


1. CAPITULO | ANTECEDENTES
1.1. Problema

La salud es un derecho fundamental de todos los seres humanos por que les permite alcanzar
asi una vida social plena. La salud es vital para el desarrollo econdémico, social y cultual de

todas las comunidades.

En la actualidad el centro de salud de Guerrahuayco es el Unico centro que da servicio a la
comunidad de Guerrahuayco, Lazareto y Turumayo, con el crecimiento poblacional con el

paso de los afios este centro de salud ya no abastece la atencion.

Anteriormente para una atencién odontolégica y otras de medicina general que se daban dos
veces a la semana por falta de un centro de salud en la comunidad, la misma tenia ambientado
un aula de la escuela, actualmente por dificultades de instalacion de equipos e incomodidad
para los estudiantes se tiene pensado adecuar otro ambiente en la sede comunal de Turumayo
donde por el momento a solicitud podra ir un médico dos veces por semana para atender
consultas de medicina general de esta forma las personas mayores y familias escasas de

recursos podran asistir sin mayor dificultad.
1.1.1. Planteamiento del problema

El incremento de la poblacion en la comunidad de Turumayo los Gltimos afios tiene un

crecimiento significativo alrededor de 350 habitantes segun el censo de 2024.

Tabla 1.1. Poblacién Comunidad de Turumayo

Comunidad| Afio |Hombres| Mujeres | Total
Turumayo 2001 250 306 556
2012 1200 1700 2900

2024 1321 1929 3250

Fuente: Instituto Nacional de Estadisticas (INE)

El principal problema de la comunidad de Turumayo al no contar con un centro de salud son:

- Personal reducido en el centro de salud mas cercano Guerrahuayco.
- No cuenta con laboratorios el centro de salud actual.

- Lapoblacién tiene que padecer todo problema de salud por falta de un centro de salud.



Con el fin de dar solucidon al problema de salud se plantean las siguientes alternativas de

solucién:

- Construccion de un centro de salud que cuente con ambientes amplios para cubrir
todas las necesidades bésicas de salud.

- En emergencias contar con una ambulancia que preste servicio hasta el hospital
central en la ciudad.

- Postas moviles que puedan llegar hasta los lugares mas alejados de la comunidad.

Con la construccion de un centro de salud se puede solucionar el problema en la atencion

médica en la comunidad.
1.1.2. Formulacion

¢Cémo mejorar la calidad de atencion médica en la comunidad de Turumayo, sin tener que
padecer la distancia ni migrar a la ciudad de Tarija por una atencion oportuna y con las

necesidades basicas de cada habitante de la comunidad?
1.1.3. Sistematizacion.

¢En qué condiciones se encuentra actualmente la atencion médica para los habitantes de la

comunidad Turumayo?

¢Cuenta la comunidad de Turumayo con un area destinada para acoger los problemas de
salud que puedan suscitarse en el dia a dia?

¢Como se podra evitar casos de mortalidad o infecciones respiratorias dentro del entorno de
la zona de estudio sin tener que recorrer grandes distancias?
¢Se podra reducir la mortalidad en nifios con la construccién de un centro de salud amplio y

con instalaciones adecuadas para acoger a todo el personal necesario?
1.2. OBJETIVOS.
1.2.1. General

Realizar el Disefio Estructural del “Centro de Salud Cristo Pobre”, comunidad

Turumayo Municipio de Tarija, aplicando los criterios y lineamientos establecidos por la



norma boliviana CBH-87 y la norma AlSI 2007 para Aceros conformados en frio, usando

el método LRFD, para la estructura metélica.

1.2.2. Especificos

- Verificar el estudio topografico.
- Realizar el estudio de suelos, la capacidad portante del suelo el cual se va a realizar

la construccién y fundacion de la estructura.

- Disefiar los elementos de sustentacion y comprobacion de resultados obtenidos
mediante programa estructural. (estructura a porticada de H°AY).

- Analizar los elementos estructurales de cubierta (Cerchas metélica).

- Obtener los computos métricos, precios unitarios y presupuesto general del centro de
salud para determinar el costo de la obra gruesa (estructura de sustentacion), sin
contemplar obra fina ni instalaciones.

- Elaborar un plan de ejecucion de la obra y el cronograma de trabajo de proyecto y

estimar el tiempo de ejecucion del mismo.
1.3.  Justificacion

Las razones por las cuales se plantea el Proyecto de Ingenieria Civil son las siguientes:

1.3.1. Técnica

El proyecto técnicamente es viable y con las técnicas actuales tanto de disefio, de

dimensionamiento y de construccion se puede realizar el disefio del proyecto.

El disefio de la estructura del centro de salud, plantea una propuesta de solucién técnica a las
exigencias del disefio arquitecténico, el cual plantea retos debido a la importancia del
proyecto, la estética y sobre todo la formas que implican desafios a la parte ingenieril, como

por ejemplo la implementacién de elementos estructurales como vigas curvas.

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

debe disefiar con secciones mas efectivas y resistentes.



1.3.2. Académica

Con la elaboracion del proyecto “DISENO ESTRUCTURAL CENTRO DE SALUD
CRISTO POBRE” se pretende dar a conocer los conocimientos adquiridos en los semestres
cursados de la carrera de Ing. Civil, priorizando los temas que intervienen en el proyecto

como hormigén armado, planificacion, etc.

De esta manera complementar al desarrollo correcto del proyecto planteado. Dicho proyecto

terminado servira para obtener el titulo de licenciatura en Ing. Civil.
1.3.3. Social

Asumiendo que la salud es una necesidad para el desarrollo de la sociedad, que toda persona
necesita para poder desarrollar sus habilidades es cualquier area, por esto se pretende
contribuir con el disefio estructural de un nuevo Centro de Salud Cristo Pobre, que brindara
una edificacion confortable y segura, con ambientes aptos para cambiar la salud en la

comunidad.

El proyecto tendra un gran impacto en la salud en la comunidad de Lazareto y comunidades

vecinas ya que el proyecto se encuentra ubicado en la comunidad de Turumayo.

Donde los comunarios y visitantes pueden asistir para la atencién de enfermedades y

accidentes ya que en la ruta Tarija-San Andrés se tienen muchos accidentes automovilisticos.
1.4. Marco de Referencia
1.4.1. Espacial

El presente proyecto es elaborado en base a una necesidad actual, que lleva al Disefio
Estructural del Centro de Salud Cristo Pobre que estara ubicado en la comunidad de

Turumayo, provincia Cercado del departamento de Tarija.

La provincia Cercado esté ubicada el centro-oeste del departamento, limita al noroeste con
Méndez, al este con Burdet O'Connor, al sur con Arce y al suroeste con Avilés. Su capital es

Tarija, que también lo es de todo el departamento.


https://es.wikipedia.org/wiki/Provincia_Eustaquio_M%C3%A9ndez
https://es.wikipedia.org/w/index.php?title=Burdet_O%27Connor&action=edit&redlink=1
https://es.wikipedia.org/wiki/Arce
https://es.wikipedia.org/w/index.php?title=Avilez&action=edit&redlink=1
https://es.wikipedia.org/wiki/Tarija

Figural.l.  Mapa de la Provincia Cercado
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http://www.educa.com.bo/

La obra se encontrard emplazada en las siguientes coordenadas UTM.

ZONA ESTE (E) NORTE (N)
20 K 314070.00m E | 7614057.00m S

Figura1l.2.  Imagen Satelital del emplazamiento del Proyecto en la comunidad Turumayo

Fuente: Google Earth

1.4.2. Informacién socioeconémica relativa al proyecto

Poblacion:

La poblacion de la Comunidad Turumayo, de acuerdo al censo del Instituto Nacional de
Estadisticas, es de 3,250 habitantes.

Extension:
El &rea verde de la comunidad de Turumayo esta ubicado a unos 100 metros de la carretera
Tarija - San Andrés, con una superficie aproximada de 5,061.73 m?, de los cuales solo se



intervendrén un porcentaje del sitio dejando el resto de espacio para esparcimiento, una futura

ampliacion u otro proposito futuro.
1.4.3. Servicios basicos existentes

Los servicios basicos son de vital importancia. Los servicios con que debe contar la poblacion
son el agua potable, energia eléctrica, salud, educacion y otros. Sin embargo, no todas las
comunidades son atendidas por el gobierno municipal, debido a muchos factores tales como
la falta de recursos financieros, descuido de las autoridades, entre otros. En este apartado el

area de influencia del proyecto cuenta con los servicios anteriormente citados.

- Servicios de Agua Potable.
- Servicios de Electricidad.

- Telefoniay servicio de Internet.

1.4.4. Climaen el area de proyecto

El clima es templado semihimedo, las temperaturas y los riesgos climaticos que se dan son

muy variados (sequias, granizadas, riadas), definidos de acuerdo a épocas y meses del afio.

Temperaturas medias y extremas que van entre los 30°C a 38°C; como también épocas secas

y temperaturas bajas extremas de hasta 0°C.

1.4.5. Temporal

El disefio final del proyecto a llevarse a cabo tiene estimado una vida util de 30 afios como
minimo. Esta disefiado para una proyeccién futura, tomando en cuenta el crecimiento
poblacional; ademas de garantizar una estructura estable de acuerdo a los materiales que se

emplearan para su ejecucion.
1.5. Alcance
1.5.1. Alternativa seleccionada

El proyecto contempla el “Disefio Estructural del Centro de Salud Cristo Pobre” en la
comunidad de Turumayo, en el cual se desarrolla lo siguiente:

- Estudio de suelos.



Topografia.
Idealizacion de estructura.
Calculos estructurales.

Verificacion de sus elementos.

Al tratarse de un disefio estructural, el contenido del informe final contempla:

Antecedentes.

Marco tedrico.

Ingenieria del proyecto.

Aporte académico.

Conclusiones y recomendaciones.
Bibliografia.

Anexos (planos estructurales).

Cabe aclarar que dentro de las restricciones se tiene las siguientes:

No se disefia redes de servicio (agua potable, red eléctrica y alcantarillado).
No contempla obra fina.

En consecuencia, el presupuesto no contempla estos items.

1.5.2. Aporte Académico

Se realizara el analisis, disefio y comparacion entre vigas de equilibrio a nivel de fundacién

y viga de equilibrio a nivel de piso con pedestal.



2. CAPITULO Il MARCO TEORICO
2.1. Levantamiento Topogréfico

El levantamiento topogréfico consiste en llevar a cabo la descripcion de un terreno en
concreto, se realiza un escrutinio de una superficie, incluyendo tanto las caracteristicas

naturales de esa superficie como las que haya hecho el ser humano.

Con los datos obtenidos en un levantamiento topogréafico se pueden trazar mapas o planos en
los que aparte de las caracteristicas mencionadas anteriormente, también se describen las
diferencias de altura de los relieves o de elementos mediante las curvas de nivel, que se
encuentran en el lugar donde se realiza el levantamiento.

En términos generales, el trabajo topogréafico se puede dividir en dos grandes partes:

a) Trabajo de campo. - Antes de realizarlo se debe analizar el objetivo del trabajo, y en
funcion de distintas consideraciones tomar una decision, seleccionando el método del
levantamiento, el instrumental més adecuado, etc. La realizacion de las mediciones y el
registro de los datos en forma comprensible, rutinaria y estandarizada constituyen el
trabajo de campo, ademas de la clasica libreta de campo con apuntes manuales y croquis,
actualmente se ve sustituida por un colector de datos digital.

b) Trabajo de gabinete. - Comprende la elaboracion de calculos con base en los datos
registrados en la libreta de campo o mas modernamente en la colectora digital externa o
en el microprocesador interno del instrumento. En efecto, los datos registrados en la
libreta de campo, son procesados en hojas de calculo, como Excel, para obtener
coordenadas totales de los puntos relevados. También incluye la representacién grafica
de los datos para obtener un plano, un grafico, o para transferir los datos a un formato

digital y procesar la informacion en un sistema CAD. (Medina, 2019)
2.2.  Estudio de Suelos

Las propiedades geotécnicas del suelo, como la distribucion del tamafio del grano, la
plasticidad, la compresibilidad y la resistencia por cortante, pueden ser determinadas

mediante apropiadas pruebas de laboratorio. Recientemente, se ha puesto énfasis en la



determinacion in situ de las propiedades de resistencia y deformacion del suelo, debido a que

asi se evita la perturbacion de las muestras durante la exploracion de campo.

En el sentido general de la ingenieria, “suelo” se define como el agregado no cementado de
granos minerales y materia organica descompuesta (particulas sélidas) junto con el liquido y
gas que ocupan los espacios vacios entre las particulas sélidas. El suelo sirve para soportar
las cimentaciones estructurales. Por esto, se deben estudiar las propiedades del suelo, tales
como origen, distribucién granulométrica, capacidad para drenar agua, compresibilidad,
resistencia cortante, capacidad de carga, y otras méas. (M. Das, Fundamentos de Ingenieria
Geotecnica, 2007)

Dichas propiedades se traducen en:

- Distribucion Granulométrica
- Limites de Atterberg
- Clasificacion de los suelos (segun A.A.S.H.T.0.y S.U.C.S))

- Esfuerzos permisibles en la masa del suelo

2.2.1. Prueba de Penetracion Estandar (SPT)

El ensayo SPT consiste en hincar en el subsuelo un toma-muestras del tipo cuchara partida
de dos pulgadas (5 cm) de diametro, mediante golpes de un martillo de rosca de 140 Ib (63.5
kg) de peso en caida libre de 30 pulgadas (76.2 cm). EI namero de golpes (N) del martillo
necesario para hincar el toma muestras 1 pie (30 cm), se registra como la resistencia a la
penetracion normal del suelo. Este valor suministra una indicacion de la densidad relativa,

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

En suelos granulares, existen correlaciones entre el namero de golpes (N) y la densidad
relativa o el angulo de friccion efectivo (f) de estos (Peck et al., 1974). Cuando los suelos
encontrados en la exploracion muestran una presencia predominante de grava gruesa o
pefiones, se dificulta grandemente el paso de la punta de la cuchara partida a través de ellos.
En estos casos es comun la substitucion del toma muestras por un cono solido con un angulo
de 60°. Esto impide la recuperacién de material, pero permite la obtencion del nimero de

golpes N (ligeramente mayor que si hubiese sido obtenido con él toma-muestras).
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Pero para el trabajo de gabinete en laboratorio se deben contar con otros datos acerca del
suelo en estudio como ser su granulometria, los limites de consistencia, su clasificacion segun
la normativa SUCS, y con todos estos datos se puede recurrir a los dbacos de la prueba SPT

y determinar el esfuerzo admisible del suelo en estudio.

Figura2.1.  Capacidad portante para diferentes tipos de suelos arenosos
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Figura2.2.  Capacidad portante para arcillas y mezclas de suelos
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2.3.  Disefio Arquitectonico

El disefio arquitectonico tiene como fin un objetivo, satisfacer las demandas por espacios
habitables, tanto en lo estético, como en lo tecnoldgico. Presenta soluciones técnicas,
constructivas, para los proyectos de arquitectura. Entre los elementos a tener en cuenta para
el disefio arquitecténico, estan la creatividad, la organizacion, el entorno fisico y la
construccion. La responsabilidad de la Arquitectura corresponde a un arquitecto competente.
El disefio arquitectdnico influye en el planteo estructural.

Mediante el disefio arquitecténico se planifica lo que sera finalmente el edificio construido
con todos los detalles, imagen de estética, sus sistemas estructurales y todos los demas

sistemas que componen la obra.

El disefio arquitectonico debe buscar la eficiencia y la productividad, permitir la accesibilidad

a todos los segmentos sociales.

2.4. Planteamiento del disefio estructural.

Se procedera a colocar los datos necesarios para realizar el céalculo estructural, esto incluye
el predimensionamiento de vigas y pilares, disposicién de cargas de servicio, determinacion
de la intraslacionalidad de la estructura, coeficientes de pandeo y por Gltimo los elementos

mas solicitados.
2.5.  Norma de disefio
2.5.1. Hormigén Armado

Cadigo Boliviano del Hormigon 1987 (CBH-87). La Norma proporciona las prescripciones
de obligatorio cumplimiento en el pais y que se debe ser observadas en el proyecto de
ejecucion y control de obras de hormigon armado, tanto pablicas como privadas, para
conseguir la seguridad, durabilidad y adecuacion a las condiciones de utilizacion requeridas

en este caso.
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2.5.2. Estructuras metéalicas.

El disefio estructural de estructuras metalicas para cubierta se realizara empleando la norma
(American Iron and Steel Institute AIS1-2007), para aceros conformados en frio utilizando el

método de Factores Carga y Resistencia LRFD.

2.6. Cubierta

Las cubiertas son estructuras de cierre superior, que sirven como cerramientos exteriores,
cuya funcion fundamental es ofrecer proteccion al edificio u obra civil contra los agentes
climaticos y otros factores, para resguardo, darle intimidad, aislacién acustica y térmica, al

igual que todos los otros cerramientos verticales.

Para el proyecto se determind usar una cubierta de calamina con cerchas metalicas soldadas

en los nudos de union de sus miembros, de acuerdo a los planos arquitectonicos.

Las fuerzas externas y reacciones se supone que estan en el mismo plano de la estructura y
actuan solamente sobre los nudos. Ademas, se supone que cada uno coincide con la linea que
une los centros de los nudos de sus extremos. De las condiciones anteriores se dice que cada
barra de una cercha es un elemento sometido a dos fuerzas y sujeto solamente a fuerzas
axiales directas (traccion o compresion). El analisis completo de una cercha consiste en la

determinacion de las fuerzas axiales internas de todas sus barras.

Cercha ideal: Que tiene solamente cargas aplicadas en los nudos. Sélo existen fuerzas
normales (fuerza interna perpendicular a la seccién). La obtencidn de las fuerzas internas en

cada barra nos permite realizar el dimensionamiento de las mismas.

2.6.1. Combinaciones de carga Cubierta

El método LRFD forma grupos posibles de cargas de servicio, y cada carga de servicio se
multiplica por un factor de carga, normalmente mayor de 1. La magnitud del factor de carga
refleja la incertidumbre de esa carga especifica. La combinacion lineal resultante de las
cargas de servicio en un grupo, cada uno multiplicado por su respectivo factor de carga, se
Ilama carga factorizada. Los mayores valores determinados de esta manera se usan para

calcular los momentos, los cortantes y otras fuerzas en la estructura. Estos valores de control
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no deben ser mayores que las resistencias nominales de los miembros multiplicadas por sus
factores ¢ o de reduccion. Entonces, los factores de seguridad han sido incorporados en los

factores de carga, como se muestra a continuacion:
Donde:

La resistencia de un miembro para el método LRFD se determina a partir de las

combinaciones de cargas. A continuacion, las combinaciones de carga més frecuentes:

1) U=14D

2) U=1.2D+1.6L+0.5(Lr0 SoR)

3) U=1.2D+1.6(Lro S o R)+(0.8W 0 0.5W)
4) U =1.2D+1.3E+0.5L+0.5(Lr 0 S 0 R)

5) U =1.2D+1.5E+(0.5L 0 0.2S)

6) U=0.9D-(1.3W o0 1.5E)

7) U=0.9D+1.0E

Donde:
U = carga factorizada o de disefio D = carga muerta
L = carga viva debida a la ocupacion Lr = carga viva del techo

S = carga de nieve

R = carga nominal debida a la precipitacion pluvial o el hielo iniciales, independientemente
de la contribucién por encharcamiento.

W = carga de viento E = carga de sismo
2.6.2. Cubiertas metalicas.
Es el conjunto formado por elementos metalicos de caracter estructural y que en junto a

elementos de otros materiales conforman la cubierta o techo de un edificio y otras

edificaciones.
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Figura 2.3.  Figura de una cubierta metélica.

Correa para la fijacién de la chapa

Chapa de mrminacdin do cubsrty
abmiliada a las comeas bngtudinales

Fuente: Manual del Ingeniero civil
2.6.3. Componentes de la cubierta metalica.

Los componentes mas importantes de las cubiertas metalicas son la cercha o armadura,

correas o perfiles y la cubierta o calamina.

« Cercha.

Se denomina armadura o cerchas metalicas a la estructura formada por un conjunto de piezas
lineales ensambladas entre si, que se utiliza para soporta la cubierta inclinada de algunos
edificios. Frecuentemente las armaduras estructuralmente son celosias planas, aunque

existen armaduras de otro tipo que no son celosias.

e Correas.

Las correas metélicas son secciones livianas de acero que se utilizan en la construccion
como elemento estructural. Estos perfiles ligeros se utilizan generalmente en las
construcciones de madera y acero. Estan sometidos a flexion y su principal funcion es la
de brindar apoyo y fijacion a la cubierta de techo. Se considera la condicion simplemente
apoyada sobre los elementos primarios de la estructura de techo, como armaduras, vigas de

alma.

e Cubierta.
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Las calaminas de acero galvanizado con recubrimiento de zinc, son usada por sus altos

estandares en su proceso de fabricacion siguiendo la norma Astm A-792-M es una de las

mas resistentes y durables. Entre sus ventajas mencionamos que son livianas y facil de

transportar, alta resistencia y gran durabilidad ante cualquier clima.

