procedimientos para cumplir
con los objetivos planteados en la investigacion de andlisis de suelo.

Ensayos de laboratorio: El laboratorio juega un papel fundamental en todo proceso de
investigacion geotécnica. Las muestras obtenidas en campo deben ser procesadas en
laboratorio, con la finalidad de obtener parametros para ser utilizados para el disefio,
pudiendo analizar el comportamiento del terreno y plantear soluciones al sistema
“suelo-fundacion”.

Presencia de nivel freatico: Se identifica la existencia o inexistencia de aguas
subterraneas, identificando las profundidades de aguas detectadas en los sondeos,
acotando que estos niveles se localizaron en una fecha determinada. Esta informacion

sera de suma utilidad al momento de emitir recomendaciones de disefio y construccion



de los sistemas de fundacion, y servirad de alerta a la hora de efectuar excavaciones a
cielo abierto y definir cuéles son las medidas de proteccién que deben ser acatadas.
Esto permitira identificar posibles patrones de licuacién y determinar que tanto pudiese
verse afectada la sensibilidad del terreno desde el punto de vista de capacidad portante.

e Evaluacion de la Capacidad Portante del Terreno en funcion del Sistema de Fundacion
Seleccionado (Disefio por Resistencia): Se debe dejar claro que el terreno, por si solo,
no va a manifestar una capacidad portante admisible determinada, sino que va a
depender del tipo de sistema de fundacion seleccionado y de la geometria del mismo,
es decir, es incorrecto decir: «ese suelo tiene una capacidad portante de n kg/cm?”, lo
correcto seria decir: “el terreno manifiesta una capacidad portante de n kg/cm? para un
sistema de fundacion disefiado con zapatas de dimensiones a(m) x b(m) y para una
profundidad de desplante de h (m)”; en vista de que cualquier variacion en el tipo de
cimentacion, geometria, dimensiones en planta y profundidad de desplante
determinaran una capacidad portante diferente del sistema “suelo- fundacion”. En este
punto es importante que se posea un estimado de las cargas de la edificacién, con la
finalidad de seleccionar el sistema de fundacion mas adecuado y pueda ademas
reportar una variedad de posibilidades geométricas y de profundidad para el rango de
cargas actuantes.

2.2.1.Ensayo de Penetracion Normal (SPT)

En la practica se desarrollara el método comdnmente utilizado en el proceso de exploracion
de obras verticales, el cual se denomina Ensayo de Penetracion Normal (SPT), mediante el
cual se obtiene el nimero de golpes por pie de penetracion (N), con lo cual se puede

determinar la capacidad de carga admisible del suelo a distintas profundidades.

El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se trasladan al
laboratorio para efectuarle los ensayos basicos de clasificacion, con lo cual se puede definir

la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.

Los penetrémetros utilizados para el estudio del suelo de fundacion se hincan o se hacen
penetrar a presion en el suelo, midiendo la resistencia a la penetracion. La prueba més
ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estandar” (o normal) que consiste en la

hinca del vastago, dejando caer una maza de 140 libras (63.5 Kg.) desde una altura de 30
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pulgadas (75cm.). La resistencia a la penetracion se expresa por el nimero de golpes

necesarios para hincar el vastago 1 pie (30cm.).

Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la resistencia

a la penetracion es funcion de la presion de confinamiento del tipo de suelo.
2.2.1.1. Presion admisible

Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcion de N; incluso han
dibujado los abacos que dan directamente la presion admisible con un coeficiente de
seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios cohesivos, tras numerosas
experiencias comparativas propusieron relacionar N con la consistencia de las arcillas y con

su resistencia a compresion simple medida en Laboratorio sobre muestra inalterada.
2.2.2. Granulometria del suelo (método mecénico)

La variedad en el tamafio de las particulas de suelos, casi es ilimitada; por definicion, los
granos mayores son los que se pueden mover con la mano, mientras que los mas finos son

tan pequefios que no se pueden apreciar con un microscopio corriente.

Debido a ello es que se realiza el Analisis Granulométrico que tiene por objeto determinar
el tamarfio de las particulas o granos que constituyen un suelo y fijar, en porcentaje de su

peso total, la cantidad de granos de distinto tamario que el mismo contiene.

La manera de hacer esta determinacion es por medio de tamices de abertura cuadrada. El
procedimiento de ejecucion del ensayo es simple y consiste en tomar una muestra de suelo
de peso conocido, colocarlo en el juego de tamices ordenados de mayor a menor abertura,
pesando los retenidos parciales de suelo en cada tamiz (37, 2 %", 27, 1 A, 17, 3%°, 1A%,
3/8”, No. 4, No. 10, No. 40, No. 200). Esta separacion fisica de la muestra en dos o mas
fracciones que contiene cada una de las particulas de un solo tamafio, es lo que se conoce

como “Fraccionamiento”.

La determinacion del peso de cada fraccion que contiene particulas de un solo tamafio es
llamada “Analisis Mecanico”. Este es uno de los analisis de suelo mas antiguo y comun,
brindando la informacidn béasica por revelar la uniformidad o graduacion de un material

dentro de rangos establecidos, y para la clasificacidn por textura de un suelo.
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Sin embargo, debido a que el menor tamario de tamiz que se utiliza corrientemente es el

0.074 mm (Malla No. 200), el analisis mecénico esta restringido a particulas mayores que

ese tamafo que corresponde a arenas limpias finas. Por lo tanto, si el suelo contiene

particulas menores que ese tamafio la muestra de suelo analizada debe ser separada en dos

partes, para analisis mecanico y por via humeda (hidrometria).

2.2.2.1. Clasificacién de suelos método SUCS.

El Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos - SUCS (Unified Soil Clasification System

(USCS)) es un sistema de clasificacion de suelos usado en ingenieria y geologia para

describir la textura y el tamafio de las particulas de un suelo. Este sistema de clasificacion

puede ser aplicado a la mayoria de los materiales sin consolidar y se representa mediante un

simbolo con dos letras.!

Tabla 2. 1. Clasificacion de suelos segun el sistema SUCS

SISTEMA DE CLASIFICACION SUCS

FINOS (=50% pasa 0,08mm)

Tipo de suelo Simb| Lim. Lig. WI indice de plasticidad IP

olo

ML <50 <0,73 (wl -20) 6 < 4
Limos Inorganicos MH >50 <0,73 (wl -20)

CL <50 > 0,73 (wl -20) y > 4
Arcillas Inorgénicas CH >50 > 0,73 (wl -20)

oL <50 wl seco al horno <75
Limos o Arcillas Organicos OH >50 % del wl seco al aire

Materia organica fibrosa se carboniza, se quema o
Altamente Organicos P1 s pone incandescente

Fuente: Mecéanica de suelos Juarez Badillo

L BRAJA M. DAS Principios de Ingenieria de Cimentaciones. (2001)
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https://es.wikipedia.org/wiki/Clasificaci%C3%B3n_de_suelos
https://es.wikipedia.org/wiki/Ingenier%C3%ADa
https://es.wikipedia.org/wiki/Geolog%C3%ADa
https://es.wikipedia.org/wiki/Textura_(petrolog%C3%ADa)

2.3. DISENO ESTRUCTURAL

2.3.1. Estructura de sustentacion de la cubierta
2.3.1.1. Cubierta metélica

El método adoptado para el disefio de la cubierta metélica es el método de Disefio por
factores de carga y resistencia o LRFD, que se basa en los conceptos de estados limite y
pretende méas que obtener soluciones mas econdmicas el proporcionar una confiabilidad

uniforme para todas las estructuras de acero.

Debido que para el LRFD se emplea un coeficiente de seguridad o factor de carga para las
solicitaciones permanentes menor gque para las demas acciones, por cuanto se encuentran
determinadas con mayor precision y ademas las cargas que permanecen actuando sobre la
estructura durante largos periodos de tiempo varian menos en magnitud que aquellas que se
aplican durante periodos cortos, igualmente los coeficientes de seguridad aplicados a la

capacidad de resistencia de los materiales es sensiblemente inferior al factor de carga.
2.3.1.1.1. Hipotesis de carga para la cubierta metélica

El propdsito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta las
incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas, muertas y

accidentales durante la vida atil de la estructura.

Se recomienda las siguientes combinaciones de carga, en las que: U representa la carga
ultima; D son las cargas muertas; L son las cargas vivas; Lr son las cargas vivas en techos;
S son las cargas de nieve; Rr son las cargas por lluvia, granizo o hielo, sin incluir el

encharcamiento; W son las cargas de viento y E son las cargas sismicas.?
a) U=1,4D +L
byU=12D+16L+05(LroS0oRy)
Si se consideran las fuerzas de viento o sismo:
c)U=12D+16(LroSoRy)+(0,5L 00,8W)

du=12D+13W+05L+05(LroSoRy)

2 LRFD, Método.; AlSI $100-2007 (LRFD)
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e)U=1,2D+15E+0,5L +0,2S
Para considerar el posible efecto de volteo:
f)U=0,9D - (1,3W 6 1,5E)

2.3.1.1.2. Disefno de elementos sometidos a traccion

El disefio de elementos sometidos a traccion implica encontrar un elemento con areas

totales y netas adecuadas.

Un miembro puede fallar al alcanzarse en él uno de los estados limite: Deformacion

excesiva o fractura. Para prevenir una deformacion excesiva, iniciada por fluencia, la carga

sobre la seccion total debe ser suficientemente pequefia para que el esfuerzo sobre la

seccion total sea menor que el esfuerzo de fluencia. Para prevenir la fractura el esfuerzo

sobre la seccidn neta debe ser menor que la resistencia por tension. (William T. Segui)

» Resistencia por fluencia

= @1 xFy

Bruta

Donde:

Fy=Esfuerzo limite por fluencia.

@1=Por fluencia=0,90

Pu=Combinacién gobernante de cargas factorizadas.
» Resistencia por fractura o rotura

Pu 02 x F
== X rr
A

neta efectiva
Donde:

Fr=Esfuerzo limite por fractura o rotura.

@1=Por rotura @2=0,75

Pu=Combinacion gobernante de cargas factorizadas.

A =UxAg.

neta efectiva
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Donde:
U=Factor de reduccidn, para conexiones soldadas U=0,85
» Limitacién de la relacion de esbeltez

Viene expresado por la siguiente formula:

KxL

r=
300

Donde:

r= Radio de giro minimo de la seccion transversal.
L= Longitud del elemento.

2.3.1.1.3. Disefio de miembros en compresion

La resistencia de disefio en compresion, @cPn, debe ser determinada de la siguiente

manera.

La resistencia de compresion nominal, Pn, es el menor valor obtenido de acuerdo con los

estados limites que aplican pandeo por flexién, pandeo torsional, y pandeo flexo- torsional.
@c=0,853
» Longitud efectiva

El factor de longitud efectiva, K, para calcular la esbeltez de columna, KL/r, debe ser

determinada de acuerdo:

1 =K=xL

efectiva
Donde:
L = longitud no arriostrada lateralmente del miembro.

r = radio de giro.

Para miembros disefiados s6lo en compresion, se recomienda que la razon de esbeltez KL/r

no sea mayor que 200.*

% LRFD, Método.; AISI S100-2007 (LRFD)
4 LRFD, Método.; AISI S100-2007 (LRFD)
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» Pandeo por flexion de miembros sometidos a compresion

Son los elementos que soportan una carga de compresion axial. Esta carga puede ser
concentrica, es decir, aplicada a lo largo del eje centroidal, o excéntrica, cuando la carga es

aplicada paralelamente al eje del elemento centroidal, pero a cierta distancia del mismo.®

La resistencia de compresion nominal Pn, debe ser determinada basada en el estado limite
de pandeo por flexion:

Pn=F_  xA,
@ x Pn = Pu

La tension de pandeo por flexion se determina como sigue:

a) Cuando:

F

¥ = 2,25

Fe

Fy
F. = (n,man) xf,

b) Cuando:

F

¥ = 2,25

Fe

F., = 0877 xFy
Donde:

Fy = tencidn de fluencia
Fcr = tension critica
Fe = tension de pandeo elastico

E = médulo de elasticidad

5 Disefio de estructuras de acero McCormac pag. 126
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2.4. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE LA EDIFICACION

Fe =

El proceso general de calculo corresponde al método de los estados limites. Con el objeto
de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto de las acciones
exteriores pueda ser superior al previsto, o que la respuesta de la estructura resulte inferior a
la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en los célculos mediante
unos coeficientes de ponderacion, que multiplican los valores caracteristicos de las
acciones, y otros coeficientes de minoracion, que dividen los valores caracteristicos de las
propiedades resistentes de los materiales que constituyen la estructura. En consecuencia, el

proceso de calculo debe cumplir estrictamente lo siguiente:
Sa = Ry
Dénde:
S4: Valor de calculo de la solicitacion actuante.
R4 Valor de calculo de la resistencia de la estructura.

Para el analisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando una
de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando una de sus
dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales cuando ninguna

de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.

Se consideran elementos unidimensionales los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos

bidimensionales las losas, muros y placas.

Los métodos matriciales permiten analizar estructuras en las que, por la complejidad de su
geometria, por el tipo de carga o por el comportamiento de los materiales, no existen
soluciones analiticas o son excesivamente complicadas de obtener. La discretizacion
estructural y los tipos de elementos que se utilicen deben ser adecuados para reproducir

correctamente el comportamiento estructural.
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2.4.1.Estructura aporticada.
El disefio de las estructuras aporticadas estardn fundamentada en base a la Normativa
Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.

2.4.1.1. Resistencia de céalculo.

Se considerara como resistencias de calculo, o de disefio del hormigon (en compresion £_; o
en traccion f_, 3), el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto, dividido

por un coeficiente de minoracion ...

f
Fc'd = Ek}l"}"c

Donde: f_,.: Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.

C

¥.: Coeficiente de minoracion.

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de célculo debera
reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucion de calidad que el
hormigon de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra y

compactacion.

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor f_;, dado por:

f
f}’d = }rk}l{'frg

Dénde: .5 Limite elastico caracteristico del acero.

y.: Coeficiente de minoracion.®

® Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 7.3
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Tabla 2. 2. Coeficiente de minoracion de la resistencia de los materiales

Material | Coeficiente basico | Nivel de control | Correccion
Reducido 0,05
Acero ¥, = 1.15 Normal 0
Intenso -0,05
Reducido 0,20
Hormigon Y. =15 Normal 0
Intenso -0,10

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Tabla 2. 3. Coeficiente ponderacién de acciones

Coeflc_lente Nivel de control y dafos previsibles Correccion
basico
) Reducido 0,2
Nivel de control en la Normal 0
ejecucion Intenso -0,10
_ Minimos y
¥ =16 . o exclusivamente -0,10
Dafios previsibles en materiales
caso de accidente Medios 0
Muy importantes 0,2

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-8

2.4.1.2. Diagrama de calculo Tension — Deformacion Hormigén Armado

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 convencionales siguientes, llamandose
la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la determinacion del médulo de

deformacion longitudinal:

» Diagrama Parabola-Rectangulo

Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo.
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El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura del
hormigdn a compresion simple) y el vertice extremo del rectdngulo en la abscisa 3,5 por
mil (deformacion de rotura del hormigon, en flexion). La ordenada méaxima de este

diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f_.
Figura 2. 1. Diagrama parabola — rectangulo.
4\

085feg | ——=mm-m =

€

1 L .

~2%o0 =35%0

Fuente: Jiménez Montoya. Hormigon Armado. Apartado 13.2

» Diagrama Rectangular
Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0,80 x, siendo x la profundidad del eje

neutro y la anchura 0,85 £_.

Figura 2. 2. Diagrama rectangular

Fuente: Jiménez Montoya. Hormigon Armado. Apartado 13.2
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2.4.1.3. Acero estructural

Las armaduras que se utilizan en el hormigdn armado pueden clasificarse en principales y
secundarias, debiendo distinguirse entre las primeras las armaduras longitudinales y las

armaduras transversales.

El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexién o traccion directa, o bien reforzar

las zonas comprimidas del hormigadn.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion originadas
por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), para asegurar la necesaria ligadura
entre armaduras principales, de forma que se impida su pandeo y la formacion de fisuras

localizadas.

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o0 menos

parésitos. Su disposicion puede ser longitudinal o transversal.

La deformacion del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion, al

valor 3,5 por mil.

2.4.1.4. Adherencia entre el hormigén y el acero

La adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigén y la
armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y también asegura el anclaje de sus
extremos.

Ecuacion de la tension media de la adherencia:

Tension limite de la adherencia:

Tpg = 0.32 e (fck en Mpa)
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Figura 2. 3. Adherencia entre el hormigén y el acero
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Fuente: Jiménez Montoya. Hormigén Armado. Apartado 9.2

2.4.1.5. Distancia entre barras

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado deben
tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacién y compactacion del
hormigdn pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras 0 espacios
vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda los valores que se indican a

continuacion:

La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la

armadura principal debe ser igual o mayor que el mayor de los tres valores siguientes:
e Dos centimetros.
e El didmetro de la barra més gruesa.
e 1,25 veces el tamafio maximo del arido.

2.4.1.6. Recubrimiento

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a la
distancia libre entre su superficie y el paramento mas proximo de la pieza. El objeto del
recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosién como de la accion del fuego,
por ello es fundamental la buena compacidad del hormigon del recubrimiento, mas aun que

SU espesor.
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Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes con

las que recomendamos a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del paramento
mas proximo igual o mayor a un didmetro y a los seis quintos del tamafio maximo del
arido.

b) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras es
de cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento y salvo casos
especiales de ambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de reparto en

medio del espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigon del mismo.
En la siguiente tabla se recomiendan los recubrimientos minimos para diferentes casos:

Tabla 2. 4. Recubrimientos minimos

Para losas y paredes en el interior de los edificios 15 mm
Para losas y paredes al aire libre 15 mm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 15 mm
Para vigas y pilares al aire libre 20 mm
Para piezas en contacto con el suelo 30 mm
Para un hormigoén en un medio fuertemente agresivo | 40 mm

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado “CBH-87”
Anclaje de las armaduras

Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la transmisién mutua de esfuerzos entre
el hormigdn y el acero, de tal forma que se garantice que este es capaz de movilizar toda su

capacidad mecénica sin peligro para el hormigon.
El anclaje se lo consigue gracias al mecanismo de la adherencia.

Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigon este sometido a compresiones y, en todo caso, deben evitarse las zonas de fuertes
tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar la armadura de momento negativo, sobre

apoyos intermedios, al menos hasta una distancia de estos del orden del quinto de la luz; y
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en apoyos extremos, a bajar las armaduras, dobladas a 90° por la cara mas alejada del
soporte.

La longitud de anclaje de una armadura, es funcién: de sus caracteristicas geométricas de
adherencia, de la resistencia del hormigén, y de la posicion de la barra con respecto a la
direccion del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de la forma del dispositivo de
anclaje. Existen muchas formas para calcular la longitud de anclaje, como ser: por
prolongacion recta, por gancho o patilla, por armaduras transversales soldadas, por
dispositivos especiales. Se usaran las formulas para el calculo de la longitud de anclaje por
prolongacion recta:

f, f,
fb,=mx@22%x@215ﬂmm Eb,,=1J4xmx@22%x@215ﬂmm

Figura 2. 4. Longitud de anclaje, en centimetros.
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87
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Tabla 2. 5. Valores de coeficiente numérico “m”

Hormigon m
AH 400 AH 500 AH 600
H15 18
H17.5 1616 21
H 20 14 19 23
H 30 10 13 17
H 35 9 12 16
H 40 8 11 15
H 50 7 10 14

Fuente: Norma Boliviana del Hormigdén Armado CBH-87
Donde:
£,,;: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.
£,;- Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I1, en cm.
m: 14 Coeficiente que para Hormigén H 20 y Acero AH 400.
@: Didmetro de la armadura de acero, cm.

f.4: Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?.

» Anclaje de cercos y estribos. - El anclaje de los estribos, horquillas y cercos se
efectlia normalmente mediante ganchos, patillas, bucles o armaduras transversales

soldadas.
-5 @ 6 50 mm. A continuacion de un arco de circulo de 135° 0 mas.
-10 @ 6 70 mm. A continuacion de un arco de circulo de 90°.
2.4.1.7. Empalmes de las armaduras

Los empalmes son utilizados para transmitir los esfuerzos de una barra a la otra, por medio

de un anclaje. La Norma Boliviana del Hormigdn Armado recomienda que el deslizamiento
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relativo de las armaduras empalmadas, no rebase 0,1 mm, y que, para asegurar la
transmision del esfuerzo de una barra a la otra, el espesor del hormigon que rodea al

empalme, sea como minimo el de 2 veces el didmetro de las barras.
Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.

» Empalmes por traslapo
Es el tipo de empalme méas comun, no es aconsejable utilizarlo en barras de didmetro mayor
a 25 mm., ni tampoco en tirantes. Entre las barras que se empalman, se desarrollan acciones
tangentes que deben ser absorbidas por armadura transversal.
La idea basica es transferir esfuerzos de una barra para la otra por medio de la adherencia
en un largo igual al largo de anclaje el mismo es corregido por un coeficiente que lleva en

cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.
2.4.1.8. Estados limites

Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de seguridad, funcionalidad y

durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio para el que fue proyectada.
Los Estados Limites pueden clasificarse en:
> Estados Limites Ultimos (ELU)

Que son aquellos que corresponden a la maxima capacidad resistente de la estructura. Se
relaciona con la seguridad de la estructura y son independientes de la funcion que esta
cumpla. Los mas importantes no dependen del material que constituye la estructura y son

los de:

e Equilibrio. - Definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o del

conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

e Agotamiento. - definidos por el agotamiento resistente o la deformacién plastica

excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.
e Pandeo o inestabilidad. - de una parte, o del conjunto de la estructura.

e Adherencia. - Caracterizado por la rotura de la adherencia entre las armaduras y el

hormigon que las rodea.

e Anclaje. - Caracterizado por el sedimento de un anclaje.
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e Fatiga. - Caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la estructura por

efecto de la fatiga, bajo la accidn de cargas dinamicas.

» Estado Limite de Servicio (ELS, también Illamados Estado Limite de
Utilizacion)
Que corresponden a la maxima capacidad de servicio de la estructura. Se relacionan con la

funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y depende de la funcion que deba

cumplir, los mé&s importantes son los de:

e Deformacion. - Caracterizado por alcanzarse una determinada deformacion
(flechas, giros) en un elemento de la estructura. Se estudia respecto a la estructura

o elemento estructural.

e Fisuracién. - Caracterizado por el hecho de que la abertura maxima de las fisuras
en una pieza alcance un determinado valor limite, funcion de las condiciones
ambientales en que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones de uso que

correspondan a la estructura en cuestion. Se estudia respecto a la seccion.

e Vibraciones. - Caracterizado por la presencia de vibraciones de una determinada
amplitud o frecuencia en la estructura. Se estudia respecto a la estructura o

elemento estructural.
» Estados limites de durabilidad (ELD)

Que corresponde a la duracién de la estructura (vida util). Esta relacionada con necesidad

de garantizar una duracion minima (vida util) de la integridad de la estructura.
2.4.1.9. Acciones de carga sobre la estructura.

