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CAPITULO |

1.1 ANTECEDENTES

1.1.1 El problema
Existe un alto indice de desersion escolar en las comunidades de Mecoya, Marafiuelo, El

Carmen e inclusive Mecoyita (comunidad fronteriza perteneciente a la RepuUblica de
Argentina) por no contar con las condiciones necesarias para que los estudiantes puedan
continuar con sus estudios. Mecoya al ser el centro de todas las comunidades se convierte
en un centro educativo importante donde acuden gran cantidad de estudiantes, muchos de
los cuales, por la dificultad del traslado de sus casas al centro educativo pierden el interés

en continuar con sus estudios.

1.1.2 Planteamiento
De acuerdo a informacion obtenida por el I.N.E. LA TASA ANUAL DE CRECIMIENTO

INTERCENSAL 2001-2012 (%) es de -0.3 lo que significa que la gente emigra mucho,
precisamente por no tener las condiciones de vida necesarias, especialmente los jovenes se
ven en la necesidad de continuar su estudios en otras poblaciones o ciudades como
Bermejo, Tarija y su mayoria a Padcaya donde cuentan con un internado para este
propdsito, pero no todos pueden hacer esto, las familias de escasos recursos optan por no
mandar a sus hijos a Padcaya y que se queden a ayudar en sus actividades que en su
mayoria son agricolas.

Segun datos del I.N.E (Censo 2012). de las comunidades la asistencia escolar (Poblacion de

6 a 19 afos) es:

Tabla N° 1.1 Datos estadisticos

Departamento Provincia Municipio Comunidad Si,a una | Si,a una | Si, a una | No Sin Total
pUblica privada de asiste | especificar
convenio

Tarija Aniceto Padcaya MECOYA 171 15 13 45 8 252
Arce

Tarija Aniceto Padcaya Rejara 137 4 1 54 0 196
Arce

Tarija Aniceto Padcaya MARANUE 66 2 1 30 2 101
Arce LO

Tarija Aniceto Padcaya EL 41 1 3 17 0 62
Arce CARMEN

Tarija Aniceto Padcaya CANAS 79 0 1 12 0 92
Arce




TOTAL | 494 | 22 ‘ 19 ‘ 158 ‘ 10 ‘ 703 ‘

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica (1.N.E)

Lo que significa que el 22.48% no estudia porque en su comunidad no se cuenta con el
nivel secundario, haciendo un analisis mas profundo de los datos; un 3.13% asiste a un
colegio particular, entonces los etudiantes que conforman este porcentaje estudian en algun
colegio de Bermejo o Tarija. Un 2.7% asiste a un colegio de convenio que podria estar
ubicado en Padcaya, Bermejo o Tarija. Lo que da como resultado que el 28.31% de
estudiantes 0 mas podria ser del nivel secundario. Y si ademas tomamos en cuenta a los
estudiantes de comunidades cercanas (cuyos datos estadisticos no estan registrados), la
cantidad de estudiantes que deja de estudiar o debe emigrar es importante. Muchos debido
al factor econémico pierden la oportunidad de conseguir el bachillerato y posteriormente un
titulo académico superior, truncando asi el progreso tanto individual como colectivo de la
zona en cuestion y de toda la sociedad en su conjunto; por lo que se hace necesario plantear
como solucion las siguientes alternativas:

= Quitar espacio a los estudiantes de primaria en sus respectivas comunidades.

= Programar clases en horarios nocturnos.

= Disponer de un bus que traslade a los estudiantes hasta la poblacion de Padcaya

= Construccion del internado para estudiantes en Mecoya.

1.1.3 Formulacion
Con la construccion del internado para estudiantes del nivel secundario se puede disminuir

la tasa de desercion escolar en la zona, insentivando a los alumnos seguir con sus estudios
ya que va a contar con ambientes codmodos para que puedan vivir mientras asisten al
colegio en Mecoya. En consecuencia, con las alternativas de solucion quitar espacio a los
estudiantes de primaria en sus respectivas comunidades puede provocar incomodidad, ya
que la infraestructura existente es pequefia y precaria, solo cuenta con pocas aulas para
todos. El planteamiento de pasar clases en horario nocturno tampoco representa una
solucion ya que siendo una zona rural se dificulta el traslado de cada estudiante al colegio,
ya que muchos viven a una distancia considerable. Tampoco se muestra factible el disponer
de un bus para transladar a los estudiantes a Padcaya, esto representaria un gasto
considerable al municipio, trayendo a lo largo del tiempo inestabilidad econdémica, ademas
que todas las comunidades quedan a dos horas aproximadamente y estar cuatro horas de

viaje a diario es agotador para cualquiera.



1.1.4 Sistematizacion
De la alternativa definida “Construccion del internado para estudiantes Mecoya”, el planteo

estructural que se hace es: cubierta estructurada por cerchas compuestas de perfiles
metalicos conformados en frio, columnas y vigas de hormigén armado, losa con vigueta
pretensada y zapatas aisladas de hormigon armado, las cuales son técnica vy

econdmicamente aptas para el disefio estructural.