Figura2.4.  Calamina galvanizada trapezoidal.

Fuente: Catalogo Casa de las Calaminas Bolivia.

Figura2.5.  Propiedades de la calamina tipo trapezoidal.

Ancho Total: 900 mm Calibre Espesor Peso Tedrico
Ancho Util: 840 mm 30 0,30 mm 2,15 Kg/mt L.
Seccién Trapezoidal: 5 Crestas

Distancia entre Crestas: 140 mm 28 0,35 mm 2,55 Kg/mt L.
Pendiente Minima Recomendada: 7

Solape Transversal Recomendado: 27 0,40 mm 2,90 Kg/mt L.
100 @ 300 mm (seguin pendiente)

Solape Longitudinal: Cresta, Pestafia abojo. 26 0,43 mm 315 Kg/mt L.
Largos a Pedido. 24 0,50 mm 3,95 Kg/mt L.
B840 mm

15 mm
1 2 3 4 5
-—
65 mm e —
#40 mm l 18=15
900 mm

Fuente: Catalogo Casa de las Calaminas Bolivia.
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2.6.3.1. Tipos de conexiones de estructuras metalicas.

En la construccion con estructuras metalicas es menester que los diferentes elementos que
componen una estructura, puedan ensamblarse o incorporarse de tal manera que el

comportamiento de ésta no se vea afectado y funcione tal y como fue disefiada.

« Conexiones soldadas.

Soldar es unir dos piezas de igual o distinta naturaleza mediante una perfecta union entre
ellas, casi siempre con la aportacion de calor, con o sin aplicacion de presion, y con o sin
empleo de material de aportacién, pudiendo tener este la misma o distinta composicién

que los materiales a unir.
2.7. Base de calculo

El proceso general de calculo corresponde al método de los estados limites. Con el objeto
de limitar convenientemente la probabilidad de que 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 céalculos mediante unos
coeficientes de ponderacion, que multiplican los valores caracteristicos de las acciones, y
otros coeficientes de minoracion, que dividen los valores caracteristicos de la propiedades
resistentes de los materiales que constituyen la estructura. (Norma Boliviana, 1987)

En consecuencia, el proceso de calculo debe cumplir estrictamente lo siguiente:

Sd < Rd

Donde
Sq: Valor de célculo de la solicitacion actuante.
Rg4: Valor de célculo de la resistencia de la estructura.

2.7.1. Resistencia de calculo

Se considera como resistencias de calculo, o de disefio del hormigone (en compresion de
fea 0 en traccidn fitq) el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto,

dividido por un coeficiente de minoracion ye.
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fck
foa ="
cd Ve

Donde:
fek: Resistencia caracteristica del hormigon a compresion
vc: Coeficiente de minoracion

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

fy

fyd = Ve

fyk: Limite elastico caracteristico del acero.
vs: Coeficiente de minoracion
2.7.2. Hormigon Armado

Para el célculo 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 modulo de

deformacion longitudinal. (Norma Boliviana, 1987)

e Diagrama Parabola -Rectangulo
Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo.

Figura2.6.  Diagrama parabola rectangulo
4

085fed |-~ —-—-—-

€

e e —————— -

-

=2%o00 =35%00

Fuente: Norma Boliviana, 1987
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El vértice de la pardbola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura del
hormigon a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3.5 por
mil (deformacidn de rotura del hormigdn, en flexion). La ordenada maxima de este

diagrama corresponde de una compresion igual a 0,85 fcq.

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

neutro y la anchura 0.85 fcg.
Figura2.7.  Diagrama rectangular

085 .4

|
L

Fuente. Norma Boliviana, 1987

2.7.3. Acero Estructural

Diagrama de proyecto tension-deformacion es el que se adopta como base de los calculos,

a un nivel de confianza del 95%.

Diagrama caracteristico tensién-deformacion del caer, en traccién, es aquel que tiene la
propiedad de que los valores de la tension, correspondientes a deformaciones no mayores
de 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95% con respecto a los correspondientes

valores obtenidos en ensayos de traccion.

Los diagramas de calculo tension-deformacion del acero (en traccién o en compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta de

Hooke de razon igual a: 1/ys.
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La deformacidn del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion, al

valor 3,5 por mil. Los diagramas se presentan a continuacion:

Figura2.8.  Diagrama de calculo tensiones-deformacion del acero.

0.\ f'.:fo'h 't-___j'f’ :
L A /
'k % —: P 27 1
| ! 0N =t 1
vo : l, :
: 8 o | fo) :
(77 1 S © “’,’ 1
0.0035 L& Sib / HR. 1
i 0,01 i / /| 0,002 0.01
: W
i
: (a) I/I (b)
| [
S - = —f
W, f,a ,',;7 0.24
LJ-_-.T _-f'. ©
----- I —fo.x

Fuente. Norma Boliviana 1987

2.8. 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.

a) Estados Limites Ultimos (ELU), que son aquellos que corresponden a la méaxima
capacidad resistente de la estructura. Se relaciona con la seguridad de la estructura y son

independientes de la funcion de que esta cumpla. Los méas importantes no dependen del
material que constituye la estructura.

b) Estado Limite de Servicio (ELS, también llamados Estados Limites 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.

c) Estados Limites de Durabilidad (ELD), que corresponde a la duracién de la estructura

(vida util). Esta relacionada con necesidad de garantizar una duracion minima de la
integridad de la estructura.
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2.9.  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 misa causa y que, aplicadas a una estructura
o0 elemento estructural, son capaces de producir en ella estados tensionales. Las acciones

que en general acttan en los edificios son las que se definen a continuacion:

a) Accion gravitatoria.
b) Accidn del viento.
c) Accion térmica.
d) Accion reoldgica.
e) Accion del terreno

2.10. Hipdtesis de carga

Para encontrar la hipétesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procederd 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 hipétesis de carga
que a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable.
En cada hip6tesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion
simultinea sea compatible.

HIPOTESIS | Vrg-G + ¥rq-Q
HIPOTESIS Il 0,90(ys4.G + vf4-Q) + 0,90.y74. W
HIPOTESIS Il 0,80(yy.G +v7q-Q) + W + E

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.

W: Valor caracteristico de la carga de viento
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2.11. Dominios de deformacion

Dominio 1 — Traccion simple o compuesta. Toda la seccion esté en traccion.

Las rectas de deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un

alargamiento del acero mas traccionado, del 10 por mil.
Dominio 2 — Flexion simple o compuesta: el acero llega a una deformacién del

10 por mil y el hormigdn no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las rectas de

deformacion, giran alrededor del punto A.

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

todavia es aprovechada al méaximo.

Las rectas de deformacion giran alrededor del punto B, correspondiente a la deformacion
de rotura por flexién del hormigon: ecu = 3.5 por mil. El alargamiento de la armadura
mas traccionada estd comprendido entre el 10 por mil y &y, siendo &y el alargamiento

correspondiente al limite elastico del acero.

Dominio 4 — Flexion simple o compuesta: las rectas de deformacién giran alrededor
del punto B. El alargamiento de la armadura mas traccionada estd comprendido entre &y

y 0 el hormigén alcanza la deformacion méaxima del 3.5 por mil.

Dominio 4.a — Flexion compuesta: todas las armaduras estdn comprimidas y existe
una pequefia zona de hormigon en traccion. Las rectas de deformacién, giran alrededor

del punto B.

Dominio 5 — Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a
compresion. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la recta
correspondiente a la deformacion de rotura del hormigdn por compresion: ecu=2 por

mil.
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Figura2.9.  Diagrama de Pivotes

K=-oa

0% 2V

Fuente: Jiménez Montoya — Hormigén Armado.

2.12. Andlisis de la estructura porticada
2.12.1. Metrado de cargas sobre la estructura.

El metrado de cargas es una técnica con la cual se estima las cargas actuantes sobre los

distintos elementos estructurales que componen al edificio.

Como regla general, al metrar cargas debe pensarse en la manera como se apoya un elemento
sobre otro, las cargas existentes en un nivel se transmiten a través de la losa del techo hacia
las vigas que la soportan, luego, estas vigas al estar apoyadas sobre las columnas, le
transfieren su carga; posteriormente, las columnas transmiten la carga hacia sus elementos
de apoyo que son las zapatas; finalmente, las cargas pasan a actuar sobre el suelo de

cimentacion. (Norma Boliviana, 1987)

¢ Maximos momentos flectores en vigas de edificios. En un edificio las sobrecargas
(SC) actuan en forma esporadica sobre sus ambientes, es decir, un dia el ambiente puede

estar sobrecargado y al otro dia descargado.

Esta continua variacién en la posicion de la sobre carga origina los maximos esfuerzos

en los diversos elementos estructurales, que deben ser contemplados en el disefio.
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e Maximos momento flector positivo. Para determinar el méximo momento flector
positivo debe buscarse que los extremos del tramo sobrecargado roten lo mayor posible,

asimilando el tramo en anélisis al caso de una viga simplemente apoyada.
Esta condicion se logra sobrecargando en forma alternada los tramos.

Para la viga que se muestra a continuacion los méximos momentos positivos en los
tramos 1-2 y 3-4 se logran sobrecargando en forma simultanea dichos tramos y
descargando al tramo central, ya que, si se hubiese sobrecargado también el tramo
central, la deformada se aplastaria y las rotaciones de los nudos 2 y 3 decreceria; cabe
destacar que ante esa hipétesis de carga podria ocurrir inversiones de esfuerzos en la

region central del tramo 2-3.

En cambio, el maximo momento positivo en el tramo central (2-3) se obtiene

sobrecargando solo ese tramo y descargando los pafios adyacentes.

e Alternacién de cargas para obtener el maximo momento

Figura 2.10. Alternacion de cargas.

*lii —lcV
o i 3 jov b ¥ yov
iy, o E A A
= & = = = B
Miximos positivos en el 17,3 y 5 ramo
¥k _jov
T R s
R R = - Y 3

Miximos positivos en el 27 y 47 tramo

Fuente. Norma Boliviana, 1987

Para el caso de los pérticos se sobrecarga con una disposicion en forma de damero, aunque

para este caso, puede emplearse el modelo simplificado de la Norma CBH-87.

Cabe mencionar que cualquiera fuese el caso, se necesita resolver tan solo dos hipotesis de

carga para obtener los maximos momentos positivos en todas las vigas del portico.
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Figura 2.11. Hipotesis de carga para determinar las solicitaciones més desfavorables.
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Fuente. Norma Boliviana, 1987

¢ Maximo momento flector negativo. Si se desea obtener el maximo momento negativo

en un nudo, debe tratarse que ese nudo rote la menos cantidad posible, mientras que el

nudo opuesto tiene que rotar lo mayor posible, tratando de asimilar el tramo

sobrecargado al caso de una viga empotrada en el extremo en estudio y articulada en el

otro.

Esta condicion permite ademas calcular la méaxima fuerza cortante.

Figura 2.12. Modelos implicados para obtener el méximo momento negativo.
__opcional _
E4 44 yoVo__ v_J_t__ycv
2N 7*C~ ™ B ﬁ .

Fuente. NormaBoliviana, 1987

Sin embargo, ha podido observarse que mientras no exista mucha variacion en la magnitud

de la sobre carga, asi como en las longitudes de los tramos, es suficiente con sobrecargar

todos los tramos para calcular simultdneamente los maximos momentos negativos en todos

los nudos.

2.13. Procedimiento de dimensionamiento de elementos estructurales.

2.13.1.Vigas

Las vigas sometidas a flexion se calcularan de acuerdo con lo dispuesto, a partir de los

valores de célculo de las resistencias de los materiales y de los valores mayorados de las

cargas y demas accio

nes.
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o Calculo a flexion simple

Se empled la tabla universal del calculo de flexion 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 u:

ta _bw'dz'fcd

Donde:

bw: ancho de la seccién d:

canto util

fea: resistencia de céalculo del hormigén a compresion fyq:

resistencia de calculo del acero

Mgd: Momento flector de agotamiento o de calculo
ud: Momento flector reducido de calculo

W: cuantia mecanica.

o Proceso de calculo de la armadura longitudinal a traccién:

a) Caso cuando la viga no necesite armadura a compresion, se debera disponer

de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

Se comienza por determinar uq y se verifica que esta sea menor al limite pa<pliim.
Con el valor de ug entrar en las tablas y determinar el valor de w.

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

g1
d fyd

Las recomendaciones del cddigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas minimas

A; =w- b,

(wmin) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos de elementos

estructurales, en funcidn al acero utilizado, con el objeto de cubrir los riesgos de fisuras
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por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, la armadura de traccion debe

tener un valor minimo de:

As

Wmin = A_c Asmin = Wmin " by * h

Donde:
As: Area del acero
Ac: area del hormigon
Wmin= Cuantia geométrica minima
o Calculo de la armadura transversal.

El hormigdn y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos, barras levantadas.

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

armadura si:

Vd <Vcu Veu = f,q " by d fva = 0.5/ fea

Donde:

Vcu: Cortante absorbido por el hormigon

Vq: Cortante de célculo del hormigén

fva: Resistencia convencional del hormigén a cortante

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigon armado se debe colocar por lo menos
una armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2%, de la seccién transversal de la
pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos, cuando el cortante real es
mayor que el cortante que resiste la pieza Vd < Vcu, es necesario colocar una armadura

transversal para resistir el esfuerzo cortante residual, de la diferencia.
Vd > Vcu Vsu=Vd — Vcu Vou=0.30"f.q4°b,d

Donde:

Vsu: Cortante resistido por la armadura transversal
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Vou: Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma

Vg debe ser menor o igual que Vou Yy 0 mayor que Ve, €aso contrario, se debe cambiar las

dimensiones de la seccién transversal.

A = Vou - t
£0.90-d " fyq
o Anclaje
- Longitud de desarrollo.
Barras en posicion |
I, =m-@? z@-q)z 15¢cm

20

Barras en posicion 11
l,; = 1.4m - ¢? 2?—:-@ > 15cm

Donde:
@ =diametro de la barra, en cm

m = coeficiente numérico, con los valores indicados en la tabla 12.1.3, en funcién del tipde
acero. (CBH-87)

fyk = limite eléstico garantizado del acero en MPa

o Empalme

l, = longitud de empalme.

Y = Coefiente de barras empalmadas.
L=y,
2.13.2. Columnas

Los pilares se calcularan de acuerdo con lo dispuesto en 8.1 (Norma Boliviana CBH-87) a
partir de los valores de calculo de las resistencias de los materiales y de los valores mayorados

de las cargas y demas acciones.

Cuando la esbeltez del pilar sea apreciable, se comprobaran las condiciones de pandeo.
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° Traslacionalidad e intraslacionalidad de la estructura.

Se tiene que definir de acuerdo a la estructura en estudio, se adopta el criterio del libro de

estructuras José Calavera 1/750, si es mayor a este valor es traslacional.

o Coeficiente de pandeo (k). Los coeficientes de pandeo para piezas aisladas son los

siguientes:

Figura 2.13. Coeficiente de pandeo para piezas aisladas
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Fuente. Norma Boliviana,1987

o Esbeltez geométrica y mecanica. Se llama esbeltez geométrica de una pieza de
seccion constante a la relacion Ao=lo/h entre la longitud de pandeo y la dimension h de la
seccion en el plano de pandeo, y la esbeltez mecénica a la relacion A=l/ic entre la longitud

de pandeo y el radio de giro de la seccién en el plano de pandeo.

a) 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.

b) Para esbelteces mecanicas 35<A<100, puede aplicarse el método aproximado.
c) Para esbelteces mecanicas 100<A<200, debe aplicarse el método general.

d) No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdn armado con esbelteces

mecanicas 200< A.

e Flexion esviada. Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada

cuando no se conoce a priori la direccion de la fibra neutra.
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Seccidn rectangular con armadura simétrica. Se trata en este apartado el problema
de flexion esviada de mayor importancia practica, que es el de la seccion rectangular de
dimensiones conocidas y disposicion de armaduras conocidas, en la que, la Unica

incdgnita es la armadura total.

Para el dimensionamiento y la comprobacion de este tipo de secciones existe un

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.

Abacos adimensionales en roseta. Para realizar el calculo, cuando las piezas que se
encuentran sometidas a flexion esviada, se utilizaran los diagramas de iteracion

adimensionales en flexion recta.

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 recomienda que as piezas sometidas a compresion se calculen con una
excentricidad minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente los

coeficientes de seguridad.

Excentricidad minima de calculo. Debido a la dificultad que se tiene en la practica
para que la carga actle realmente en el baricentro, la Norma Boliviana considera una

excentricidad constructiva, igual al mayor de los valores.

e>{h/20 6 b/20
N 2 cm.

Donde:
h: canto total en la direccion considerada.
Excentricidad de primer orden. Se tomara como excentricidad de primer orden la

correspondiente al extremo de mayor momento.

Md

“=Nd
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e Excentricidad accidental

c
eOZea=E22cm

e Excentricidad Total o final. La seccion deberd ser dimensionada para una

excentricidad total igual a:
e =e,+e,

e Calculo de la armadura longitudinal. Las armaduras longitudinales tendran un

didmetro no menor de 12 mm y se situaran en las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido

Uy

<
ﬁ.
=

Axil reducido

De los dbacos en rosetas se determina la cuantia mecanica w.

fea

As=w-b-h-
fyd

e Cdlculode laarmadura transversal. Parael calculo de la armadura
transversal en las columnas, la separacion entre estribos sera:

{b o h (el de menor dimensién)
—(15= q)de laarmadura longitudinal

El diametro del estribo sera:

ibo =
¢Estrlbo 6 mm

{ Z * ¢de la armadura longitudinal
Para atender la necesidad del calculo
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2.13.3. Fundaciones

Para que las cimentaciones superficiales tengan un desempefio satisfactorio deben tener dos

caracteristicas principales: (Braja, 2016)

1. Tienen que ser seguras contra la falla general por corte del suelo que las soporta.

2. No pueden experimentar un desplazamiento, o un asentamiento excesivo. (El término
excesivo es relativo, debido a que el grado de asentamiento permitido para una estructura

depende de varias consideraciones).

Figura 2.14. Fallas en el suelo.

B Carga/drea unitaria, ¢

.
»

4

Superficie
de falla en ¥
el suelo Asentamiento

a)

Fuente: Braja M. Das, 2016

Entre las acciones que se debe considerar en el calculo de las cimentaciones estan, en primer
lugar, los esfuerzos (axil, momentos y cortantes) transmitidos por la estructura. Ademas, esta
el peso propio de la cimentacion, el del suelo y rellenos situados sobre la misma, el empuje

de tierras y, si hay agua, el empuje hidrostatico.

Es practica habitual separar el calculo de la cimentacion de la estructura soportada. Esta se
analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estdn empotrados rigidamente en la

cimentacion.

Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones opuestas a estas reacciones.

Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado por la cimentacion y el suelo es
mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus pequefios desplazamientos elasticos
no alteran apreciablemente los esfuerzos y reacciones de la misma que en general son de

apoyo empotrado.
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Las reacciones que resultan en estos apoyos se toman como cargas sobre la cimentacion

para el analisis de esta y de su interaccion con el suelo.

Figura 2.15.  Analisis de cimentacién
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Fuente. Braja,2016
2.13.3.1. Zapatas Aisladas
En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser ho>h/3 y no menor que 25
cm. El Angulo de inclinacion suele tomarse B<30°,que corresponde, aproximadamente, el

angulo de talud natural del hormigon fresco, con lo cual podria no ser necesario el empleo

de contra encofrado si bien, en este caso, la compactacion del hormigén es muy dificil.

Figura 2.16. Formas tipicas de zapatas aisladas

—

Fuente. Braja, 2016
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e Dimensionamiento de zapatas aisladas. Las dimensiones a y b de la planta de la

zapata se determinan en funcion de la tension admisible para el terreno:

N+ P.P.
A

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En principio,

O-t:

para el peso propio se podra tomar un valor del orden de 10% de N.

Por razones econdémicas 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 de valores inferiores al mayor de los siguientes:

/ }ao*bo axb a0+b0

1‘\] 2 T—1_

d> d _ 2(a—ag)
27 44k

2(a - ag)

\\_ vy

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
de 1.5*v. en el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resuelta muy cémoda la

formula simplificada:

__ Mad

'u_a.dZ.de
As = ‘d-a- éﬂ
fyd

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0.01, por

consideraciones de adherencia.
2.13.4. Losa Alivianada de viguetas pretensadas.