Una accion es un conjunto de: fuerzas concentradas y repartidas, y deformaciones
impuestas, o impedidas parcial o totalmente, debidas a una misma causa y que aplicadas a

una estructura o elemento estructural, son capaces de producir en ella estados tensidnales.
Las acciones que en general acttan en los edificios son las que se definen a continuacion:

a) Accion gravitatoria. Es la producida por el peso de los elementos constructivos, de
los objetos que puedan actuar por razon de uso. En ciertos casos puede ir

acompanada de impactos o vibraciones.
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b) Accion del viento. Es la producida por las presiones y succiones que el viento
origina sobre las superficies.

c) Accién térmica. Es la producida por las deformaciones debidas a los cambios de
temperatura.

d) Accion reologica. Es la producida por las deformaciones que experimentan los
materiales en el transcurso del tiempo por retraccion, fluencia bajo las cargas u otras
causas.

e) Accion del terreno. Es la producida por el empuje activo o el empuje pasivo del

terreno sobre las partes del edificio en contacto con él.
2.4.1.10.Hipotesis de carga para la estructura de hormigén Armado

Para encontrar la hipGtesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de célculo. Para cada fase de
comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideraran las hipotesis de
carga que a continuacién se indican y se elegird la que, en cada caso, resulte mas
desfavorable. En cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya

actuacion simultanea sea compatible.’

Hipotesis I: Yee XG T ¥, xQ
Hipotesis II: 0, 9{}'{5 XG+ygy X Q} +09xy, xW
Hipétesis I 0,8(yp, x G+ vg xQuq) + Fog + W,

G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter permanente.

Q:  Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Q.q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.

W: Valor caracteristico de la carga del viento.

” Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 7.4.2.
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W,,: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general, se
tomara W,, =0. En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara:

Weq =025xW.

F.o- Valor caracteristico de la accion sismica.

2.4.2.Vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccidn transversal
y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. En los proyectos
generalmente se emplean secciones rectangulares de hormigon armado sometidas a
solicitaciones normales en el estado limite Gltimo de agotamiento, por rotura 0 por exceso

de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras traccionadas.

2.4.2.1. Calculo a flexion simple.
Se empleard la tabla universal de calculo de flexién simple o compuesta, en el caso mas
elemental de flexion simple sin armadura de compresion. Proporcionan los valores de la

cuantia w, en funcién del momento reducido p:®

Md Jng x f}rd
Hd = g2 xb, xf,,  Em dxb, xf_

b, : Ancho de la seccion.

d : Canto util.

fg= ffk;‘h : Resistencia de céalculo del hormigdn a compresion.

foq = "’k,",r,g - Resistencia de célculo del acero (traccion o compresion).
M, : Momento flector de agotamiento o de célculo.
ug: Momento flector reducido de célculo.

w = Cuantia mecénica

8 Jiménez Montoya. Hormigén Armado. Apartado 14.4 Tabla 14.3.
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De este modo el valor del momento reducido py . es independiente del tipo de acero

utilizado.
2.4.2.2. Proceso de calculo de la armadura longitudinal a traccion

Cuando la viga no necesite armadura a compresion, se debera disponer de una armadura

que soporte los esfuerzos de traccion.

e Se comienza por determinar py Yy se verifica que esta sea menor al limite
9
Mg < Hijmy -
e Con el valor de u4 entrar en las tablas y determinar el valor de w.

e Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

_wxb, xdxfy

5 F}rd

e Las recomendaciones del codigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas
minimas (ew,,;,,) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos de
elementos estructurales, en funcion al acero utilizado, con el objeto de cubrir los
riesgos de fisuras por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, la

armadura de traccion debe tener un valor minimo de:'°
W .= — A

min smin  Pmin X hw xd
A
A_: Area del acero (en traccion o en compresion).

A_: Area del hormigon (érea total, referida normalmente al canto Gtil).

w_. . Cuantia geométrica minima (Véase Anexo A-4.10. del presente

min

proyecto).

e Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se

calcula la separacién libre entre armaduras.*!

% Jiménez Montoya. Hormigon Armado. tabla 15.3 pagina 220

10 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.1.7.3.
1 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 12.5.2.

30



S (b, — 2x@,, — N°Hierros x @,,, — 2 xr)

N°Hierros — 1

2.4.2.3. Calculo de la armadura transversal.
El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esté constituida por estribos, barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables, el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante sin

armadura si:12

Vo, = Vy V,,=f.q xbwxd f 4 = 0,50 x /T4 (kg/cm?)

cu — w
V_,: Cortante absorbido por el hormigon.
V,: Cortante de célculo del hormigon.

f,4: Resistencia convencional del hormigon a cortante.

W

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigdn armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2 %, de la seccion transversal

de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos ().

xf

A
" > 0,02xf,xb,

5t min

sen o«

Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza vV, = V, es necesario
colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual, de la diferencia.
Vy= V., Vy=v,+Vv, —= V_,=V,—-V_

V,,=030=xf 4 3xb, xd

v, : Cortante resistido por la armadura transversal.
V,,: Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.

V4 debe ser menor o igual que v, , y mayor que V_,, caso contrario, se debe cambiar las

dimensiones de la seccion transversal.

12 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.2.
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V.. xs

su

AL =—"——
= p9xdx f},d
Donde s es la separacion entre planos de cercos 6 estribos, debe cumplir la condicion:

=< 0,85xd < 300 mm

st max

2.4.3.Columnas

Las columnas o pilares de hormigén armado forman piezas, generalmente verticales, en las
que la solicitacion normal es la predominante. La mision principal de los soportes es
canalizar las acciones que acttan sobre la estructura hacia la cimentacion de la obra y, en
ultimo extremo, al terreno de cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran

responsabilidad resistente.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas de
absorber compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de flexion
compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura por

deslizamiento del hormigén a lo largo de 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. 3
2.4.3.1. Esbeltez geométrica y mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion i, =1, /h

o
entre la longitud de pandeo 1, y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y la
esbeltez mecanica a la relacion A =1_/i_ entre la longitud de pandeo y el radio de giro i,
de la seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que i, = v’{IfAj , siendo Iy A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccidon, ambas referidas a la

seccion del hormigon solo (seccion bruta).

Los valores limites para la esbeltez mecanica son los que mencionan a continuacion:

13 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.3.1.2.
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Para esbelteces mecénicas A < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a

esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando
los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion a

pandeo.

Para esbelteces mecanicas 35 < A < 100, puede aplicarse el método aproximado.

Para esbelteces mecanicas 100 <2 < 200 (geométricas 29 < A, < 58), debe

aplicarse el método general.

No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

eshelteces mecanicas A = 200 (geométricas A, > 58).

2.4.3.2. Flexién esviada

Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se conoce a

priori la direccidn de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes:

En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como las

secciones en L de lados desiguales.

En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estdn armadas
asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacion que no esta en

el plano de simetria.

En dltimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran la mayoria de los
pilares, pues, aunque formen parte de pérticos planos, la accion de viento o del sismo
puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo mismo que
las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles
inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del
plano principal de flexiéon. La razén de regir el problema de la flexion esviada debe
atribuirse a su complejidad y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos

practicos para su tratamiento.
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2.4.3.3. Compresion simple
La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un

esfuerzo normal N que actla en el baricentro plastico de la seccion.

En la practica es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la incertidumbre
del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas
recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad

minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente los coeficientes de seguridad.

2.4.3.4. Excentricidad minima de célculo

Debido a la dificultad que se tiene en la préactica para que la carga actle realmente en el
baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la
direccion en que se esta considerando el pandeo), igual al mayor de los dos valores:

Ez{hgza 6 b/20

20 mm.

Dénde: h: Canto total en la direccién considerada

a) Excentricidad de primer orden. - Se tomard como excentricidad de primer orden

la correspondiente al extremo de mayor momento.

M

e, = —
o Nd

b) Excentricidad ficticia. - Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:

- foa c+20xe, 1° 10-*
Be = X X—X
fie 3500/ c+10xe, h

f - Resistencia de calculo del acero, en kg / cm?
c: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considerada, en cm.
1,: Longitud de pandeo de la pieza, igual al, = kx 1, en cm.

c) Excentricidad total o de calculo. - La seccion debera ser dimensionada para una

excentricidad total igual a:

S + Efic
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2.4.3.5. Calculo de la Armadura Longitudinal

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12 mm y se situaran en las

proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido:

_ Njxer
b hxbixf,
Axial reducido:
v _— L
hxbxf;

De los &bacos en rosetas se determina la cuantia mecénica w (Véase Anexo A-1).14

fc'd
A =wxbxhx—

vd
2.4.3.6. Calculo de la Armadura transversal
Para el célculo de la armadura transversal en las columnas, la separacidn entre estribos sera:

{IJ o h (el de menor dimension)
s<

15x d]delaarmadura longitudinal
El didmetro del estribo sera:

1

chBtl."i.bD = E X q]delaarmadura longitudinal

6 mm

2.4.4. Fundaciones

Constituyen los subsistemas de cualquier edificacion que transmiten directamente las
cargas de esta hacia el suelo o terreno; su funcién es distribuir las cargas del edificio,
dispersandolas en el suelo adyacente, de modo que éste y los materiales que los sostienen
tengan suficiente fuerza y rigidez para soportarlas sin sufrir deformaciones excesivas.
2.4.4.1. Presion de apoyo del suelo en base de las zapatas

Para zapatas que descansan sobre suelos granulares gruesos, la presion es mayor en el

centro de la zapata y disminuye hacia el perimetro. En contraste, en suelos arcillosos las

14 Jiménez Montoya. Hormigon Armado. (142 edicion). Apartado 17.3-1.
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presiones son mayores cerca del borde que en el centro de la zapata, puesto que en este tipo
de suelos la carga produce una resistencia a cortante alrededor del perimetro, la cual se

adiciona a la presion hacia arriba.
a) Supuesta b) Real para suelos granulares  ¢) Real para suelos cohesivos.

Figura 2. 5. Presiones de contacto en diferentes tipos de suelo
P P P

(@ ) (o)

Fuente: Disefio de estructuras de Concreto” Arthur H. Nilson

Si la carga esté aplicada excéntricamente a la zapata con respecto al centro de gravedad de
ésta, se supone que la presion del suelo varia uniformemente en proporcién al momento.
2.4.4.2. Zapatas aisladas

a) Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada. - Las dimensiones a y b
de la planta de la zapata se determinan en funcion de la tension admisible para el terreno:

N+P

axh = Tadm

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En principio,
para el peso propio se podra tomar un valor del orden del 10% de N.

Por razones econdmicas se dimensionan de modo que no necesiten armadura de cortante.
Para ello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar para el

canto atil d valores inferiores al mayor de los siguientes:

d. = a,xh, axhb _al}+b|} k= 4. fod
1 4 Zxk-1 4 Vi XCgdm

2x(a—ag)
d .= Tos
= 4+k

2x(b-b,)

ds =— foa = 05x/fy (kg/em?)
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b) Determinacion de las armaduras de traccion. - En el caso de zapatas flexibles
(aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple la condicion v =2xh), la
determinacion de la armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexion en

ambas direcciones. Para ello puede usarse las tablas, abacos y formulas simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones distanciadas de los paramentos del soporte de

hormigon, 0,15 x a, y 0,15 x by, respectivamente.

El momento de céalculo en la seccién en el caso més general de zapatas con carga

excéntrica, es:

a—a, 2 n 1
I'-"ch=|:rx( > -I—CLinaD) XEXUM‘l'EX(Umm_UM}

Las tensiones o, 4 ¥ .4 S€ Obtienen a partir de los esfuerzos mayorados del pilar, sin

tener en consideracion el peso propio de la zapata, usando el método tradicional el&stico.

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b.d, puede determinarse
mediante las tablas o dbacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores mayores
que 1,5 x v. En el caso més frecuente de aceros de dureza natural resulta muy cémoda la

férmula simplificada:

Mcd

:m w=p(1+ p) U=Axf,=wxbxdxfy

K

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0,01 (p < 0,01), por

consideraciones de adherencia.

Figura 2. 6. Zapata aislada con carga excéntrica en las dos direcciones

Fuente: Jiménez Montoya. Hormigon Armado. Apartado
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2.4.5.

Losa aligerada con viguetas pretensadas y complemento de plastoformo.

Este tipo de losa trabaja con viguetas de hormigdn pretensado y estan unidas

monoliticamente, en la capa superior con una losa de espesor minimo.

Para el complemento se colocan rellenos de plastoformo que, ademas de ser livianos, son

aislantes térmicos y acusticos (Figura N° 2.7.).

Dentro de las ventajas que el uso de viguetas T pretensadas ofrece son:

>

La vigueta T de hormigdn pretensado es el elemento més conocido y aprobado para
todo tipo de losas. Es un producto de fabricacion industrial con calidad garantizada
y con caracteristicas siempre uniformes que reemplaza a las viguetas de fabricacion

artesanal de hormigén armado comun.

Mayor resistencia, calidad y seguridad.

Permite salvar grandes luces a un bajo costo.

Aligeramiento y, por tanto, reduccion del peso de la estructura.
Reduccion de materiales y mano de obra.

De féacil colocaciéon y manejo.

Asesoramiento gratuito de las empresas que venden este producto.

Figura 2.7. Geometria de losa alivianada.

Fuente: Concretec Ficha técnica - Viguetas Pretensadas.
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Distribucion de Presiones

Para el disefio se puede decir que las cargas actGan en forma uniformemente distribuida
sobre la totalidad del panel, como una carga tipica por m2 de losa, la cual se utiliza para

todos los paneles y en todos los pisos que contengan seccion de losa tipica.

Si se presentaran cargas concentradas grandes, éstas requieren apoyos adicionales y deben

ser consideradas por aparte de la carga distribuida.
2.4.6. Losa maciza de hormigén armado

La losa de hormigdn armado es un elemento estructural, tiene la intencion de servir de
separacién entre pisos consecutivos de un edificio (por lo que a veces se llama losa de
entrepiso) y al mismo tiempo, servir como soporte para las cargas de ocupacion como son

cargas vivas y cargas muertas.

Figura 2.8. Armado de losa macizo de hormigon armado.

Fuente: https://dehormigon.com.ar

Totalmente conformada en el proceso de construccidn, con espesores que normalmente
varian entre 70 y 150 mm, su ejecucion se realiza a partir de un encofrado que constituira el

molde en el cual se vierte el hormigdn sobre una armadura metélica.

39



Ventajas de las losas macizas.

Comunmente utilizados en construcciones de tamafio pequefio a mediano — residenciales y
comerciales -, los moldes se rellenan integralmente con hormigdn funcionando en conjunto
con la armadura metalica, de acuerdo a las alturas definidas por el calculo estructural
realizado previamente. Este sistema permite, ademas de disefios tradicionales, formatos
tridimensionales y formas fluidas. También tiene un alto grado de resistencia a las grietas y

fisuras.
Desventajas de las losas macizas.

Debido a la gran cantidad de material utilizado en el encofrado, que posteriormente se
desecha, hay un alto coste en el valor total de la obra y una mayor generacién de residuos.
También cabe destacar que al requerirse un mayor volumen de hormigon y, en
consecuencia, un mayor peso, los demas elementos de la estructura también deben ser

reforzados, acarreando un aumento del material utilizado en la estructura.
2.4.7. 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: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,
escaleras de caracol, helicoidales, etc.®®

Debido a su inclinacion y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las cuales
se les sobreponen los peldafios. Considerando sélo el trabajo a flexion, se puede suponer
que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se halle, no con
su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El error cometido en

esta suposicion es minimo y no afecta el disefio.

Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en proyeccion

horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.

15 http://fama2.us.es/earq/mdd/construccion1/Temas/anexo/tema20/Apuntes.pdf
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2.5. ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO

Para una buena ejecucion del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una

evaluacion del proyecto. A manera de referencia se presentan las siguientes:

e Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las

especificaciones técnicas.
e Determinar los precios unitarios para la elaboracién del proyecto.
e Determinar el presupuesto general del proyecto.
e Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucién del proyecto.
2.6. ESPECIFICACIONES TECNICAS

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

respectivos y en el contrato. Son muy importantes para definir la calidad de los acabados.
Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:*®

e Definicion

e Materiales, herramientas y equipo.

e Método constructivo.

e Disposiciones administrativas.

e Medicién y forma de pago.
2.7. PRECIOS UNITARIOS

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

parcial de la misma.t’

16 Ministerio de Desarrollo Econdmico Viceministerio de Desarrollo Urbano y Vivienda -Guia boliviana de
supervision de obras para la construccion de viviendas

17 Verela Leopoldo A. Ingenieria de Costos Teoria y Practica En Construccion (2009)
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Un precio unitario se halla formado por la adicién de los siguientes rubros:
a) Costo de materiales.

b) Costo de mano de obra.

C) Desgaste de herramientas y o reposicion de equipos.

d) Gastos generales.

e) Utilidad.

La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c) y d) representan el costo
indirecto, la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al que

adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.

Tomado en cuenta como beneficios sociales el 62,52% 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
de IVA del 14,94 % y un valor de IT del 3,09 %.

28. COMPUTOS METRICOS

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

geométricas y trigonomeétricas.
2.9. PRESUPUESTO.

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendrd una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependerd en mayor medida al desglose de los
elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a una
serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion mientras que

otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.10. PLANEAMIENTO Y CRONOGRAMA

Desde el punto de vista econdmico, las diferentes posibilidades constructivas y tipologicas,

pueden dar lugar a costes de ejecucion y plazos muy diferentes.
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Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las actividades estan
interrelacionadas en una secuencia légica en el sentido que algunas de ellas no pueden

comenzar hasta que otras se hayan terminado.

Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de comenzar el
proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a veces es

necesario reprogramar y replantear.
2.10.1. DIAGRAMA DE GANTT

El diagrama de GANTT es una representacion grafica de la informacion relacionada con la
programacion, la cual muestra las actividades en forma de barras sujetas al tiempo,
pudiendo identificar las actividades que se desarrollardn en forma paralela y en serie; es

decir una tras otra.

El grafico de Gantt cubre las distintas funciones de la programacion: asignacion de recursos
y determinacién de la secuencia y cronologia. A pesar de su sencillez, constituye uno de los
métodos de programacion mas completos y, sin duda, el mas usado. El grafico se
confecciona a dos escalas: en la horizontal se mide el tiempo (en horas, dias, semanas, etc.);

en la vertical, se ordenan las actividades que intervienen en el proyecto.
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CAPITULO 111
3. INGENIERIA DEL PROYECTO

Obteniendo el plano arquitecténico y el informe correspondiente al estudio de suelos en la
zona donde se desplazara el proyecto, procedemos al respectivo calculo estructural de la

infraestructura.
3.1. ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

El levantamiento topogréfico fue realizado con estacion total y de éste se obtienen las

curvas de nivel elaborados con coordenadas de levantamiento en anexo Al.

Figura 3. 1. Plano curvas de nivel
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N\ / » ‘\/ ; o= v (6 /‘
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ZE6
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Fuente: Plano topogréafico proporcionado por la Subgobernacion.

Topogréaficamente se considera una superficie plana con un desnivel menor a 1 metro por la
escala del plano, ademéas que en una inspeccién personal en el lugar se logra apreciar que

no existe ningun desnivel en la zona de construccion. El area de construccion es de 472 m2,
3.2. ANALISIS DEL ESTUDIO DE SUELOS
3.2.1. Verificacién de la clasificacion del suelo.

Para la verificacion se analizo el pozo 3, del cual se utilizara la resistencia del suelo para el
disefio de la fundacion. Presentando los siguientes datos extraidos del informe geotécnico

proporcionado por la entidad.

44



Clasificacion del suelo (SUCS).

Datos: Limite liquido: 33,76 indice de plasticidad: 2,35
Limite pléstico: 31,41 %pasa Tamiz 200: 94,93 %

Figura 3.2. Diagrama de clasificacion de suelo SUCS.

<30% mis <15% mds nim. 200 Arcilla limosa
nim. 200 15-29% mds nim. 200 Y % de arena = % de grava— Arcilla limosa con arena
Inorgdnico 4=p=7—CL-ML % de arena < % de grava— Arcilla limosa con grava
y grificos % de arena = % de grava i: <15% de grava —— Arcilla limo arenosa
sobre 0 arriba =30% mzis< =15% de grava —— Arcilla limo arenosa con grava
de la linea A nim. 200 % de arena < % de grava Y <15% de arena — Arcilla limosa cubierta de grava
=15% de arena — Arcilla grava limosa con arena
<30% mds <15% més nim. 200 Limo
LL <50 nim. 200 15-29% més niim. 200 <> % de arena = % de grava— Limo con arena
Pl <40 ——ML % de arena < % de grava— Limo con grava
gréficos % de arena = % de grﬂvaiz <15% de grava — Limo arenosa
abajo de =30% mds < =15% de grava — Limo arenosa con grava
la linea A nim. 200 % de arena < % de grava <15% de arena — Limo gravosa

=15% de arena — Limo gravosa con arena

Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica 4ta edicion — Braja M. Das
Clasificacion: Limo arenoso.
3.2.2. Capacidad de carga.
Correlacion entre el angulo de friccion interna y clasificacion de suelos.

Figura 3.3. Propiedades comunes de los suelos granulares, no cohesivos.

Material Compacidad | Densidad | N Yeeea Relacién | Angulo de
Relativa | (SPT) | (g/cm®) | de friccién
vacios interna
GW: gravas bien Densa 75% 90 221 022 40°
graduadas, mezclas Media 50% 55 2.08 0.28 36°
de grava v arena Suelta 25% <28 1.97 0.36 32°
GP: gravas mal Densa 75% 70 204 033 38°
graduadas, mezclas Media 50% 50 1.92 0.39 35°
de grava y arena Suelta 25% <20 1.83 047 32°
SW: arenas bien Densa 75% 65 1.89 0.43 37°
graduadas, arenas Media 50% 35 1.79 0.49 34
gravosas Suelta 25% <15 1.70 0.57 30°
SP: arenas mal Densa T5% 50 1.76 0.52 367
graduadas, arenas Media 50% 30 1.67 0.60 33¢
gravosas Suelta 25% <10 1.59 0.65 29°
SM: arenas limosas Densa 75% 45 1.65 0.62 35°
Media 50% 25 1.55 0.74 32¢
Suelta 25% <8 1.49 0.80 29°
ML: limos Densa 75% 35 1.49 0.80 33°
inorganicos, arenas Sheasls gl S il el =
muy finas Suelta 25% <4 1.35 1.00 27°

Fuente: Casagrande, A. (1948) “Classification and identification of soils”
e Capacidad de carga de Meyerhof.

Ancho de cimentacién = 3,60 m
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Largo de la cimentacion = 3,35 m

Cohesion = 0 kN/m?

Peso Especifico del suelo = 13,24 kN/m?3
Profundidad Df = 3,30 m

Esfuerzo efectivo g = yh x Df = 43,69 kN/m?
Angulo de friccion interno @ = 27°

Peso especifico saturado del suelo.

Yr = Yousto — Y:tgz.:n
¥ =13,24 kN/m*® — 9,81 kN/m® = 3,43 kN/m?

Factores de capacidad de carga de Meyerhof.
Para &ngulo de friccion @ = 27°

N¢ = 23,94

Ng = 13,20

Ny = 14,47

Factores de forma.

beoq 4 02%B_ . 02x335
CS: = _—mmmm '
L 3,60
02xB 0,2x3,35
Fqs =1+ =1+—"""=1,19

1+
L 3,60
B 3,35
Fys=1-04—=1-—04——=10,63
L 3,60
Factores de profundidad.

Para angulo de friccion @ =27 Df/IB>1

Fed = Fqd —

Fqd = 1 + 2tan@' (1 — sen @")*(Df/B) = 0,98
Fyd=1

Factores de inclinacion.
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Debido a que las cargas son verticales.

Fci=Fgi=Fyi=1

Ecuacion general de la capacidad de carga.