1.2 Objetivos
Los objetivos a lograr son:

1.2.1 Objetivo general
Disefar estructuralmente la nueva infraestructura del internado para estudiantes de Mecoya.
1.2.2 Objetivos especificos
Los objetivos especificos a lograr son:
e Estudiar las caracteristicas y capacidad portante del suelo sobre el cual se va a
construir la nueva edificacion.
e Idealizar la estructura de acuerdo a la arquitectura existente.
e Disefiar estructuralmente la cubierta que estard formada por cerchas con
perfiles metalicos conformados en frio.
e Definir la disposicion de las viguetas pretensadas en las losas que
correspondan.
e Disefiar estructuralmente las zapatas aisladas y los porticos que seran la
estructura de sustentacion.
e Determinar del costo que conllevara la construccion.
e Determinar el planeamiento y cronograma de la obra.

e Realizar el aporte académico de manera entendible.

1.3 Justificacion
Las razones por las cuales se plantea la propuesta de disefio estructural de ingenieria civil

son las siguientes:

1.3.1 Académica
Se profundizaran los conocimientos adquiridos en el disefio estructural de edificaciones

analizando las estructuras de acuerdo a sus usos. Ademas plantear soluciones a los distintos

problemas que se presenten en el calculo estructural basandose en el principio de ingenieria



que son el anélisis, calculo y verificacién, para este propdsito se deben aplicar los

conocimientos en el campo de estructuras de eficaciones.

1.3.2 Social — Institucional

Apoyar a la poblacion de Mecoya con el disefio estructural del internado, para que ellos

usando este proyecto puedan gestionar la construccion de dicho internado, asi los jovenes

puedan continuar con sus estudios y obtener el titulo de bachiller. Sin dejar la comunidad ni

tener gastos extras.

1.4 Alcance del disefio estructural
Con la informacién obtenida, en el perfil y propuesta del disefio estructural, se concluye

como resultados a lograr en el desarrollo del presente trabajo lo siguiente.

Analisis de los planos arquitectdnicos para realizar una idealizacion de la estructura.
Estudio de suelos en el lugar de emplazamiento.

Disefio estructural y calculo de los elementos estructurales del internado Mecoya:
La cubierta estara sustentada en cerchas construidas con perfiles metalicos.

La estructura de sustanciacion estara compuesta por pérticos de hormigdn armado y
zapatas aisladas de hormigon armado.

Los entrepisos estardn compuestos por losa alivianada de viguetas pretensadas.
Planos estructurales

Analisis de costos de la estructura (excepto instalaciones sanitarias y eléctricas)
Plazo de ejecucion.

Realizacion de especificaciones técnicas.

Lo que no se disefiara, y seran limitaciones en el disefio estructural sera lo siguiente:

Instalacién eléctrica.

Instalaciones sanitarias.

1.4.1 Aporte académico del estudiante

El aporte académico que presenta el estudiante es:

Verificacion del disefio de columnas especiales con diagrama de interaccion.

1.4.2 Alcance del aporte

El manual tendra el siguiente alcance:

Realizar paso a paso el diagrama de interaccion para la columna especial con la
normativa CBH 87.



e Verificar mediante el diagrama de interaccion si y las dimensiones de la columna y

la armadura son suficientes antes las solicitaciones que se tienen.

1.5 Localizacion
La construccion del internado Mecoya se encuentra en la comunidad del mismo nombre,

perteneciente al Municipio de Padcaya de la Provincia Aniceto Arce del Departamento de
Tarija.



CAPITULO 11

2 MARCO TEORICO
2.1 Generalidades

En el siguiente capitulo se detallard la definicion de cada uno de los materiales, la
metodologia a utilizar para realizar los calculos y el disefio de cada uno de los elementos
estructurales.

Para garantizar los resultados de célculo y disefio se aplicaran las recomendaciones de la
Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87), normativa que es guia fundamental en
Bolivia para el disefio de estructuras urbanas.

2.2 Levantamiento topografico
La topografia es uno de los estudios mas importantes dentro del disefio de las estructuras.

Para este disefio estructural se pretende realizar el levantamiento topogréfico de toda la
zona. Mediante la topografia se puede realizar el estudio de la superficie en donde se
construira la edificacion.
Los objetivos del estudio topogréafico son:
e Posibilitar la definicidn de la ubicacion y las posibles dimensiones de los elementos
estructurales.

e Establecer puntos de referencia para el replanteo durante la construccion.

2.3 Estudio de suelos
En cualquier disefio estructural se debe realizar un estudio de suelos, para determinar el tipo

de suelo sobre el cual se ubicara la estructura.

El estudio mas comun para obtener la capacidad portante del suelo se llama SPT (Ensayo
de penetracién estandar). Esta es una prueba In Situ que se realiza en el fondo de una
excavacion.