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

34



se colocan rellenos de plastoformo que, ademas de ser livianos, son aislantes térmicos y
acusticos.
Dentro de las ventajas del uso de viguetas T pretensadas ofrece podemos sefialar:

e Lavigueta T de hormigon pretensado es el elemento mas conocido y probado
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 comdn.

e Mayor resistencia, calidad y seguridad.

e Permite salvar grandes luces a un bajo costo.

e Aligeramiento y por tanto reduccién del peso de la estructura.
e Reduccion de materiales y mano de obra.

e De facil colocacion y manejo.

Figura 2.17. Geometria de losa alivianada.

Baldosa ceramuca Retuerze constructivo \
AN

o,

e
a
b !| |[ PLASTOFORMO M

Fuente. Concretec. Ficha técnica — ViguetasPretensadas

=

Distribucion de presiones. Para el disefio se puede decir que las cargas actian en forma
uniformemente distribuida sobre la totalidad del panel, como una carga tipica por metro
cuadrado de los, la cual se utiliza para todos los paneles y en todos los pisos que contengan
seccidn de los atipica. Si se presentaran cargas concentradas grandes estas requieren apoyos

adicionales y deben ser consideradas por parte de la carga distribuida.
2.13.5. Escaleras

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que tiene

acceso a plantas a distinto nivel. Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras
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exteriores, escaleras rectas, escaleras de caracol, etc. En la siguiente figura se pueden

observar los elementos de una escalera.

Figura 2.18. Partes de una escalera.

Desembarc
Huella

Contrahuella o tabica

Arranque

Fuente. Concretec. Ficha técnica — Viguetas
Pretensadas

Debido a su inclinacion y poca luz, estas 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.
La obtencion de la armadura longitudinal es analoga al de vigas, por otra parte, se debe
disponer de una armadura de distribucion minima colocada a lo largo del paso.

2.13.6. Rampa

Toda edificacion que tenga una diferencia de nivel de piso entre sus areas, ademas de
escalones y escaleras requeridas en escaleras de servicio, deberd de tener las ramas
necesarias para permitir el acceso de las personas con capacidades diferentes. Todos los

edificios de uso publico con diferencia de nivel entre la acera y el piso de acceso deberan
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contar con al menos una rampa peatonal que permita acceder al interior de los mismos a las
personas con discapacidades diferentes. En este caso de que este acceso no puede ser
ubicado en la fachada principal, se Debra disponer una sefial informativa indicando su

localizacion.

Se considera una superficie plana a todo recorrido cuya diferencia de nivel no exceda de
una pendiente menor a 2% en cuyo caso esta diferencia de nivel se integrara al desarrollo
de la superficie de manera paulatina, por lo que no se aplicaran las reglamentaciones de las

rampas.

Figura 2.19. Vista frontal y superior de una rampa.
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Fuente. Neufert, 2013
Datos técnicos.
e Ancho minimo de rampa 1.20m en areas de poca circulacion.

e No se debera disponer ningln objeto en todo el recorrido de la rampa y sus descansos.

e Lasuperficie de los pisos debe ser uniforme y de material antideslizante.

e Los vanos y puertas deben estar dispuestos a una distancia de 2 m minimo de los

arranques de la rampa.
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Figura 2.20. Vista de perfil de rampa.
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Fuente: Reglamento de accesibilidad, ministerio de Educacion Estado Plurinacional de
Bolivia

e Lalongitud méxima de la rampa entre descansos sera de 15 m.

e Los pasillos longitudinales y las rampas deben tener diferentes colores de

piso para diferenciar el cambio de nivel.
2.14. Estrategia para la ejecucién del proyecto
2.14.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones constructivas que se detallan, indican el tipo y caracteristica generales

de los materiales y procedimientos a utilizar en las construcciones.

Los planos de arquitectura, las especificaciones constructivas que se formulan, la cantidad
de obra y el presupuesto, se consideran documentos referenciales, quedando expresamente
sefialado que cualquier indicacion sobre materiales, métodos, dimensiones, cantidades,
acabados, etc., expresados en los planos y omitidos en las especificaciones u otros
documentos y viceversa, no eximen al CONTRATISTA de su ejecucion, debiendo éste
realizarlo sin costo adicional, previa solicitud a LA CONTRATANTE, a través de la
Fiscalizacion de Obras. De igual forma en caso que el oferente encuentre omisiones en las
especificaciones técnicas, planos y planillas de obras, de trabajos que a su criterio deberian
solicitar autorizacion para su cotizacién e inclusién en su propuesta durante los plazos

sefialados para consultas.
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2.14.2. Precio unitario

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

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

a) Costos directos. - El costo directo del precio unitario de cada item debe incluir todos
los costos en que se incurre para realizar cada actividad, en general, este costo directo
estad conformado por tres componentes que dependen del tipo de item o actividad que se
esté presupuestando. (Excavacion, hormigén armado para vigas, replanteo, etc.).

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

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

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

al costo de la obra.

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

que la empresa otorgue al pais.
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b)

Maquinaria, equipo y herramientas. - es el costo de los equipos, maquinarias y

herramientas utilizadas en el item que se esté analizando.

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

dependiendo de la dificultad del trabajo.

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

mano de obra.

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

cuantificables como para ser cobrados directamente al cliente.

Los costos indirectos incluyen:

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

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

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

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

lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccién del contrato de obra.
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2.14.3. CoOmputos métricos.

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

geométricas y trigonomeétricas.
2.14.4. Presupuesto

El presupuesto de obra es la estimacion o prediccion economica que hace referencia a la
suma de las actividades o proyecto a ejecutar. Un proyecto u obra debe contar con un
presupuesto el cual esta basado en precios estimados que son analizados para cada actividad
y proceso a realizar, es decir: el presupuesto de una obra es la suma total de los costos
directos e indirectos del proyecto. Para determinar el presupuesto o costo de una obra civil

es necesario realizar el cumplimiento de los siguientes pasos:

e Establecer los recursos y la cantidad necesaria de éstos, para desarrollar cada una de

las actividades del proyecto u obra.

e Luego del paso anterior arrojar el costo de cada actividad, realizando la sumatoria de

los costos gue pertenecen a los recursos.

e Elabora el presupuesto de costos directos del proyecto sumando los costos de todas las
actividades que hacen parte del proyecto.

2.14.5. Planeamiento y cronograma

Mediante la planeacion del proyecto se determina el curso de accion para que un proyecto
cumpla sus etapas y satisfaga de manera acertada los objetivos de calidad, costos, tiempo y
rendimiento técnico. Para el desarrollo de la planeacion es de vital importancia tener en
cuenta la necesidad del cliente ademas de la planeacion por etapas de los procesos a realizar
como: la realizacion del cronograma de actividades, el plan de aseguramiento de calidad,
gestion de compras y contratos, el plan de manejo ambiental y el plan de administracién de

riesgos.

Un cronograma de obra civil es un grafico en el cual se establecen actividades a realizar

durante la ejecucién de la obra estableciendo fechas de inicio y finalizacién ademas de las
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holguras de cada una de las mencionadas. El cronograma se realiza con el fin de lograr un
debido proceso de la obra (evitar retrasos durante su ejecucion) ademas de proporcionar el
tiempo establecido para lo presupuestado. Los programas mas utilizados para realizar los

cronogramas de actividades para obras civiles son: Project, primavera y Excel.

Las técnicas mas comunmente usadas en la programacién de una obra son:
e Diagrama de barras.
e Curvas de produccion acumulada.
e Método de la ruta critica.
e Red de precedencias.
e PERT.
e Diagrama de tiempo y espacio.

2.145.1. Diagrama de GANTT o diagrama de barras.

En un desarrollo independiente de sistemas de administracion de proyectos, Henry L. Gantt
desarrollo un modo de representar graficamente las actividades a lo largo de una escala de
tiempo. El grafico de Gantt cubre las distintas funciones de la programacion: asignacion de
recursos y determinacion de la secuencia y cronologia. El grafico se confecciona a dos
escalas: en la horizontal se mide el tiempo (en horas, dias, semanas, etc) en la vertical, se
ordenan los elementos que interviene en la programacion: maquinas, hombres, tareas,
ordenes de trabajo, etc. El grafico establece, de tal forma, una relacion cronoldgica entre
cada elemento productor o tarea. La inclusion simultanea de estos dos Gltimos aspectos
(generalmente se lo hace mediante segmentos trazados en distintos colores o de diferente
contextura o forma) implica comparar lo programado con lo realizado, es decir controlar lo

programado.

El Gantt requiere de tres procesos para la construccion de su diagrama y estos son:
e Listado de actividades.
e Secuencia logica de actividades.

e Duracién de la actividad.
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3. CAPITULO IIl INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1.  Analisis de la topografia.

En el levantamiento topografico se puede apreciar 5 puntos de referencia de las esquinas del
terreno con sus respectivas elevaciones, el area total del terreno donde se emplazara la nueva
edificacion es de 5061.73 m?y la construccion tendra una superficie de 624.6 m?.

Con la planimetria, altimetria y las curvas de nivel obtenidas del levantamiento topogréfico,
se pudo determinar que el terreno del lugar de emplazamiento es semiplano con pequefias
pendientes. La forma del terreno, los angulos entre sus lados y el sentido y valor de su
pendiente favorecen al disefio arquitectonico y la instalacion de servicios basicos. Es decir,

la pendiente esté dirigida hacia la calle.

El plano del levantamiento topografico se apreciara en el ANEXO 9.

Figura3.1.  Topografia

Fuente: Elaboracién propia
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Por la pendiente se determind realizar una explanacion para tener un nivel +0.00 m a una
altura de 2005.30 m.s.n.m.

Desde esa altura iniciar con la excavacion de las fundaciones.

Figura3.2.  Secciones de explanacion corte y relleno

0+010.00
055 : B3
2000 e T : T 7Y ;0.5

2004 ______ L““l"\tl}d’i‘“ N°t SGP~ .)A-,ZZQQFILAJLA_AL,AAi_,ALk.:A,_ l’%-‘f:’_ l"!S.AA_n ! 1125
Estudio N12824 5220 m

2002 Estudio No2EZGEZ1 5—400m
Estudio NoolZGEA & 415 m

2000 L L £ L

Fuente: Elaboracién propia

3.2.  Analisis del Estudio de Suelos

El estudio de suelos fue realizado por el Gobierno Auténomo Municipal de Tarija. En la
determinacion de la capacidad portante del suelo se realizaron ensayos en dos pozos de
exploracion con equipo para ensayos normales de penetracion (SPT), previa inspeccion
visual y eleccion adecuada de la ubicacion de los pozos. La profundidad méxima alcanzada
en las perforaciones fue de 2.20 m en el primer estudio y 4.15 m en el segundo estudio

(vease Anexo 2).

Tabla 3.1. Descripcion del estudio de suelos

POZO No 1
CARACTERISTICA PROFUNDIDAD
GOETECNICA OmaZ2m 2madm
: gravay arena arcillosao | gravay arena arcillosa o
tipo de suelo (SUCS) limosa GP limosa GP
Esfuerzo admisible (kg/cm?) 1.30 2.10
POZO No 2
CARACTERISTICA PROFUNDIDAD
GOETECNICA Oma220m 220ma4,15m
tipo de suelo (SUCS) fragmentos de piedra, fragmentos de piedra,
P gravay arena GP gravay arena GP
Esfuerzo admisible (kg/cm?) 1.40 2.00

Fuente: Elaboracion propia
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Para el disefio estructural se adoptara una capacidad de carga de 1.30 kg/cm? a una cota de
fundacion de -2.00 m y de 1.25 m desde el nivel del terreno natural.

En el Anexo 2 se presentan los resultados detallados de la carga admisible a las diferentes
profundidades de los pozos a analizar, juntamente con la verificacién del célculo de la

capacidad portante del suelo por medio de métodos tedricos (Terzaghi) y (Meyerhof).
3.3.  Analisis del Disefio Arquitectonico

El disefio arquitectonico fue elaborado envase a los planos modelos otorgado por el Gobierno
Auténomo Municipal de la Ciudad de Tarija, consiste en una edificacion de dos niveles
destinados a ambientes como: consultorio medicina general, farmacia, enfermeria, sala de

espera, recepcion, sala de reuniones, laboratorio, etc.

El disefio arquitectonico esta acorde con los lineamientos del Ministerio de Obras Publicas y
cumple con las caracteristicas impuestas por la Norma Nacional de Caracterizacion de

Establecimientos de Salud de Primer Nivel.

Los planos arquitectonicos se encuentran en el ANEXO 9.

Figura3.3.  Modelado 3D del Centro de salud Cristo Pobre

~

Fuente: Elaboracion Propia
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3.4. Modelo Estructural

Una vez obtenida la topografia, el estudio de suelo y el disefio arquitectonico, se procederé a
realizar el modelo estructural de la edificacion.

3.4.1. Estructura de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos; los cuales
estan compuestos por:

Figura3.4.  Vista frontal de la estructura
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Fuente: Cypecad 2018

Figura3.5.  Vista lateral de la estructural
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Fuente: Cypecad 2018
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e Columnas: Compuestas por secciones cuadradas.
e Vigas: Compuestas de secciones rectangulares.
e Entrepisos: Constituidos por losa alivianada de viguetas pretensadas.
e Cubierta: Constituido cerchas metalicas.
e Escalera: escalera de dos tramos con descanso intermedio.
e Rampa: 4 tramos.
Los pérticos estan vinculados a las zapatas superficiales aisladas.
3.4.2. Fundaciones

Las fundaciones estaran compuestas de zapatas aisladas. Las cargas provenientes de la
estructura son moderadas debido a la magnitud de la obra, como asi también del tipo de suelo

de fundacion.

3.5. Normas Consideradas

Para el disefio de los elementos estructurales se empled el método de los estados limites
ultimos, y el Cddigo Boliviano del Hormigdn Armado CBH-87 y la especificaciéon para
Acero Conformado en Frio, Instituto Americano de Hierro y Acero (AISI 2007) utilizando
el método de Factores Carga y Resistencia “LRFD” para las cubiertas metalicas, garantizando

asi la estabilidad y la resistencia requerida.

Acciones de viento se empled la norma NB 1225003-1, ademas de las acciones
gravitacionales NB 1225002-1

3.6.  Analisis, Calculo y Disefio estructural (Analisis de carga)
3.6.1. Caracteristicas del Proyecto

La estructura en estudio esta proyectada en la Comunidad de Turumayo, constituido por dos
plantas. La luz de columna a columna maxima es de 3.4 m. para la planta baja y 3.35 m. para

la planta alta.
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Se plantea losa reticular y complemento de plastoformo como estructura de entrepisos y parte
de la estructura de sustentacion de cubierta por ser compatible con las dimensiones que se
tiene para que funcione correctamente la luz maxima para la disposicion del mismo. Se

cuenta con una escalera de hormigén armado.

Se plantea zapatas aisladas cuadradas de hormigon armado que son compatibles con las
caracteristicas del suelo de fundacion. La profundidad de las zapatas es de -2.00 m y -1m
respectivamente, las cuales estan dispuestas de una forma regular sobre la superficie del

terreno.
Cubierta de calamina trapezoidal con estructura metalica de sustento.
3.6.1.1. Materiales

Los materiales usados en el disefio de los diferentes elementos estructurales corresponden a
materiales comercializados actualmente en nuestro medio, y que se Enmarcan dentro de las

especificaciones y limitaciones de las normativas ya mencionadas.

1) Hormigoén
Para los elementos de hormigdn armado se usard hormigon con la resistencia caracteristica a

compresion a los 28 dias de f« = 25 MPa, Control Normal y Factor de Minoracion de 1.50
Ademas, presentara las siguientes caracteristicas:

- Peso especifico del hormigén 25 KN/m?®
- Modulo de Poisson 0.2
2) Acero de Refuerzo
Para los refuerzos longitudinales y transversales de los elementos de hormigdn se usara acero

A-500 con las siguientes caracteristicas:

- Limite de Fluencia f,« = 500 MPa

- Factor de minoracion 1.15

- Datos de la estructura metalica:

Normativa AISI-2007
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Material para la estructura Perfiles de acero ASTM-36
Material de la cubierta Calamina galvanizada trapezoidal
Resistencia de fluencia de los perfiles 250 MPa
Tension de ruptura 400 MPa
Madulo de elasticidad 203,000 MPa
3.6.1.2.  Pre dimensionamiento de los elementos estructurales

a) Pre dimensionamiento de Columnas
Las dimensiones de las columnas inicialmente de asumirdn 25 x 25 cm; de acuerdo a las
solicitaciones se analizara la seccion méas conveniente de la columna para evitar cuantias de

acero elevadas.
b) Pre dimensionamiento de Vigas

Se recomienda utilizar:

h:E

Se tiene luces de longitud tanto en las direcciones “x”y “y”: 1=4.80 m. y 4.00 m.
Para una luz de 4.95 m

h—4'95—4112
= 12 = . cm

El canto de la viga por seguridad y constructivamente se asumira:
h=40cm
Para la base de la viga se puede considerar b = h/2 b =20 cm
Por lo tanto, el pre dimensionamiento de las vigas queda de la siguiente manera:

Vigasde20cm x40cm. y  Vigas de 20 cm x 30 cm.
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3.6.1.3.

Cargas consideradas en el disefio

Las cargas consideradas en el disefio de la estructura, tanto permanentes como sobrecargas

de uso, se desarrollan en el ANEXO 3. A continuacion se presenta una tabla resumen de las

cargas consideradas en el disefio.

Carga muerta:

Descripcion Carga

Peso Propio H° 24.52 kN/cm?®
Planta Baja Muro de Ladrillo exterior (e=18cm) 5.89 KN/m

Muro de Ladrillo interior (e=12cm) 3.97 KN/m

Peso Propio H° 24.52 KN/cm®
Planta alta Muro de Ladrillo interior (e=12cm) 3.97 KN/m

Sobre piso y acabados 0.73 KN/m?

Calamina trapezoidal 49.05 N/m?

Cubierta Correa 27.3 N/m

Cielo falso e iluminacion (emparrillado de acero)  0.196 KN/m?

escalera Baldosa de ceramica 0.18 KN/m?
Acabado 0.71 KN/m?
e Cargaviva:
Descripcion Carga
Sala Maltiple 4.91 KN/m?
Sala Odontologia Cirugia 4.91 KN/m?
Planta alta Consultorio 1.96 kN/m?
Sobre piso y acabados 0.74 KN/m?
Mantenimiento 0.83 kN/m?
Cubierta Granizo 1.104 kN/m?
Viento 0.37 kN/m?
Escaleras y accesos Todos los tramos 2.94 KN/m?

La obtencion de las cargas muertas y vivas ver en ANEXO 3.
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3.6.2. Elementos més solicitados

Una vez calculado todo el edificio con el programa CYPECAD 2018, se revisaron los

resultados de los esfuerzos en cada una de las piezas estructurales y se compararon para

designar los elementos mas solicitados de toda la edificacion. Como resultado, se muestra en

el siguiente grafico un croquis donde se pueden ubicar las piezas estructurales a ser

analizadas:

3.6.3. Disefio Estructura de cubierta

El anélisis de la cercha metalicas, se adoptd la siguiente configuracion:

Figura3.6.  Cercha tipo Howe.

4200
1200

\r,/
S al
7% 1 1 1 Il 1 1 1 1 l 1 1 7‘7I77 ]
Ts00 T a2 Tz U722 T oAz Uo7z T oaarz U oqar2 U oaz2 T oqar2 T o472 U472 T 1472 T oe4s !

Fuente: Cypecad, elaboracion propia.
1) Disefio de correas
Datos iniciales:
Luz de correas: 2.35m
Separacion de correas: 1.20 m
Pendiente: 12°
Evaluacion de cargas:

Carga muerta, ver anexo 3:

Cubierta (calamina) = 58.86 N/m
Perfiles correas = 27.3 N/m
Cargamuertatotal D= 86.13 N/m

Carga viva (mantenimiento), ver anexo 3:

Mantenimiento= 0.83 KN/m?
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L= 1.00 KN/m
Carga viva (viento) (Estacion San Jacinto Sud-Enero de 1985) = 103.8 km/h, ver anexo 3:
Barlovento —0.374 ~ - 1.20m = — 0.45 KN/m
Viento a barlovento = - 0.45 KN/m
Viento a sotavento = - 0.35 KN/m

Carga granizo, ver anexo 3: 1.104 KN/ m?

G=1.33 KN/m
COMBINACIONES DE CARGA
(1) U=1,4D 0.12 kN/m
(2) U=1,2D+0,5S 0.76 kN/m
(3) U=1,2D+1,6Lr+0,5W 201 kN/m
(4) U=1,2D+1W+0,5G 0.22 kN/m
(5) U=1,2D 0.28 kN/m
(6) U=0,9D+1W 0.47 kN/m

Se utilizara para el disefio el resultado mayor de las combinaciones analizadas.
g =2.01 kN/m

Se descompone la carga sobre la correa ya que estd a una inclinacion de 12°

Mux W ok
% \ ‘A\N
[ <
X X ¢— Muy <
L, =
¥ Y

qx = q - sen(a) = 042 KN/m
qy = q-cos(a) =197 KN/m

Se usara el siguiente grafico para la determinacion de los momentos y contantes.