Segun Meyerhof la ecuacion general es:

qu=c'xNcXFcsXFcd X Fci+qXNqXxFqsXFqd X Fqi+1/12Xy XB XNy X Fys X

qu=0+43,69x13,20x1,19x0,98x1+%x3,43x3,35x1447x0,63x1x1
qu = 724,93 kKN/m2
adm = Qu/3 = 241,64 KN/m?
Qadm = 2,46 kg/cm?

e Capacidad de carga de Terzaghi

Para angulo de friccion @ = 27
Nc = 29,24
Ng = 15,90
Ny = 11,60

Capacidad de carga ultima
q, =cxN,+qxN,+05xyxBxN,

q, = 761,32 KN,me

Capacidad de carga permisible:

_ A
q(adm:- - 3

761,32 KN / m®
q(adm:- = 3

Qacem) = 25377XN/

Kg
Qadm) = 2,59 /2

Fyd X Fyi
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Tabla 3.1. Tabla de resultados de “Capacidad de carga segin su autor”.

METODO Meyerhof | Terzagui | SPT (empresa)
Qadm (kg/cm2) 2,46 2,59 1,19

Fuente: Elaboracion propia.

A primera instancia se aprecia que la resistencia tedrica calculada es mucho mayor que la
resistencia determinada por el ensayo SPT, pero también se puede observar que la
capacidad de carga admisible del terreno es coherente para el tipo de suelo, como se puede
apreciar en el siguiente gréfico. Donde la capacidad de carga de los suelos limosos varia
desde 1 hasta 3 kg/cmz2.

Figura 3.4. Tension admisible segun el tipo de suelo.

Clase Descripcion Gaam (MPa)

1 Rocas sanas, sin laminacién 3.0

2 Rocas laminadas 1.5

3 Rocas alteradas o en descomposicién depende

4 Suelos granulares conglomerados 1.0

5 Gravas compactas 0.6

6 Gravas sueltas 0.3

7 Arenas muy compactas 0.5

8 Arenas compactas 0.4

9 Arenas medianamente compactas 0.2

10 Arcillas duras 0.3

11 Arcillas rigidas 0.2

12 Arcillas medias 0.1

13 Limos duros (muy compactos) 0.3 |
14 Limos rigidos (compactos) 0.2 |
15 Limos medios (medianamente compactos) 0.1 1

Fuente: Norma brasilefia de fundaciones (NBR6122)

Tras el analisis de la resistencia admisible del suelo se lleg6 a la conclusién que los valores
obtenidos presentan una incertidumbre debido a que las variables fueron extraidas de tablas
en lugar de ensayos de laboratorio. Por lo cual se decide disefiar con la capacidad portante
propuesta por la entidad (1,01 kg/cm?) el cual es la capacidad portante de un pozo cercano
al lugar de construccion adoptando asi un valor conservador y por el lado de la seguridad de

la estructura.
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3.2.3. Resultados de estudio de suelo

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizd el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST).

Dicho ensayo se realizé en tres pozos, ubicados en lugares estratégicos dentro de la
propiedad del H.R.S.J.D.D., con profundidades hasta de 4,15 metros.

Figura 3.5. Ubicacion de los pozos de estudio de suelos.

_

CALLE CNL. DELGADILLO

Jr
L1 poze® /\§ + B v @ ’/\
v a2 &
A}

Eozo) s

@

’PD_Z EDIFICIO @
j HOSPITAL

2

R

Fuente: Elaboracion propia.

El estudio de suelos fue elaborado por la empresa consultora EOLO S.R.L, dando como

resultado lo que se indica a continuacion.
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Tabla 3.2. Caracteristicas del suelo.

Pozo
NO

Ensayo
NO

Profundidad (m)

N° de

de

a

golpes

Resistencia

Descripcién del perfil del suelo

(kg/cm?) | (KN/m?)

Literal

clasificado

1,2

Suelo de relleno
limoso, semi
himedo con raices y

pastura.

1,2

3,7

Suelo ripio arenoso,
color marron,
presenta densidad

media.

3,7

4,15

25

2,43 238,30

Suelo con presencia
de grava y arena con

densidad media

A-1b.

0,3

Suelo organico color

marron.

0,3

3,3

Suelo ripio arenoso,

color marrén.

3,3

3,75

25

2,43 238,30

Suelo limo arcilloso
con regular

capacidad portante.

A-4

0,65

Suelo organico color
marrén, densidad

suelta.

0,65

3,3

Suelo ripio arenoso,

color marrén.

3,7

3,75

12

1,19 116,70

Suelo limo arcilloso
con regular

capacidad portante.

A-4

Fuente: Elaboracion propia.
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Para el presente proyecto se tomard como medida de seguridad la resistencia mas
desfavorable, que corresponde al pozo Nro. 3, con una capacidad portante de 1,19 kg/cm?.
Por recomendacion de la empresa encargada del estudio geotécnico que sugiere utilizar una

resistencia de 1,01 kg/cm? para el disefio.

Con la informacién proporcionada del pozo en estudio se elaboro el siguiente perfil

estratigrafico del suelo.

Figura 3.6. Perfil geotécnico de pozo N° 3.

0,00 _______Puntode
T = ==
ensayo

Suelo organico
0,65 color marrén,
densidad suelta

2,65

]
Penetracion de guia 0.15

Penetracion ensayo SPT 0,30 1

Fuente: Elaboracion propia.
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3.3. ANALISIS DEL DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectonico del mddulo A-5y A-12, fue elaborado por la empresa consultora
TREBOL S.R.L. y proporcionado por la subgobernacion de Tarija.

El modulo A-5 es la planta baja que consta de los ambientes de: Neurocirugia, Electro,
Consultorio 11, valoracion de discapacitados, consultorio 10 Cardiologia, consultorio 9,
consultorio 13, 2 neumologia, secretaria y depositos mas gradas de hormigén armado,

distribuidos en una superficie de 229 m? en planta baja.

El Mddulo A-12 es la planta alta ubicado sobre el modulo A-5 y Otorrinolaring6logo que
cuentan con los ambientes de: sala de informatica, jefatura, secretaria, sistemas, biblioteca,

bafios y un auditorio, todos estos ubicados en una superficie de 472 m2.
Para mas detalles de los planos arquitectdnicos ver anexo A12.
3.4. PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL

En consecuencia, con lo establecido en el perfil de proyecto en tanto como en el analisis de
suelo del presente proyecto se cita a continuacion los elementos estructurales que se

disefan.

» Estructura de sustentacion de la cubierta, cercha metalica.

» Estructura de sustentacion de la edificacion aporticada con elementos estructurales
de HPA®C,

» Losa aligerada con viguetas pretensadas.

» Cimentacion mediante zapata combinada de H°A°.

Figura 3.7. Planteamiento estructural.

Cublerta metalica Cubierta metalica
I
— 3 3 L1
Losa aligerada HH = E\S@lmra Entre piso de
Columna S losa aligerada
de H°A®

Zapata aislada

Fuente: Elaboracion propia.
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Para el calculo a favor de la seguridad y de este modo garantizar una mejor estabilidad de la

estructura utilizamos el resultado obtenido del sondeo de pozo 3 en donde se tiene que la

capacidad portante del suelo es de 1,01 kg/cm?.

3.4.1.

Datos generales del proyecto

Para el disefio de los elementos estructurales se empled el método de los estados limites

ultimo empleando el Codigo Boliviano del Hormigon Armado CBH-87, por tanto, ademés

de los materiales empleados, se deben definir los coeficientes de minoracion de resistencias

y mayoracion de cargas.

>

3.4.2.

Normativa de disefio empleada

Cadigo Boliviano del Hormigén Armado

Coeficientes de minoracion de resistencias de los materiales
ve=15 (Hormigon)

vs =1,15 (Acero)

Coeficiente de mayoracion de las cargas

vi=1,6 (Fuerzas)

Materiales empleados.

Para el disefio de los elementos estructurales, se emplearon los materiales tipicos que

conforman el hormigén armado, presentado éstos las siguientes caracteristicas.

Materiales empleados en el hormigon armado.
La norma CBH-87 recomienda usar hormigones no menores a resistencia minima
segun el tipo de acero (Véase Anexo A-4.11.). Por lo tanto, para nuestro tipo de

acero fy=500 MPa adoptaremos el valor de:

fox = 25 MPa (Resistencia caracteristica del hormigén en compresion)

fyk = 500 MPa (Resistencia caracteristica del acero en traccion)
Nivel de control en la ejecucién

El nivel de control en la ejecucion de los diferentes elementos de hormigon armado

para el proyecto es el control normal.
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3.5. ANALISIS DE CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL

Para el andlisis, calculo y disefio estructural se empleard el paquete computarizado
CYPECAD, se procederd a la verificacion manual de los elementos estructurales mas
solicitados en base a la normativa vigente en nuestro pais, el Cddigo Boliviano del
Hormigon Armado CBH-87.

3.5.1. Cargas consideradas sobre la estructura
Para mas detalle ver anexo A3.
3.5.2. Recubrimientos. Estado limite de durabilidad

La determinacion del recubrimiento en las estructuras de hormigon armado esta dado
fundamentalmente por el grado de exposicion y la vida atil que se le da a la estructura
(véase Anexo A-4.6.y A-4.7.), por lo tanto, optando por una vida Gtil de 50 afios para el
proyecto, con un grado de exposicién clase 11b (no agresiva con humedad media) se estima
el siguiente valor:
Recubrimiento minimo:

i = 25 min (ver anexo A— 4.6.)
Sin embargo, la norma CBH-87 indica que el recubrimiento minimo sea en funcion al tipo
de exposicion (No severas), a la sensibilidad del acero a la corrosién (no se considera
sensible) y del tipo de hormigdn que para el caso es H 25 (ver anexo A-4.5.). Ademaés de no
usar recubrimientos menores a 25 mm.

T'min — 15 +0+5=20mm = 25 mm

Se asumira;

rgeametrlc'n = 25 mm.

3.6. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE LA EDIFICACION.
Se realizara la comprobacidn de los siguientes elementos estructurales.
3.6.1.Disefio de cubierta metélica con perfiles de hacer conformado en frio.

A continuacién, se desarrolla todo el procedimiento empleado para el analisis, calculo y
disefio de la estructura de sustentacion, la misma que se basa en cerchas metalicas tipo

Howe de perfiles de aceros conformados en frio.
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Analisis de cargas.

Cargas muertas.

Calamina ondulada N°26 = 39,23 N/m?
Correa C-100x2,0mm. = 29,42 N/m

Cuerda sup. C-120x2,5mm. = 47,37 N/m

Cuerda inf. C-120x2,5mm. = 47,37 N/m

Cielo falso “Drywall” = 107,87 N/m?
Cargas vivas.

Carga de mantenimiento = 980,66 N/m?2

Carga de granizo 1.225,83 N/m?

Disefio de correas.

Una correa es un elemento esbelto en forma de liston, que forma parte de la subestructura
portante de la cubierta de una edificacion.

Para el disefio de correas utilizamos un perfil C-100x40x15x2mm. A continuacion, se

presentan las propiedades geométricas del perfil para las correas.

Figura 3.8. Propiedades geométricas del perfil.

E Propiedades del perfil seleccionado >
. ,]" 40 ,]" Canto total: 100.0 mm
il Canto del ala: 40.0 mm
Canto rigidizador: 15.0 mm
Espesor: 2.0 mm
Radie de acuerdo interior: 2.5 mm
frea seccidn: 3.92 cm?
Inercia flexion byy: 5912 cmd
‘% Inercia flexidn lzz: 8.65 cmd
Inercia a torsidn: 0.05 cm4
Madule de alabeo: 189.83 cmb

)

' Aceptar '

Fuente: Cypecad 2017.
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Las correas transmiten las cargas vivas, cargas de cubierta (carga permanente) y su peso

propio a los nudos de las cerchas, por esta razon las calculamos simplemente apoyadas.

El espaciamiento entre correas es de 1,045 m en horizontal y 1,11 m en diagonal es decir

sobre la cuerda superior de la cercha, de esta manera cada correa se disefia para soportar

una carga viva de 1024,79 N/m, una carga de cubierta de 43,54 N/m, una carga de granizo
de 1280,94 N/my su peso propio (30,20 N/m).

Las correas trabajan esencialmente a flexion, por lo que en el alma del perfil se presenta un

gradiente de tensiones y se debe aplicar una reduccion de area para encontrar la seccion

efectiva del perfil.

Este procedimiento junto con el disefio de la seccidn se presenta a continuacion.

Diseno de Elementos sometidos a flexion.
Perfil: C-100x40x15x2,0mm.

H=100 mm

B=40 mm
D=15mm.
e=2mm
A=391,98 mm?
Ix=592.095,39 mm*
Sx=11.841,91 mm?
rx=38,87 mm
ly=86.615,84 mm*
Sy=3.233,62 mm3
ry=14,87 mm

X0=-31,37 mm

Avrea de la seccion.

Momento de inercia respecto al eje X
Madulo de la seccion respecto al eje X
Radio de giro respecto al eje X
momento de inercia respecto al eje Y
Modulo de seccidn respecto al eje Y
Radio de giro respecto al eje Y

Distancia entre el centroide y el centro de cortante

J=522,64 mm* Constante de torsion de St. Venant
Cw=202.559.728,38 mm® Constante de alabeo

ro=52,11 mm radio de giro polar

=0,6376 Coeficiente = 1- (xo/ro)?

KLx=2m Longitud efectiva de elemento articulado (K=1) en el eje X.
KLy=2m Longitud efectiva de elemento articulado (K=1) enel eje .
KLm=2m Longitud efectiva de elemento articulado (K=1).
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Propiedades del acero conformado en frio.

Calidad de acero: A36

Médulo de elasticidad: E=199.957,59 MPa
Modulo de corte: G=79.300,00 MPa
Tension de fluencia: fy= 250 MPa
Tension de rotura: fu= 400 MPa

Limite de la relacién de esbeltez.

La esbeltez geometrica del perfil a flexion no debe exceder el valor de 200.
W = KLx _ KLx _ 2.000 mm

o JE J591.zon mm*
A 392 mm®

KLy KLy 2.000 mm
= = = = 134,64 < 200 Cumple.

Ay
ry Iy [86.500 mm*
A 392 mm?>

El acero falla a la tension de fluencia “fy” cuando esta sometido a esfuerzos de traccion,

= 51,50 < 200 Cumple.

mientras que cuando esta sometido a esfuerzos de compresion falla por tensién nominal de
pandeo “fn”.

Determinacion de &rea efectiva en eje X, Ae.

Ancho efectivo del Ala.

b=B—-2x(t+R)=40—-2x(2+25) =31 mm.

b 31mm
—= = 15,5
t 2mm
I
|'E (199.957,59 MPa
5S=1,28x |—=1128x | = 36,20
N fy N 250 MPa

0,328x5=0,328x36,20=11,87
d=D—-(R+t)=15—(2+25) = 10,5mm
: txd® 2x1053
S —_ —_

12 12

b b
la =399 xt*x (é— 0,328)% < t*x (115 xé-l—S]

= 192,94

31 31

_ 2 3 4 2
[a= 399 x2%x —0,328)° < 2*x(115x +5
{35120 ) ( 36,20 )
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la=642 < 567,84

Is 192,94
[ =—= = 30,05 =1 porlotanto R; = 1,0
la 6,42
D Z0mm
—= =048 < 0.8
b  41mm

D
K= (4,82 — 5XE)X{RJ“ +043 <4

15
K= (4182 - SXE) x1+043=283<4

—
1,052 b |F§,r 1,052 31 | 250
A=——x (—) X |[—=—=x (—) X o = 0,34 < 0,673
VvE t N E v 2,83 2 N 199957,59
be=b =31 mm
Ancho efectivo del labio atiezador.
—
1,052 d |Fy 1,052 10,5 | 250
A=— x(—)xl—= ,_x( )xl =0,30 < 0,673
vE t \ E 0,43 2 \ 19995759

de=d=105mm

Ancho efectivo del alma.
Como el ala y el atiesador son completamente efectivos no se debe realizar la reduccién de

area, por lo tanto, el centro de gravedad de la seccion es H/2.

Figura 3.9. Diagrama de esfuerzos internos del perfil.

fy
— —7
o
< 1
S
ru_____ !I___ _dp 1

Fuente: Elaboracion propia.
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h=H-2xR+t) =100 —-2x(2+ 2,5) =91 mm

h 91
di=d2=—-=—=455mm
2 2

il fy
dl  50mm

250
f1 = Ty x 455 = 22747 MPa

f2 = —f1 = —227,47 MPa

K=4+2x(1—y)¥+2x(1—y)=4+2x(1+ 13 +2x(1 + 1) =24

1,052 h Fy 1,052 91 22747
A= (—) — = X (—) ¥ ——=10,33 < 0,673
ﬁ t E \,-"ﬂ 2 199.957.,59
he=h = 91 =91 mm
he
bl = = = 22,75 mm
3—¢ 3+1
he 91
b2=—=—=455mm
2 2

b1+ b2 =2275+ 455 = 68,25 =d1 Alma total efectiva.
Como no existe reduccion de area efectiva del perfil en este sentido, se mantiene sus
propiedades geométricas.
Ix = 591.200 mm*.
c = 50 mm.
Determinacion de area efectiva en eje Y, Ae.
Ancho efectivo del labio atiesador.

d=D—(R+t) =15—(2+2,5) = 10,5 mm

N 1,052 (d) Fy 1,052 (10,5) 250 050 < 0.673
= T - = X = ¥ :: ¥
VK t E 043 2 199.957,59

de =d =105 mm
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Ancho efectivo del Alma.
h=H-2x(t+R) =100 —2x(2+ 2,5) =91 mm.

1,052 (hy [Fy 1,052 /91 250
A= x(—) x (== x(—)x — = 10,846 > 0,673
VE M\t E a 2 199.957,59
1 0,22 1 0,22

) = 0,87

=—-x(1— = x(1 —
p=5x ) = 0826 T Dsae
he=pxh=10,87x91=795%mm.
Ahe = 11,41 mm

Ancho efectivo del ala.

Como el alma no es completamente efectivo, se debe realizar la reduccion de éarea y el

nuevo centro de gravedad de la pieza.

Figura 3.10. Diagrama de esfuerzos internos del perfil.

(7 = N )

9,47

21,53

] 1 f2C

fy

Fuente: Elaboracion propia.

b=B—-2x(R+t)=40—2x(2+2,5) =31 mm
di =947
d2 = 21,53

f1 fy
947mm 26,03 mm

250
1=
26,03

x 947 =190,94 MPa

x 21,53 = 206,76 MPa

26,03

13,07

26,03
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f2  —206,76 _

=_—= = —2,27
f1 90,94
K=4+2x(1—w)*+2x(1—w) =4+ 2x(1+2,27)° + 2x(1 + 2,27) = 80,47
— A
) 1,052 (h) [Fy 1,052 (31) | 206,76 006 < 0673
L = El— ]| x |[—= X|l—x |—————=10, !
VK \t 1' E 80,47 \2 *4'199'95?‘59
be=b= 41 =41 mm
be
bl = = = 5,88 mm
3—¢ 34227
he 31
b2 =— =—=155mm.
2 2

b1+ b2=588+155 = 21,38 =d1 Alma total efectiva.
En este caso como se redujo parcialmente le area efectiva del alma del perfil, se debe
recalcular las propiedades geométricas del mismo. Mas especificamente la inercia en el
sentido del momento flector.
Iy = 83.174 mm*
¢’ = 26,03 mm
Calculo del momento nominal resistente.
Flexion en el eje “y” (Mny)
El momento nominal resistente es el menor de los siguientes:

Ix 591.200 3
Se, =—=——=11820 mm
’ c 50

Mn, = Se, xfy = 11.820 mm?x 250 MPa = 2.955.000 KNxmm

Resistencia al pandeo lateral.

La resistencia nominal de los segmentos sin arriostramiento lateral de las secciones con
simetria simple, simetria doble y simetria puntual sujetas a pandeo lateral, Mn, se debe
calcular de la siguiente manera:

Mc

Mnv=5§8 x—
y o S,

Momento elastico critico.

M, =G, xr xAxfo, X0,

-Pandeo flexionante.
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m2xE

ey T KL
y
(—=5)?

_11:2 x 199.957,59 MPa _ 10909 N Z
Tey = 2.000mm = 109,09 N/mm

2
{14 87-":*1|"rr1r?,j

-Pandeo torsional.

m’x Ex Cw
KLm? )

ot = - x (GxJ+

Axry
B 1
© 391,98mm? x (52,11mm)>
m° x199.957,59 MPa x 202.559.728,38 mm°®
(2.000mm)?

ot = 132,82 N/mm?

x(79.300 N/mm? x 522,64mm*

M, = 1x52,11mm x 391,98mm? leDQ,DQ N/mm? x 132,82 N/mm?

M_ = 2.458.720,66 N x mm
Momento provocado por la fluencia inicial.
M, =8, xF,
M, =11.841,91 mm® x 250 N/mm® = 2.960.477,50 N x mm

Momento critico.

Para: 2,78M, > M, > 0,56M,,
M M 1 10 M}
= —X . X -
© ¥ 36 M )

10(2.960.477,50)
36(2.458.720,66)

c

10
M, = 5% (2960.477,50) x(1 —

M, = 2.189.22530 N x mm

Resistencia nominal
Mc
Mny = S5, x—
S¢
2.189.225,30 N x mm
11.820 mm?®

Mny = 11.820 mm® x

Mny = 2.189.225,30 N x mm



Por lo tanto, el menor de ambos es:

Mny = 2.189.225,30 Nx mm

Flexion en el eje “x” (MnX)

Iv 83.174 3
Se, = —= = 3.190 mm
¥oe 26,03

Mn, = Se, .fy = 3.190 mm x 250 MPa = 797.500 KN x mm
Resistencia al pandeo lateral.
El pandeo lateral se da en el eje més fuerte de la seccion.
Por lo tanto:
Mn, = 797.500 KN x mm

Calculo de momento ultimo de disefio “Mu”.

Figura 3.11. Esquema de viga simplemente apoyadas mas sus cargas.

L LT LT LT >=r o2 am
LT T Fretod ke
LTI L[] S7190.62 kafm

AN JAN

2m

1

Fuente: Elaboracién Propia.
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Tabla 3.3. Combinaciones de cargas.

Carga Cargade | Cargade | Carga
Sobrecarga| ) .
S muerta viento | granizo | critica
Combinacién de cargas a
sotavento y barlovento "D" "Lr "W 'S "y
N/m N/m N/m N/m N/m
Uu=14D 73,75 1.024,79 0,00 1.280,94 | 103,26
U=12D+05Lr 73,75 1.024,79 0,00 1.280,94 | 600,85
U=12D+16S+05W | 7375 1.024,79 0,00 1.280,94 | 2.138,05
U=12D+16Lr+05W| 7375 1.024,79 0,00 1.280,94 | 1.728,13
U=12D+13W+05Lr| 7375 1.024,79 0,00 1.280,94 | 600,85
U=12D+13W+05S | 73,75 1.024,79 0,00 1.280,94 | 728,93
U=12D+0,2S 73,75 1.024,79 0,00 1.280,94 | 344,70
Uu=09D-03W 73,75 1.024,79 0,00 1.280,94 | 82,57

Fuente: Elaboracion propia.