Figura 3.7.  Diagrama de momentos y cortantes maximos.

L=2.35m P

b
%
— - Q-
— =
M
s a2
+ @
&

Fuente: Elaboracion propia.
El momento y cortante Gltimo en cada uno de los ejes de la correa son:
Mux = q,-L?/8 = 1.34 KN -m
Muy = q, - 1?/8 = 0.23 KN -m
Mmax = 1.34 KN-m

M,  1.34-100
@xF,  09-25

=6cm3

Sy =

Cumple con el perfil “C” costanera 80x40x15x2 con Sx=8.81 cm?®

Verificando el perfil por aplastamiento a flexion. Perfil “C” costanera 80x40x15x2

A 1.052 w |f,
T VK t JE
4= 1.052 40 —2(2 + 2) 2530
Vi 2 2069317

A =0.29 £0.673 Cumple.
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Figura3.8.  “C” costanera 80x40x15x2

Propiedades del perfil seleccicnado X

1‘ 40 .i Canto total: 80.0 mm

B Canto del ala: 40.0 mm
Canto rigidizador: 15.0 mm
Espesor: 2.0 mm

Radio de acuerdo interior: 2.0 mm

Area seccion; 3.53 cm?
Inercia flexion lyy: 35.21 cmd
2 Inercia flexidn lzz: 8.06 cmd
Inercia a torsion: 0.05 cm4
Madulo de alabeo: 124.52 cmb

Fuente: Cypecad

Determinando la capacidad de carga del alma, a través del diagrama de tensiones de la
seccion.

I /
/__EN
) T/ |
Por la simetria que la seccidn determinamos que:
fi
1!} = — = —1
f2

El coeficiente de pandeo k, para el alma sera:
k=4+21-¢)3+2(1—-1) - k=4+201+1D3+2(1+1)
k =24

Calculando el factor de esheltez del alma:

L 1052 w o Ify
T VK t JE
1052 80-2(2+2) | 250
B V24 2 203000
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A=0.272 £ 0.673 No se abolla
Siendo su modulo el siguiente:
Sx = 8.81 cm? Sy =3.18 cm?®
El momento nominal es:
Mn, =S, F, - Mn, = 8.81-2,548.4 = 220 KN - m
Mn, =S, - E, - Mn, =3.18-2,5484 =08 KN m
Mn, = 2203 KN -m > 1.022KN-m CUMPLE

Verificando la deflexién disimétrica:

Mu, Mu,,
+ < 1.00
0.90-Mn, 0.90-Mn,

1.34 N 0.23 < 1.00
0.90-2.20 0.90-0.80 ~

0.99 < 1.00

Verificando la deflexién de la correa:

Deflexion admisible:

L
fmax = 300

_ 2B 0783
fmax - 300 - Y cm

5 q-L*
f =382
5  101.28-235*
~ 384 2,069,317 - 35.21

0.552 < 0.783 Cumple

=0.552cm

f

2) Disefio de la cercha mas solicitada

Para el disefio de los miembros, como es de practica comun se utilizara las barras mas
solicitadas. A continuacién, el tipo de cercha a ser utilizada, la geometria y las cargas

aplicadas debida a las reacciones de las correas
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CERCHATIPO 1

i

CERCHATIPO 2

/

CERCHATIPO3

CERCHA TIPO &

CERCHATIPO 7

Andlisis de la cercha

Figura 3.9.
g
=
-
2
8

g

=

g

3]

\ CERCHATIPO 8

)

>
&
<F

L
A
&

Z1 OdIL VHOHEID
11 OdLL ¥YHOHUHD

01 OdLL VHOHID

\

OdLL VHOHHD

0.740
2740,

ORE ‘

Fuente: Elaboracion propia, Cypecad

CERCHATIPO 1
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1.025

|
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CERCHATIPO 13

1667 1.557

eer T 1esr | 1es7 | 1esr | 1667 | 3114

Fuente: Elaboracion propia
a) Verificacion a la compresion en cuerdas superiores e inferiores

CUERDA SUPERIOR (barra N215/N216)

Elemento con mayor solicitacion:

Fuerza axial a compresion P=39.5KN
Longitud L=158m
Propiedades del material:

Tension de fluencia Fy =250 MPa
Tension de ruptura Fr =400 MPa
Mddulo de elasticidad  E =203,000 MPa

Calculo del area de acero a cubrir

u

Ay = Q- Fy
Asumimos COSTANERA 80x40x15x2 con Ag =3.53 cm?

= 2.40 cm?

Propiedades de la seccion: después de un analisis mediante el software CYPE 3D que se
muestra a continuacion:

Figura 3.10. Perfil costanera 80x40x15x2

B propiedades del perfil seleccionado

TLT Canto total 80.0 mm

I~ Canto del ala: 40.0 mm

I Carto igdzador: 15.0 mm

Espesor: 2.0mm

Fado de acuerdo interior: 2.0 mm

Area seccidn: 353 em?

Inercia flexién by: 35.21 cmd

8 Inercia flexidn Iz 8.06 cm4

Inercia a torsién: 0.05 cmd.
Médulo de alabeo: 124 52 cmb

:
J

Fuente: Cype 3d




Longitud efectiva (L, ..).- Considerando que el elemento tiene ambos extremos
articulados se tiene que el coeficiente de pandeo es K=0.65

Lofec =k-L=156m

Razon de esbeltez. - para miembros disefiados solo en compresion se recomienda que la
razon de esbeltez no sea mayor que 200.

K-L
Amax = —— < 200

min
T, = 3.16 cm r, = 1.51cm
0.65-158
Amax = 41 - 103.31 < 200 cumple

Definicion de frontera entre columna eléstica e ineléstica:

K-L |F 158 250 117 <15
r-m JE 151-m _203,000 '

Columna intermedia a corta

Ae =

Esfuerzo critico el elemento (columnas intermedias o cortas):

2
F, = 0.658% -F,

F.. = 0.658%76" . 250
KN
For = 1397 —
Resistencia normal por compresion:
P =Fy-A P, = 13.97-3.53 = 49.42 KN

Suma de las cargas factorizadas: el factor de resistencia segun LRFD en columnas es 0.85

P, =@.P, P, =0.85-49.42 = 42.01 KN
Verificando solicitaciones:
Pu = Pu(sol)

42.01 = 39.5 Cumple
Ratio

Pu <1 395 <9 0.94 <1
0P, 42.01
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b) Verificacion a la compresion en los montantes y diagonales. (barraN205/N217)

Elemento con mayor solicitacion:
Fuerza axial a compresion P =33 KN
Longitud L=179cm
Calculo del area de acero a cubrir:

Pu
@-Fy
Adoptamos COSTANERA 80x40x15x2 con Ag =3.53 cm?

= 1.60 cm?

Ag =

Propiedades de la seccion: después de un analisis mediante el software CYPE 3D que se

muestra a continuacion:

Figura 3.11. Perfil Costanera 80x40x15x2

Propiedades del perfil seleccionado

t—#f Canto total: 80.0 mm

I Canto del ala 40.0 mm
Carto igdzador 15.0 mm
Espesar; 2.0mm

Radio de acuerdo interior: 2.0 mm
Area seccin; 353 em’
Inercia flexidn lyy. 35.21 cmd.
Inercia flexién 2z 8.06 cmd
Inercia a torsién: 0.05 cmd.
Mddulo de alabeo: 124 52 cmb

80

2
i

Fuente: Cype 3d

Radio de giro
, =3.16cm r, = 1.51cm

Longitud efectiva: Le=K:-L, donde K esta en funcion en el tipo de union en nuestro
elemento en caso es como se presenta a continuacion.

K=1
Esbeltez maxima:
K-L
Aax = —— < 200
min
Canal simple
1-179
Amax = 57

Definicion de frontera entre columna elastica e inelastica:

= 118.54 < 200 Cumple



koL |B _ 179 250 .
<=7 1 J|E " 1s51-7n°./203000 ~C°=*

Columna intermedia a corta
Esfuerzo critico el elemento (columnas intermedias o cortas):
F. = 0.658% -F,
F., = 0.658%33" . 250
For = 11.87 —
Resistencia normal por compresion:
P,=F,-A P, =11.87-3.53 = 41.99 KN
Suma de las cargas factorizadas: el factor de resistencia segin LRFD en columnas es 0.85
P, =0.P,
P, =0.85-41.99 = 35.69 KN
Verificando solicitaciones:
B, = Pycson
35.69 > 33 KN Cumple
Ratio

v <1 2B <1 0.93<1
@'Pn 35.69

¢) Verificacion a la traccion cuerdas superiores e inferiores. (barra N228/N229)
Elemento con mayor solicitacion:
Fuerza axial a traccion P =26 KN
Longitud L =117 cm

Célculo del area de acero a cubrir:

— — 2
Ag = - Fy 1.16 cm

Asumimos COSTANERA 80x40x15x2 con Ag=3.53 cm?
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Condiciones que debe cumplir: factor de resistencia segun LRFD para elementos a tension
¢1 = 0.9 y ¢2 == 0.75
Resistencia por fluencia permisible:

Py 26,000

fi= Abruta <0 h fr = 355700 = 09250
73.65 < 223.4 Cumple
Fractura en la seccion:
f2=%s®2-1~; 208 <0.75 - 400
73.65 < 300 Cumple
Rigidez permisible a la traccion:
r’;Ln < 300 ==2<300

68.21 < 300 Cumple
Ratio

nT=%Sl 033<1

d) Verificacion a la traccion montante y diagonal. (barra N205/N218)
Elemento con mayor solicitacién:
Fuerza axial a traccion P=41.30 KN
Longitud L =257cm
Calculo del area de acero a cubrir:

_ Pu
"~ @-Fy
Adoptamos un Perfil COSTANERA 80x40x15x2 con Ag=3.53 cm?

= 1.85 cm?

Ag

Condiciones que debe cumplir: factor de resistencia segiin LRFD para elementos a tension
¢, =09 y ¢, =0.75

Resistencia por fluencia permisible:

fi= i S®1'Fy fi=

Apruta

41.30
3.53:100

< 0.9-250

116.77 < 223.4 Cumple
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Fractura en la seccion:

P, 33,960
fz = =< @, E ZTeaann
Acr 3.53-100

< 0.75 * 400

116.77 < 300 Cumple

Rigidez permisible a la traccion:

KL <300 1218 = 300
0.78

Tmin
279.49 < 300 Cumple

Ratio

nT=%S1 053<1

3) Disefio de uniones soldadas

Todos los elementos de la viga celosia tendran uniones soldadas, de esta manera se genera

un elemento rigido, la verificacion de estas uniones se realizard a continuacion, teniendo en

cuenta solo la verificacion de una unién siguiendo la normativa AISC 360-16.

Resistencia del metal de soldadura para el electrodo E70XX (ANEXO 1- tabla 13)

Figura 3.12. Figura Disefio de unién soldada.

Fuente: elaboracion propia

Para el metal de soldadura, la resistencia nominal es:

6:=90° F,,=0.6-Fpyy+(1+0.5 (sin(8))"*) =63 ksi
Dimension de la soldadura: w = 3/16in
Dimension de la garganta efectiva: t=+2/2-w=0.133in

Resistencia para longitud de 1 plg
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tonnef
R s=F +1=2.842
$:=0.75 PR pig =0+ Fry in

Célculo de la longitud para fuerza de disefio:

Fuerza de disefio: Pu:=5.1 tonnef

Longitud necesaria de soldadura:

4) Disefio placa de apoyo

Cuando las barras se apoyan en la columna es necesario que la carga puntual se distribuya en
el &rea suficiente para evitar que se esfuerce el hormigon, la carga se transmita a través de la

placa de acero que esta ligada a la columna con cuatro pernos.

Area de la placa base: la resistencia de disefio por aplastamiento del concreto debajo de la
placa base debe ser por o menos igual a la carga soportada. Cuando la placa base casi cubre
toda el area de la columna esta resistencia es igual a (0.65 por aplastamiento del concreto)

multiplicada por la resistencia nominal del concreto.

Para el disefio tenemos los siguientes datos: perfil costanera 80x40x15x2 mm, resistencia a

compresion fck = 25 MPa: el esfuerzo de la placa base fy=250MPa la carga axial ultima
Pu=32.904 KN

Calcular el area requerida de la placa base.:

P, _32.904-1,000

= = 27.42 cm?
0. 085 fr 06-08-25 cm

Areq =

Calcular las dimensiones de las placas N (longitud de la placa) y B (ancho de la placa):
N=15cm B=15cm Asumimos: A’=N-B=225 cm?

_B-08-b; 15-08-5

> > =55cm

n
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B—-095-d 15-0.95-25

m = > > =6.31cm
Espesor de la placa base
m=6.31cm n=55cm fy = 250MPa
t = LU Py
—M 09 fy-N-B e
t = 2P 629
—M 09 fy-N-gT T
t=8mm
5) Perno de anclaje
Hf = Fuerza horizontal externa @ =0.75
F,, = Tension nominal a cortante (164.64MPa)
A, = Aea del perno Hf = 38.046 KN
Hi <@ Fy - Ap
Hy  38.046-1000 ,
Ap = = 308.12 mm

0 E, 075 16464
4010 mm = 314.16 mm?

Longitud de anclaje

_ fy Y e - s — 3782 cm

S\ Tiagre (Cot Kar)
b

Lgt =1l +d=3782+275=6532cm
Gancho 6+ d,= 6-10 mm = 60 mm




3.7. Disefo de la estructura de sustentacion de la edificacion.

La estructura por disefiar estd compuesta por vigas, columnas, losa reticular y seran
sometidos a la verificacién manual de los elementos estructurales mas solicitados en base al

Caodigo Boliviano del Hormigon Armado CBH-87

a) Losa alivianada de vigueta pretensada.

Los esfuerzos en E.L.U. de las losas casetonada para comprobar todas las exigencias de la
norma CBH-87.

Figura 3.13. Losa en estudio

Fuente: Elabotacion propia.
b) Viga

Los esfuerzos de célculo en los E.L.U. (Estados Limites Ultimos) vienen dados por las

envolventes:

Figura 3.14. Envolventes de My V del portico 7, viga 123.

-12734 | [ <
P ./’] \ L
c34l | -38.81\
C34 = V-123: 20x50 ll “C48
N 1
\'\H/v__</
g |
\‘_ -7(/
o T 117.70

Fuente: CYPECAD 2018
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Figura 3.15. Pdrtico 7, Viga 123

Fuente: CYPECAD 2018

c) Columna

El programa dimensiono el pilar mas solicitado en E.L.U. (Estados Limites Ultimos) son:

Figura 3.16. Esfuerzos de disefio de la columna C34.

/ Esfuerzos en el Amanque l Pilares; ~
i Lo NN [ Mdhm) | MybeNm) ~
] 5830 03 16
“-55./5"-“1 5624 20 0.0
Sci—t 4297 06 ) | -
; 2839 ] [
2~ kns 2876 04 7| .
ss 2545 38 00 ¥
64757 1295 000

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.17. Columna C34.

Fuente: elaboracién propia.



d) Escalera

La estructura consta con una escalera convencional, la cual serd analizada para el

dimensionamiento.

Figura 3.18. Escalera.

Fuente: CYPECAD 2018
e) Rampa
La rampa a disefiar es de dos tramos, tal como se muestra en la siguiente figura.

Figura 3.19. Rampa

Fuente: CYPECAD 2018
f) Zapata
Para la zapata elegida, sus esfuerzos de calculo en E.L.U. (Estados Limites Ultimos) datos

que se obtuvieron de listado son:
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Tabla 3.2. Esfuerzos de disefio de Zapata

Esfuerzos
Columna Nd (KN) Mdx (KN-m) | Mdy (KN-m)
C34 209.28 1.08 0.05

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.20. Zapata C-34

Fuente: CYPECAD 2018
3.7.1. Disefo de Losa Alivianada de viguetas pretensadas.
El disefio y verificacion se realizara a la losa del primer piso que esta entre las columnas

C-33, C-34, C-47, C-48.

Figura 3.21. Losa solicitada.

LOSA MAS SOLICITADA

Fuente: CYPECAD 2018

La losa alivianada o forjado unidireccional, Ilamado asi por que reparte las cargas que recibe

en una sola direccion, estd compuesta por:
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e Viguetas Pretensadas
e Complemento aligerante de Plastoformo

e Carpeta de compresion de Hormigon armado

Hormigon. - La practica actual pide una resistencia de 350 a 500 Kg/cm? para el concreto
presforzado, mientras el valor correspondiente para el concreto reforzado es de 200 a 250

Kg/cm? aproximadamente.
Adoptandose las siguientes resistencias caracteristicas:
fep = 350 Kg/cm?  Hormigon pretensado, f., = 250 Kg/cm?  Hormigon armado

Acero. - El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir presfuerzo y suministrar la

fuerza de tensidn en el concreto presforzado.
La tension de rotura del acero pretensado (CONCRETEC) es:
fomax k = 18,000 Kg/cm?

Luz de célculo. - La luz de calculo de cada tramo de forjado se medira entre ejes de los
elementos de apoyo.

Las viguetas se dispondran enfrentadas entre si y apoyadas en un minimo de 10 cm.
L = 3.70 m luz de célculo para las viguetas pretensadas.

a) Dimensiones del plastoform.- 20x46x100 (Segun la guia de productos:
CONCRETEC).

Figura 3.22. Caracteristicas geométricas del platoform

Fuente: Elaboracion propia
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b) Dimensiones de la vigueta pretensada. — (Guia de productos CONCRETEC).
Armadura: Variable en funcién de: cargas actuantes, espesor de la losa, longitud de
viguetas y complementos, Altura:12 cm, Ancho:12cm.

c) Calculo del ancho efectivo (b,).

Ancho del nervio de la vigueta pretensada. b, = 4 cm

Luz entre puntos de momentos nulos. [, = 3.70 m

Separacion entre viguetas. b= 50cm

1 1
be=by+z:loSb=4+--370=78cm

Como en ningun caso el ancho efectivo sera mayor que la separacion real entre viguetas,

entonces se tiene que:

b, =50cm
d) Calculo de la relacién modular o coeficiente de equivalencia. -
Ec
fe= a ) fcp fe=n- fcp

fe; Ec: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigdn armado respectivamente.

feps Ecp: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigdn pretensado respectivamente.
n: Relacion modular de los concretos, donde el concreto colocado in situ de menor
calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto

precolado de mas alta calidad.

Ec 19,000 /fu  [250

= = = 0.85
Ecp  19,000-./f,, +350

n=

Figura 3.23. Caracteristicas geométricas de la carpeta de hormigén in situ.

— 50 —_—

Fuente: Elaboracién propia
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Area de la seccion compuesta Ac = 366.5 cm?
Momento de inercia respecto al eje x Ixc =4,642 cm*

e) Base con una resistencia de 350 kg/ cm?
btr =n-b =42.26 cm
f) Para la carpeta de hormigon colado in situ:
Leczso = 4,642 cm? n = 0.85
Izso = g0 1 = 3,923.21cm*

3 fl .12
hago = % =10.37 cm

g) Acciones de carga consideradas sobre la losa alivianada. - El anélisis de las cargas

se encuentra en el anexo 3.

PCarga de sobrepiso y acabados = 0.74 m2

PCarga de muros = 5-89 m2

PPpeso propio de la losa =2.75 mz

KN
SCsobrecarga viva = 2.94 W

Luz de calculo de las viguetas pretensadas: L =3.70 m
Separacion entre viguetas: b = 0.50 m

Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:
Cargamuerta:. CM = 4.69 KN/m

Sobrecarga viva: SC = 1.47 KN/m

La carga caracteristica total sobre la vigueta es:

qr = 6.16 KN/m carga de servicio

qrx = 9.86 KN/m cargas ponderadas

h) Limitacion de la fuerza de pretensado inicial:

De acuerdo a la normativa, la fuerza de pretensado inicial PO, ha de proporcionar en las
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armaduras activas una tension no superior al menor de los limites siguientes:
074‘ " fpmaxk 090 ' fpk

fomaxk = 18000.00 Kg/cm? Tension de rotura Gltima del acero pretensado, obtenida de la guia
Técnica de CONCRETEC.

fok = 5000 Kg/cm? Limite elastico caracteristico del acero.

0.74 " f, maxk = 0.74 - 18000 = 133.2 MPa
0.90 - f, = 0.90 - 5000 = 45MPa

Por lo tanto, se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de preesfuerzo,

cuando se aplique la fuerza del gato, de:
fos = 133.2 MPa
i) Resistencia a compresion del hormigon a los 7 dias. -
El hormigdn tendra una resistencia del 70 % de la prevista a los 28 dias.

f. = 0.70 - 350 = 2.45 MPa

j) Inecuaciones bésicas para el calculo de esfuerzos elasticos a flexion en vigas no

agrietadas.
t=0
My.Cio  (Py.e9).Cio Py
£ =Mo-520_(Po-eo)-Czo_& £
t=o0
Mr.Cio (n.Py.€x)-Civ NP
floo - - Ioo + Ioo - Aoo —_— CS
_ Mp.Cyo (n.Py.ew).Cree M. P,
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k) Esfuerzos admisibles del Hormigon:
fii = 08" /fc'i = 0.8-V245 = 122.84 N/cm?

foi=—0.6"f,;=—06"245 = —1442.07.N /cm?

fos = —0.45 - f. = —0.45 - 350 = —1545.08 N /cm?
fis = 1.6 \/Z = 1.6 - V350 = 293.64 N /cm?

[) Consideraciones de las inecuaciones de condicion:

Figura 3.24. Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (Fp) con respecto al cg.

_Scm_ &em 3’.m_
el
w
™
) £
: > i &
2 - =
~ ~
E i
& ] b
e e
AN— UT_
= 0 §
E o 1
S £ =
-
2 el §
o g w
-~

Fuente: Elaboracion propia

_ZA;-d 0126415+ 0,126 (1.5 + 2.5) + 0.126 - (1.5 + 2.5 - 3.5)
Yoo = Tpa T 0.126 -6

Yep = 2.875cm

El momento Mo provocado por el peso propio de la vigueta:
Yheae = 25 KN/m®

Avigueta =79.50 sz
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q = YHeA>" Avigueta =0.002 KN/cm
| =370cm

_q.1*_ (0.002)-370?
8 8

Mo = 35.01 KN.cm

m) Verificacion de las inecuaciones de condicion cuando solo actdan las tensiones

producidas por el peso propio y la fuerza de pretensado:

Célculo de las caracteristicas geométricas:

Figura 3.25. Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada.

_ %em Eem Sem
51
Y
o] .
| ‘ E_ l-_."fg: E
S| y
g 2 T .‘g
v E 1
4cm
12cm
Fuente: Elaboracion propia
Propiedades geométricas de la vigueta pretensadaent =0
A =79.5cm? Area de la seccion transversal de la vigueta
Cxo =4.896cm Brazo mecéanico inferior
Cipo =7.104 cm Brazo mecéanico superior
Ixc=1132.296 cm* Momento de Inercia con respecto al eje x
fc© =35 MPa Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias

eo =4.896 —2.88 = 2.021 cm.
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n) Cumpliendo las verificaciones de los esfuerzos en la seccion

t=0
My.Cio  (Py.e9).Cio P kg kg
fio 3 + 10 7 1949 —3 < fu = 12522—
My.Cyo (Py.€9).Cyp Py kg kg
= - ——=-12827 — = f,; = —147 —
fa0 I, Iy Ao cm? fei cm?
t=o
My .Cio (M.Py€y).Cie n.P kg kg
= — —_— = —_— . — > - — —_—
fico I + I A 28.76 ? 2 fes 157,50 ?
M;.Cree (M.Py.€y).Coee MNPy kg kg
= — — = . —< = . _
fr00 I I ™ 17.98 i fits = 29.93 ?

0) Célculo de momento que resiste la vigueta en la situacion de servicio:

Toda la seccidn con una resistencia de 350 Kg/cm?

Figura 3.26. Caracteristicas geométricas de la seccion homogeneizada.

s 7,23

12,27

15,14

/2,88

Fuente: Elaboracion propia

A =482 cm? Area de la seccion compuesta

B=0.80 Coeficiente de eficiencia del pretensado

Coo0 =7.23cm Brazo mecénico inferior

Cio0 = 15.14cm Brazo mecanico superior

loo = 147,880.55 cm* Momento de Inercia con respecto al eje x

eoo =1514 - 2.88 = 12.26 cm Excentricidad desde el eje neutro de la seccién

homogeneizada al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.
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p) Calculo de la fuerza de pretensado inicial

Py =4- fps-Aps(¢p4) = 66.57 KN

, kN
fei =—045"f; = —0.45-350 = —1.55—

, kN
fi = 1.6-\/f: =1.6-V350 = 0294—;

t=o
My .Cio (M.Py€y).Cie NPy
- _ — >
My = 3,597.03 KN - cm
M;.Cho (M.Pyey).Cre nN.P,
= — — <

My = 1,050.87 KN * cm

q) Célculo del momento que debera resistir la losa alivianada. —

Las viguetas seran calculadas como elementos simplemente apoyados:

N
q =6.16 - Carga de servicio
L=370m Luz de calculo para las viguetas pretensadas
q-L?

M = —5— = LO10.12KN *cm
R, =Ry = 6.16-3.8 = 23.408 KN/2 = 11.7 KN
Como:

M(g” =1,010.12 KN *cm < My = 985.60 KN -cm  Cumple

r) Célculo de la armadura de distribucién

4250 ho 200
"7 faa o fsa
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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)
Apin = 0.575 > 0.46

Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:
Ag = 0.575 cm?/m

Se considera un didmetro minimo de las barras de: ® = 6 mm., As = 0.283 cm? y una

separacion entre barras de 30 cm como maximo.

El nimero de barras necesarias cada metro es:

A;  0.575
= ——=2.03 =3 barras/m

N°Fe =
© T Aps  0.283

Aspe = 3+0.283 cm? = 0.849 cm?/m
Donde: 0.849 > 0.56 Cumple!!
Se utilizara como armadura de distribucion:
3 ® 6 mm ¢/30 cm cada metro

La armadura de reparto es para resistir las tensiones debidas a la retraccion del hormigény a
las variaciones térmicas, evitando fisuraciones en su plano. Por lo que estas armaduras se

dispondran como una parrilla, formando recuadros de 30x30 cm.
s) Verificacion de la deflexidn.

g =9.85 kN/m Ecp = 2,701.05 kN/cm? L=370cm
I =14780.55 cm*

5.q.L*

Ay, =—0"" .49
PP =384 E,, I cam
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t) Deflexion debida a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple, es:

Esta es considerada favorable por presentar una deflexion concava hacia arriba, por la accion

de la fuerza pretensora.

Pe=5,370.62 Kg Fuerza de pretensado efectivo
e=12.27cm Excentricidad

Ec = 2,701.05 kN/cm?

| =370 cm Luz de la vigueta
Ixc = 14780.55 cm* Inercia de la vigueta en el eje x
A = P .e.l* 0.28
PSTRE, L, oo

u) Superposicion de las deflexiones y verificacion de la deflexion permisible:

Aps +App = —0.28cm + 0.49 cm = 0.21 cm

L _370_ .

500 500 ™
L

ApS+AppS%

0.21< 0.74 Cumple!!!
3.7.2. Disefo de Viga

Las vigas fueron disefiadas a flexién; por lo que, las dimensiones de las vigas rectangulares
son: 20x30 cm, 25x50 cm.

A continuacion, se realiza la verificacion de la viga mas solicitada. (Seccion Critica). Los
datos fueron obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos de la peor

Combinacidn que produce las mayores tensiones y/o deformaciones (envolvente de disefio).
a) Verificacidn de estados limites ultimos

Se realizo el andlisis y comprobacion de la viga ubicada entre las columnas 34 y 48 de la

planta baja al ser una de las mas solicitadas y de mayor longitud.
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Figura 3.27. Momento méaximo

- 30.437__
3L -34-Cx c48
: = V-123:25x50 N
NEEE”
\x//
| 122,64

Fuente: Elaboracion propia

b) Verificacion de la armadura longitudinal positiva para la viga 123 entre

C-34y C-48.
Datos:
Momento Méaximo Positivo Mayorado Md=122.64 KN-m
Canto de la Viga h=50cm
Base de la Viga bw =25 cm

c) Caculo de recubrimiento mecanico.
EHE-08 recubrimiento minimo de 25 mm.

Recubrimiento superior e inferior de la armadura Fnom = 2.5 CM

Figura 3.28. Recubrimiento

™ meconico

I~ nom

Fuente: Elaboracion propia

1) 1.6 cm
Tmecanico = Tom + Destrivo + b;ml =25cm+08cm+ > = 4.1cm

Canto Util de la Seccion d=50cm - (4.1cm) =45.9 cm
Resistencia del Hormigén foek = 25 MPa
Resistencia del Acero fyx = 500 MPa
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Resistencia de calculo del Hormigén fea = 16.67 MPa
Resistencia de célculo del acero fya = 434.783 MPa
Cuantia minima Wmin = 0.0028
ve=15; vs=1.15;y+=1,6

d) Determinacion del momento reducido de calculo: pd

Mgy

S — Y
M= —q2 1, 0

Entonces: ulim = 0,319 valor obtenido en funcién al tipo de acero fy, = 500 MPa
ud< plim no se necesita armadura a compresion ~ 0.14 < 0.319
e) Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de calculo a flexion simple o

compuesta se obtiene “ws”.
Con: ud = 0.168 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0.1546

f) Determinacion de la armadura: As

166,67
4347,83

= 6.8 cm?

Aq =w5.bw.d.%=o.1546 . 25 -45.9 -

yd
g) Determinacion de la Armadura minima: Asmin

El cddigo CBH-87 recomienda la armadura minima para evitar la aparicion de fisuras por
retraccion o efectos térmicos.
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy, =500 MPa

omin= 0.0028

Ag min = Omin by .d = 0.0028 - 25cm - 45.9 cm = 3.213 cm?
Como: As > As min

Entonces el area de célculo sera:

As = 6.8 cm?

Se determina, los siguientes diametros:
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2016 + 2016
Con un area total de calculo de:

As real = 8.04 cm?

Se utilizara: 2016 mm-+2d16 mm CYPECAD =2®16 mm+2®16 mm
h) Verificacion de la armadura negativa para la viga en el lado izquierdo apoyado
sobre C-34
Datos:
Momento Mé&ximo Negativo Mayorado Mg=130.49 KN'm
Canto de la Viga h=50cm
Base de la Viga bw =25 cm

i) Determinaciéon del momento reducido de calculo: pd

by, .d? . f.q
Entonces: ulim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero f, =500 MPa

e =0.149

Como: ud< plim no se necesita armadura a compresion
0.149 <0.319
j) Célculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de calculo a flexion simple o
compuesta se obtiene “ws”.
Con: ud = 0.149 se obtiene una cuantia mecanica de s = 0.1669

k) Determinacion de la armadura: As

A, =w, bw - d - L2 =734cm?
fyd

[) Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy, = 500 MPa
omin= 0.0028
Ag min = Wmin - by .d = 0.0028 - 25¢cm - 45.9 cm = 2.57cm?
Como: As > As min

Entonces el area de célculo sera:
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As = 7.34 cm?
Se determina, los siguientes diametros:
2916 + 2016
Agreqr = 4.021 cm? + 4.021 cm? = 8.04 cm?
Se utilizara: 2 @16 +2 @ 16
m) Disposicion de armaduras
espacio libre = b — 2r — 2® ,541ibo
espacio libre = 25— (2-2.5) —(2-0.8) =184 cm

espacio libre — N°yarras * Poarras

espacio entre barras = 5
N espacios entre barras

184 — 4-1.6
espacio entre barras = — 3 = 4 cm

Eleccion =2 ®16 +2 ® 16mm CYPECAD =2 ©16 +2 @ 16mm

n) Verificacion de la armadura negativa para la viga en el lado derecho apoyado

sobre C-48.
Datos:
Momento Méaximo Negativo Mayorado Mg = 34.04 KN-m
Canto de la Viga h=50cm
Base de la Viga bw =25 cm

0) Determinacion del momento reducido de calculo: pd

M= § a2 £y

Entonces: plim = 0,319 valor obtenido en funcion al tipo de acero fy = 500 MPa

= 0.039

Como: ud< plim no se necesita armadura a compresion
0.039<0.319
p) Célculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecénica: De la tabla universal de calculo a flexion simple o
compuesta se obtiene “ws”.

Con: ud = 0.039 se obtiene una cuantia mecanica de s = 0.0415
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q) Determinacion de la armadura: As

A, =w, . bw. d. Jed _ 1 895 ema2

yd
r) Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero f, = 5000 Kg/cm?
omin= 0,0028
Agmin = Wmin -byw .d = 0.0028 - 25cm - 45.9 cm = 3.213 cm?
Como: As min > As
Entonces el area de célculo sera:
As = 3.213 cm?
Se determina, los siguientes diametros:
2916
Ao = 4.02 cm?

Se utilizara: 2 @16 mm CYPECAD =2®16 mm

s) Verificacion de longitud de empalme y gancho.
- Longitud de empalme por traslapo.

Para barras superiores

500
Ly =1.4-15-(1.6)%? > =V 1.6 > 15cm

lp;r = 53.76 cm = 57.14 = 15¢cm
lbII == 5714 cm

La longitud sera de lj ¢y = @ * lp;; = 1.1+ 57.14 = 62.85 cm podemos redondear a 65
cm.

Para barras inferiores
500
lbI =15- (1.6)2 = ﬁ 1.6 = 15cm

lpy =384 cm > 25> 15cm
lbII == 384’ cm

La longitud sera de Iy, ¢pmp = @ * lp;; = 1.1+ 38.4 = 42.24 cm podemos redondear a 45 cm.
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Gancho en vigas.

La longitud de adherencia en los bordes de union viga columna en este caso se coloca por

construccidn ya gue se encuentra en una zona de adherencia buena:

12- @ =12- 1.6 =19.2 cm podemos redondear a 20 cm.

t)

Datos:

Verificacion de longitud armadura negativa de refuerzo en la columna C34

@ = diametro de barra. (1.6 cm)

lb;; = longitud de anclaje.

fyk = Resistencia del acero en MPa.

Barras en posicion Il

500
lpy = 14-15- (1.6)* = =" 1.6 > 15cm

lp;p = 53.76 cm = 57.14 = 15cm
lbu = 5714‘ cm

Longitud de refuerzo: LR = lb +d = 57.14 + 45.9 = 103.04 cm = 105 cm

Figura 3.29. Longitud armadura negativa

L 2.10m

Y 1.05m ‘ +
f—A
201

b=5714em d d=45.9cm Ib
Vv I ¥ ¥

ENxm ;
=120 — ™~
= <
8¢ — o
= 15
-60 = '—I'
a0 N
= . \ \C48
30 =
s = o
s0 £ a
— y—
120 —
Fuente: Elaboracién propia
u) Verificacion de la armadura transversal para la seccién apoyada sobre la

84



C-34 lado izquierdo de la viga.

Figura 3.30. Cortante en la viga

174.81
(:34 | a4 Qros.07 . | C48
— — V-123725 — |
-116.11 &1 3.79

Fuente: Elaboracion propia
El cortante de disefio es Vd = 155.87 KN (cortante ubicado a una distancia “d”)
Nota: Se disefia con el cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara del apoyo, debido,
a que a partir de esa distancia aparece la fisura por el corte.
Datos:
V¢ =155.87 KN
Esfuerzo cortante del hormigon:

fr = 0.131 3/fcd2 = 1.12 MPa

Cortante que resiste el hormigon:

Vou = fop*b-d = 128.52 KN
Condicion: vd <V,

155.87 KN < 128.52 KN No cumple
Por tanto, necesita armadura transversal.
El valor de agotamiento por compresion del alma es:
Vy1 =03 f.q-b-d=573.87 KN
Vey =Vy =V, = 27.35KN

Condicion: V,, <V; < V,;y — cumple!l!

Calculando el 4rea necesaria:
2

Agy = ou  _ 0.275 o0
90_0.9-d-fyd_ ' mm
Aoy = A2 S = 365.78 mm
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la separacion méxima entre estribos deberd cumplir las siguientes condiciones:
s<30cm $<0.85-d=39.01 cm s < 3-bw =60 cm
por motivos constructivos se determina colocar estribos ¢ 8 mm cada 25 cm.

v) Comentarios de los resultados

La verificacion del disefio de la viga a flexion en estados limites ultimos refleja una gran
similitud en cuanto al calculo realizado y la armadura que el programa CYPECAD
proporciona, tanto en las armaduras longitudinales positivos y negativos, y armadura
transversal donde las dispone de una manera Optima en la parte central y extremos de la viga.

Tabla 3.3. Resultados de armado de la viga.

Manual CYPECAD Diferencia
Armadura o
As (cm2) | ® Adoptado | As (cm2) | @ Adoptado (%0)
Longitudinal (positiva) 6.8 4 ® 16mm 6.86 4 O 16mm 0.75
Negativa (lado 7.34 4 @ 16mm 7.01 4 ® 16mm 0.88
izquierdo)
Negativa (lado derecho) 3.21 2 16mm 3.50 2 ® 16mm 5.28

Figura 3.31. Disposicion de Armado de la viga 123.

25
=
o 554 =
2P60!3T16 L~=210
e 15—
2P530216 1=1070
e
V-113
7T 15550 M
ARENERERNENEENNNNEEREN
i 1
2P540116 1=1080 o
ZP570316 L=300
Bx oX OX
1eP63218 | 1eP63258 1ePG3 28
/25 of25 9x1eP6338c/30 cf25
100 1313 100 297 100 235

Fuente: Elaboracion propia
3.7.2.1.  Verificacion de estados limites de servicio

a) Verificacion del estado Limite de Fisuracion
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Datos

h=50cm bw=25cm

Dostrivo = 8 mm  Diametro del estribo

d=45.9cm L =495cm
Es = 206,010 MPa  M0ddulo de deformacion del acero

KN .
qpp = 8.03—; carga de peso propio.
qcune = 14.89 ':n—N; carga de sobrepiso acabados y muro de ladrillo sobre la losa.

KN .
ey = 2.94 —» carga viva o sobrecarga.

KN
dr = Qpp T dcunE = 22-92?

My

_ (QT + CIC‘U) ok

r=4.1cm

= 70.19KN -m

MK = Momento para el que se realiza la comprobacion del estado limite de fisuracion que

no es mas que el valor de célculo en la seccién que nos interesa verificar.

Ya se sabe que en estructuras de hormigon armado suele ser inevitable la aparicion de fisuras

gue no se suponen inconvenientes para su normal utilizacidn, siempre que se limite su

abertura maxima a valores compatibles con las exigencias de durabilidad, funcionalidad,

estanqueidad y apariencia, la clave de la verificacion es entonces mantener la abertura de

fisura (de trabajo) por debajo de los valores maximos dados en funcién del tipo de ambiente

(agresividad del ambiente). La norma CBH-87 recomienda:

Tabla 3.4. Maxima abertura caracteristica aceptable de fisura

Condiciones del ambiente

Sensibilidad de la armadura a la corrosion

Muy Sensible

Poco Sensible

No severas

<w2

<w3

Moderadamente severas

<wl

<w2

Severas

<wl

<w2 6 <wl

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

Los valores recomendados para w,y,,, son:

wy = 0.1mm

w, = 0.2 mm

w; = 0.4 mm

Por las condiciones del edificio se tomara un valor de: w,,,, = 0.4 mm

Consiste en satisfacer la siguiente inecuacion:
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Wi < Winax
Donde:
wy, = Abertura caracteristica de la fisura.

Whare = Abertura maxima de la fisura.

Consiste en encontrar el valor de la abertura caracteristica y verificar que sea menor que el

valor de la abertura méxima.
Wi =B S Em
Donde:
B = Coeficiente que relaciona la abertura media de la fisura con el valor caracteristico y
vale 1.7 se esta del lado de la seguridad.

S, = Separacion media entre fisuras, expresado en mm.

D - Ac,eficaz

Sn=2¢c+02-5+04-K; - A
Donde:
¢ = 25 mm Recubrimiento de la armadura
s = 27.3 mm. Distancia entre barras longitudinales
K1 = Coeficiente K1=0.125 (flexién)
Aceficaz = Area de hormigon que envuelve a las armaduras, donde se puede producir la
fisura maxima.
Ag =Seccion total de las armaduras situadas en el area A. ¢ ficq

Aceficaz =b"h

h=750+r
h'=75-16 + 25 = 145mm
Aceficaz = 36,250 mm?