La combinacion de carga ultima U esta en sentido vertical hacia abajo por la gravedad, pero

en cambio la seccion de la correa esta inclinada por la pendiente de la cubierta con relacién

m=1900/5225. Por lo tanto, se descompone la carga tanto en sentido x como y de la seccion

del perfil.

tanoa = m =

1.200 mm

L.225 mm

a=tg~? (ﬂ) =19,98°

5.225
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Figura 3.12. Descompocision de carga ultima en ejes locales del perfil.

Fuente: Elaboracion propia.

Entonces nuestro momento ultimo sera calculado en ambos sentidos.

12
Mu, = Uy XE
Mu,, = [2,14 KN/m x cos (1 9,98]]}:(2;1]2 = 1,00 KN xm
12
Mu, = UX'E
Mu, = [2,14 KN/m x sen(19,98)] .EZTM:': =0,37KNxm
Verificacion a flexion:
Mu, < @Mn,

IENxm=<095x2,19KNxm
1ENxm= 2,10 ENxm
Mu, < @Mn,

037 KNxm < 095x 0,80 KN xm
037KNxm=<076 KNxm

Mu Mu
¥ X o1

@Mn,, * E'MI:IK -
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1 0,37
+ =1
2,10 0,76

096 <1

Verificacion de la cuerda superior e inferior.

Para disenar la cercha se optd por el tipo de union “perfiles soldados” en su totalidad, es
decir, tanto los montantes como los diagonales estan soldados a las cuerdas inferior y
superior, por lo tanto, estos elementos ademas de transmitir esfuerzos axiales, también
transmiten momentos internos entre ellos. Para disefiar la cuerda superior e inferior se
utilizé el mismo perfil por un tema constructivo.

Cuerda Superior:

Para la verificacion se tomo en cuenta la zona con mayor solicitacion de esfuerzos y esta,
estd sometida a flexo-compresion.

El perfil usado es C-120x50x20x2,5mm y a continuacién se presentan sus propiedades
geomeétricas.

Figura 3.13. Propiedades geométricas del perfil

E Propiedades del perfil seleccionado >
. ,]" ol ,]" Canto total: 120.0 mm
il Canto del ala: 50.0 mm
Canto rigidizador: 20.0 mm
Espesor: 2.5 mm
Radic de acuerdo interior: 2.5 mm
Area seccion: 6.09 cm*
Inercia flexion by: 133.08 cm4d
S Inercia flexion |zz: 21.63 cmd
Inercia a torsidn: 0.13 cm4
Madulo de alabeo: 718.59 cmb
%ﬁ‘ i)
' Aceptar '

Fuente: Cypecad 2017.
Los maximos esfuerzos que soporta la cuerda superior se presentan en la siguiente zona y

tienen los siguientes valores.
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Figura 3.14. Esfuerzos internos maximos de la cuerda superior.

¢
5 T
KBeq0 167w
Fuente: Cypecad 2017.

Disefio de Elementos sometidos a flexo-compresion.
Perfil: C-120x50x20x2,5 mm
H=120 mm
B=50 mm
D=20 mm
e=2,5mm
A=608,90 mm? Area de la seccion.
Ix=1.332.530,30 mm* Momento de inercia respecto al eje X
Sx=22.208,84 mm3 Maodulo de la seccidn respecto al eje X
rx=46,78 mm Radio de giro respecto al eje X
ly=216.628,65 mm* momento de inercia respecto al eje Y
Sy=6.604,65 mm3 Modulo de seccion respecto al eje Y
ry=18,86 mm Radio de giro respecto al eje Y
Xx0=-40,66 mm Distancia entre el centroide y el centro de cortante
J=1.268,55 mm* Constante de torsion de St. Venant
Cw=756.541.733,33 mm® Constante de alabeo
ro=64,78 mm radio de giro polar
=0,6060 Coeficiente = 1- (xo/ro)?
KLx=1,11m Longitud efectiva de elemento articulado (K=1) en el eje X.
KLy=1,11m Longitud efectiva de elemento articulado (K=1) enel eje Y.
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KLm=1,11m Longitud efectiva de elemento articulado (K=1)

Propiedades del acero conformado en frio.

Calidad de acero: A36

Modulo de elasticidad: E=199.957,59 MPa
Maodulo de corte: G=79.300,00 MPa
Tension de fluencia: fy= 250 MPa
Tension de rotura: fu= 400 MPa

Limite de la relacion de esbeltez.
La esbeltez geomeétrica del perfil a flexion no debe exceder el valor de 200.
y = KLx_ 1.110 mm

* rx 46,78 mm

_ KLy 1.110 mm
N Iy _18J85 I

= 23,73 < 200 Cumple.

}'.3, = 58,85 < 200 Cumple.

El acero falla a la tension de fluencia “fy” cuando esta sometido a esfuerzos de traccion,
mientras que cuando estd sometido a esfuerzos de compresion falla por tensién nominal de
pandeo “fn”.

Para encontrar la tensién nominal de pandeo se debe determinar previamente la tension de
pandeo elastico "Fe".

Tension de pandeo elastico Fe.

-Pandeo flexionante.

. m2xE
E —_
{KL"']Z
1"5,
m?x199.957,59
Fe = — = 569,83 MPa
(58,85)
-Pandeo torsional.
. ot Gxl4 M xExCw
e=ogt= X(Gx R
Axr,* (Gx] KLm?
1 m?x199.957,59x756.541.733,33
Fe = x| 79.300x1.268,55 +
608,90 x 64,78 1.1102

= 513,61 MPa

-Pandeo Flexo-torcional.
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m°x E

oex —

(E& 2
r.‘{
m°x199.957,59
oex = 5 = 350.462,99 MPa
(23,73)
1 2
e = m X [ll:u:rEmr +0,)— \.-'{{crﬂx +o0,.)—(4xPBxo,, x crr]]

1
e=———"—""—X
(2x0,6060)
— /(350.462,99 + 513,61)% — {41{0,6Dﬁﬂx350.462,99x513,61j]

[{350.452,99+ 513,61)

Fe = 483,16 MPa

“Fe” debe ser el menor de las tensiones de pandeo elastico flexional, torsional y torsional
flexional:
Fe = 483,16 MPa

Tension nominal de pandeo, Fn.

Fy 250
Ae= === =0,7193
Fe _ 483,16

Para: Ac< 15 Fn = (0,658 )x Fy = 201,30 MPa

Determinacion de area efectiva, Ae (para compresion).
Ancho efectivo del ala de compresion.
b=B—-2x(t+R)=50-2x(2,5+ 2,5) = 40 mm.
b  40mm

t_E,Smm_

199.957,59

= 40,34
201,30

0,328x5=0,328x 40,34 = 13,23
d=D—-(R+t)=20—(25+2,5)=15mm

txd® 25x15° .
Is = = = 703,12 mm
12 12

b b

la= 399 x t* x{é— 0,328)% < t*x (115 xé+ 5)
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e 40
la = 399x2,5% (22— 0328)° < 25% (115 %22 +5)
4 40,34

¥

la=504 =1977,04

Is 70312
Ri=—= = 139,50 > 1 porlotanto R; = 1,0
Ia 5,04
D Z20mm
—= =050<=<0,3
b 40mm

D
K= (4,82 -5 XE)X{RJH +043 <4

20
K= (4,82 — 5.5).1 +043=2,75<4

201,30
v —
199.957,59

=032 <0673

t

, _ 1052 (h) Fn 1,052 (40)
= X X [—= x|—
VK E J2,75 ‘25

be = b = 40mm.

Ancho efectivo de alma
h=H-2x(R+1t)=120—2x(2,5+ 2,5) = 110mm

h_‘J_‘J_D_

t 25

1,052 h Fn 1,052 110 201,30
A= x() = x( )x =073 = 0,673

VE \WOJE ya 2,5 199.957,59
1,022 Lo 022
= —x —_ = X — =0,
p=xx ) T 07337 T 073

he=pxh=095x110= 104,92 mm.
Ahe=110— 10494 =506

Ancho efectivo del labio atiesador.
d=D—-(R+t)=20—(25+2,5)=15mm

201,30
199.957,59

=034 <0673
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de=pxd=1x15= 15 mm.
Area efectiva.
Ae=A — tx Ahe=60890- 25x5,06 = 596,25 mm®

Resistencia axial nominal del perfil, Pn.

Pn= AexFn = 596,25 mm® x 201,30

—— = 12002512 N
Verificacion de disefio.
Pu=60,19 kN Valor obtenido del anélisis estructural.
Pu< @xPn
60,19 kN < 0,85 x 120,02 kN
60,19 kN < 102,01 kN
Determinacion de area efectiva, Ae (para flexion)
Ancho efectivo del ala.
b=B—-2x(t+R)=50-2x(2,54+2,5) = 40 mm.

l:-_4l]mm_

t_2,5mm_

199.957,59

= 36,20
250

0328x5=10,328x 36,20 =11,87

b
T = 0328xS5

d=D—(R+t) =20—(25+2,5)= 15mm
: _txd® 25x15°
T2 T T 12

b b
la = 399 xt* x{%— 0,328)% < t*x (115 xé+ 5)

= 703,12 mm*

40 40
la = 399 x 2,5* x{i— 0,328)% < 2,5%x (115x 25 5)
36,20 36.20
la= 23,08 <= 2180,81
_Is 703,12

=—= = 3046 =1 porlotanto R; = 1,0
la 23,08
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D _ 20mm

b  40mm

= 0,50 <08
D
K= (4,82 -5 XE)X (Rj)"+043 <4

20
K= (4,82 -5 XE)X 1+043=275=<4

201,30
* 1199.957,59

E /2,75 )

be = b = 40mm.

1,052 b Fn 1,052 40
A= x( ) = ( ) =036 < 0,673

VK \t 2,5

t

Ancho efectivo del labio atiesador.

d=D—(R+t) =20—(25+2,5) = 15mm

D 15
—_——— = ﬁ
t 2,5
1,052 /h Fn 1,052 ;15 201,30
= x(—)x —= X( )x — =0,340 < 0,673
VE t E 0,43 \2,5 199.957,59
p=1

de=pxd=1x15= 15 mm
Como el ala y el atiesador son completamente efectivos no se debe realizar la reduccién de

area, por lo tanto, el centro de gravedad de la seccion es H/2.
Ancho efectivo de alma.

120 mm

= ——=60mm

2
h=H-2x(R+t) =120 —-2x(2,5+ 2,5) =110 mm

b | T

ycg =

Figura 3.15. Diagrama de esfuerzos internos del perfil.

fy

—=) | .

—
e

d2

Fuente: Elaboracion propia.
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h 110
di=d2=—="—=55mm
2 2
f1_ fy

dl 60 mm
250

fl = —— x 55 =229,14 MPa
60

f2 = —f1 =-229,14 MPa

YERT
K=4+2x(1—w)+2x(1—-y)=4+2x(1+1)* +2x(1+1) =24
1,052 /h fE; 1,052 110\ | 229,14
A=— x(—)xl—= l,_x( )xl =0,32 < 0,673
VK t/ JE 22 25/ 7 /199.957,59

he=h= 110=110 mm

he 110
bl = = = 27,5 mm
3—¢ 3+1
he 110
b2=—=—=55mm
2 2

bl +b2=275+55=8252>55(dl) Alma total efectiva.
Una vez verificado que toda la seccion tiene un area efectiva, no se realiza ninguna
reduccion de area, ni modificacidn de sus propiedades geométricas iniciales.
Ix = 1.332.530,30 mm*
c = 60 mm
Calculo del momento nominal resistente
Flexion en el eje “y” (Mny)

Ix 1.332.530,30 3
Se, =—= 0 = 22.208,84 mm
C

N
Mn_}, = Se, X fy = 22.208,84 mm°x 250 — =545 KENxm

Resistencia al pandeo lateral.

La resistencia nominal de los segmentos sin arriostramiento lateral de las secciones con
simetria simple, simetria doble y simetria puntual sujetas a pandeo lateral, Mn, se debe
calcular de la siguiente manera:
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Mc
Mn=85 x—
S¢

C

Momento elastico critico.

M, =Cpxr xAx .-'crE_t_,x o,
-Pandeo flexionante.
_ m*xE

%y T KL
vy
(—=5)?

B m® x 199.957,59 MPa 6974 N 5
Tey = 1.110mm = 569,74 N/mm

e
{18 EErr.l"rmj

-Pandeo torsional.

m’x ExCw

U't =
KLm? )

x(Gx]+

Axry?

B 1

~ 608,90mm?® x (64,78mm)
n* x199.957,59 MPa x 756.541.733,33 mm®

(1.110mm)?

ot = 513,61 N/mm?

5 %(79.300 N/mm? x 1.268,55mm*

M, = 1 x64,78mm x 608,90mm? xJE-ﬁg,M N/mm? x 513,61 N/mm?

M, = 21.337.425,06 N x mm
Momento provocado por la fluencia inicial.
M, =5, xF,
M, = 22.208,84 mm® x250 N/mm”* = 5.552.210 Nxmm

Momento critico.

Para: M, =2,78M,

M, = 5.552.210 Nx mm

Resistencia nominal
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Mc
Mny = S, x—
S¢

5.552.210 N x mm
22.208,84 mm®

Mny = 22.208,84 mm® x

Mny = 5,55 kN xm

Por lo tanto, el menor es:
Mny = 5,55kNxm

Verificacion de resistencia a flexion combinada con compresion.

Pu I'-*Iu},
—+ =1
@Pn E‘rMnj,

60,19 0,66

102,01 + 0,95x5,55 =1
072=<1
Cuerda Inferior:
Para la verificacion se tomo en cuenta la zona con mayor solicitacion de esfuerzos y esta,
esta sometida a flexo-traccion.
El perfil usado es C-120x50x20x2,5mm y a continuacién se presentan sus propiedades
geomeétricas.

Figura 3.16. Propiedades geométricas del perfil

E Propiedades del perfil seleccionado *

TLT Canto total: 120.0 mm
T ’ﬁ Canto del ala: 50.0 mm
Canto rigidizador: 20.0 mm
Espesor: 25 mm
Radio de acuerdo interior: 2.5 mm
Area seccion: 6.09 cm?
Inercia flexian hyy: 133.08 cm4
E Inercia flexion lzz: 21.63 cm4
T Inercia a torsidn: 0.13 cmd
Médulo de alabeo: 718.59 cmb

295

J

Aceptar

Fuente: Cypecad 2017.
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Los maximos esfuerzos que soporta la cuerda inferior se presentan en la siguiente zona y

tienen los siguientes valores.

Figura 3.17. Esfuerzos internos maximos de la cuerda inferior.

N max.: 6.044 kN
X: 0.000 m

My min.: -0.09 kN-m \g
X: 0.000 m |

My max] 0.67 kRt
X:1.045m

Fuente: Cypecad 2017.
Disefio de Elementos sometidos a flexo-traccion.
Perfil: C-120x50x20x2,5 mm

H=120 mm

B=50 mm

D=20 mm

e=2,5mm

A=608,90 mm?
Ix=1.332.530,30 mm*
Sx=22.208,84 mm?3
rx=46,78 mm
ly=216.628,65 mm*
Sy=6.604,65 mm3
ry=18,86 mm
X0=-40,66 mm
J=1.268,55 mm*
Cw=756.541.733,33 mm®
ro=64,78 mm

Avrea de la seccion.

Momento de inercia respecto al eje X

Madulo de la seccion respecto al eje X

Radio de giro respecto al eje X

momento de inercia respecto al eje Y

Modulo de seccion respecto al eje Y

Radio de giro respecto al eje Y

Distancia entre el centroide y el centro de cortante
Constante de torsion de St. Venant

Constante de alabeo

radio de giro polar
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£=0,6060 Coeficiente = 1- (xo/ro)?

KLx=1,04 m Longitud efectiva de elemento articulado (K=1) en el eje X.
KLy=1,04 m Longitud efectiva de elemento articulado (K=1) enel eje Y.
KLm=1,04 m Longitud efectiva de elemento articulado (K=1)
Propiedades del acero conformado en frio.

Calidad de acero: A36

Médulo de elasticidad: E=199.957,59 MPa

Maodulo de corte: G=79.300,00 MPa

Tension de fluencia: fy= 250 MPa

Tension de rotura: fu= 400 MPa

Resistencia axial nominal del perfil, Tn.

El acero falla a la tension de fluencia “fy” cuando esta sometido a esfuerzos de traccion,
mientras que cuando esta sometido a esfuerzos de compresion falla por tension nominal de
pandeo “fn”.

Calculo de la resistencia nominal a traccién

Tn = Ag x fy = 608,90 mm* x 250 ~ =152.225N
mim
Verificacion de disefio.
Tu=5,09 kN Valor obtenido del anélisis estructural.
Tu=@=xTn

6,04 kN < 090x 152,22 kN
6,04 kN < 129,39 kN
Determinacion de &rea efectiva, Ae (para flexion)
Ancho efectivo del ala.
b=B—-2x(t+R)=50—-2x(2,5+2,5) = 40 mm.

b _ 40mm
t 2,5 mm B
——
|'E (199.957,59
5=128=x = =1,28x —Sen = 36,20
\ Fy N 250

0,328 x S= 0,328 x 36,20 = 11,87
d=D—(R+t) =20—(2,5+2,5)= 15mm
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txd® 25x15°
Is: =

= 703,12 mm*
12 12
b b
la=399 xt*x {é— 0,328)% < t*x (115 xé+ 5)
23 40
la = 399 x2,5* x (22— 0,328)° < 25%x (115 x—22_+5)
36, 36,20

la= 23,08 =< 2180,81
Is 703,12
= —= =3046 =1 porlotanto R, = 1,0
la 23,08

D _ 20mm

= =050=<0,3
b 40mm

D
K= (4,82 -5 XE)X (R)"+0,43 <4

20
K= (4,82 -5 XE)X 1+043=275<4

l_i,DSE (h) F 1,052 (40)
= N X " X E X X

201,30
— = 0,36 < 0,673
199.957,59

Ancho efectivo del labio atiesador.

d=D—(R+t) =20—(25+2,5) = 15mm

D 15
—_ = =5
t 2,5
1,052 /h Fn 1,052 ;15 201,30
= X (—) X = X ( ) ¥ [—————=0,340 < 0,673
VK t E 0,43 \2,5 199.957,59
p —_

de=pxd=1x15= 15 mm

Como el ala y el atiesador son completamente efectivos no se debe realizar la reduccion de

area, por lo tanto, el centro de gravedad de la seccion es H/2.
Ancho efectivo de alma.

H 120 mm 60
cg=—= — = mm
ycg > >
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h=H-2x(R+t) =120 —-2x(2,5+ 2,5) =110 mm
Figura 3.18. Diagrama de esfuerzos internos del perfil.

fy

T‘fa ______ ~Ju o

d1

d2

Fuente: Elaboracion propia.

h 110
di=d2=—="—=55mm
2 2

f1_ fy
dl 60 mm
250
fl = — x 55 = 229,14 MPa
60
f2 = —f1 = —229,14 MPa
=57

K=4+2x(1—y)lP+2x(1—-y)=4+2x(1+1)*+2x(1+1) =24

1,052 h Fy 1,052 110 229,14
A= X(—)X —= X( )x =0,32 < 0,673
VK t E V24 2,5 199,957 59

he=h= 110=110 mm

he 110
bl = = = 27.5 mm
3—¢y 341
he 110
=—=——=55mm
2 2

bl1+b2=275+55=825>55(dl) Alma total efectiva.



Una vez verificado que toda la seccion tiene un area efectiva, no se realiza ninguna
reduccion de rea, ni modificacion de sus propiedades geométricas iniciales.

Ix = 1.332.530,30 mm*

c = 60 mm

Calculo del momento nominal resistente

Flexion en el eje “y” (Mny)

Ix 1.332.530,30 .
Se, =—= D = 22.208,84 mm
c

Mn, = Se, xfy = = =555KNxm

I

Resistencia al pandeo lateral.

La resistencia nominal de los segmentos sin arriostramiento lateral de las secciones con
simetria simple, simetria doble y simetria puntual sujetas a pandeo lateral, Mn, se debe
calcular de la siguiente manera:
Mc
Mn=5§ x—
S¢
Momento eléstico critico.

M, =CyxrxAx o, X0,

-Pandeo flexionante.
m?xE
“ey KL
¥
(=)

_n2x199 957,59 MPa _ 6428 N 5
Tey = 1.045mm = 642,82 N/mm

2
l|:1 g, Sﬁmmj

-Pandeo torsional.

m’x ExCw
ot = —_—

x(Gx]+
Axry? (Gx] KLm?

1
~ 608,90mm? x (64,78mm)>
m? x199.957,59 MPa x 756.541.733,33 mm°®

(1.045mm)?

ot = 574,44 N/mm?

x(79.300 N/mm? x 1.268,55mm*
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M, = 1 x64,78mm x 608,90mm? xJﬁarz,az N/mm? x 574,44 N /mm?

M_ = 23.969.22,38 N x mm
Momento provocado por la fluencia inicial.
M, =S, xF,
M, = 22.208,84 mum® x 250 N/mm” = 5.552.210 Nxmm

Momento critico.
Para: M, =2,78M,
M, =M,
M, = 5.552.210 Nxmm

Resistencia nominal
Mc
Mny = S, x—
S¢

5.552.210 N x mm
22.208,84 mm®

Mny = 22.208,84 mm® x

Mny = 5.552.210 N x mum
Por lo tanto, el menor es:
Mny = 5,55kNxm

Verificacion de resistencia a flexién combinada con traccién.

Tu I'-*Iu},
—+ =1
BTn EMn_y

6,04 N 0,67 t<1
129,39 095x555

0,17 =<1

Verificacién de diagonales.

El perfil usado es C-100x40x15x2mm. y a continuacion se presentan sus propiedades

geométricas.

81



Figura 3.19. Propiedades geométricas del perfil.

B Propiedades del perfil seleccionado
40

100

=fro

[Fecptar |

Fuente: Cypecad 2017

El maximo esfuerzo que soporta el perfil se presenta en la siguiente zona y tiene el

siguiente valor.

Figura 3.20. Esfuerzos internos maximos de la diagonal.

Fuente: Cypecad 2017.
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Disefio de Elementos sometidos a compresion.
Perfil: C-100x40x15x2 mm

H=100 mm

B=40 mm
D=15mm

e=2mm

A=391,98 mm?
Ix=592.095,39 mm?*
Sx=11.841,91 mm3
rx=38,87 mm
ly=86.615,84 mm*
Sy=3.233,62 mm3
ry=14,87 mm
x0=-31,37 mm

Area de la seccion.

Momento de inercia respecto al eje X
Maodulo de la seccidn respecto al eje X
Radio de giro respecto al eje X
momento de inercia respecto al eje Y
Modulo de seccion respecto al eje Y
Radio de giro respecto al eje Y

Distancia entre el centroide y el centro de cortante

J=522,64 mm* Constante de torsion de St. Venant
Cw=202.559.728,38 mm® Constante de alabeo

ro=52,11 mm radio de giro polar

=0,6376 Coeficiente = 1- (xo/ro)?

KLx= 1845 mm Longitud efectiva de elemento articulado (K=1) en el eje X.
KLy=1.845 mm Longitud efectiva de elemento articulado (K=1) enel eje Y.
KLm=1.845 mm Longitud efectiva de elemento articulado (K=1).
Propiedades del acero conformado en frio.

Calidad de acero: A36

Médulo de elasticidad: E=199.957,59 MPa

Maodulo de corte: G=79.300,00 MPa

Tension de fluencia: fy= 250 MPa

Tension de rotura: fu= 400 MPa

Limite de la relacién de esbeltez.

La esbeltez geométrica del perfil a flexion no debe exceder el valor de 200.