S, = 92.384 mm
&sm = Alargamiento medio de las armaduras teniendo en cuenta la colaboracion del
hormigon entre fisuras.

o Osr\2 o
essz—S-l1—K1-(f)l>o.4-E—s
S

N

Donde:
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as = Tension de servicio de la armadura pasiva en la hipotesis de seccion fisurada.
g = Tension de laarmadura en el instante inmediatamente posterior a aquel en que se fisura
el hormigon, es decir, cuando la traccion de la fibra mas extendida del hormigon alcanza el
valor maximo de la resistencia a flexotraccion (fct)
E; = Mddulo de elasticidad del acero.
En estructuras de hormigon no pretensado o; y ag,. pueden calcularse, de forma
simplificada:
__ M o = Mjis

0.8-d-A ST

O

Donde puede hallarse:

Mg;s= Momento en que la fibra mas traccionada de hormigon alcanza el valor
Mpis = foe " Wy

Donde:

W, = Mdbdulo de la seccion bruta antes de la fisuracion.

b - h? o
Mg =—— 03" _|fu” = 622.89 KN — cm

6
KN KN
O = 387@ Ogr = 0.34 m
0. 0o\ 2 0.
esm=E—S-l1—K1-<%> l >0.4-E—5
S S S

-3 O-S —4
gm = 1.876-107° > 0.4-2-=751-10
S

El valor de la abertura caracteristica. (W) es:
wy = 1.7-92.384-1.876 - 1073 = 0.295 mm
w, =0.295mm < w3, = 0.40 mm CUMPLE!

3.7.2.2.  Verificacion del estado limite de deformacion

La flecha producida por la carga actuante se denomina flecha instantanea y la producida por

los demas efectos a lo largo del tiempo se denomina flechas diferidas.
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En edificios normales, por lo general se adopta valores de flechas totales méaximas relativas,
es decir, en funcion de la longitud de la barra (viga). Asi un valor muy utilizado, a falta de
condiciones particulares mas restrictivas es L/250 para plazo infinito y por otro lado se suele
utilizar L/400 para flecha activa maxima.

w) Calculo de la flecha instantanea
El calculo de la flecha instantanea depende de varios factores ellos: la vinculacion de la barra,
el tipo de carga, el tipo de material, los esfuerzos, etc. Para empezar, hay que decir que
generalmente se considera la flecha de flexion y se desprecia el efecto que produce el
cortante.
Por ejemplo, para una viga biarticulada, cargada uniformemente, la flecha en su luz media
sera:

_5-q-L
finst = 3ga ]

Se ve que la flecha depende de una constante (que depende de la vinculacion de los
extremos), la carga (caracteristica), la luz, el material y el momento de inercia. De todos ellos

hay dos que merecen especial atencion, ellos son El

Por lo general se adopta el valor del médulo de deformacion secante, por ser menor que el

tangente para asi obtener una flecha conservadora, el médulo de deformacion secante es:

= +8=25+8=33
fcm ka,ZS mmz

kg
mm?

E. =8500"3/fom = 2,779.21

fem = Resistencia media del hormigén a los 28 dias de edad
El otro coeficiente es el momento de inercia. Que para el caso del hormigdn armado existe
una seccion compuesta (hormigdn y acero) por lo que la seccion debera ser homogeneizada

antes de ser aplicado.

I, = Inercia equivalente
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M, = Momento flector maximo aplicado a la seccion en el instante en el que se evalla la

flecha.

M, = Momento nominal de fisuracion de la seccion, que se calcula mediante la expresion:
Mg = ferpe - Wy

fet,;e = Resistencia a flexotraccion del hormigon.

3,
fct,ft =03- fck2

De lo anterior se tiene:

2 b h?
W, = = 5,333,333.33 mm? Iy = —5— = 1,066,666,666.67 mm*
M, = 70.19KN - m Ms = forfe Wo
kg
ferpe =012 —=5 My = 634,960.42 kg - mm

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

posicion de la linea neutra (x) que para una seccién rectangular es:

| P2 T |

P2 2 (1 P1- d)

x=n-p1-d-<1+—)-—1+ 1+ 3

P1 n-pg- (1 + %)

donde:
n=ts_ 21999 _ ;o
E. 2,779.21
Ay A,
p1 = b d = 0.008703 pPo = b d = 0.003133
x =25.33 mm

A partir de aqui, la inercia de la seccién fisurada se halla como:
X X
I; =n-A1-(d—x)-(d—§)+n-A2-(x—r)-(§—r)
Ir = 561,835,633.85 mm*
Finalmente, la inercia equivalente sera:

% = 0.0887 I, = 562,188,456.31

a
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La flecha instantanea sera:
finst = 6.92mm

Célculo de la flecha diferida:
3

T 1+50-p,

La flecha total sera:
ftotal = finst + fdif =692+ 1196 = 18.88

Se adopta un valor maximo para la flecha de:
L 4,950

ftotal < fadm
18.88 mm < 19.80 mm CUMPLE

3.7.3. Disefio de Columna

=1.7291 §=2 fair = finse - A = 11.96

A continuacién, se muestra la verificacion del disefio de la columna C - 34 planta baja,

teniéndose los siguientes datos generales:

Datos C- 34:

Resistencia caracteristica de H°A° fek = 25 MPa
Resistencia caracteristica de acero fyk = 500 MPa
Recubrimiento geométrico r=25cm
Dimensiones b=25cm.; h=25cm.
Longitud L=3,60m
Referencia C-34

Axil de célculo Ng = 461.58 KN
Momento de célculo en direccion x Max = 1.43KN-m
Momento de célculo en direccion y May = -0.08 kg:m
Cortante de calculo en direccion x Qx =4.31 KN
Cortante de célculo en direccion y Qy =0.10 KN

1) Resistencias Minoradas de los materiales:

ka 25MPa
=—= = 16.667 MP
de VC 15 a
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500
fye _ 500 _ 434.783 MPa

fra=7"=118

2) Coeficiente de pandeo:

VISTA FRONTAL

EJEX EIEY

c2 ==

B Z(EI +1) de todos lascolumnas

Va= > (El +1) de todos las vigas - .

Z(EI +1) de todos las columnas v e v v
Yg = " c3 c3
D (El+1) de todos las vigas

Figura 3.32. Columna méxima solicitacion

Fuente:Cypecad
Tabla 3.5. Datos de geometria de los elementos que concurren a la columna en estudio.
Elemento Longitud (cm) | b (cm) h (cm) IX (cm4) ly (cm4)

Columna 1 (C1) 330 25 25 32,552.083 | 32,552.083

Columna 2 (C2) 335 25 25 32,552.083 [ 32,552.083

Columna 3 (C3) 200 25 25 32,552.083 [ 32,552.083
Vigal (V1) 480 25 50 260,416.67 | 65,104.17
Viga 2 (V2) 495 25 50 260,416.67 | 65,104.17
Viga 3 (V3) 375 20 30 45,000 20,000
Viga 4 (V4) 375 20 30 45,000 20,000
Viga 5(V5) 480 20 30 45,000 20,000
Viga 6 (V6) 495 20 30 45,000 20,000
Viga 7 (V7) 375 20 30 45,000 20,000
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Viga 8 (V8) | 375 20 30 45,000 20,000
Fuente: Elaboracion propia.

Por lo tanto, el coeficiente es:

Eje X EjeY
L1 | Ixca Lyei | by
L L L L
Yax =772 =019 ay =77 == 0.52
Leva |y Lxva yv3 , lyva
LVl LVZ Lv3 Lv4_
Lcr | Ixcs Lyei | Iyes
L L L L
Vpx :%: 151 BY :%: 1.18
Levs | lxve fyvy | lyvs
Lys ~ Lye Ly; * Lyg

3) Traslacionalidad o Instraslacionalidad de la estructura:

Segun el libro Proyecto y Calculo de Estructuras Tomo Il de J. Calavera en su capitulo 45.2.1.

indica que en el caso de una estructura de edificacién de menos de 15 plantas en las que el
— . - . s 1
corrimiento horizontal maximo en el dintel de la Gltima planta, no supere s de la altura

total, se considera un portico intraslacional. Entonces:
Desplazamiento maximo en “X” del pilar = 2.24 mm

Desplazamiento maximo en “y” del pilar = 0.96 mm

Altura Total = 6.95 m. = 6,950 mm.

750 * 6,950 mm > 2.24 mm

9.26 mm > 2.24 mm
Se considera portico Intraslacional

Con estos valores se ingresan al monograma confeccionado por Jackson y Moreland, Figura
N° 2.13, correspondiente a estructuras intraslacionales, obteniéndose de este modo el

coeficiente de esbeltez a 0:

0.64+ 14" (Pa+Pp) +3 Y Yy

a= Porticos intraslacionales
128+ 2 - (Ya+Yp) +3-YPs-Pp
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ax = 0.70 ay =0.75
Calculo de la longitud de pandeo:
lox =0a,-L=0.70 -310 =217 cm
loy =a,-L=0.75-310=2325cm
4) Valores limites de la esbeltez mecénica:
A < 35 pieza considerada corta
35 <A <100 puede calcularse excentricidad adicional

5) Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna:

o lox 217
ﬁ [32,552.08
A N7 625

232.5

Ay = l"_y -
\ﬁ [32,552.08
A N7 625

6) Esbeltez geométrica de la columna

= 30.07 < 35 pieza corta

= 32.22 < 35 pieza corta

Iy a-l
217 ]

Agx = T = 8.68 < 10 pieza corta
232.5 )

Agy = 5 = 9.3 < 10 pieza corta

Como Ax =34.35y Ay = 32.96 (35 < ). Se trata de una columna corta, por lo que no se
necesita realizar una verificacion de pandeo.
Excentricidad de primer orden:

M 143 Mg 8
=—%_-___—-031cm == __— _=0.017cm
Ng 461.58 Ng 461.58

eox

Excentricidad accidental:

_hob

eq = 50 = 2cm.

—h—25—125 <2
€a = 55 =5g = 1.25cm cm.

e, =2cm.
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Excentricidad total:

e(xy)ymax = €o T €q
ex=031+2=231cm ; ey =0.017+2 =2.017cm

La capacidad mecénica del hormigon Uc es:
U= fea*xAc = Uc= feaxbxh
U,= 16.67-25"25
U.=1,042 KN
Los esfuerzos reducidos seran:

N, 461.58
V —_— —

= 0.44
U. 1,042

_ Ny-e, 46158 -2.31

= = = 0.041
U.-h  1,042-25 0.0

j22%

_ Ny-e, 46158 -2.017

_ - = 0.036
b= b 1,042 - 25

Con estos valores se ingresa al dbaco en roseta (ANEXO 1) para flexion esviada de secciones
rectangulares en el sector correspondiente al valor de v de que se trate; con los valores p1y
M2, se obtiene la cuantia mecanica total . Como px > py Se entra en el abaco con p1 = 0.041
y H2=0.036

Se calcula la armadura minima con la cuantia minima que se obtiene de la Norma CBH-87
(Tabla 3)
Winin = 0.0050 = Agmin = Wiin - b. h = 3.125 cm?
Opciones:
4 ® 12 mm = 4.52cm?
Se utilizara: 4 ® 12 mm que es el 0.724 % del area de la columna.
Eleccion =4 ®12mm CYPECAD =4 ®12mm

7) Armadura transversal

Trabajando con la mayor cortante se tiene:

96



Qx =Vdx=4.31 KN

Esfuerzo cizallante del hormigén:

foa = 0.156 - \/foq = 0.64 MPa

Cortante que resiste el hormigon:

Vou = foa " by - d = 34.87 KN
V., = 34.87 KN > Vdx = 4.31 KN
Entonces se calcula armadura minima
La separacion que tendra la armadura transversal sera:

{ b 6 h (menor dimension de la pieza) = 25 cm
s <
12 * @ge1a armadura longitudinal = 12-1.2 = 14.4 cm.

Separacion adoptada de estribos s = 15 cm.

El didmetro del estribo sera:

1
S>=-0 o di =—-12 =3 mm.
®Estribo > { 4 de la armadura longitudinal mas gruesa 4

= Ogstribo = 6 mm

Diametro de estribo adoptada = 6 mm.

Por lo tanto, la armadura del estribo sera:

Se utilizara: ® 6mm c¢/15 cm en el primer y ultimo tercio en el centro ® 6mm ¢/25

8) Comentarios y evaluaciones de los resultados

Para la verificacion de la columna, los datos fueron obtenidos del programa CYPECAD. De
acuerdo a los resultados, se nota que el armado que realiza el software y el que se adopta de

forma manual son iguales, como se muestra en la siguiente tabla.

Tabla 3.6. Resumen General de los resultados C-34
Manual CYPECAD Diferencia
Armadura 0
As (cm2/m) | @ Adoptado | As (cm2/m)| @ Adoptado (%)
Longitudinal 4.52 4O 12mm 4.52 4 O 12mm 0
Transversal 1.98 ® 6mm c¢/15 cm 1.98 ® 6mm c/15cm 0
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Figura 3.33. Armadura de columna.

25
Fo—=

Sl

|

21

4PI#1z =395 25P4@8 L=96

Fuente: CYPECAD 2018

3.7.4. Disefio de Obras Complementarias

3.7.4.1. Escalera

Los datos generales de la escalera son los siguientes:

Y. = 1,50

fexk = 25MPa
fea =16.67 MPa
Ly =275m
L,=1.00m
Z=3.60m
a=160m
B =3.65m
t=0.15m
r=0.03m
h=0.275m
ch =0.18m
N =20

ys = 1,15

fyx = 500MPa
fya =434.87TMPa

Longitud horizontal de la rampla.
Longitud del descanso.
Desnivel a salvar.

Ancho de la rampa.

Ancho total del descanso.
Espesor de la losa.
Recubrimiento de la armadura.
Huella.

Contra huella.

Numero de peldafios.
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Figura 3.34. Vista en planta de la Escalera

Huella: 0.275 m
Contrahuella: 0.180 m

MN® de escalones: 20
Desnivel ous salva: 3.60 m

Fuente: CYPECAD 2018

Dado que, las caracteristicas geométricas de la escalera de subida como la de bajada son
simétricas, solo bastara con verificar una de ellas y la otra tomara la misma disposicién de la
armadura. Por lo tanto, solo se comprobara la losa de subida.
Debido a su inclinacion y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las cuales
se sobreponen los peldafios. Considerando sélo el trabajo a flexién, 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.

a) Cargas sobre la losa de la rampla:

Avampia = 1.60 - 2.75 = 4.4 m?
Grampta =t Vioae - @ = 0.15 - 2,400 - 1.60 = 5.65 KN /m

h-ch  0275-0.18 ,
Voleseatsn = —5— @ = —————+1.60 = 0.0396 m?.
Pesopeldaﬁo = Vescalon * ngeld *YHeae = 0.0396- 10 - 2,400 = 9.323 KN
Peso ldaii 950.4
peldaio = Am’:p; 2oa= T 160 =339KN/m

Qacabados = 75-1.6 =11.77 KN /m
dvaranditias = 4-91KN/m
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Carga Muerta total = qescaisn + Grampa + Qacabados + dvaranditias = 10.709 KN /m
b) Cargas sobre la losa de descanso:
Qdescanso = t - peso esp.H? - L, = 0.15-2400-1.00 = 3.532 KN/m
Qacabados = 75+ 1.60 = 1.177 KN/m
Carga Muerta total = Qgescanso + Qacabados = 4-709 KN /m
c) Sobrecarga:
La sobrecarga de uso es de 2.943 KN/m?,
Sobrecarga = q5c-a = 300 1.60 = 4.709 KN/m
d) Consideraciones para la disposicion de la armadura en la escalera:
Los momentos de empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando la
placa va unida a una pieza de gran rigidez.
Para el caso de empotramiento perfecto, puede tomarse, el momento de empotramiento y el
de vano iguales en valor absoluto, e iguales a la semisuma proporcionada por el célculo, lo
cual resulta especialmente adecuado si el armado se hace con mallas electro soldadas. Si el
empotramiento se realiza en una viga, se recomienda colocar armaduras negativas para
resistir los momentos perfectos en la situacion de servicio; pero al Calcular las armaduras de
vanos, en la situacion de agotamiento, debe suponerse que La viga es un apoyo simple, ya

que, al fisurarse, disminuira su rigidez torsional de forma decisiva.

Figura 3.35. Consideracién de la escalera para el calculo de la armadura principal.

SCry= 768 kg/m SCyy= 768 kg/m

CMgy= 1746.56kg/m CMps= 768 kg/m

________ LT T T T T

180

100

100



Por razones de calculo podré considerarse como una losa plana:

Fuente: Elaboracion Propia

Figura 3.36. Diagrama de momentos de la escalera, como losa plana.
’ /N
Ra=4584.33kg (+) Re=3866.71 kg

Myac= 4177.28 kg.m
Fuente: Elaboracién Propia
Figura 3.37. Diagrama de momentos de escalera, esquema real.
100 i 275
7N
Ra=4584.33kg
180
(+)
VAN L
Re=3666.71:kg (*) Mya= 4177.28 kg.m

Fuente: Elaboracion Propia

e) Para la armadura negativa: Supuesta como un apoyo empotrado y con las cargas

de servicio:
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Figura 3.38. Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura negativa

SCre=480 kg/m SCy¢=480kg/m
CMgs= 1091.6 kg/m CMp= 480 kg/m
(T T CEATIA)
180
270 100
1 1

Fuente: Elaboracion Propia

Figura 3.39. Consideracion como una losa plana, apoyo empotrado

Org= 1571.6 kg/m Gpg= 960 kg/m
A U e
270 100 -
Longitud Rampa 7" Longitud Descanso
Fuente: Elaboracion Propia
Resolviendo se tiene que:
R, = 281.43 KN Rg = 229.01KN
My, =171.58 KN - m Mg = 155.60KN - m

Figura 3.40. Diagrama de momentos de la escalera, (empotrada)

M4= 17494 kg.m Mg= 1586.16 kg.m /

3 (;) | (I‘) EB
| +) /

Rg= 2334.5 kg

A

Ra= 2868.82 kg

Fuente: Elaboracién Propia
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Figura 3.41. Diagrama de momentos de la escalera, esquema real

Mg=1586.16 kg.m

()|

B
/ Re=2334.5 kg

M.= 1749 kgm (+)

>

R,=2868.82kg

Fuente: Elaboracién Propia

My= 1749 kg.m

[ )

R,=2868.82k(
. Mp=1586.16kg.m

Re=2334.5 kg

Fuente: Elaboracion Propia
Con todas las consideraciones antes mencionadas, se procede a determinar la armadura de la
escalera.

f) Determinacion de la armadura longitudinal positiva
Datos iniciales:

Mgz = 408.79 KN -m Momento de célculo, en agotamiento.
Wmin = 0.0015 Cuantia minima para losas.

b, =a=160m Ancho de rampa.

t=0.15m Espesor de la losa.

r=0.030m Recubrimiento de armadura.
d=012m Canto util.
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El momento reducido de calculo sera:

Ha = d?. bw-fcd

Como: us< pyim Por lo tanto, la pieza no necesita armadura de compresion.

= 0.109

Para determinar la armadura en traccion, se entra con u; = 0.109 de la tabla universal de
calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0.11775, y la armadura necesaria
sera:

4 _ ws.by.d.feq
* fyd

Célculo de la armadura minima (Ag yin):

= 8.67 cm?

As min = Wmin -by -d
Ag min = 0.0015 - 160 - 12 = 2.88cm?
Como: A > Agpin €ntonces el area de calculo sera:
A, = 8.67 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de @ = 10 mm con un area

de A5 10 = 0.785 cm?, entonces el nimero de barras serén:

N

= 11.05 = 12 barras

N2 de barras =

s $10
g amient _160—2(3)—12-1_1269 — 10
spacitamiento = 12 barras — 1 = . cm = cm

Se adoptara 12 barras para un espaciamiento de 10 cm.
Con un area total de:
A =12 - 0.785 = 9.42 cm?
Doénde:
9.42 cm? > 8.67 cm?  Cumple
Eleccion =12 ® 10 mm ¢/10 CYPECAD =12 ®10 mm ¢/10

g) Calculo de la armadura longitudinal negativa

Datos iniciales:
Mgz = 171.58KN -m  Momento caracteristico de disefio, en servicio.

Wmin = 0.0015 Cuantia minima para losas.
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b, =a=160m Ancho de rampa.

t=0.15m Espesor de losa perpendicular.
r=0.030m Recubrimiento de armadura.
d=012m Canto util.

El momento reducido de céalculo sera:

'ud_dz'bw'fcd_

Como: uy< tiim EI momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, por

0,05

lo tanto, la pieza no necesita armadura de compresion.

Para determinar la armadura en traccion, se entra con u,; = 0,05 de la tabla universal de

calculo a flexién simple o compuesta y se obtiene wg = 0,0522 la armadura necesaria es:

ws " by, - d - f
fyd

A, = 4 — 3.84 cm?

Célculo de la armadura minima (A 1in):
Ag min = Wmin * by * d = 2.88 cm?
Como: A; > Agnmin €ntonces el area de calculo sera:
A = 3.84 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de @ = 8 mm con un area
de A5 45 = 0.503 cm?, entonces el nimero de barras a usar seréan:
S

s $8

. 160cm —2(3)—8-0.8
Espaciamiento = =21.08cm =20 cm
8 barras — 1

Se adoptara 8 barras para un espaciamiento de 0.20 m.