A, =

KLx _ 1.845 mm

* rx 38,87 mm

= 47,47 < 200 Cumple.
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KLy 1.845>mm
Iy B 14,87 mm

?L_,', = = 124,07 < 200 Cumple.

El acero falla a la tension de fluencia “fy” cuando esta sometido a esfuerzos de traccion,
mientras que cuando esta sometido a esfuerzos de compresion falla por tensién nominal de
pandeo “fn”.

Para encontrar la tensién nominal de pandeo se debe determinar previamente la tension de
pandeo elastico "Fe".

Tension de pandeo elastico Fe.

-Pandeo flexionante.

Fo— m*xE
= (KLyjz
ry
m® x 199.957,59
= s— = 128,20 MPa
(124,07)
-Pandeo torsional.
. ot Gx]+ m°x ExCw
e = == X X _—
Axr,’ ( KLm?

Fe

m® x199.957,59x 202.559.728,38
79.300,00 x 0,0522 +

= X
392x5,21° 18452

= 149,29 MPa
-Pandeo Flexo-torsional.
_ m'x E
%ex = KLx.,
(=)

w? x 19995759
U’ =
= (47,47)°

= 875,79 MPa

Fe

- (zi B~ [(crex+crt] — V(o +0)* —(4xPxo,x ‘“}]

— /(875,79 +149,29)% — (4x0,6376 x875,79 x 149,29]]

Fe = 139,68 MPa
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“Fe” debe ser el menor de las tensiones de pandeo elastico flexional, torsional y torsional
flexional:
Fe = 128,20 MPa

Tension nominal de pandeo, Fn.

—
|Fy f 250
A= Jre” 12820 V¥
NTE
Para: Ac< 15 Fn = (0,658*") x Fy = 110,08 MPa

Propiedades geométricas recalculadas considerando el area efectiva.
Ae = 368 mm®
Ix = 592.095,39 mm4
c = 50 mm
Calculo de la resistencia axial nominal del perfil, Pn.
Pn = Ae xFn = 368 mm®x 110,08 N/mm® = 40.525,31 N = 40,52 kN

Verificacion de disefio para compresion.

Pu =1
@Pn —

10,70
—— =1
0,85 x 40,52

031=<1

Verificacién de montantes.
El perfil usado es C-100x40x15x2mm. y a continuacién se presentan sus propiedades

geomeétricas.
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Figura 3.21. Propiedades geométricas del perfil.

B Propiedades del perfil seleccionado X

k- 40 "
1 7

I

100

2
J
[Rccpiar ]

Fuente: Cypecad 2017

El maximo esfuerzo que soporta el perfil se presenta en la siguiente zona y tiene el

siguiente valor.

Figura 3.22. Esfuerzos internos maximos del montante.

Fuente: Cypecad 2017.
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Disefio de Elementos sometidos a traccién.
Perfil: C-100x40x15x2 mm

H=100 mm

B=40 mm
D=15mm

e=2mm

A=391,98 mm?
Ix=592.095,39 mm?*
Sx=11.841,91 mm3
rx=38,87 mm
ly=86.615,84 mm*
Sy=3.233,62 mm3
ry=14,87 mm
x0=-31,37 mm
J=522,64 mm*

Cw=202.559.728,38 mm®

ro=52,11 mm
(=0,6376

KLx= 1845 mm
KLy=1.845 mm
KLm= 1.845 mm

Area de la seccion.

Momento de inercia respecto al eje X
Maodulo de la seccidn respecto al eje X
Radio de giro respecto al eje X
momento de inercia respecto al eje Y
Modulo de seccion respecto al eje Y

Radio de giro respecto al eje Y

Distancia entre el centroide y el centro de cortante

Constante de torsion de St. Venant
Constante de alabeo
radio de giro polar

Coeficiente = 1- (xo/ro)?

Longitud efectiva de elemento articulado (K=1) en el eje X.
Longitud efectiva de elemento articulado (K=1) enel eje Y.

Longitud efectiva de elemento articulado (K=1).

Propiedades del acero conformado en frio.

Calidad de acero:

Modulo de elasticidad:

Maodulo de corte:
Tension de fluencia:

Tension de rotura;

A36

E= 199.957,59 MPa
G= 79.300,00 MPa
fy= 250 MPa

fu= 400 MPa

Calculo de la resistencia axial nominal del perfil, Tn.

El acero falla a la tension de fluencia “fy” cuando estd sometido a esfuerzos de traccion,

mientras que cuando esta sometido a esfuerzos de compresién falla por tensién nominal de

pandeo “fn”.
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Tn = Ag x fy = 391,98 mm®x 250 N/mm?® = 97.995 N = 97,99 kN

Verificacion de disefio.
Tu
— <1
@Tn
18,71
—_— =1
090 x9799

021<1
3.6.2. Disefio de la losa aligerada de viguetas con complemento de plastoformo.

El disefio y verificacion se realizaré a la losa mas solicitada del primer piso que est4 entre
las columnas C8, C9, C13, y C14.

Figura 3.23. Representacion grafica de la losa.

Fuente: Cypecad 2017.
La losa alivianada o forjado unidireccional, llamado asi por que reparte las cargas que

recibe en una sola direccion, esta compuesta por:

e Viguetas Pretensadas.
e Complemento aligerante de plastoformo.

e Carpeta de compresion de hormigdén armado.
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Figura 3.24. Losa alivianada con viguetas pretensadas.

Fuente: Ficha técnica CONCRETEC.

Viguetas Pretensadas.

Para la losa alivianada se utilizara viguetas pretensadas de la marca CONCRETEC que son
reconocidas en nuestro medio y su control de calidad en su fabricacion es reconocida a
nivel nacional. Las caracteristicas técnicas de la vigueta pretensada de CONCRETEC son
las siguientes: La vigueta pretensada de CONCRETEC es fabricada con tecnologia
automatizada y de ultima generacion, obteniendo un producto de alta estandarizacién y
calidad, lo cual garantiza las resistencias y funcionalidad en las losas de entre piso y

cubiertas.

Figura 3.25. Vigueta pretensada concretec.

_@_

®

Fuente: Ficha técnica CONCRETEC.
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Tabla 3.4. Especificaciones técnicas de las viguetas pretensadas.

Dimensiones (mm) Peso Resistencia Tipo de
Producto | _ [ h | Promedio |  del Acero Hormigén
(N) (fyk=MPa) (fc=MPa)
_ Variable
Vigueta
56 | 110 | 1144 (hasta 168,73 1.800 35
Pretensada
9,00 m.)
_ Variable
Vigueta
60 | 121 | 112 (hasta 186,39 1.800 35
Pretensada
9,00 m.)

Fuente: Ficha técnica viguetas pretensadas CONCRETEC.
La seccion de la vigueta pretensada de CONCRETEC ha sido optimizada para generar una
traba perfecta entre la vigueta y la carpeta de compresion, evitando que ésta se desprenda

acausa de cualquier tipo de carga aleatoria.

Figura 3.26. Caracteristicas geométricas de la vigueta seleccionada.

. 60 (mm)
20T
15 IL
45 T
120
15 ‘}'
25T
1 1
40
- -
120 - (mm)

1

Fuente: Elaboracion propia.
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Sistema de aplicacion de la Vigueta Pretensada:

Figura 3.27. Sistema de aplicacion de la vigueta.

COMPLEMENTO OE
FUATOFORM CONCRETEC

Fuente: Ficha técnica vigueta pretensada CONCRETEC.

Tabla 3.5. Sistema de aplicacion de la vigueta pretensada.

Dimensiones (mm)
Descripcion Referencia
Simple Doble
Distancia entre ejes (Paso) D 500-550-580-600 | 620-700-720
Altura de Complemento h1 de 100 a 250 de 120 a 250
Altura de carpeta de compresion h2 50 50
Altura paquete estructural H de 150 a 300 de 170 a 300

Fuente: Ficha técnica viguetas pretensada CONCRETEC.
El espaciamiento entre viguetas permite aumentar la capacidad resistente de las losas, de la
misma manera la variacién de la altura del complemento permite generar losas mas rigidas
y estables.
Se asumira una distancia entre ejes de:
D =500 mm.

Se recomienda una altura del paquete estructural de:

1
28
Por lo tanto:

= para losas unidireccionales
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500 mm
28

= 178 mum = Constructivamente H = 0,25 m

Entonces se asumira una altura de complemento de:

h1=0,20 m.

Hormigon.

La préactica actual pide una resistencia de 35 a 50 MPa para el concreto presforzado,
mientras el valor correspondiente para el concreto reforzado es de 20 a 25 MPa

Acero.

El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir presfuerzo y suministrar la fuerza de
tension en el concreto presforzado.

El acero de alta resistencia utilizado como armadura de la vigueta Concretec proporciona a
la losa una resistencia superior a tres veces respecto al acero usado en hormigén armado In

situ, garantizando mayor durabilidad y calidad.

Tabla 3.6. Comparacion: vigueta pretensada - vigueta prefabricada.

Resistencia del acero | Resistencia del hormigon
Producto
fyk = MPa fckas = MPa
Vigueta pretensada 1.800 35
Vigueta prefabricada 500 25

Fuente: Ficha técnica viguetas pretensada CONCRETEC.
Luz de célculo.
La luz de célculo de cada tramo de forjado se medira entre ejes de los elementos de apoyo.
Las luces varian en toda la estructura, la mayor luz que tendra la vigueta serd de 5,00
metros.
Entrada en la viga.
Las viguetas deben apoyarse a un minimo de 100 mm sobre muros de mamposteria o
encadenados. Sobre encofrados de vigas a hormigonar, las viguetas se apoyaran a un
minimo de 50 mm.
El apoyo de las viguetas serd de 100 mm en toda la estructura.

Complementos aligerantes de Plastoformo.
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Las dimensiones del plastoformo proporcionadas por el fabricante son 200x460x1000

(mm).

Figura 3.28. Caracteristicas geométricas del complemento de plastoformo.

1320 (mm)

T

200

460 | | (mm)

Fuente: Elaboracion propia.
Carpeta de compresién de Hormigon armado.
Elemento formado por hormigon vertido e|n obra y armaduras, destinado a repartir las
distintas cargas aplicadas sobre el forjado. El espesor minimo h, de la losa superior
hormigonada en obra, con pieza aligerante, no debera ser menor a 5 cm. Ademas, cumplira

la siguiente condicion:

Figura 3.29. Espesor minimo de la carpeta de compresion.

T
i_

hy=50 mml 320 mm 180 mm _

250 mm
200 mm

500 mm

T
1

Fuente: Elaboracion propia.
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El espesor de la placa de compresion “hp” (Figura N° 3.22.), segun el tipo de piezas
empleadas, cumplira en todo punto las siguientes condiciones:

Con piezas resistentes: no sera inferior a 20 mm ni a “a/8”.

Con o sin piezas aligerantes: no sera inferior a 30 mm. Ni a “a/6”; siendo “a” la distancia

del punto considerado al centro de la pieza.

ok}

hZEEE J0mm

Entonces:

h, = — =30 mm
6

Se asumird una altura de la carpeta de compresion de: hz = 50 mm.
Calculo de la reduccién modular o coeficiente de equivalencia:
Los esfuerzos producidos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia de
rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los calculos usando
el concepto de seccidn transformada, mediante el cual el concreto colocada in situ de menor
calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto de mas
alta calidad.
f. =—Exfcp=:~ f.=nxf,

cp
Donde:
fc , Ec = Esfuerzo, médulo de deformacion del hormigdén armado respectivamente
fep, Ecp = Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigdn pretensado respectivamente
n = Reduccion modular de los concretos, donde el concreto colocada in situ de menor

calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto de mas

calidad.
Eeaso  19000x/f,  f, V250
Ecpsso 19000x /T T, /350

Célculo de las caracteristicas geométricas de la vigueta.

Propiedades de la Vigueta normalent=0
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Figura 3.30. Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada (mm)

60 (mm)

T
1

15
25
Al
40
= 120 _. (mm)

Fuente: Elaboracién Propia.

A =7.950 mm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
Cxo =48,96 mm Brazo mecénico inferior.

C10=71,04 mm Brazo mecéanico superior.

Ixc =11.154.560 mm* Momento de Inercia con respecto al eje x.

Propiedades de la Vigueta compuesta en t = oo

Figura 3.31. Caracteristicas geométricas de la seccion homogeneizada.

h,=50 mml | 320 mm 180 mm

250 mm
200 mm

500 mm

Fuente: Elaboracion propia.



A =51.317 mm? Area de la seccion compuesta.

Cooo =182,6 mm Brazo mecanico inferior.
Cioo = 67,4 mm Brazo mecanico superior.
Ixc = 232.605.500 cm* Momento de Inercia con respecto al eje x.

Acciones de cargas consideradas sobre la losa alivianada:
Pcarga por entrepiso = 882,90 N/m?
PPpeso propio de la losa = 2.256,30 N/m?
SCuiva= 4.905 N/m?
Luz de célculo de las viguetas pretensadas: | =5 m.
Separacion entre Viguetas: b = 0,50 m.
Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:
Carga Muerta: CM = (2.256,30 + 882,90) x 0,50 = 1.569,60 N/m
Sobrecarga de uso: SC = 4.905 x 0,50 = 2.452,50 N/m
La carga caracteristica total sobre la vigueta es:
gk = 1.569,60 + 2.452,50 = 4.022,10 N/m
Verificacién de la Vigueta Pretensada:
Pretensar el hormigon consiste en aplicar una fuerza total que se produzca en las mismas
tensiones contrarias a las que luego, en estado de servicio, produciran las cargas exteriores.
De ahi la palabra pretensado, que significa tension previa a la puesta de servicio.
La existencia de la fuerza de pretensado obliga a realizar en la pieza de hormigon
pretensado algunas comprobaciones tensionales, fundamentalmente en dos instantes: Uno,
en el de aplicacion de la fuerza de pretensado. Otro en el estado de servicio de la pieza. Esta
es una diferencia importante respecto a las piezas de hormigén armado.
Limitacion de la fuerza de pretensado inicial:
De acuerdo a la normativa, la fuerza de pretensado inicial Po, ha de proporcionar en las
armaduras activas una tension no superior al menor de los limites siguientes:
0,74 xf, 1 0,90 x £,

fomaxk = 1.765,20 MPa Tension de rotura ultima del acero pretensado, obtenida de la guia
Técnica de CONCRETEC
fok = 490,33 MPa Limite elastico caracteristico del acero.

074 x Epmﬂk =0,74x1.76520= 1306,25 MPa
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090 x fpk = 090x490,33 = 441,29 MPa

Por lo tanto, se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de preesfuerzo,
cuando se aplique la fuerza del gato, de:
fpg = 1.306,25 MPa
Resistencia a compresion del hormigén a los 7 dias:
El hormigdn tendra una resistencia del 70 % de la prevista a los 28 dias.
f. = 0,70 x 34,32 = 24,03 MPa
Calculo del momento maximo que debera resistir la losa alivianada:
Las viguetas seran calculadas como elementos simplemente apoyados.
q=4.022,1 N/m Carga de servicio
L=5m Luz de cilculo para las viguetas pretensadas.
Resolviendo la viga simplemente apoyada se tiene que:
Ra=Rg =4.022,1 x 5/2=10.055,25 N

x L2
M = qT = 12.569,06 Nxm
Esfuerzos admisibles del Hormigon:
f, = 0,25 x |f. = 0,25x,/24,03 = 1,23 MPa

f,=—0,60xf, =—0,60x 24,03 = —14,42 MPa

ci

f = —045xf, = —0,45 x 34,32 = —15,44 MPa

f, =050x JE = 0,50 x /34,32 = 2,94 MPa
Consideraciones de las inecuaciones de condicion:

Figura 3.32. Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (fp)

15 mm

Fuente: Elaboracion Propia.
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Punto de aplicacién de la fuerza de pretensado (Fp) con respecto al cg.

_ZA xd 126x3x15+126x (15+55)
Yo T T¥ A 12,6 x 4

Vep = 28,80 mm.
El momento Mo provocado por el peso propio de la vigueta pretensada sera:
Yheae = 24.525 N/m?®
Avigueta = 79,5 X 10 m?
q = YHea° X Avigueta

I=5m

gxl? (24.525x79,5x10 *)x 5°
D = =
8 8
El momento para el cual se disefian las viguetas, una vez puesta en servicio es:

=609,29 Nxm

(+)

Mz

= 1256906 Nxm

Verificacion de las inecuaciones de condicion cuando solo actuan las tensiones producidas
por el peso propio y la fuerza de pretensado.

Propiedades geométricas de la vigueta pretensada en t = 0 (Figura 3.23.) son:

A =7.950 mm? Area de la seccion transversal de la vigueta.

C2 =48,96 mm Brazo mecanico inferior.

C10=71,04 mm Brazo mecanico superior.

Ixc=11.154.560 mm* Momento de Inercia con respecto al eje x.

fc” = 34,32 MPa Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias.

eo = 48,96 — 28,75 = 20,21 mm. Excentricidad desde el eje neutro de la vigueta al
punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.
Resistencia a la compresion especificada del hormigdn en el momento de la carga inicial o
en el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad.
f . = 0,70x34,32 = 24,02 MPa
Al realizar las operaciones y reemplazar en las inecuaciones se tiene que:
t=0
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Mo x oy

f. +
1. Po =< " lo
e, XC.E_L
lo Ao

E, = 1.740,34 KN

—f. +M
2. Po<|—Z lo
g, X Cqyp + L
lo Ao
Py = 79,70 KN

Verificacion de las inecuaciones en la situacion de servicio.
Las propiedades geométricas de la seccion compuesta homogenizada en t = oo (Figura
3.24.) son:

A =51.316,91 mm? Area de la seccion compuesta

Cy o0 =182,63 mm Brazo mecéanico inferior

Cio0 = 67,37 mm Brazo mecanico superior

Ixc = 232.605.527,87 mm* Momento de Inercia con respecto al eje x

n =0,80

eco = 182,6— 28,7 =153,9 mm Excentricidad desde el eje neutro de la seccion

homogeneizada al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.
Al realizar las operaciones y reemplazar en las inecuaciones se tiene que:
t=oo

Mtxc,
[==]
3 Po = S

- e, X0, 1
”X( Ico Aoc-)

Py = —541,21 KN

_ftg_I_MtxczN
4  Poz leo
nx(emxczm_l_ 1 )

[co Aco
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P, = 56,79 KN
El conjunto solucién para la fuerza de pretensado es el siguiente:
P, < 1.740,34 KN
P, < 79,70 KN
P, = —588,56 KN
P, = 61,76 KN
Verificacion de la fuerza de pretensado:

Se verifica la fuerza de pretensado inicial.
By =f.xA,
Fpu = 1.765,20 MPa
l’pg =074 x fpu =074 x1.76520 = 1.306,25 MPa
A (gsmm) = 12,60 mm®
N (gamm) — 4+ Nimero de cables a utlizar
Aps = Aps (gamm) X1 (gemm) = 50,40 mm’
B, = 1.306,25 x 50,40 = 65.857,28 N Cumple
Por lo tanto, se verifica que la fuerza de pretensado esta dentro del conjunto solucion.
4.<P, <2
61,76 = 65,86 = 70,79 Cumple

Célculo de pérdidas de pretensado.

Perdida por acortamiento elastico del hormigon. (ES)

Ep
‘ﬂprE = E_ X fl:'gp
C1
; =+MDXE B lF"F,-lxra2 B E
°EP II:' II:' AI:'
_ 4 609.290 (N —mm) x 20,21 mm  6£5.857,28 N x (20,21 mm)®  65.857,28N
cEP 11.154.560 mm* 11.154.560 mm* 7.950 mm®
foep = —9,59 N/mm®

_193.747,50 N/mm®
PES © 54516,62 N/mm?

x 9,59N /mm?>

Af gs = 75,78 N/mm®
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Perdida por fluencia lenta del hormigén (CR)

E'F'
ﬁprR = Kcr x E_ x l|:Fci.l." - chs]

c

M,, + 0,15M,
fge = B — Xe
C

e (0,44x5000°/8) + 0,15(2,45x5000°/8)
cds 232.605.527,87 *

1539

f 4, = 1,67 N/mm?

193.747,50 N/mm?

Af o =2 9,59 — 1,67
PR~ X 54 516,62 N/mm® x( )

Af cp = 125,18 N/mm’

Perdida por contraccion del hormigon (SR)

A
Af gp =8,2x107°x K4 x pr(1 — 0,0024 E) (100 — RH)

e , 51,32mm?
Af o =82x10°x1x193.747,50 N/mm® x (1— 0,0024 ——
P 700mm

Af cp = 47,65 N/mm®

Perdida por relajacion del acero (R2)
Af g, = [K,. — J(SH+ CR + ES)]C
Af g, = [5000 — 0,040(6.911,06 + 18.155,86 + 10.990,98)] x 0,95
Af g, = 3.957,84 psi = 23,30 N/mm?®
Fuerza de pretensada pérdida.
P, = (Afygo + Af,op + Af g + Afzs) XA,
P‘p = (23,30 + 47,65+ 125,18 + 75,78) x 50,40
Pp = 1370426 N
Fuerza de pretensado final
P,=P, — P,

P, = 65.857,28 — 13.704,26 = 52.153,02 N

(100 — 70)
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P
n =1 —P—p]

o

13.70426 N

- =100
65.857,28 N

7 =1

Cumpliendo las verificaciones de los esfuerzos en la seccion.

t=0
M, x C. B, xe,)xC. B
flo = —— 10, (Foxeo) 0 _ 8- _368MPa< f, =1,23 MPa
II]- Il]- o
M, xC Pyxey)xC P
£y = 0 zu_{u 0) 2”——u=—11,45MPaEff-l=—14,42MPa
II]- II]- o
t=cowo
M xCy., nxPyxe )xC;,, nxPh
floe = — TI E ”I )2Cim _ - = _2,32MPa = f_=—15,44 MPa

M_.xC,_ nxPyxe_JxC,, nxP
TX L _f DI )% G, — £=1,83 MPa < f_ = 2,94 MPa

oo oo

fo. =

= I

oo

Verificacion de la deflexion:
Se calcula la deflexion debida a la carga total sobre el elemento como en cualquier otro
miembro a flexion, pero se sobrepone a la deflexion del preesfuerzo.

La deflexién maxima permisible es de L/500; por lo tanto, se debera cumplir:

< L
FE. ™ 500
Deflexion debido a la fuerza pretensora: Esta es considerada favorable por presentar una

Ape+A

deflexion cdncava hacia arriba, por la accion de la fuerza pretensora.

_ PEKE.'KLZ

PE T 8xE xI_

Pe=52.153,02 N Fuerza de pretensado efectivo.
e = 153,80 mm Excentricidad.
| =5000 mm Luz de la vigueta.

Ixc = 23 260,55x10* mm*  Inercia de la vigueta en el eje x.

_ (52.153,02 )x 153,8x 50002
PS " 8x24516,62x 23.260,55x10*
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ﬂpg = —4.33 mm

Deflexion debido a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple:
5xqgxL*

A =
PP 3B4xE xI,

Ixc = 23.260,55x10* mm*
g =4,02 N/mm
Ecp = 24.516,62 MPa
ﬂpp = 5,07 mm
Superposicion de las deflexiones y verificacion de la deflexion permisible:
A+ A, =—483 +507 =024 mm

L S5000mm
= =10 mm
500 500
ﬁpg-l—ﬁpp = _500

0,24< 10 Cumple!!
Calculo de la Armadura de Distribucion:

Cuya area A, en cm?/m, cumple la siguiente condicion:

S50x 200
min = hﬂ =
l:|5=|:! fsd

A

Donde:

Anmin (cm?/m): Es la armadura de reparto

ho: Espesor de la losa de compresion (cm)

fsa: 434,78 Mpa Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (Mpa)

50x5 200
Amin = =
434,78 434,78

A, =0575> 046
Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:

A_=57,5mm?/m
Se considera un didmetro minimo de las barras de: @ = 6 mm, As = 28,3 mm? y una
separacion entre barras de 250 mm.