= 7.63 = 8 barras

Nede barras =

Con un area total de:
Ag =8 - 0.503 cm? = 4.024 cm?
Donde:
4.024 cm? > 3.84cm?  Cumple
Eleccion = 8 ®8 mm ¢/20
CYPECAD =9 ®8 mm ¢/20
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h) Calculo de la armadura de reparto por retraccion y temperatura:

Célculo de la armadura minima (Ag yin):

As min = Omin

‘b, - d

Ag min = 0.0015 - 100 - 12 = 1.8 cm?

Para el calculo del numero de barras por metro, se considerara un diametro de @ = 8 mm

con un area de A; 43 = 0.503 cm?, entonces el nimero de barras seran:

Nede barras =

Con un area total de:

Donde:

A; = 4-0.503 cm? = 2.012 cm?

2.012 cm? > 1.8 cm?

Eleccion = ®8 mm ¢/25

smin

s $8

1) Comentarios y evaluaciones de los resultados

= 3.57 = 4 barras

Cumple

CYPECAD = ®8 mm ¢/20

La verificacion de la escalera se la realiz6 asumiendo que es una losa maciza de hormigon

armado. Se calcularon los esfuerzos producidos en la escalera debido a las cargas dispuestas

en la escalera y se asumio apoyos simples para obtener el momento positivo maximo con el

cual se calculd la armadura longitudinal inferior positiva, y se asumio apoyos empotrados

para obtener el momento negativo maximo, con el cual se calcul6 la armadura longitudinal

inferior negativa, ademéas se dispuso de una armadura de reparto en la escalera que

comprende el 20 % de la armadura longitudinal.

Tabla 3.7. Resultados armadura longitudinal y transversal escalera.
Manual CYPECAD Diferencia
Armadura N
As (cm2/m) | @ Adoptado | As (cm2/m) | @ Adoptado (%0)
Longitudinal 12 ® 10mm 12 ® 10mm
(positiva) 9.42 ¢/10cm 9.42 ¢/10cm 0
Longitudinal 8 ® 8mm 9 ® 8mm
(negativa) 4.024 ¢/20cm 4.527 ¢/20cm 1111
Transversal | 2.012 | ®8mmec25em|  2.012 © $mm 0
c/25cm

Fuente: Elaboracidn propia.
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Figura 3.42. Disposicion de la armadura en la escalera
Seccion A-A

-
—N

180

Murc de fabrica

Seccion L—L Q
100 25 Forjado

180

L{)!
Y

Fuente: CYPECAD 2018
3.7.4.2.  Verificacion rampa de hormigén armado

Los datos generales para el disefio de la rampa son los siguientes:

- h= 15 cm Altura de la Losa
- bw= 120.00cm Ancho de la Losa

- dl=d2=150cm Recubrimiento mecanico de la Losa

- M(-) =1,930 Kg'm/m=18.93 KN*m/m Momento en la mayor direccion
- Mx(+) =990 Kg-m/m=9.71 KN*m/m Momento en la mayor direccion
- Mx(+) =330 Kg:m/m =3.24 KN*m/m Momento en la menor direccion.
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Figura 3.43. Esfuerzos y dimensionamiento de la rampa

Fuentes: Cypecad 2018

La rampa se disefia como losas macizas tanto en las dos rampas como en el descanso, para
ello se verifica los resultados de la armadura que proporciona el programa CYPECAD.
d=h—-r—e—0/2=(15-150—-0.6—1/2) = 12.4cm
Area minima de acero:
Asmin = WSmin -by, .d
Wy min = 0.0015
Agmin = 0.0015 - 100 - 12.4 = 1.86 cm?/m
- Anadlisis de calculo en la menor direccion momento positivo.

Determinacion del momento reducido de calculo
— Mq
Ha =% a2 fg
Donde:
330-100
~ 100 - 12.4% - 166.67
Ha << Hiim

0.0176 < 0.319

= 0.0176

Ug

Cuantia mecanica:
w = 0.031
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Area de acero de calculo:

A=w, by d -l
fyd
A, = 0.031- 100 - 12.4 - —2007
s " 4,347.83
As = 1.47 cm? /m A min = 1.86 cm? /m
Si Adoptamos barras de ® 6 mm:
As 1.86
n 1=———+4+1=757=8barras

T Apemm T 0283
Espaciamiento:

100cm 100 cm
n 8
Por tanto, la armadura a disponer por metro es:

=125cm

| 80 6mm ¢/ 12.5cm |

- Analisis de calculo en la mayor direccion negativo.

Determinacién del momento reducido de calculo

Donde:
_1,930-100 _ 008
Ha =700 - 1242 - 16667
Ha < Hiim
0.08 < 0.319
Cuantia mecanica:
w = 0.0849
Area de acero de calculo:
A=w, by, -d- L
fyd
A. = 0.0849 - 100 - 12.4 166.67
s " 4347.83
A, = 4.04 cm?/m Agmin = 1.86 cm?/m

Si Adoptamos barras de ® 12 mm:
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-8 =2 _us6=50
T A012mm T 1131 b T oparmas

n
Espaciamiento:
100cm 100 cm
n 5
Por tanto, la armadura a disponer por metro es:

esp = =20cm

| ® 12mm ¢/ 20cm |

- Analisis de calculo en la mayor direccion positivo

Determinacién del momento reducido de célculo.

Donde
990 - 100
Ha =100 - 1242 - 16667 0
Ha < Hiim
0,04 < 0,319
Cuantia mecanica:
w = 0.0415
Area de acero de célculo:
As=ws - b -d-fc—d=0.0415 - 100 - 12.4-ﬂ
s s Tw fra 4,347.83
A, =197 cm?/m Agmin = 1.86 cm?/m
Si Adoptamos barras de @ 8 mm:
As 1.97
n=m+1=m+1=4.92 = 5 barras
Espaciamiento:
100cm 100 cm
esp = = =20cm

n 5
Por tanto, la armadura a disponer por metro es:

| ® 8mm ¢/ 20cm |

- Comentarios y evaluaciones de los resultados
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Se verifico de la rampa como una losa maciza de hormigon armado. Los esfuerzos fueron
obtenidos del programa utilizado mediante los isovalores; se obtuvo los momentos tanto para
la armadura longitudinal superior e inferior como para la armadura transversal superior e

inferior.

Tabla 3.8. Resumen General de resultados para la Rampa

Manual CYPECAD
Armadura As As

(cm2/m) ® Adoptado (cm2/m)| @ Adoptado
1.86 ® 6mm ¢/20cm 1.81 ® 6mm c/15cm 2.68

Diferencia
(%)

Menor direccion

(M+)
w};or direccion | 651 | @12mmc/20cm | 88 | @ 12mmc/iSem | 2.27
?/'N"I’l}r')or direccion | 4 ®8mmc/20cm | 41 | ®8mmc/lSem | 352

Fuente: elaboracion propia.

3.7.5. Disefo de la Zapata Aislada

Se realiza la comprobacién de la zapata correspondiente a la columna C34, la misma es una
zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion. Los datos de esfuerzo y

dimensiones se obtuvieron del programa CYPECAD.

Figura 3.44. Representacion gréafica de la zapata aislada

Fuente: Elaboracién propia

Datos:
- Nd =290.28 KN Carga Axial
- Mx=1.08 KN-m Momento en direccion X
- My =0.05 KN-m Momento en direcciéon Y
- Qx=1.67 KN Cortante en direcciéon X
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- Qy =0.05 KN Cortante en direccion Y
fck = 25 MPa Resistencia caracteristica del H”
fyk = 500 MPa Resistencia caracteristica del acero
- a0 =25 cm Dimension de la base de la columna en X
- bo =25 cm Dimension de la base de la columnaen Y
- di =5 cm Recubrimiento inferior de armadura
- im = 0,319 Momento reducido minimo para acero AH 500
- Wsmin = 0,0015 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 500
- Gadm =127.53 KN/m? Capacidad portante del suelo de fundacion

a) Resistencias caracteristicas reducidas:

fck 250 ) )
fcd = 15 = 15 = 166.67kg/cm* = 1,666.67 KN/m

fyk 5,000

fyd ="

— 2 _ 2
115- 115 - 4,347.83 kg/cm~ = 437,782.61 KN/m

b) Célculo del area necesaria:

1.05-N 29,590 - 1.05
o=— < 044m entonces A= —3 - 23,899.62 cm?

a=b=+vA=.23899.62 = 154.59 cm entonces a=b = 160 cm

Se debe alterar "a" y "b" hasta encontrar la alternativa méas conveniente, siempre que no se

sobrepase la tension admisible cadm.

a=160cm b =160 cm
c) Resistencia a cortante del hormigon:
fvd = 0.5\/fcd = 0.5 -V166.67 = fvd = 633.73 KN/m?
d) Determinacion del canto atil:
Factor de seguridad Yf=1.6

’ = 4-fvd 4 6.46kg/cm?
B Y * Oaam ~ 1.6 - 1.3 kg/cm?

ap * b a-b ap+ b
dl:\j °© 4 ° 0 = 2257 cm

=k =12.42

4 2 - k—1 4
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2 - (a—ap)
=——==15.
d, s 5.83cm

Entonces se adopta h = 35 cm

Con un recubrimiento de 5 cm el canto util de la zapata sera:

d=h-r—-2=d=35-5-12/2=294cm

Figura 3.45. Canto util de zapata
b

a __4

-

) S gl ‘ Llﬂl
- ‘_ t

Fuente: Elaboracion propia

e) Determinacion de la armadura:

Momentos en las secciones 1-1y 1’y 1°

Figura 3.46. Datos zapata

'——alzb{ao+2h—1

o

o

|
Ttuuo_sca_ucajiu/ﬁ‘g

Fuente: Elaboracion propia

f) Calculo del momento en la direccion “a”:

YN a—a, 2
Maq = 5—+ (5= +0.15"a,) =751,08286 kg.cm = 73.68 KN -m

g) Momento reducido

My 751,082.86 0,033
“b-d?-f, 160 - 29.42 -166.67 113
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h) Cuantia Geométrica

wg=u-(1+pn) =0.034
i) Determinacion de la Armadura necesaria

ws *b-d-fcd 0034-160 -29.4 -166.67

i 131783 = A, = 6.13 cm?

As =

j) Armadura minima

5,000kg
cm?

Con fyk = = Wnpin = 0.0015

Agmin = Wmin*b-d = 0.0015 - 160 - 29.4 = Agpin = 7.056 cm?
Se escoge el area mayor, por lo que la armadura serd A; = 7.056 cm?
k) Determinacion del nimero de barras:

Conunabarra @ = 12mm; Ag = 1.131 cm?

Ay
N° Barras =—= 8
Ap

I) Determinacion del espaciamiento:

b—2rec—N°B.@ 160 —2(5)—8 - 1.2

N°B — 1 81 =20.05cm = 20 cm

S =

8012mm c/20cm
m) Célculo de la longitud de anclaje:
La longitud de anclaje no podra ser inferior al valor mayor de los siguientes:

a) 10.®
b) 15cm

c) La tercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la

reduccion 0.7. 1,
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De tabla 16 coeficiente para anclajes (Anexo 1), se obtiene ms= 15 para hormigones de 250
kg/cm? y barras de 5,000 kg/cm?,

l=ms.0? 229> 15cm lp=15-122222-12>15cm

l, =216 cm>30cm = 15cm

1) 10-1,2=12cm
2) 15cm
3) 0.70 -21.05=14cm

Se tiene la longitud de armado desde la cara de la columna de 62.5 cm mayor a la longitud
de anclaje por tanto no necesita patilla o gancho.

n) Céalculo del peso propio de la zapata:
P, = Vol yyese = (1.60-1.60-0.35) m* - 2,500 = p, = 21.97 KN
0) Verificacién al deslizamiento:
& = 35° Angulo de rozamiento interno del suelo
¢ = Angulo de rozamiento de disefio
PP = Peso Propio de la zapata

C= cohesion del suelo

—Z25=2.35°= 2333
v=3e T e

y < (N + PP).tang

Qx
(29,590.21 + 2,240) - tan(23.33) — 80.64 > 1.5 Cumple
170.24
- (N + PP).tang
< 2,
(29,590.21 + 2,240) - tan(23.33)

% = 2,691.77 > 1.5 Cumple

p) Esfuerzo en las zapatas:
N+P 6-Mx 6-My
Omin =01 = Ta-bZ b-az

113.06 KN/m? < 644m

_N+P+6-Mx 6-My
Uz_a'b a-b2 b-a%z

116.23 KN/m? < 0,4m
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_N+P 6-Mx 6-My

Omax = 03 = — + —5 +— = 126.55 KN/m” < Oaam

_N+P 6-Mx+6-My_
a4_a-b a-b2  b-a%

q) Verificacion al vuelco:

127.53 KN/m? < 0,41

(N+PP)-a/2

Yvx = = 1.5
M, +Qy-h
N+ PP)-b/2

_( )b/ L5

Yvy = >
T M, +Qxh
_(29,590.21 + 2,240) - 160/2
Yva = T811,009.17 + 170.24 - 35

_(29,590.21 + 2,240) - 160/2
Yvo = 4905 + 5.1 35

r) Verificacion a Corte

Vuelo: V=67.5cm

Rigida flexible

v<2-h=70cm v>2-h=70cm

Zapata rigida, se verifica por corte.

=312> 15 - Cumple

=13,884.12> 1.5 - Cumple
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Figura 3.47. Verificacion a corte y punzonamiento

a |

- —t 44 i
i % |

dobe | |

2! I

ot
F

= a +
| |
e
2d ¢ \
—+1 12
H bo | M
T3 ¥
2d .I-L
_+__ ey T — -—'/
+2a4oo 420
Fuente: Elaboracion propia
ve*N ,a—a
I (5= —d) < ds fa

1.6-29,590.21 (160 — 25

—294)<15383-6.
TR 2 294)_1583 6.46

70.46 < 102.26

s) Verificacién a Punzonamiento
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Figura 3.48. Dimensiones punzonamiento

ap 2 /
b

di2

=

=]
bo +

i_

2

Wau —IW

Fuente: Elaboracion propia
t) Cortante de Punzonamiento

Verificacion por punzonamiento en la seccion Ac:
Ac=2-(ag+d+by+d)-d=6397.44 cm?

yr N
W-[a-b—(ao+d)-(b0+d)]SAc-Z-fvd

41,871.33 < 82,654.93 CUMPLE

u) Comprobacién a la adherencia
Vuelo:
V=675cm<70cm=2-h

Zapata rigida v < 2h ; k=2

Lado a
‘N ,a—a
Vdazyfa ( . 2 —0.15-qy) = 18,863.76
Vd 3
Tbazo_g_d.:ll.n-.wsfbdzk',/fczd
23.64 < 60.57

v) Comentarios y conclusiones de los resultados:
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Los resultados obtenidos del calculo manual para la zapata aislada son similares a los del
programa CYPECAD, donde se adoptd barras de diametro 12mm. A continuacion, se

presentan los resultados.

Tabla 3.9. Resumen general para la zapata.

Armadura Manual CYPECAD Diferencia
As (cm2) ® Adoptado As (cm2) ® Adoptado (%0)
Longitudinal 6.84 80 12mm 6.84 80 12mm 0.00
¢/20cm ¢/20cm
Transversal 6.84 8® 12mm 6.84 8® 12mm 0.00
¢/20cm ¢/20cm

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.49. Gréfica de los resultados obtenidos para la zapata aislada

| 20 1 80 | | 80 | 80 |
™
wy
o
A
80912¢/20 L=150 80112¢/20 L=150
S
C34
25
K= &
g )
0
l g 0 .o
« 3 mI -
x L
T30 306
L=90
'S
k 160 5|

Fuente: Elaboracion propia.
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3.8.  Estrategia para la ejecucion de la Obra
3.8.1. Especificaciones Técnicas

En las especificaciones técnicas se define como ejecutar cada item, el equipo y maquinaria a
utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del item y por ultimo la forma de
pago (Véase ANEXO 4).

3.8.2. Cémputos Métricos

En los cdmputos métricos se tiene el nombre del item, la unidad en que se efectuara el
coémputo, las dimensiones de la pieza, como: largo, ancho y alto, el nimero de piezas iguales,
el volumen parcial y el volumen final de cada item de todos los modulos que comprenden el
proyecto (Véase ANEXO 5).

3.8.3. Andlisis de Precios Unitarios

El anélisis de precios unitarios fue realizado como se indica en el marco teérico del presente

proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el ANEXO 6.
3.8.4. Presupuesto general de la obra

Se obtuvo en funcién a los cdmputos métricos y precios unitarios correspondientes a cada
item. Por lo que, el presupuesto de la obra es de Bs. 1,843,721.61 que corresponde a solo los
items dispuestos, este sera una parte del presupuesto total de la obra dado que no se considerd
otros modulos (Véase ANEXO 7).

3.8.5. Cronograma de Ejecucion

El plan y cronograma de obras propuesto se efectué utilizando el método de barras Gantt con

la ayuda del programa: “Microsoft Project 2016 y se hizo como se defini6 anteriormente
(Véase ANEXO 8).
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4, CAPITULO IV APORTE ACADEMICO
4.1.  Analisis, disefio y comparacion entre viga de equilibrio a nivel de fundacién y
viga de equilibrio a nivel de piso con pedestal.

El aporte académico consiste en analizar técnicamente, constructivamente un pedestal y una
viga de equilibrio, considerando una estructura que tiene limites de colindancia en los lados

mas largos de la estructura.

La metodologia a realizar seré por elementos finitos, ayudandonos de los programas de etabs
para el disefio de zapatas, vigas de equilibrio y analisis del aporte.

Para el analisis de las zapatas en el programa se tomara el modelo de Winkler.

El pedestal se comprobara realizando un disefio manual siguiendo la guia del libro del Ing.

Luis Garza Vasquez, (Disefio y construccion de cimentaciones)

Todo el disefio se realizard con la Norma Boliviana del Hormigon Armado 1987.
4.2.  Marco tedrico

4.2.1. Pedestal.

Elemento estructural de hormigon armado u hormigon cicldpeo, este elemento genera una
distribucion uniforme en la reaccion del suelo sobre la fundacion excéntrica impidiendo la

rotacion de la misma, minimizando la reaccion de la viga de equilibrio.
4.2.2. Viga de equilibrio.

Su funcion es la de ayudar a la zapata excéntrica a absorber el momento flector que se

generaria en la columna producto de la excentricidad de la carga.
4.2.3. Modelo de Winkler.

Es un método elaborado para el disefio de vigas de cimentacion y losas flexibles; el mismo
supone una placa rigida que transmite una presion “p” al terreno lo que ocasiona un

asentamiento en el mismo tal como sucederia en un liquido.
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Por el Principio de Arquimedes, el empuje es igual al peso del volumen desalojado, es decir:
E=vy-Vol

Para una placa de base B y ancho unitario, el volumen desalojado este dado por:

Vol.=B-§6
Entonces:

E=y-B-6
Se sabe ademas que:

pE_E

A B-l

Finalmente:

Y= % = ky

Este método incorporar el valor de kv que viene dado en unidades de peso volumeétrico, al

ser kv una constante el método es lineal.

Para su utilizacion, el modelo de Winkler considera que una estructura flexible descansa
sobre un colchon de resortes, es decir supone que el terreno es equivalente a un nimero
infinito de resortes. Este es mas efectivo mientras mas flexible sea la fundacion, lo cual esta

dado por la relacidon entre su espesor y las dimensiones de sus lados.

Los resortes, como resultado de la modelizacion estan definidos por su constante de rigidez
a la deformacion en su centro kv, esta constante es denominada coeficiente de Balasto. La
consideracién de resortes bajo la fundacion representa de forma simplificada el

comportamiento elastico del terreno.

Esta metodologia establece el caso limite de una estructura sustentada por apoyos elasticos

cuando la distancia entre estos se hace infinitamente pequefa.

En la Figura 1.4 (a) se tiene una viga sobre apoyos elasticos ubicados a una cierta distancia
unos de otros. En la Figura 1.4 (b) la distancia ha sido reducida a la mitad, si se continla

haciendo esto hasta llegar al caso limite en que los apoyos estén uno al lado del otro. Esta
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seria la condicion a la que esté sujeta una estructura sobre un medio el&stico, una estructura

flotante.