El niUmero de barras necesarias cada metro es:
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575

N°Fe = =
Ay, 283

= 2,03 = 3 barras/m

Age =3x283mm® = 84,9 mm®/m
84,9 = 57,5 Cumple!!!
Se utilizara como armadura de distribucion: 6 mm ¢/250 mm.
Se recomienda colocar una armadura de distribucién (parrilla) de 6 mm. cada 250 mm en
ambas direcciones. Es importante que la ubicacion de esta armadura sea lo més alta posible

(30 a 40 mm sobre el complemento).

Figura 3.33. Armadura de distribucion de la losa alivianada.

Fuente: Ficha Técnica PRETENSA.

De acuerdo a la ficha técnica de viguetas pretensadas, se recomienda tomar en cuenta el
diafragma o riostras transversales que son elementos usadas para rigidizar las losas.
Ademés, ayudan a evitar la vibracion de las losas. Estas riostras se consiguen
interrumpiendo la colocacion de los complementos por espacio de 100 mm en concordancia
con la solera de apuntalamiento. Esta riostra transversal a las viguetas, se aconsejan en
losas de luces largas, con separacion maxima entre ella de 2 m. Para ello se recomienda

colocar en cada nervio de rigidez 2 @10 mm.
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Figura 3.34. Riostras transversales en losas alivianadas.

Fuente: Ficha Técnica PRETENSA

Tomando en cuenta esta recomendacidn, se colocara 2 @10 mm a aquellas losas que sean

necesarias para evitar posibles vibraciones.
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Figura 3.35. Detallamiento de armado de losa aligerada.

—_ — — Carpeta de Hormigon H25
] o6 c/25 cm [=6.45m
— - 86 ¢/25 cm L=560m
- =
A 3 =
»
E g
(%
& ES
ALY
£
R
‘2| VIGA 29 (40cm x20cm )
; Complemento de plastoformo h=20cm
L Vigueta pretensada
— — — 1 Muro deladrillo 6 huecos
—_ = — Carpeta de Hormigon H25
] 06 /25 cm L=560m
] 26 c/25 cm L=6.45m
L /
— - E
SR / A 5
Y Il
E : s g
= g3 ke 2
- d :-. E - i :'a
! A 4
0.15 m 0.50 m y \ 0.50 m
w VIGA 20 (40cmx20cm)
. Complemento de plastoformo h=20cm
— — Vigueta pretensada
] Muro de ladrillo 6 huecos

Fuente: Elaboracion propia.

3.6.3. Verificacion del disefio estructural de la viga.

Para la verificacion de vigas, se selecciona la viga 36 del portico 2 de la primera planta,

correspondiente a la columna C41y C23.

Armadura longitudinal.
Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en columna C23.
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Figura 3. 36. Envolvente de momentos flectores de la viga 36 en la cara de columna
C23.

AN N O

M—=-196.07 M+=-85.59 kN*m
A=6114m

Fuente: Programa estructural Cypecad 2017.

Datos:

h =550 mm

bw =250 mm

fck = 25 MPa ——>  fed= T—kz E — 16,67 MPa

fyk = 500 MPa ——  fyd= f’rﬁ = == 434,78 MPa
¥

Recubrimiento mecénico:
Armado: 2010 + 3320

. 2x38mmx ?8,541111112 +3x43mmzx E’:-‘J_f-L‘J_E'ntmn2
mec 2 x 78,54mm” + 3 x 314,16mm?°

r

e — 42,29 mm
d=h-r=550-42,29 =507,71 mm
Md =-196,07 KN x m = -196,07 x 105 N x mm.
Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)

B M, B 196,07x10° N x mm
b, xd?xfy 250mm x(507,71mm)3x 16,67 N/mm>

iy = 0,182

ug = 0,182 Pertenece a dominio “3”
Entonces:
ulim = 0,319 valor obtenido en funcién al tipo de acero (ver anexo tabla A-4.8.)
Como:
ud < plim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro (ver anexo A-4.9.).

ud = 0,182 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0,208
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Determinacion de la armadura: (As)

x

434,78

f
A _=wsxbwxd xf':—d =0,208 x 250 x 507,71 x = 1.012,24 mm?

yd
Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0028 (anexo tabla A-4.10.)

A =w_; xb_xd=0,0028 x250x 507,71 = 355,40 mm”

g min
Como:
As>Asmin = Areaadoptada As=1.012,24 mm?
Para determinar el niamero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 20 mm con
un éreade A_ 4., = 314,16 mm® y @ = 10 mm con un dreade A_4,, = 78,54 mm”.
Entonces el numero de barras a usar seran:
2010 + 3020 = 2x78,54+ 3x314,16 = 1.099,56mm"
1.099,56 mm* >1.012,24 mm?*
Determinacion separacion libre (horizontal) de las barras dentro de la pieza.

b,, — X(N2 de barras x Diam) — (2 xrec) — (2 x Qestrib)
N2 de barras — 1
250 —(3)20 — (2)10 — 2x25 — 2x8
°T 5—1
Verificacidn de la separacion libre entre armaduras principales.

S:

= 26 mm.

Como la separacidén entre armaduras principales calculada es de 26 mm, se verificara si ésta
cumple con las exigencias de la norma CBH-87, la misma que indica lo siguiente:

Los aridos més gruesos tendran valores inferiores a:
5
1= EX 26mm = 21,67 mm.

El tamafio del arido considerado en vigas es de 15mm.
La distancia horizontal libre entre dos barras consecutivas de la armadura principal debe ser
igual o mayor que los valores siguientes:

20 mm

El didametro de la barra mas gruesa (@ 20mm.)

26 mm > @ 20 mm

Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en columna C41.
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Figura 3.37. Envolvente de momentos flectores de la viga 36 en la cara de columna

Dl AN

;ﬁ_f‘ M-—=-126.81 M+=-54.62 KN*m
X=0125m

4 I W 1T R

C41

Fuente: Programa estructural Cypecad 2017.

Datos:

h =550 mm

bw =250 mm

fck = 25 MPa ——> fd= f:f—k= E = 16,67 MPa
fyk = 500 MPa —— fyd= % = == 434,78 MPa

¥

Recubrimiento mecénico:
Armado: 2010 + 20316 + @12

_ 2x38mmx78,54mm” + 2 x 4lmm x 201,06mm” + 39mm x 113,10mm’
mec 2 x 78,54mm? + 2 x 201,06mm? + 113,10mm?

r

Fmee = 39,96 mm
d=h—-r=550-39,96 = 510,04 mm
Md = - 126,81 KN x m = -126,81x10® N x mm.

Determinacion del momento reducido de célculo: (ud)

M, 126,81x10° N x mm
g = = - =0,117
b,, xd? xf,; 250mm x(510,04mm)?x 16,67 N/mm
g = 0,117 Pertenece a dominio “2”
Entonces:

ulim = 0,319 valor obtenido en funcién al tipo de acero (ver anexo tabla A-4.8.)
Como:

ud < plim no se necesita armadura a compresion.
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Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) del cuadro (ver anexo A-4.9.).
ud = 0,117 se obtiene una cuantia mecénica de Ws = 0,128
Determinacion de la armadura: (As)

¥

= 625,78 mm®

f
A =wsxbwxd x-2d = 0,128 x 250 x 510,04 x
yd ’

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0028 (anexo tabla A-4.10.)

A =w_, xb,xd=00028 x250x 510,04 = 357,03 mm°

E min
Como:
As>Asmin = Areaadoptada As = 625,78 mm?®
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 12 mm con
un area de A_4y, = 113,10 mm?, @ = 16 mm con un &rea de A, 5, = 201,06 mm® y
@ = 10 mm con un area de A_,,, = 78,54 mm®.
Entonces el nimero de barras a usar seran:
2010 + 2@16 + @12 = 2x 78,54 + 2x 201,06+ 113,10 = 672,30 mm*
672,30 mm* > 625,78 mm?
Determinacion separacion libre de las barras dentro de la pieza.

b,, — X(N2 de barras x Diam) — (2 xrec) — (2 x Qestrib)
N2 de barras — 1
250 —(2)10 — (2)16— 12 — 2x25— 2x8
=T 5—1
Verificacidn de la separacion libre entre armaduras principales.

= 30 mm.

Como la separacion entre armaduras principales calculada es de 30 mm, se verificara si ésta
cumple con las exigencias de la norma CBH-87, la misma que indica lo siguiente:

Los aridos mas gruesos tendran valores inferiores a:
l=gx 30 mm = 25 mm.

El tamafio del arido considerado en vigas es de 15mm.
La distancia horizontal libre entre dos barras consecutivas de la armadura principal debe ser
igual o mayor que los valores siguientes:

20 mm

El diametro de la barra mas gruesa (@ 20 mm)

30mm > @ 20 mm
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Comprobacion de la armadura longitudinal positiva de la viga 36 entre columnas.

Figura 3.38. Envolvente de momentos flectores positivos.

Fuente: Programa estructural Cypecad 2017.
Md = 103,57 KN x m = 103,57x10° N x mm
Recubrimiento mecanico:
Armado: 2016 + 2010
. 2 x41mm x 201,06mm? + 2 x 38mm x 78,54mm?

Fmee 2 x201,06mm? + 2 x 78,54mm? = #016mm.
d=h-r=550-40,16 = 509,84 mm
Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)
y M, B 103,57x10% N x mm — 0,096

" b, xd®xf, 250mm x (509,84mm)’x16,67 N/mm>

ud = 0,096 pertenece al dominio 2.
Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) del cuadro (ver anexo A-4.9.).
ud = 0,096 se obtiene una cuantia mecénica de Ws = 0,103

Determinacion de la armadura: (As)

r

f
A, =wxbwxdx=°=0,103 x 250 x 509,84 x = 503,36 mm®

£ 434,78
Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0028 (anexo tabla A-4.10.)
A

E Imin

=w_. xb,xd=0,0028x 250 x 509,84 = 356,89 mm*
Como:
As>Asmin == Areaadoptada As = 503,36 mm?

Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 16 mm con
un area de A, 4, = 201,06 mm* y @ = 10 mm con un é&rea de A_y,, = 78,54 mm®

entonces el nimero de barras a usar seran:
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2016 + 2@10 = 2x 201,06 + 2 x 78,54 = 559,20 mm*
559,20 mm?2 > 503,36 mm?
Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

b,, — X(N2 de barras x Diam) — (2 xrec) — ( 2 x @estrib)
N2 de barras — 1

250—-2x16—2x10—2x25—2x8
5= 21 = 44 mm

Armadura transversal.
Calculo de la armadura transversal de la viga 36 al lado de la columna C23.
d =507,71 mm

b =250 mm
fck
fcrd = — = 16,67 MPa
Yo
k
fyd = fi = 43478 MPa
Yy

Figura 3. 39. Envolvente de fuerza cortante en viga 36 a una distancia “d” de C23.

N I T i N

Q=167.92 Q+=-72.64 kN
X=5704m

Fuente: Programa estructural Cypecad 2017.
El cortante mayorado (cortante de célculo) sera:
vd =-167,52 KN =-167.520 N

fvd=0,5x ﬂfcd(kg;mnz) =0,5 leﬁg,QE(kgjcmz} = 6,52kg/cm* = 0,64 MPa

V_,-f,qxbwxd=0,64x 250 x507,71 = 81.233,60 N

Vd =V_, Necesita armadura transversal
Entonces:
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V,,=030xfcdxbwxd=0,30x16,67 x 250 x 507,71 = 634.76443 N

ou

Se tiene:
Voua = Vg=V,,
8123360 N=" 167520 N < 634.76443 N
Por lo tanto:
vV, =V,— V= (167520 — 81.233,60)N = 86.286,40 N
t = 1.000 mm
A= Voo xt _ 86.2686,40 x1.000 _ 449,61 mm?
090xdxfyd 090x507,71x420
Célculo de la armadura minima
Al in =002xbwxt xfc—d =002x250x1.000x = 198,45 mm?°
v
Se asume el mayor:
Ast = 449,61 mm?/m
La armadura transversal para una pierna sera:
As — Asmax _ 449 61 mm- _ 22480 mmzfm

2 2
Se asumira un @ 6 mm, A ge =28,27 mm?
Calculo nimero de barras

Ast, . 22480
N°barras = Lpierna _ = 7,95 barras
A @émm 28,27

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:

1 1.000
—-= = 126 mm
esp < n 795 = 126 mm
300 mm

085xd=085x 507,71 =43155m
Por lo tanto, se utilizara: @6mm c¢/125 mm
Célculo de la armadura transversal de la viga 36 al lado de la columna C41.
d =510,04 mm
b =250 mm

k
fcd = — = 16,67 MPa
Ye
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k
fyd = fy_ = 434,78 MPa

Yy

Figura 3. 40. Envolvente de fuerza cortante en viga 36 a una distancia “d” de C41.

= |

Q-=59.92 Q+=137.49 kN
X=0633m

Fuente: Programa estructural Cypecad 2017.
El cortante mayorado (cortante de calculo) seré:
vd = 137,49 KN = 137.490 N

fvd = 0,5x ffcd{l{g,fcmzj =0,5 leEQ,QE{kgfcmE] = 6,52kg/cm’® = 0,64 MPa

V_,-f,qxbwxd=0,64x 250 x510,04 = 81.606,40 N

Vd =V_, Necesita armadura transversal

Entonces:
Vou=030xfcdxbwxd=0,30x16,67x 250 x510,04 =637.67751 N
Se tiene:
Vo= Vg=V,,
81.60640 N< 137490 N < 637.677,51 N
Por lo tanto:
vV, =V;— V., =(137.490 — 81.606,40 )N = 55.883,60 N

t = 1.000 mm

Vo, xt 55.883,60 x 1.000

A= = = 289,86 mm?®
= 090xdxfyd 090=x510,04x420

Calculo de la armadura minima

»

f
= 0,02 xhthxc—d =002x250x1.000x
vd

A

7
0 = 198,45 mm?°

st min

Se asume el mayor:
Ast = 289,86 mm?/m
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La armadura transversal para una pierna sera:
Asmax 28986 5
Ag = > = > = 144,93 mm*/m

Se asumira un @ 6 mm, A g¢ =28,27 mm?

Calculo nimero de barras

Ast, . 14493
N°barras = Lpierna _ = 5,12 barras
A @émm 28,27

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:

I 1.000
—=——=195mm
esp = n 512 = 195 mm
300 mm

085xd=0,85x 510,04 =433 m
Por lo tanto, se utilizara: @6mm c/125 mm, para que el armado de los estribos no coincida
con los ejes de las viguetas de la losa alivianada.
Célculo de la armadura transversal de la viga 36 al centro de la misma.
Sobre la viga 36 recae el armado de viguetas de la losa alivianada que estan dispuestas a
cada 500mm entre ellas. Por lo tanto, para que la armadura transversal de la viga no
coincida con las viguetas de la losa se dispondré un armado minimo de @6 cada 250mm.
A continuacion, se calculara el cortante maximo que puede absorber este armado y asi

determinar las longitudes de armado transversal a lo largo de la viga.

t 1000 mm
-= = 4 barras.

s = E despejando n: n=

5 250mm
2
A_ = N°barras.Ag,__ = 4x28,27 = 113,08 mm°/

A=A, x2=113,08x2= 226,16 mm?>/m

Vou Xt
£ 0,90 xd xfyd

226,16 x090x510,04x 420
Vo =
1000
Vy=V_+V,, =4360254 +81.233,60 =124836,14 N= 12484 kN

despejando Vsu: vV, —8sx0%0xdxfyd

s t

=43.602,54 N
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Figura 3. 41. Distancia desde el eje de C41 al cortante Vd.

Q-=55.60 Q+=124 09 kKN
A=0740m

Fuente: Cypecad 2017

Figura 3. 42. Distancia desde el eje de C23 al cortante Vd.

Q=-123.83 Q+=524.57 kKN
X=32061m

Fuente: Cypecad 2017

Por lo tanto, el armado transversal en el centro de la viga es: @6mm c¢/250mm, iniciando a

1 metro hasta los 4,75 metros medido desde de la cara de la columna C41.
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Figura 3. 43. Armado longitudinal y transversal de la viga 36.

Columna C41 Centro luz Columna C23
2010 + 2016 + @12 2@10 2210 + 3@20
T T P > T
A BN = — =~
£
£
o
n
Te]
& ) &_a_ o 8 N _4)
~ - N L T~
2016 20916 + 2210 2016
, 250 mm
=y
cz3
5 3
1@12L=320 :
- 1@201=250
~—i85 : :
2916 L=320 125—
2#201=395
—185S : -
80 200 g0
: 2310L=705 :
210 : : 2210
TT 35%55 TLT
el : : 2016
: 2916 1L=725 :
100 2®10L=375 100
. 8xledst 10xle®6
c/12.5 15x1e86c/25 c/125
125 100 375 125 125

Fuente: Elaboracion propia.
3.6.4. Verificacion del disefio estructural de la columna.

Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos pésimos
(mayorados), correspondientes a la peor combinacion que produce las mayores tensiones

y/o deformaciones de la columna en la planta alta de la estructura.

A continuacidn, se muestra la verificacion del disefio de la columna C23, teniéndose los
siguientes datos generales:
Esfuerzo normal de célculo Nd = 169.660 N

Momento de calculo en direccion x Mdx = -2.450.000 N x mm
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Momento de célculo en direccion y

Reduccidn de la resistencia de los materiales:
fck
fed = — = 16,67 MPa
Yo
fyk
fyd = — = 434,78 MPa
Yy

Geometria y esfuerzos presentes en la columna.

Mdy = 47.520.000 N x mm

Figura 3.44. Vista geométrica de columna.

Eje X EjeY
V1 V2 3 vs
A A
C1 C1
V4 B V5 B V6
C2 Cc2

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 3.7. Caracteristicas geométricas de las secciones que concurren a la

columna.
Elemento | Longitud | b h IX ly
m ||| @™ ] M)

C23(C1) 4,33 0,25 | 0,25 | 3,26x10* | 3,26x10*

C23(C2) 4,42 0,25 | 0,25 | 3,26x10* | 3,26x10*
Viga l 6,24 0,25 | 0,40 | 13,33x10* | 5,21x10*
Viga 2 6,11 0,25 | 0,40 | 13,33x10* | 5,21x10*
Viga 3 0,725 0,25 | 0,35 | 8,93x10* | 4,56x10*
Viga 4 6,24 | 0,25 0,45 | 18,98x10* | 5,86x10™
Viga 5 6,11 0,25 | 0,45 | 18,98x10™* | 5,86x10™
Viga 6 3,22 0,20 | 0,30 | 4,50x10* | 2,00x10*

Fuente: Elaboracién propia

Determinacion del coeficiente de pandeo.
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Loxi 3,26x10°¢

[ 4,33
= = =0,17
Wax | 13,33x10-4+ 13,33x10°*
Lyi Lo 6,24 6,11
Ic'xi Ic'xZ 31251‘119_4' 3125}(13_4'
+ +
Wow = Ley  Lea _ 4,33 4,42 _ 024
Bx s | Lns 18,98}(10““_'_ 18,98x10~*
Lys = Lyg 6,24 6,11
lyi  3,26x107*
L., 4,33
= = . = 0,06
Vay I, 893xi0~*
Lya 0,725
Ley1 4+ Leyz 3,26x19_“'+ 3,26x10*
Vo, = Ley,  Le _ 433 442 _ 45
By L 4,50x10~* !
Log 3,22

Determinacion si la estructura aporticada es traslacional o intraslacional.
Para estructuras usuales de edificacion de menos de 15 plantas, el desplazamiento

horizontal no supere:

1 . . .
——xh, = A, Considera estructura intraslacional
750

1
—x 8910 mm = 11,88 mm
750

Tabla 3.8. Desplazamiento de columna.

Situaciones persistentes o transitorias

Pilar Planta Cota | Desp. X | Desp.Y | Desp.Z
(m) | (mm) (mm) (mm)
Techo alto 8,91 2,09 5,50 0,86
Techo bajo 8,28 2,04 8,13 0,85
C31 Planta alta 4,38 1,24 4,18 0,74
Planta baja 0,03 0,46 1,77 0,37
Cimentacion | -3,50 0,00 0,00 0,00

Fuente: Programa estructural Cypecad
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11,88mm = 8,13 mm
La condicidn nos dice que la estructura es intraslacional.

Esbeltez mecéanica.

Figura 3.45. Factores de longitud efectiva k para porticos intraslacionales.

b7

o \PB

>

/
0 £ewouoal gs---JdbL

®

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87
Longitud de pandeo:
Kx =0,60 Lax=Lcx Kx=4,33x0,60=2,60m
Ky =0,65 Lay=Lcx Ky=4,33x0,65=2,81m
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Determinacién de la esbeltez mecanica de la columna:

D l{x xl 2,60m
= 36,00
JE J3 26x10~*m* caso N°2
6,25x102 m
(35< 1< 100)
ln ky xl 281m

= — = 38,91
3,26x10 *m*
6,25x107% m?
Excentricidad de primer orden:
My 2.450.000

e = —= = 14,44 mm

Ny 169.660

My, 47.520.000
e, = = = 280,09 mm
¥ Ny 169.660

Excentricidad accidental:

h 250
e, = 20 mm g, =—= —=125mm

Por lo tanto: e, = 20 mm
Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

Para pieza rectangular:

f c + 20xe 1,. >
ehee = | 0,85 + —22 02X _x 107
’ 1.200 C‘ « T 10xey, fIx/A
434,78y 125+ 20x1444 2.600° s
Bfiox — (0,85 + )x X x1077 =17 44 mm
: 1.200 125+ 10x 14,44 325.520.833,33
62.500
f c,+ 20xe 1,2
ey = (n,a5+ rd )x Y % _x107*
1.200/ c, +10xe,, [Iy/A
434,78y 125+ 20x 280,09 2.810° _a
ey — | 0,85 + X X x107% = 25,96 mm
1.200 1254+ 10 =x 280,09 325.520.833,33
62.500

Excentricidad final:

E(x,.j.r:lnux = En(x.j.r:l + €a + Efic

€ max = Cox T €a + €, = 14,44+ 20 + 17,44 = 51,88 mm

€(y)max = Coy T €a T €5c = 280,09 + 20 + 25,96 = 326,05 mm
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Célculo de la capacidad mecéanica del hormigon:
U.=f 3xAc=16,67x250x250 = 1.041.875 N

Determinacion de los esfuerzos reducidos:

_ Ny 169.660N _
" U. 1.041.875N

c
Ny.er, 169.660x51,88
U, = = = = 0,03 < n2
’ U..h 1.041.875x 250

Nj.er, 169.660 x326,05
L, = = =021 < pnl
¥ u..b 1.041.875 x250

v 0,16

El mayor de los momentos sera pl1, y el menor p2, para entrar a los dbacos para determinar

la cuantia mecanica w:
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Figura 3.46. Abaco en roseta para flexion esviada.
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Fuente: Jimenez Montoya.
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Interpolando.
Para: v=0,0 w=0,53
v=0,2 w=0,39
Las cuantias obtenidas son las siguientes:
Parav=0,16 — w=0,418
Determinacion de la armadura (As):
w, xbxhxf,; 0418x250x250x16,67

A = = 1.001,66 mm?*
= total frd 434,78
0,1xN,
0,1x Nd = As min f}fd = AE‘ X Ec'd smin
F},d
A 0,1 x571.070 13135 5
. = = ’ mMim
s 434,78
As = As min

Se adopta: 4 barras @ = 16 mm que tiene un area A= 201,06 mm?y 2 barras @ = 12 mm
que tiene un area A= 113,10 mm?, seran 6 barras.
Ast = 40016 + 2812 = 4x201,06 + 2x 113,10 = 1030,44 mm?
Ast = A_, ..
Calculo de la armadura transversal de la columna.
vd = 2,98 KN (maximo cortante hallado en todas las combinaciones de carga para ambas
caras).

h=b=0,25m.