Figura4.1.  Mddulo de balasto

L4 mmm
¥ 2 ¢ 2 B 2 T ¢ & :

A, A, A, A, A, A, A, A; A, Ag

v v [ '
éiéééiééééééééééééik

(a)

(b)

1¥ voi [T ¥ w
- ' L
& i ! i&n

1 i

(c)

k = Modulo de Balasto

Fuente: Tesis Fundaciones (U.M.S.S)

Se puede realizar la suposicion de que el asentamiento que sufre el terreno debajo de la
fundacion es igual a la deformacion que sufre la estructura, ademas como se tiene una
relacién lineal entre la deformacion y la presion en el terreno es valido para cualquier punto

de la Figura 4.1 (c) la ecuacion:

P=k,-6; (2.2)
Este método ha tenido una mayor difusion y es uno de los mas utilizado en el disefio de
estructuras flexibles de fundacion, esto ocasiona que podamos encontrar con mayor facilidad
el valor del coeficiente kv para distintas condiciones como veremos mas adelante, es por
estos motivos que se propone la utilizacion de este modelo en el disefio de placas de

fundacion.
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4.2.3.1. Coeficiente de balasto

Como se vio el coeficiente de Balasto no es méas que el mddulo de elasticidad del terreno de
fundacion, al considerarlo como un conjunto de resortes, el nombre viene gracias a que la
primera vez que se utilizo esta metodologia fue en el analisis de las traviesas del ferrocarril,

siendo el Balasto el material que se utiliza para el asentamiento y soporte de las traviesas.

Para su utilizacion, se han determinado algunas consideraciones: Terzaghi hizo una primera
simplificacion al considerar que el coeficiente kv es constante e independiente del valor de
la presion p aplicada sobre el terreno, aunque indica que ésta es valida para presiones lejanas

a las de rotura, con factores de seguridad de 4 a 5.

La segunda simplificacion supone que kv tiene el mismo valor para cualquier punto por

debajo de la superficie.

Lo que si queda claro en el analisis de Terzaghi, es que el coeficiente de Balasto depende de

las caracteristicas del terreno y de las dimensiones y la forma del area de la fundacion.

En definitiva, dicho coeficiente representa la rigidez frente al asentamiento del terreno: un
coeficiente de balasto alto corresponde a un estrato rigido sobre el cual la deformacion sera

pequefia, y un coeficiente bajo nos proporcionara grandes deformaciones.

4.2.3.2. Determinacion del Coeficiente de Balasto obtenido mediante la
capacidad ultima de carga.

Fue propuesto por Bowles, y se basa en la siguiente expresion:
ks =40-q,

Donde q,, es la capacidad Gltima de carga expresado en kN/m?. El valor de 40 dado para un
asentamiento de AH = 25.4mm . para AH = 6,12,20 mm, etc. Este factor puede ser ajustado
a 160, 83,50, etc. El valor de 40 es razonablemente conservador, pero puede asumirse

pequefios desplazamientos.
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4.2.3.3. Relacion entre capacidad ultima de carga y coeficiente de balasto.
La relacion entre la capacidad admisible del suelo y el coeficiente de balasto se muestra en
la tabla [4.1]. Esta es una tabla con diferentes valores del mddulo de reaccion del suelo
(conocido también como Coeficiente de Balasto o Modulo de Winkler) en funcion de la

resistencia admisible del terreno en cuestion.

Estos valores de la constante elastica del terreno estan dados en kg/cm3 vy la resistencia del

suelo debe ser en kg/cm?

Esta tabla es un resumen de diferentes trabajos que han realizado el Prof. Terzaghi y otros
cinco ingenieros connotados (en diferentes épocas). Y se la puede encontrar en la Tesis de
maestria “Interaccion Suelo-Estructuras: Semi-espacio de Winkler”, Universidad Politécnica

de Catalufia, Barcelona- Espafia. 1993 (Autor Nelson Morrison).

Tabla 4.1. Relacién entre capacidad ultima de carga y coeficiente de balasto.

MODULO DE REACCION DEL SUELO
Esf. Adm. Winkler Esf. Adm. Winkler Esf. Adm. Winkler
(Kg/Cm?) (Kg/Cm?) (Kg/Cm2) (Kg/Cm?) (Kg/Cm?) (Kg/Cm3)
0.25 0.65 1.55 3.19 2.85 5.70
0.30 0.78 1.60 3.28 2.90 5.80
0.35 0.91 1.65 3.37 2.95 5.90
0.40 1.04 1.70 3.46 3.00 6.00
0.45 1.17 1.75 3.55 3.05 6.10
0.50 1.30 1.80 3.64 3.10 6.20
0.55 1.39 1.85 3.73 3.15 6.30
0.60 1.48 1.90 3.82 3.20 6.40
0.65 1.57 1.95 3Nn 3.25 6.50
0.70 1.66 2.00 4.00 3.30 6.60
0.75 1.75 2.05 4.10 3.35 6.70
0.80 1.84 210 4.20 3.40 6.80
0.85 1.93 215 4.30 3.45 6.90
0.90 2.02 2.20 440 3.50 7.00
0.95 o 2.25 4.50 3.55 7.10
1.00 2.20 2.30 4.60 3.60 7.20
1.05 2.29 235 470 3.65 7.30
1.10 2.38 2.40 4.80 3.70 740
1.15 247 2.45 7,90 3.75 750
1.20 2.56 2.50 5.00 3.80 7.60
1.25 2.65 2.55 5.10 3.85 7.70
1.30 2.74 2.60 5.20 3.90 7.80
1.35 283 265 | 530 3.95 790
1.40 2.92 2.70 5.40 4,00 8.00
1.45 3.01 2.75 5.50
1.50 3.10 2.80 5.60 |
Sl T

Fuente: Tesis FUNDACIONES (U.M.S.S)
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4.2.4. Andlisis de la viga de equilibrio a nivel de fundacion
Determinamos el momento de disefio de la viga de equilibrio.
Dato indispensable introducido al programa etabs coeficiente de balasto Ks = 2.085

Figura4.2.  Zapatay viga de equilibrio

Fuente: Elaboracion propia.

En el primer grafico se puede observar como la reaccién de la columna intenta girar la

zapata y llevarla al fallo de la misma.

En el grafico podemos observar los modelos y las reacciones de la viga de equilibrio que

une una zapata central y una medianera.

Figura4.3.  Momento de disefio de la viga de equilibrio a nivel de fundacion

[A Diagram for Beam B24 at Story Base (VEQ 25X40) X |
Load Case/Load Combination End Offset Location
OloadCase @ LoadCombraton O Modal Case [ +ena | [0,0000 m
DISERO “|| [£nd | [1.8250 m
Length [ 1,8250 m
Component Display Location
Major (V2 and M3) v @© Show Max O scrol for Values
Shear V2
-78,0837 kN
at 0,0000 m

Moment M3

130,733 kem
m 20,0000 m

Deflection (Down +)

1End Jt 116 JEnd Jt 134 0000843m
at09125m

O Absoute (O Relative to Frame Minimum (@) Relative to BeamEnds (O Relative to Story Minimum

Done

Fuente: Elaboracion propia
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El momento de disefio es de 130.77 KN'm

4.2.5. Analisis de la viga de equilibrio con pedestal y suspendida a nivel de piso.

Figura4.4.  Viga de equilibrio con pedestal y suspendida a nivel de piso

Fuente: Elaboracion propia

En la primer imagen se observa la zapata, la viga de equilibrio y el pedestal.

En la segunda se obseva las reacciones de la viga de equilibrio donde se tiene un momento
de 39.77 KN-m.

En la tercera imagen se verifica la reaccién uniforme que genera la viga de equilibrio y el

pedestal sobre la zapata.

Figura4.5.  Momento de disefio de la viga de equilibrio a nivel de piso.

E Diagram for Beam B140 at Story Story1 (VEQ 25X40)

Load Case/Load Combination End Offset Location

O Load Case (® Load Combination (O Modal Case LEnd | 0,0000 m
DISERO v JEnd || 17,4000 m
Length [17.4000  m
Component Display Location
Major (V2 and M3) v @ Show Max O Scrol for Values
Shear V2
31,3326 kN
UI r_‘1 1 at1,1000m

Noment M3

-38,7723 kN-m
at 1,000 m
>

Deflection (Down +)

IEnd Jt 511 JEnd Jt 512 0002005m
at 12,8500 m

(O Absolte () Relative to Frame Minimum (@ Relative to BeamEnds () Relative to Story Minimum

Fuente: Elaboracion propia
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El momento de disefio es de 39.77 KN-m y el pedestal esta comprimido a 10.4 kg/cm2.

4.2.6. Disefio de pedestal

Datos

bl =250 mm b2 =250 mm L =2250 mm B =1150 mm
C = 1300 mm P=224.24 KN ¢a=127.53 KN/m?

mm?
N
Figura4.6.  Viga de equilibrio y zapata

b, b P
J’—\__—:l .

Mv = 0.1

c

PIM

Ih

(e [T LIl
B

B ) —C .

Fuente: Elaboracion propia

p,-(25%2)-m,

k.lz.czl
36 R-1,

T, =
C+h+

B3-L

Ps k-212-C%2-B

qsmax=B_L+ 6-E-1, "Ts < qq
3 Ps k'/lz'CZ'BT>0
qsmin_B_L 6_E_IC S
Coeficiente de balasto segin Aguirre y Armaris:
f
k=—+="k
0.67 °
con:
_ 1+0.52 P
1.5 17 pa-u2

Done: p=0.35 para arcillas 6 p=0.25 para arenas y:
1

E, =—
S mv
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Sustituyendo los valores:

osHE
1.5 '
E, = 1 10
S 041 mm?2
10
k= TTs0(1=025) - 116x107% 7
k = 084 1.16x1072 = 1.48 LU 1.45x1072
0.67 cm3 mm3
I, = 250:—22503 = 325,520,833.33 mm*
E = 30500MPa

A=1 Para conexion viga columna articulada y 0.75 para viga columna empotrada.

224.24- 103 - (11502——250)

T, = =52.23KN

1.45x10% - (0.75)2 - (1300)2 ;.
1300 + 500 + 35" 30500y(325,520,833.33)  (11°0)7 " (2250)

224.24-10% 1.45x1072-(0.75)% - (1300)2 - 1150 KN
Gsmax = + -52.23-10% = 0.101
1150 - 2250 6 - (30500)(325,520,833.33) mm?2

KN KN
Gsmax = 10056@ < 127.53 W

224.24-10% 1.45x107%-(0.75)2 - (1300)2- 1150

o= — +52.23-103
Asmin = 77502250 6 * (30500)(325,520,833.33)
KN
=7.28-107"—
mm

KN
Gomin = 72.76—3 >0 OK
4.2.6.1. Revision del cortante en la columna

Tu genera un esfuerzo cortante en la base de la columna, el cual se estudia a continuacion
teniendo en cuenta la recomendacion que implica duplicar el valor de Tu para realizar dicho

estudio.

Tu=16-(2-Ts)=1.6-(2-52.23KN) = 167.14 KN
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Figura4.7.  Fuerzas actuantes en la zapata y pedestal

| T =Ee8 400
1100
V.4
L+ My 500
Y inillliu
125

Fuente: Elaboracion propia.
La fuerza cortante en la base de la columna de 250x250 mm es:
V, =Tu=167.14 KN

V., 167136
~bh1-b2 250250

b, Jf.
Ve =Y N °_ 071 MPa

cu =
6

= 2.67 MPa

u

2.67 MPa > 0.71 MPa NO CUMPLE

Debido a que el esfuerzo cortante en la base de la columna supera la resistencia a cortante
del hormigdn, se requiere la colocacion de estribos a la columna o el aumento de seccion del

mismo.

Se opta por la segunda alternativa, esto es, la colocacion de pedestal. Con la inclusion del
pedestal deberia revisarse nuevamente las condiciones de punzonamiento y cortante directo,
sin embargo, éstas serian satisfechas con holgura, por lo tanto, no seran revisadas, a pesar de

que esto implique un sobredimensionamiento.

Tomando como ancho del pedestal la misma longitud que el ancho de la columna.
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Figura4.8.  Zapata viga de equilibrio y pedestal

Fuente: Elaboracion propia

A continuacion, se revisa el esfuerzo cortante en el pedestal:

V., 167,140

TB-1, 1150250 0.581 MPa

u

V, « Vo cuMmPLE

No se necesita refuerzo el pedestal soporta, por lo cual podria ser de hormigén ciclépeo.

4.2.6.2. Disefio de viga de equilibrio a nivel de fundacién C45-C53.

Datos

C45 C53

N1 =225.88 KN N2 = 186.52 KN
al=bl=a2=b2=25cm

A =110 B =225 hl=75cm Oaam=127.53 KN/m?
A'=135 B'=135 h2 =50 cm L =3.60 m

Figura4.9.  Zapata central mas viga de equilibrio y zapata medianera

f A ? A
- ——A—

t—a2—t +al W
T

b1 B
L

|

8

Fuente: Elaboracion propia
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P1 = A‘B-h1: y04o= 1.10:2.25:0.75:2500 = 45.53 KN
P2 = A"-B"h2 y0,0 = 1.35:1.35:0.5-2500 = 22.35 KN

Figura 4.10. Fuerzas actuantes Viga de equilibrio.

N2 :
L )
le P]_l N1
L-e
By s
RZT
RL e

Fuente: elaboracidn propia

_ N1-125+P1-55
€9 N1+ P1

_A_ e _110 25 .
6—2 2— > 2— o cm

X =19.63cm

A
ZMB=—N1-L—P1-(L—e)+R1'((L—e)+E_Xcg)=0
R1=271.41 KN

zMA=—N1-e+(N2+P2)-(L—e)—R2-(L—e)+R1-(§—Xcg)=0

R2 =208.87 KN
R1 < 27141 KN — 109 66KN < _ 12753 KN
A-B > Jadm 110m-225m 0 0mz S Cadm T 2870905
R2 208.87 KN _ KN _ KN
ﬁ < Oadm m = 114.61W < Ogdm = 127.53@

Para el célculo de los elementos de hormigdn se prescinde del peso propio de la cimentacion,

es decir, se considera las reacciones del terreno.

Figura4.11. Reacciones del terreno

N2 r]u
l
gt L D 1

Fuente: elaboracion propia
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Célculo de momento de disefio en la viga equilibrio que se produce en el punto D, que es el

punto critico.
Z Mp = 0alaizquierda

al al
NZ'(L—A-F?)—RZ'(L—A-F?):MD

al
-(L—A+—>= 77.86 KN -m

M, =N1-—
b= L 2

—e

Célculo del cortante
Z F, =0aladerecha

R2-N2+V,=0 Vp =N2-R2=22.35KN
Mayorando los esfuerzos
M;=16-7786 KN-m = 12458 KN -m
Vg =16-2235KN = 35.76 KN

Predimensionamos la viga de equilibrio

L L
bzﬁ , bmin =25cm hzﬁ h=2xb hpmin =40 cm
b—360—18 h—360—30
= 50 = cm = 12 = cm
adoptamos b =25 cmy h =50 cm
a) Calculo de armadura longitudinal.
M g4
M=y " q £y

_ de _ 2 _ 2
A; =ws.bw. d. f_ = 7.198 cm Agnin = 3.15cm

yd

Se utilizard; 4 ®16 mm

b) Célculo de armadura transversal.

fp = 0.131 3/fcd2 = 1.12 MPa

Vu4=35.76 KN
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Cortante que resiste el hormigon:
Vou=fopb-d =126 KN
Condicion: vd <V,
35.76 KN < 126 KN  cumple

Por tanto, no necesita armadura transversal se colocara la minima.

Agmin = 0.002.bw . h. Jea _ 4195 cm?/m

fyd
Agy =40 =) < _ 497 cm

la separacién maxima entre estribos debera cumplir las siguientes condiciones:
s<30cm $<0.85-d =39.01 cm s < 3-bw =60 cm
por motivos constructivos se determina colocar estribos ¢ 8 mm cada 30 cm y en los untos

de unidn zapata viga ¢ 8 mm cada 15 cm.

4.2.6.3. Disefo de viga de equilibrio a nivel de piso C9-C17.

a) Calculo de armadura longitudinal.

Md =39.77 KN'm h=30cm b=25cm
M o1
M=y @ g
A = de_ 2 _ 2
s=ws.bw. d. f—d—3.99cm Asmin = 3.15cm
y

Se utilizard: 2 ®16 mm

b) Céalculo de armadura transversal

for=0.131""|f;s® = 1.12 MPa

Cortante que resiste el hormigon:
Veu=for b-d=126 KN

Vu=31.33 KN

Condicion: vd <V,
31.33 KN < 126 KN  cumple
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Por tanto, no necesita armadura transversal se colocara la minima.

Agmin = 0.002.bw . h. sz = 0.125 cm?/m
y
Agy = 248 S =49.7 cm

N

la separacién maxima entre estribos debera cumplir las siguientes condiciones:
$<0.85-d=39.01 cm

por motivos constructivos se determina colocar estribos ¢ 8 mm cada 30 cm y en los puntos

s<30cm s < 3-bw =60 cm

de union pedestal viga ¢ 8 mm cada 15 cm.

Tabla 4.2. Tabla comparativa aporte académico.

Viga de equilibrio mas | Viga de equilibrio a nivel de

pedestal zapata
Momento de disefio 39.77 KN'm 124.58 KN-m
Seccion minima 25x30 25x50
Longitud 3.35m 3.35m
Acero 2012+2 $16 4$16+2 $12
Pedestal H°C°60%PD 0.255 m3 (230 Bs) -
Costo
Viga de H°A° 697 bs 1,155 bs
Excavacién maquinaria 6.96 m3 (204 Bs) 8.69m3 0-2m (255 Bs)
TOTAL 1131 bs 1410 bs

Fuente: Elaboracion propia

4.2.7. Conclusiones del aporte académico.

v Cuando se tengan disefios con zapatas excéntricas adoptar el disefio con pedestal y
viga de equilibrio a nivel de piso.

v' Si se tiene baja resistencia del suelo y profundidades de zapata mayores de 1.50 m
adoptar vigas de equilibrio a nivel de piso.

v" En cuanto a lo econémico y técnico se puede ver en la tabla comparativa que el
pedestal mas la viga de equilibrio a nivel de piso es la mejor opcion, ya sea el pedestal
de hormigon armado u hormigon cicldpeo para equilibrar las recciones en las zapatas

excéntricas, donde se tiene una diferencia 213 bs por metro de viga construido.
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5.

5.1.

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
Conclusiones

El estudio topografico proporcionado por la comunidad TURUMAYO, se concluye
que el terreno de emplazamiento se puede considerar plano con muy poca variacion
de cotas, cuya pendiente es de 3.9 %.

Se determina una explanacion de acuerdo a la pendiente con una altura de 2005.3
m.s.n.m.

Del estudio de suelos se concluye que el nivel apto para fundar es de -2.00 m, hasta -
1.25 m de profundidad, teniendo una resistencia admisible de 1.30 kg/cm?, la
resistencia mas desfavorable en los pozos 1y 2.

El disefio de la cubierta de estructura metélica se analiz6 con ayuda del programa
cype 3d, verificando el célculo manualmente de los elementos mas solicitados,
determinando perfiles metalicos 6ptimos que se encuentran en nuestro medio para
satisfacer las solicitaciones requeridas.

Se tiene un costo estimado para la obra por metro cuadrado de 2,675.96 Bs/m?2.
Peso de cubierta de 9.86 kg/m?, teniendo un dato de experiencia de ingenieros
constructores de una media de 14.25 - 15 kg/m? para cubiertas de luz libre.

Los resultados del calculo manual y los del programa cypecad tienen poca variacion,
siendo esta de un +5% respecto al area de acero necesaria en los elementos
estructurales.

Se realizd los planos estructurales que representan detalladamente una guia precisa
de acuerdo las solicitaciones de cada elemento de la edificacion, asegurando que se
cumplan las especificaciones técnicas establecidas garantizando la estabilidad y
seguridad durante su vida util.

El proyecto alcanza un presupuesto de Bs. 1,848,335.44 no incluye instalaciones
sanitarias, eléctricas.

La ejecucion el proyecto llevara un tiempo estimado de 230 dias habiles laborables

de acuerdo al cronograma realizado.
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5.2.

Recomendaciones

Se hacen las siguientes recomendaciones:

v

La determinacién de las cargas estructurales, como la sobrecarga de uso, cargas no
estructurales, carga de viento, deben ser realizadas de manera minuciosa y tomando
todos los aspectos posibles que nos da como consideracion las normas. Estas
determinan en gran medida los resultados que se obtengan del célculo estructural.
Es de fundamental importancia tomar en cuenta el recubrimiento en las piezas de
hormigon armado, ya que el recubrimiento en las piezas cumple la funcion de
proteccion de las armaduras contra la corrosion.

Es necesario uniformizar las secciones de vigas, columnas procurando que no sean
muy diferentes sin descuidar la seguridad, con el fin de facilitar la construccion.

Se deberan utilizar los materiales de construccion encontrados en el medio, puesto
que este factor influye directamente en la economia del proyecto.

Se recomienda que, en la construccién del proyecto, se realice el correcto seguimiento
a los planos y especificaciones técnicas para evitar fallos en el comportamiento de la

estructura.
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