1
5] sziﬁ mm = ¢4 mm
Se asume @ trasversa= 6 mm
D> 6 mm

Recubrimiento mecanico:
1 1
I'mec = Tnom + E'Tr'ansv +EX @Lnng =25+6 +£X15 =39 mm

d=h-r=250-39 =211 mm.

——

K
fvd = 0,50 x [fed(—) = 0,64 MPa
cIm

.x]
V_,-f,s xbwxd=0,64x250x211=33.760 N

33.760 N >2.980 N No necesita armadura transversal.

124



La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:
S < b o h (el de menor dimension)
5 < 15 x @ de la armadura longitudinal mas delgada
Segun la primera opcion: S <250 mm S =180 mm
Segun la segunda opcion: S < 15x 12 mm = 180 mm
Por lo tanto, la armadura del estribo sera:
@ 6mm c/15 cm.

Figura 3.47. Detallamiento de armado de columna.
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Primer piso __ ] N n d a0
] N ] ©
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Fuente: Elaboracion propia.

3.6.5. Verificacion de la zapata combinada.

Se realizd la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna C23 y C37, la misma
es una zapata combinada con las caracteristicas que se indica a continuacion. Los datos de

esfuerzo y dimensiones se obtuvieron del programa CYPECAD.
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Figura 3.48. Representacion grafica de la zapata combinada.

/ lt
Fuente: Cypecad 2017.

Datos:
P1=400.380 N
P2=258.860 N
Pdl1 =640.610 N

Pd2 =414.170 N

fck = 25 MPa Resistencia caracteristica del H °.
fyk = 500 MPa Resistencia caracteristica del acero.

A C1 =250 mm x 250 mm (Dimension de la columna 1).
A C2 =250 mm x 250 mm (Dimension de la columna 2).

v =24,52 KN/m*® Peso especifico del H°A".

r = 50mm Recubrimiento inferior de armadura.

Ws min = 0,0015 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 500.
oadm = 0,10 MPa Capacidad portante del suelo de fundacion.

L=3,35m

B=3,60 m

h=0,50 m
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Pp=2452=x050x4,40x 3,30 = 14785560 N

Resistencias caracteristicas reducidas:

fclk 25 MPa
fcd=—= = 16,67
Y, 1,5 mm?
fyk 500 MPa
fyd = — = — = 434,78
Yy 1,15 mm?

Calculo de la ubicacion de la resultante:

Figura 3.49. Representacion grafica de fuerzas actuantes en la zapata.

3.1

1

L ;
e

3,35

«—

0,5

T
1

Fuente: Elaboracion propia.

ZM=P1 .L1+P2.L2 +Pp.(L/2)=R.Lr

_ 400.380N(125mm) + 258.860N(3.225mm) + 147.855,60N(3350/2 mm)
B 400.380N + 258.860N + 147.855,60 N

Lr=1.403,22 mm

Lr

Célculo de la excentricidad:
e=L/2-LR<L/6

e =3.350/2 — 1.403,22
e=271,78 mm
L/6 = 3.350/6 = 558,33 mm
e<L/6
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M=R x e
M:{4DG.3 80N 4 258.860N + 14?.855,50N} X 271,78 mm

M= 219.352.442,17 N x mm

Calculo de la tension maxima:

_ R +ﬁxMx
max Byl Bxl2

a. < Tadm

_ (400.380N + 258.860N + 147.855,60N) 6x219.352.442,17 Nxmm
B 3.600mm x 3.350mm ~  3.600mm x (3.350mm)?

o

Opax — 0,099 MPa
Oppin — 0,034 Mpa
0,099 MPa < 0,10 MPa CUMPLE.

Determinacién de la armadura:

Figura 3.50. Esfuerzos del suelo sobre la zapata.

_3‘125__ 31 __3.125_

SEERRIRREEE
0,099 N/mm?
Fuente: Elaboracion propia.

Multiplicando el esfuerzo bajo la zapata combinada, por el valor del ancho de su base se
obtiene una carga lineal, luego esta carga se la multiplica por el coeficiente de mayoracién

de cargas de 1,6 para obtener los esfuerzos de disefio.
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Figura 3.51. Viga idealizada para calculo de esfuerzos internos de la zapata.

_4125’__ 3.100 mm _4125“_
195,84N/mm
570,24 N/mm
Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.52. Diagrama de momentos flectores.

_0.125 3.1m _0.125
= | I —t [
459,62 KN xm
4,42 kN x m 1,57 kN x m

Fuente: Elaboracion propia.
Calculo de 1a armadura superior “y”
Canto (til: d=h—rec—@/2=500—50— 12/2 = 444mm.

Momento de disefio:
Md = 459,62x10°N x mm

Momento reducido

_omMd 459,62x10° — 0039
M b xd?xf, 3600x4442x1667

Cuantia Mecanica

w, =p,x(1+p,)= 0039x(1+0,039)=0,04
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Determinacién de la Armadura necesaria

A = w, xbxdxfcd _ 0,04x3.600x444x 16,67
= fyd B 434,78

= A_ = 2.451,38 mm°

Armadura minima
Con fyk = 500 MPa = w_, = 0,0015
= 2.397,60 mm?

A =w_ xbxd=00015x3.600x444 = A

SIin EImin

Se escoge el area mayor, por lo que la armadura serd A, = 2.451,38 mm?®
Determinacion del numero de barras:

Conunabarra @ = 12mm ; Az = 113,10 mm®

8

> |2

L]

N°® Barras = = 21,67 = 22barras

Separacion de barras entre ejes.

12

h_glr_E.Eﬂﬂ—Ex{S-l- 5

ST Hfe—1 22 —1

= 170,38 mm

Se adopta: Armadura constructiva cada 150 mm.

22012mm ¢/150mm

Calculo de 1a armadura inferior “y”:
Canto (til: d=h—rec—@,/2=500— 50— 12/2 = 444mm.

Armadura minima

5000kg

Con fyk = w, ., = 0,0015

A =w__ xbxd=00015x3.600x444 = A__,_ = 2.397,60 mm’

Emin EImlin

Determinacion del nimero de barras:

Con una barra @ = 12mm ; A; = 113,10 mm®
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B
N? Barras =

> | 2

w

= 21,20 = 22 barras

Separacion de barras entre ejes.

5= = = 170,38 mm
#fe — 1 22—-1
Se adopta: Armadura constructiva cada 150 mm.
22@12mm c/15cm.

Calculo de la armadura inferior “x”.

La armadura transversal la determinamos idealizando las columnas como zapatas aisladas
con un ancho “d/2” a cada lado desde la cara de la columna, como se muestra a

continuacion.

Figura 3.53. Ancho de célculo para la determinacion de la armadura transversal.

A wy
a2 2
0,47
—
T 170,034 N/mm?
0,099 N/mm?
0,090 N/mm?

Fuente: Elaboracion propia.

Como la columna de la izquierda se halla mas solicitada, serd nuestra zapata de estudio para
el cual calcularemos el armado unitario que distribuiremos a lo largo de la zapata
combinada, dandole asi un armado conservador en el lado derecho, pero por un tema

netamente constructivo.
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Multiplicando el esfuerzo promedio bajo la zapata (izquierda), por el valor del largo de su

base se obtiene una carga lineal, luego esta carga se la multiplica por el coeficiente de

mayoracion de cargas de 1,6 para obtener los esfuerzos de disefio.

Figura 3.54. Viga idealizada para calculo de esfuerzos internos de la zapata.

3.600 mm

N

71,37 N/mm

Fuente: Elaboracion propia.

2 2
Qux (BTM +0,15xb1)  71,06x (M +0,15x250)
MUI = > = >

My, = 104.197.276,56 N x mm

Calculo de la armadura inferior “x”:
Canto util: d=h—rec—@/2=500—50—12—-16/2 = 430mm.

Momento reducido

__ Mg _ 10419727656 _
W bxdixf, 470x4302x16,67

Cuantia Mecanica

w, =0,072x(1+0,072) = 0,077

Determinacién de la Armadura necesaria

oy, xbxdxfcd _ 0,077 x470x430x16,67
= fyd B 434,78

= A_ = 596,65 mm®
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Armadura minima

so0okg

cm”

Con fyk = w,_ .. = 0,0015

A =uw__ xbxd=00015x470x430= A___ = 303,15 mm?

SINi N EIMin

Se escoge el area mayor, por lo que la armadura serd A_ = 596,65 mm?
Si parab, = 470mm necesita A_ = 596,65 mm?®
para b = 3.350mm necesita A, = (X) mm?

__ 3.350mm x 596,65 mm®

= 425272 mm*>
£70mm

Determinacién del ndmero de barras:

Conunabarra ® = 16mm ; Az = 201,06 mm®

| b

N® Barras = — = 21,15 % 22 barras

i

=

Separacion de barras entre ejes.

_b—ExT‘ —ﬂ_3.350—2x25—16

— 156,38 mm
Ne—1 22—-1

Se adopta: separacion constructiva de 150mm

22@16mm ¢/150 mm

Calculo de armadura superior en “x”.

5000kg

Con fyk = w, ., = 0,0015

A_. =w__ xbxd=00015x3350x430 = A__,_ = 2.160,75 mm’

Emin EImlin

Determinacion del nimero de barras:

Conunabarra ® = 12mm; A; = 113,10 mm?®
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g8

N? Barras =

> | 2

w

= 19,10 = 20barras

b—2xr—@ 3350—2x5—12
Ne—1 20 — 1

=173 mm

Se adopta: Armadura constructiva cada 150mm
20012mm c¢/150mm.
Verificacion por cortante

Figura 3.55. Diagrama cortante.

£.12§_ 3.1m 0.125

684.134 N

503.290 N

Fuente: elaboracion propia
Calculo de la armadura transversal de la columna.
Vvd = 386.694,56 N
h =500 mm
d =442 mm

——

K
fvd = 0,50 x [fed(—) = 0,64 MPa
_.q cIm

V., -fsxbwxd=064x3600x442=1.018.368N
1.018.368 N > 386.694,56 N
V., =V, No necesita armadura transversal.

Verificacion por punzonamiento.

Para el disefio de la zapata combinada, es necesario tomar las cargas ultimas (mayoradas)
de la columna que llega a la cimentacion.

Pu=1,6D +1,6L

La comprobacion a punzonamiento la realizaremos con la columna mas critica
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Datos de la columna C23:

Pu= 640,84 kN
gu= Pu
v A zap
o= ——Z0Y__ — 0,106 N/mm?
(16?5x3 600 ymm
d=430mm

Fuerza cortante Gltima por punzonamiento:
Vu= [4 zap — (ao + d)(bo+ d)) ] xou
Vu=[(3600x1675— (250 + 430)(250+ 430)) ] x0,106
Vu =590.165,60 N
Perimetro critico:
bc = 2(250+430/2) +(250+430) = 1.610 mm

Tension admisible a corte resistida por el H:

Vcu= 2xfcv x bo x d

Veu=2 x 0,64 x 1,610 x 430
Vcu = 886.144 N
Verificacion:
Vu < Vcu
556.760 N < 886.144 N
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Figura 3.56. Detallamiento de armado de zapata combianda.

(€23) (€37) (€23)
12.5 125
k 310 i k 180 180 4
24012c/15 =354
0 22012¢f/15  L=350
=il -
A — =1
Tpl} | I e ] ; , —T—
| | 3
P S S S S S S S S S S S w———— . | | _L
o 24012¢/15 =354 I o 22016c/15 L=350 |
c23 c37
[T9)
(=) L1 [ | Ty
= o =]
D B i 250 [
19 -
e} o — 19
o~ oy & el —
L0 _Feom A0 Fone
20 306 —I< 7
v
| 33R |

Fuente: elaboracion propia
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3.7. DESARROLLO DE LA ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL
PROYECTO

3.7.1. Especificaciones técnicas

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item, el
equipo y maquinaria a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del item y

por ultimo la forma de pago. Detallado en el Anexo A-6.
3.7.2. Precios unitarios

El andlisis de precios unitarios fue realizado como se indicdé en el marco teorico del
presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el Anexo
A-9.

3.7.3. Presupuesto general de la obra

Se obtuvo en funcion a los volimenes de obra y precios unitarios correspondientes a cada
item. Tomando como presupuesto general la suma de las dos cantidades, llegando a un
presupuesto total de la obra de Bs. 1.536.286,01, detallado en el Anexo A-10.

3.7.4. Cronograma de ejecucion

La duracion de la obra es de 185 dias laborales; durante este periodo se ejecutaran todas las

actividades del proyecto en tiempos especificos.

La ruta critica y el grafico del cronograma mediante el diagrama de Gantt y se muestra en
el Anexo 11.
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CAPITULO IV
4. APORTE ACADEMICO.

Para poder analizar este punto se hizo el disefio de dos escaleras, uno de hormigdn armando
y el otro con perfiles metalicos conformados en frio. Ambos materiales son muy usados en

nuestro medio, por lo tanto, sus materiales son de facil acceso para todos.

Para ambos disefios se respectaron la geometria de los planos arquitectnicos y se usaron

las mismas sobre cargas de uso.

Una vez terminado el disefio de las gradas de H°A° con la norma CBH 87 (Codigo
Boliviano del Hormigén Armado) y gradas metalicas con acero conformado en frio por el
método LRFD (Factor de Carga y Resistencia de Disefio), se procedid hacer el analisis

comparativo de peso propio, tiempo de montaje y analisis econdmico de ambas alternativas.

4.1. Marco Teodrico

Escaleras.

Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas
ascender y descender de frente, sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles de
un edificio. Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios, que estan formados

por huellas y contrahuellas y de rellanos.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,
escaleras de caracol, helicoidales, etc.

Debido a su inclinacion y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las cuales
se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexion, se puede suponer
que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se halle, no con
su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El error cometido en

esta suposicion es minimo y no afecta el disefio.

Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en proyeccion

horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.
Tipos de escaleras.

Las escaleras pueden clasificarse:
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Segun su forma.

Escalera de un tramo: aquella que no tiene giros.

Escalera con descansos o rellanos: aquella cuyos tramos estdn separados por

descansos.
Escalera cuadrada: la de tramos iguales por cuatro lados, y a escuadra.
Escalera de ida y vuelta: la que tiene sus tramos en dos sentidos opuestos.
Escalera de caracol: la que se construye con tramos de forma circular ascendente.

Escalera imperial: la que posee un tramo de ida y dos tramos de vuelta mas

estrechos, paralelos al primero y laterales.
Segun su material
Escalera de Hormigén Armado.
Escaleras metalicas.
Escaleras de maderas, etc.
Por su uso.

Escalera de incendios o de urgencias: la que sirve para evacuar un edificio en caso
de incendio u otro tipo de catastrofes. Suele estar situada en el exterior de la
edificacion, o en el interior de un recinto protegido mediante muros y puertas

resistentes al fuego.

Escalera de servicio: la destinada al uso del servicio, de menor importancia que la

principal hecha para facilitar la circulacion.
Escalera hurtada: la disimulada.
Por su mecanismo.

Escalera mecanica: la que dispone de peldafios moviles.

Partes de la escalera.

Las partes que tiene una escalera son:
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Peldafio: Es cada una de las partes de un tramo de escaleras en las que se apoya el pie al

subir o bajar por ella.
Contrahuella: Es la parte vertical del fondo del peldafio.
Huella: Es el ancho del escalon, medida en planta, entre dos contrahuellas sucesivas.

Descanso: Es la porcion horizontal en que termina cada tramo de escalera; debe tener la

misma anchura que el &mbito de los tramos.
Arranque de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.

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.
Medidas de las escaleras

La anchura de las escaleras también tiene relacion con el nivel de seguridad de la misma.
Una escalera demasiado estrecha dificulta el movimiento de la persona, por ello la anchura

minima de una escalera de uso normal es de 90 cm.

El ancho o huella de un peldafio, suele oscilar entre 23 y 32 cm para que pueda apoyarse al
pie por completo. La altura de la contrahuella estd comprendida entre los 11 y los 22 cm,

siendo las comodas las que tienen entre 11y 17cm.

La altura de paso o escapada es la distancia libre en vertical entre el suelo del primer
peldafio y el techo que tiene encima; siendo lo normal la comprendida entre 2 y 2,40m; solo
en casos de excepcién y escaleras de poca importancia se puede reducir la medida hasta
1,80m.
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Figura 4.1. Partes constitutivas de una escalera.

o €= Pasamanos

N LT
Descanzo l\\‘\-:\
J’ .

Ll

JT- -I(— Contrahuella
uel

Huella

Fuente: elaboracion propia.

Tabla 4.1. Medidas de las escaleras.

Magnitud Acceso normal
inclinacion a (tg a = t/h) 200 -45°
distancia vertical entre peldafios t (contrahuella) 11-17cm
longitud del escaldn h (huella) 23-32cm
ancho libre minimo 90 cm
altura del pasamanos x (4 0 mas peldafios) 90 cm
altura libre vertical y 200 -240 cm
formula de medida del paso 2t +h =63 cm
formula de seguridad t +h =46 cm

Fuente: enciclopedia de la construccion.

4.2.  Producto.
Para poder analizar este punto se hizo el disefio de dos escaleras, uno de hormigon armando
y el otro con perfiles metalicos conformados en frio. Ambos materiales son muy usados en

nuestro medio, por lo tanto, sus materiales son de facil acceso para todos.
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Para ambos disefios se respectaron la geometria de los planos arquitectonicos y se usaron

las mismas sobre cargas de uso.

Una vez terminado el disefio de las gradas de H°A° con la norma CBH 87 (Cédigo

Boliviano del Hormigon Armado) y gradas metalicas con acero conformado en frio por el

método LRFD (Factor de Carga y Resistencia de Disefio), se procedié hacer el anélisis

comparativo de precios, tiempo de ejecucion, ventajas y desventajas de las mismas.

4.2.1. Célculo de la escalera de hormigén armado.
Disefio geométrico.

Se tiene un desnivel a salvar “z =4,42 m”
La huella minima es 0,25 m, por lo que se adoptara “h = 0,30 m”.

La contrahuella sera “c = 0,17 m”

L, =3,60m Longitud horizontal de la rampa.
L,=2,15m Longitud del descanso.
a=130m Ancho de la rampa.

B=270m Ancho total del descanso.
r=0,025m Recubrimiento de la armadura.

El nimero de peldafios (escalones) es:

z 4,42
n,=-= =26
c 017

El espesor de la losa viene dado por la siguiente expresion:

L 3.6m
he=—= =

20 20

h; =020 m = 200 mm

= 0,18 m (Asumo losa 0,20 m)

La pendiente de la escalera viene dada por:

_ 047m _ _ _ o
m= = 0,57 o = arctg(m) = 29,54

Cargas actuantes:

Peso propio de la losa por unidad de area.

N
Qrampla = Nf X Yeae = 0,20 mx 24.525 N/m® = 4.905 —
m

Para transformar esta carga a una carga uniforme horizontal tenemos que:
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Qrampla _ 4.905
coso cos (29,54)

N
= 5.637,86 —
Im

Peso propio de los peldafios por unidad de area:

XYy 0,17 x23.544 N
qpeldaﬁn - 5 - 5 = 2.001,24 F
Acabado: q acabado= 981 N/m?

Sobrecarga de uso:  Sc =4.905 N/m?
N
Qeoray = 1.6 x (5.637,86 + 2.001,24 + 981 + 4.905) = 21.640,16—
Im

Carga por unidad longitudinal:

qrampa + Qbarandilla — 94-2 +16x Qbarandilla —
=21.640,16 x 1,30+ 1,6 (24525) = 28.524,61 N/m

Carga descanso.

N
Qosa — 24525 x0,2x1,3 = 6.376,50 o

N
Qacabade — 981=x 1,30= 1.275,30 E

N
=4905x 1,30=6.376,50 —

qLI EO m

N
Qparandilla = 245:25 E

N
= 1,6 x(6.376,50+ 1.275,30 + 6.376,50 + 245,25) = 22.837,68 —
m

Qdescanso
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Figura 4.2. Esquema estructural.
28.524,61 N/m

T TS

| 3,6m | 2,15 m I
| |

Fuente: elaboracion propia.

La escalera se disefia como una losa plana horizontal de ancho uniforme, con su respectiva
pendiente.
R, =79.721N
R =72.065N
M(+) =111.404 Nxm x=2,79m
Para el momento negativo se recomienda tomar el valor de losa empotrada en viga
perimetral y en quiebre.
12

M, = qxﬂ

M(—) = 36.366,26 Nxm
Determinacion de la armadura positiva:
Recubrimiento mecanico.
r=25mm + @/2 +@transv = 25 + 16/2 + 8 =41 mm
d=200 mm -r =200 —-43 =159 mm

Determinacién del momento reducido de calculo.

144



Mg, _ 111.404 x1.000

= = = 0,20
M =y xd?xf, 1.300x159°x16,67
ud = 0,256 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0,2328
Determinacion de la armadura.
f.q 16, )
A . =wxbwxdx— =0,2328x1.300x159. = 1.844,97 mm
f 434,78

wd
Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0015 (ver anexo tabla A-5.10.)

A =w_,_ xb,xd=0,0015x1.300x159 = 310,05 mm?®

Como:
As>Asmin —= Areaadoptada As =1.844,97 mm?

1.844.97
201,08

Nbarras@ 16 mm = =918 ~10

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

b, — (N2 debarras)® —2xr 1.300—10x16 — 2x25
N2 de barras — 1 B 10—-1
Determinacion de armadura negativa:

5= =121 mm.

@ 8
d=h—r—£—ﬂtransv=EDD—ZS—£—8=163 mm

Determinacién del momento reducido de calculo.

M, 36.366,26 x 1.000
I"I'd = > = 3 = GJGE
b, xd®xf, 1.300x163%x16,67
Ws = 0,063

Determinacion de la armadura: (As)

¥

£ 4 16,67 ,
A =wxbwxdx—=0063x1300x163x = 511,84 mm
2 434,78

As>Asmin == Areaadoptada As = 511,84 mm?

Nbarras@i Bmm=——=

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza

b, — (N2 debarras)x@ —2xr 1.300 —11x8 — 2x25
N2 de barras — 1 B 11 —1
Determinacion de armadura transversal:

5= = 116 mm.

A =00015xbwxd=0,0015x1.000x171= 256,5 mm?
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Nbarras@ 8 mm = BeS_ 5,10 @ 6
50,27

Determinacion separacion entre ejes de las barras dentro de la pieza
b _ 1.000

L

== N¢ de barras 6
Comparacion de armadura con Cypecad:

= 166,66 mm

Tabla 4.2. Comparacion de armadura manual y Cypecad.

Armadura | Armadura Armadura
inferior superior transversal
Cypecad 10816mm 1088mm @8mm c¢/200mm

Manual mente 1016mm 11@8mm @8mm ¢/150mm

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 4.3. Representacion grafica de la disposicion de armaduras para la escalera.

Seccitn C-C

Forjade

195 ) 360

221

Muro de fabrica

Fuente: Programa estructural Cypecad.
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4.2.2. Calculo de la escalera metalica.
Disefio geométrico

Se tiene un desnivel a salvar “z =4,42 m”

La huella minima es 0,23 m, por lo que se adoptara “h = 0,30 m”.

La contrahuella sera “c = 0,17 m”

L, =3,60m Longitud horizontal de la rampa.
L,=215m Longitud del descanso.
a=130m Ancho de la rampa.

B=270m Ancho total del descanso.

El nimero de peldafios (escalones) es:

La pendiente de la escalera viene dada por:

_ 17cm

m = = 0,57 a = arctg(m) = 29,54°

30 cm

Cargas actuantes:

Peso propio de la estructura metélica.
Yac'em A3E = ??'DGSJSD
Sobrecarga de uso.
N
Sc = 4.905—

Carga de barandilla.

mE

N
Qparandilla = 245;25 —

Im
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Figura 4.4. Esquema estructural de la escalera metélica.

Fuente: Cypecad 2017.
Verificacion de la columna mas solicitada.

Para disefiar la escalera se optd por el tipo de unidn “perfiles soldados™ en su totalidad, es
decir, todos los perfiles que componen la estructura en general se encuentran unidas por
soldadura, por lo tanto, estos elementos ademas de transmitir esfuerzos axiales, también

transmiten momentos internos entre ellos.

Para disefiar la columna se utilizo el perfil cuadrado #100x3,0mm. A continuacion, se

presenta sus propiedades geométricas del mismo.
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Figura 4.5. Propiedades geométricas del perfil.

B Propiedades del perfil seleccionada ®

100

— :

Fuente: Cypecad 2017

Los méaximos esfuerzos que soporta la columna se presentan en la siguiente zona y tienen
los siguientes valores.

Figura 4.6. Esfuerzos internos maximos de la columna en estudio.

Fuente: Cypecad 2017.
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Disefio de Elementos sometidos a flexo-compresion.

Perfil: #100x3,0mm

Propiedades geométricas recalculadas considerando el area efectiva.

Ae = 1.140 mm?®

Ix = 176,77 x10* mm*

c= 50 mm

Iy = 176,77 x10* mm*

¢’ =50 mm

Célculo del momento nominal resistente.
Flexion en “y” (M,,)

Seré la menor de las siguientes:

Ix 176,77x10* 5
Se,=— =—————=135354mm
; C 50

N
Mn, = Se, xfy = 35.354 mm?® x 250 7 = 8.838.500 N xmm

Imim

Resistencia al pandeo lateral.

Los perfiles con secciones cerradas o con inercias iguales en ambos ejes no pandean

lateralmente, lo cual es el caso del perfil rectangular en andlisis.

(1)

Por lo tanto, la resistencia nominal a flexion en “y” sera:

Mn, = 8.838.500 N x mm
Flexién en “x” (M,,,)

_ Iy 176,77x10*

= o = 35.354 mm®
C

Se

N
Mn, = Se, x fy = 35.354 mm® x 250 — = 8.838.500 Nxmm

mim

Mn, = 8.838.500 N xmm
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Célculo de la resistencia axial nominal del perfil, Pn.

N
Pn = Ae xFn = 1.140 mm®x 217,30 — = 247722 N
mim

Verificacion de disefio.

Pu Mu Mu
v X e q

ﬂxPn-I_ﬂan}, +Erxh*inx -

40.416 493x10° 0,07x10%
+ + <1
0,85 x 247.722 0,95x8.838.500 0,95 x 8.838.500

082<1
Verificacion de las viguetas del descanso.

Para disefiar el descanso se utilizo el perfil costanera doble C-100x40x15x2mm. A

continuacion, se presenta sus propiedades geométricas del mismo.

Figura 4.7. Propiedades geométricas del perfil

E Propiedades del perfil seleccionado >
40

,]" ,]" Canto total: 100.0 mm
' Canto del ala: 40.0 mm
Canto rigidizador: 15.0 mm
Espesar: 2.0 mm
Radio de acuerdo interior: 2.5 mm
Area seccion: 3.92 cm?
Inercia flexian hy: 5912 cmd

(=
o Inercia flexion lzz: 865 cm4
Inercia a torsion: 0.05 cm4
Madulo de alabeo: 189.83 cmb

=
' Aceptar '

Fuente: Cypecad 2017

Los maximos esfuerzos que soporta la vigueta mas solicitada tienen los siguientes valores.
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Figura 4.8. Esfuerzos internos maximos de la vigueta en estudio.

Fuente: Cypecad 2017.
Disefio de Elementos sometidos a flexo-traccion.
Perfil: C-100x40x15x2mm.
Momento de inercia efectivo respecto al eje X
lex = 59,12x10* mm*
c= 50 mm.
Momento de inercia efectivo respecto al eje Y.
ley = 8,65x10% cm*
¢ =1321mm
Calculo del momento nominal resistente
Flexion en “y” (M)

_lex 59,12x10*

=11.820 mm?®

* c 50
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N
Mn, = Se, xfy = 11.820 mm?® x ESDmmz = 2.955.000 N x mm

Resistencia al pandeo lateral.

La resistencia nominal de los segmentos sin arriostramiento lateral de las secciones con
simetria simple, simetria doble y simetria puntual sujetas a pandeo lateral, Mn, se debe

calcular de la siguiente manera:
Mny = §, xE
S¢
M, = Cp x1,xAx [0, %0,
M, = 2.871.314 Nx mm
Momento provocado por la fluencia inicial.
M, =S, xF,

M, = 2.955.000 N x mmm

Momento critico.
Para: 2,78M, > M, > 0,56M,,

10M,
36 M,

)

c

10
M_ = ?I M}, Xl|:1 —

M, = 2.344.714,48 N x mm
Resistencia nominal.
Mn}, = 234471448 N xmm

Por lo tanto, el menor es:
Mnsr =2.344.714,48 N xmm

Flexién en “x” (M,,,)

_ Iy 865x10*

, = 3.230 mm®
Yo 26,79

Se

Mn, = Se_ x fy = 3.230 mm® x 250 = 807.500 N x mm

mmz

Mn, = 807.500 N x mm

Calculo de la resistencia axial nominal del perfil, Tn.
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Ag = 392 mm®

Tn = Agx Fy =392 mm’x 250—— = 98.022,30 N
mm
Verificacion de disefio.
Tu Mu, Mu,
- + + =1
@xTn @xMn, OGxMn,
23.720 0,98x10° 0,25x10%

- + + <1
0,90x98.022,30 ' 0,95x2.344.714,48 = 0,95x807.500
052<1

Tu Mu, Mu,

=
ﬂx'l‘n-l_ﬂxhln},-l_ﬂxh[nx_

23.720 N 0,98x10° N 0,25x10% -
0,90x98.022,30 0,95x2.955.000 0,95x1.637.017,5

080=<1

Verificacion de los laterales de la rampa.

Figura 4.9. Rampa superior de la escalera.

Fuente: Cypecad 2017

Para disefiar la rampa se utilizé el perfil cajén conformado rectangular #60x40x2mm. A

continuacidn, se presenta sus propiedades geométricas del mismo.
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Figura 4.10. Propiedades geométricas del perfil.

B Propiedades del perfil seleccionado =

60

[ Pccptar |

Fuente: Elaboracion propia.
Los méaximos esfuerzos que soporta el perfil mas solicitado tienen los siguientes valores.

Figura 4.11. Esfuerzos internos méaximos del perfil en estudio.

Fuente: Cypecad 2017.
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Disefio de Elementos sometidos a flexo-compresion.
Perfil: #60x40x2mm.

Momento de inercia efectivo respecto al eje X (Ae=Ag)
lex = 18,37x10* mm*

c = 30 mm

Momento de inercia efectivo respecto al eje Y. (Ae=Ag)
ley = 9,80x10* mm*

¢ =20 mm

Calculo del momento nominal resistente

Flexion en el eje “y” (Mny)

lex 1837x10*
Se, =— = ———

. =6.123,33 mm®
: C 30

Mnj_, =Se_ X fy = 6.123,33 mm°x 250 = 1.530.832,50 N x mm

mmz

Resistencia al pandeo lateral.
Los perfiles rectangulares cuya relacion entre las inercias de sus ejes, no es muy alta. Se

prescinde el calculo por pandeo lateral.

Por lo tanto, el menor es:
Mny =1.530.832,50 N xmm

Flexion en el eje “x” (Mnx)

_ Iy 980x10*

v = = 4.900 mm®
C 20

Se

Mn, = Se, xfy = 4.900 mm?®x 250 = 1.225.000 N x mm

mmz

Mn, = 1.225.000 N x mm
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Célculo de la resistencia axial nominal del perfil, Pn.

Ae = 373 mm?

Pn = Ae xFn = 373 mm®x 24415 =91.067,95 N
mm?
Verificacion de disefio.
Pu Mu,, Mu,
+ +——=<
GxPn @x Mn,, @ x Mn,
46.080 350.000 60.000

0,85 x91.067.95 * 0,95x1.530.832,50 * 0,95x1.225.000 =1
0,89=<1
4.2.3. Andlisis comparativo técnico y econémico.
Tiempo para puesta en servicio.

° HOAO

Figura 4.12. Calculo del tiempo de fabricacion de la escalera de H°A°.

Actividad 14 : HORMIGON SIMPLE P/ESCALERA-H25
Unidad : [m?]
cantidad: 4,11 [w’]
1 Encofrador 18,00 hr/m3
Albaiil 10,00 hr/m3
3 Ayudante 18.00 hr/m3
rendimiento=(18hrs/m3)x(1dia/8 hrs)= 2,25 |dias/m3
dias totales=  cantidad x rendimiento= 9.2|dias
frentes de trabajo: grupos.
dias totales= 9.25|dias
redondeado: 10,00|dias

Fuente: Elaboracion propia.

El tiempo de fabricacion de la escalera de hormigon armado es de 10 dias, en el cual

comprende el tiempo de encofrado, armado y vaciado. Ademas, se considero el tiempo de
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curado, del acabado, el desencofrado y el tiempo que el hormigén tarda en alcanzar su

resistencia calculada, es decir 28 dias.

Por lo cual el tiempo que demora en la elaboracion de las gradas de H°A®° para ser puesta

en servicio es igual a 38 dias.

e Escalera Metalica.

Figura 4.13. Célculo del tiempo de fabricacion de la escalera metélica.

Actividad 14 : ESCALERA METALICA
Unidad :
cantidad: 1,00 [pza]
1 Soldador 100,00 hr/kg
2 Ayudante 100,00 hr/kg
rendimiento= (0,158hrs/kg)x(1dia/8 hrs)= 12,5|dias/kg
dias totales=  cantidad x rendimiento= 12,5|dias
frentes de trabajo: grupos.
dias totales= 6,25|dias
redondeado: 7,00|dias

Fuente: Elaboracion propia.

Por otra parte, la escalera metalica tiene un tiempo de construcciéon mas pintado de 7 dias.

También se debe considerar el tiempo de secado de pintura y armado en obra, dando un

total de 9 dias para su puesta en servicio.
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Aspecto economico.

H°A°
Figura 4.14. Planilla de precio unitario de la escalera de H°A°.
ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
Proyecto | ActividadNe [ 14
Actividad : HORMIGON SIMPLE P/ESCALERA-H25
Unidad : [m?] Moneda . Bs
Descripcion Unidad Cant_lda_td N Pr_e CP Precio
Rendimiento Unitario total
1 Materiales
1 |Cemento kg 350,00 0,89 311,50
2 |Arena comun m3 045 100,00 45,00
3 [Grava comun m3 0,92 100,00 92,00
4 |Madera de construccion pie2 60,00 8,00 480,00
5 [Clavos kg 2,00 9,00 18,00
6 |Agua m3 017 0,06 0,01
7
8
9
Total Materiales| 946,51
2 Mano de Obra
1 |Encofrador hr 18,00 18,75 337,50
2 |Albafil hr 10,00 18,75 187,50
3 |Ayudante hr 18,00 12,50 225,00
4
Sub Total Mano de Obra| 750,00
Cargas Sociales 62,52% del sub total M. O. 468,90
Impuestos IVA M.O. = 14,94% (del Sub Total de M. O. + Cargas Sociales) 182,10
Total Mano de Obra| 1401,00
3 Equipo, Maquinaria y Herramientas
1 |Mezcladora Hr 1,00 20,00 20,00
2 |Vibradora Hr 0,80 15,00 12,00
3
4
Herramientas Menores 5 % de la mano de obra 70,05
Total Eq, Mag. y Herr.[ 102,05
4 Gastos Generales y Adminsitrativos
Gastos Generales 10% (1+2+3) [ 2449
5 Utilidad
Utilidad 10% (1+2+3+4) [ 26945
6 Impuestos
Impuestos |. T. 3,09% (1+2+3+4+5) [ 9150
[ Total item Precio Unitario | 3055,56
Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 4.3. Presupuesto total de la escalera de H°A°.
. . . Presupuesto
Descripcion Unidad | Cantidad | P.U. (Bs) pL
Parcial
Escalera de H°A° m? 411 | 3.055,56 |12.558,35 Bs.
Piso ceramico m?2 28,80 201,74 | 5.810,11 Bs.
barandado metéalico glb 1,00 1.983,11 | 1.983,11 B:s.
TOTAL |20.351,57 Bs.

Fuente: Elaboracion propia.
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e [Escalera metalica.

Figura 4.15. Planilla de precio unitario de escalera metalica.

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

Proyecto | Actividad N° | 14
Actividad : ESCALERA METALICA
Unidad : [pza] Moneda . Bs
Descripcion Unidad Cant'ide.ld 0 Pr.ecit') Precio
Rendimiento Unitario total
1 Materiales
1 |Tubo rect. 40x20x1,5mm m 86,63 16,80 1455,38
2 |Tubo cuadr. 100x100x3mm m 11,00 118,90 1307,90
3 [Tubo rect. 60x40x2,0mm m 33,50 37,40 1252,90
4 |Tubo rect. 40x20x1,0mm m 16,60 12,10 200,86
5 |Tubo rect. 40x20x2,0mm m 9,00 21,05 189,45
6 [Costanera 100x40x15x2mm m 14,50 39,30 569,85
7 |Tubo redond. 50x2,0mm m 8,30 28,85 239,46
8 |Electrodos kg 2,50 20,00 50,00
9 |Placa de anclaje+pernos de @17 pza 9,00 50,00 450,00
10 [Pintura anticorrosiva litro 6,90 50,00 345,00
11 [Plancha metalica 3mm. m? 24,00 25,95 622,80
Total Materiales| 6683,60
2 Mano de Obra
1 |Soldador hr 100,00 18,75 1875,00
2 |Ayudante hr 100,00 16,25 1625,00
Sub Total Mano de Obra| 3500,00
Cargas Sociales 62,52% del sub total M. O. 2188,20
Impuestos IVA M.O. = 14,94% (del Sub Total de M. O. + Cargas Sociales) 849,82
Total Mano de Obra[ 6538,02
3 Equipo, Maquinaria y Herramientas
1 [Soldador electrico de 400A | hr 12,00 | 3050 366,00
Herramientas Menores 5 % de la mano de obra 326,90
Total Eq, Maq. y Herr.| 692,90
4 Gastos Generales y Adminsitrativos
Gastos Generales 10% (1+2+3) | 139145
5 Utilidad
Utilidad 10% (1+2+3+4) | 153060
6 Impuestos
Impuestos I. T. 3,09% (1+2+3+4+5) | 52025
Total Item Precio Unitario | 17356,82

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 4.4. Presupuesto total de escalera metalica.

Descripcion Unidad | Cantidad | P.U. (Bs) Presupl_Jesto
Parcial

Escalera metalica

+ barandado glb 1 17.356,82| 17.356,82 Bs.

Fuente: Elaboracion propia.
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Peso propio de las estructuras.

Tabla 4.5. Peso propio de escalera metélica 'y de H°A°.

Aspectos técnicos

Escalera de hormigon armado

Escalera metalica.

Peso que aporta a

la estructura

El volumen de la grada de
hormigobn armado segun los
cémputos métricos es de 4,11
m3, que multiplicado por el peso
especifico del H°A° nos da el
peso/carga que aporta a la
estructura.

P =100.797,75 N

Tubo rectangular:

40x20x1,5mm = 1.104,74 N
100x100x3mm =970,18 N
60x40x2mm = 962,00 N
40x20x1mm = 145,38 N
40x20x2mm = 148,33 N

Costanera:
100x40x15x2mm = 707,44 N

Tubo redondo:
50x2.0 mm = 195,42 N

Lamina metalica
antideslizante
Espesor 3mm=3.292,14 N

TOTAL =7.523,48 N

Fuente: Elaboracion propia.
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Anadlisis de resultados.

A continuacién, se expone los resultados de los aspectos calculados ademés de criterios

fundamentales sobre el acero, por Jack McCormac y Stephen Csernak en su libro “disefio

de estructuras de acero - 5ta Edicion” y aspectos sobre el H°A° por Arturo H. Nilson en su

libro “Disefio de estructuras de concreto — 20° Edicion”.

Tabla 4.6. Conclusiones técnico-econémicas.

Aspectos

técnicos

Escalera de hormigdén armado

Escalera metélica.

Peso que aporta

puede  conseguir  acabados
esheltos como con la estructura

de acero.

Pp = 100,80 kN Pp =7,52 kN
a la estructura
_ Tiempo para ser puesto es|Tiempo para ser puesto en
Tiempo de .
servicio: Serviclio.
montaje
38 dias laborales. 9 dias laborales.
Precio total Precio: 20.351,57 Bs. Precio: 17.356,82 Bs.
. Son mas livianas y mas rapidas
Son estructuras monoliticas, es ) _ )
) de construir, pero tienen mas
decir que va tener menor| . .
Confort L N vibracion y por su ductilidad
vibracion, también presentan
_ ) . pueden presentar mayores
deflexiones méas pequerias. ]
deflexiones.
Aun teniendo gran capacidad de
maleabilidad, por sus grandes |Por su gran resistencia y ligeres
. volumenes que requiere, no se|permite aprovechar el espacio,
Estética

dando acabados mas llamativos y

arquitectonicos.
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Reutilizacion

No se puede. El desmontaje

implica la destruccion  del

elemento estructural.

Se puede facilmente desmontar y
reutilizar siempre y cuando se

encuentre en buen estado.

Resistencia

Su buena resistencia al fuego,
corrosion del acero y al clima

son evidentes.

Sus resistencias se reducen
considerablemente en
temperaturas que comunmente se
alcanzan en incendios. También

son susceptibles a la corrosion

Capacidad de

carga

Para poder someter a carga
deben pasar 28 dias luego de su

vaciado.

Puede soportar carga

inmediatamente luego de

montarse.

Fuente: Elaboracion propia.

Finalmente, con todo lo anterior expuesto, y analizando sus caracteristicas de cada una se
decide que la escalera de H°A° es la mejor opcidn para el proyecto. Si bien presenta un
mayor precio, sus ventajas mas sobresalientes son la resistencia a la corrosién y al fuego,
también el confort que le da al usuario, lo cual es una cualidad importante para proyectos

con bastante flujo peatonal como el del H.R.S.J.D.D.
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CAPITULO V

5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
5.1. Conclusiones

e Se logré cumplir con el objetivo general realizando el disefio estructural del presente
proyecto, dando como resultado cuantias capaces de soportar las solicitaciones de
cada elemento estructural considerando un armado “constructivo” con
espaciamientos y diametros usuales en nuestro medio.

e Del estudio de suelos proporcionado por la Subgobernacion de Tarija, se procedio a
la validacion del esfuerzo admisible del pozo 3, obteniendo resultados tipicos del
tipo de suelo de dicho pozo, pero obteniendo un valor mayor que el esfuerzo
admisible determinado por el ensayo SPT del estudio geotécnico. Sin embargo, se
opto por disefiar con el esfuerzo admisible recomendado por la empresa dandole méas
seguridad a la estructura.

Resistencia admisible del suelo = 1,01 kg/cm?2.

e En la verificacion manual de la viga de H°A® se hizo el pre-dimensionamiento de la
misma, buscando una seccion éptima para satisfacer las solicitaciones y obteniendo
cuantias de acero medias propias del dominio 3. Se verificd que cumpla la
separacién minima de barras y que el armado de estribos no coincida con el armado
de viguetas en esta zona.

e El célculo de la losa aligerada con viguetas pretensadas y complemento de
plastoformo, concluy6 satisfactoriamente verificando que los esfuerzos admisibles,
perdidas de pretensado, deflexion y célculo de la armadura de distribucion, cumplan
las solicitaciones y tengan medidas constructivas. También se verifico que los
materiales sean de dimensiones comerciales en la zona.

e Para la verificacion de la columna se pudo observar que los esfuerzos cortantes son
cubiertos totalmente por el hormigdn y que se dispuso una armadura minima por un
tema constructivo. También se dispuso @16 mm con refuerzo de @12 mm en dos de
sus caras para la armadura longitudinal.

e Lazapata combinada al igual que en todos los elementos estructurales se dispuso una
separacion “constructiva” para facilitar el armado.

También se pudo verificar que cumple la verificacién a cortante y punzonamiento.
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Para el célculo del canto util en el eje “x” se considerd la armadura del eje “y” la
cual disminuye al canto al estar armada una sobre otra.

Se realizo los planos estructurales del proyecto, tanto de los elementos de hormigén
como metalicos, expuestos a una escala de 1:50 para la apreciacion de los detalles
necesarios.

El presupuesto para la construccién de los mddulos A-5 Y A-12 del proyecto
“REFACCION Y AMPLIACION DE LOS SERVICIOS DE EMERGENCIA,
ESTERILIZACION Y ARCHIVO CLINICO DEL HOSPITAL REGIONAL SAN
JUAN DE DIOS DE TARIJA”, es de 1.536.286,01 Bs. Este costo incluye obra
gruesa y cielos falsos.

El plazo para la construccion del proyecto, es de 185 dias laborales, que corresponde
a 266 dias calendario (8 meses y 17 dias).

La estructura idealizada y las soluciones estructurales encontradas fueron realizadas
de acuerdo a los planos arquitectdnicos correspondientes, por lo cual concluimos que
los planos estructurales fueron hechos tomando en cuenta estos aspectos.

Segun la comparacion técnico-econémica, la escalera metalica resulta mas liviana,
mas econdmica y de mas rapida ejecucion, frente a la escalera de H°A° que por su
parte es mas resistente a la corrosion y al fuego y con mayor confort a los usuarios,
como se muestra en el CAPITULO 4 del presente proyecto.

5.2.  Recomendaciones.

Para determinar correctamente la resistencia admisible de nuestro suelo, se
recomienda realizar ensayos de laboratorio para determinar valores de Cohesion,
Densidad y Angulo de friccion interno del suelo en estudio, obteniendo asi valores
reales de la capacidad portante.

Para la determinacion del canto util de los elementos estructurales se debe tomar en
cuenta que habra zonas donde las barras de acero se cruzan ortogonalmente,
haciendo que una de estas barras quede por debajo de la otra y asi reduciendo el
Canto util “d”. (EJEMPLO: parrillas de zapata)

Se recomienda tener cuidado a la hora del armado de los estribos en las vigas

tomando en cuenta el armado de viguetas para que estas no se estorben entre si.
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e Para poder dar mayor comodidad a los usuarios en el H.R.S.J.D.D. se recomienda
construir la escalera de H°A®, presentando mejores caracteristicas fisico-mecanicas

para este tipo de establecimiento.
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