El estudio consiste en determinar el nimero de golpes de un martillo de 63.5 Kg y 762 mm
(30 plg.) de altura de caida, necesarios para hincar en el suelo inalterado un toma muestras
partido normal en una distancia de 305 mm (1 pie) cuyos diametros normalizados son: 36.8

mm (1.45 plg. de diametro interior y 50.8 mm (2 plg.) de diametro exterior.



Para la determinacion de la resistencia caracteristica del terreno, es necesario obtener la
clasificacion del suelo y el nimero de golpes por SPT. Con estos valores se entra a los
abacos de B.K. Hough y se establece la capacidad portante del suelo estudiado.

2.4 Disefio arquitectonico
La arquitectura se define cominmente como el arte de proyectar y construir edificios o

espacios para el uso del hombre, siendo considerada “arte” desde el momento en que

conlleva una busqueda estética.

2.5 Disefio estructural
En toda estructura es necesario distinguir dos partes principales: la superestructura y la

subestructura.

La superestructura, en el caso de edificios, es aquella parte de la estructura que esta
formada por losas, trabes, muros, columnas, etc. La subestructura es la parte de la
estructura que sirve para trasmitir las cargas de esta al suelo de cimentacion.

2.5.1 Sustentacioén de la cubierta

2.5.2 Norma a utilizar
La cubierta se disefiara segun el método LRFD (Load and Resistance Factor Disign) del

American Institute of Steel constructions. (AISC), con el reglamento perteneciente a esta
entidad "Specification for the Design of Cold-Formed Steel Structural Member", Edicion
1996.

2.5.3 Cargas
Las cargas que acttan sobre la estructura de cubierta se dividen en dos grandes grupos que
son: las cargas muertas y las cargas vivas.

2.5.4 Carga Muerta
Las cargas muertas son aquellas que forman parte integramente de la estructura. Es decir
que esta carga siempre va estar actuando sobre la estructura y estan por supuesto en funcion

del tipo de material usado tanto en la estructura con en la cubierta.

2.5.5 Carga Viva
Las cargas vivas son aquellas que gravitan sobre la estructura son parte integrante de la

misma. Es decir que esta carga puede 0 no puede estar actuando sobre la estructura y su

existencia es inminente durante el tiempo.



Existen también las cargas vivas accidentales, estas son aquellas que actuan de forma
irregular, como el viento y los sismos. Es decir que esta carga esté sujeta a un tiempo de
retorno que segun la probabilidad pueda de existir en cierto periodo de tiempo, pero que su
incidencia en la estructura durante su vida Gtil puede o no puede suceder.
Carga por mantenimiento = 100 Kg/m?
Fuente: 5) Disefio de estructuras de acero Método LRFD P&g. 41 — Jack McCormac
2.5.6 Carga de viento
El viento es el flujo de gases a gran escala. En la Tierra, el viento es el movimiento en masa
del aire en la atmésfera en movimiento horizontal. Giinter D. Roth lo define como “la

compensacion de las diferencias de presion atmosférica entre dos puntos”

La velocidad y direccion de los vientos se mide con el anemdmetro, este instrumento es
parte de las estaciones pluviométricas con las que cuenta el Servicio Nacional de
Meteorologia e Hidrologia (SENAMHI) que es la entidad encargada medir y proporcionar,
entre otros, la velocidad del viento, que en zonas montafiosas alcanza una velocidad de
hasta 100Km/h.

2.5.6.1 Estimacion de la presion del viento
La presion de viento es una carga variable que esta sujeta a la velocidad del viento, un

coeficiente de forma y una constante.

Presion dindmica del viento

W = v_
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Donde:
v= Velocidad del viento (m/s)
Sobrecarga del viento
P=CxW

Donde:
C= coeficiente edlico (depende Directamente del Angulo y direccidn del viento).

W= presi6n dinamica del viento kg/m®.


https://es.wikipedia.org/wiki/Gas
https://es.wikipedia.org/wiki/Tierra
https://es.wikipedia.org/wiki/Aire
https://es.wikipedia.org/wiki/Atm%C3%B3sfera
https://es.wikipedia.org/wiki/Presi%C3%B3n_atmosf%C3%A9rica

Determinacion de la sobrecarga de viento dependiendo del coeficiente e6lico (C) para cada
caso el coeficiente edlico se lo determina en funcién al angulo de inclinacién de la cubierta
de la siguiente tabla:

Tabla N° 2.1 Coeficiente edlico de sobrecarga

COEFICIENTE EOLICO DE SOBRECARGA LOCAL EN UNA CONSTRUCCION CERRADA

CORRIENTE
2 g
Cs ™
VIENTO ‘

VIENTO { \
VIENTO —
o (: -“\ J
REMANSO  C,(H0=90 q_0G[HC, REMANSO N0 Ca

/ / 7 772 SECCION O PLANTA
Situacién Coeficiente edlico en:
Angulo de incidencia Superficies Superficies Superficies
del viento o planas curvas rugosas curvas muy lisas
Barlovento| Sotavento| Barlovento| Sotavento| Barlovento| Sotavento

Cc1i c2 C3 Cc4 C3 C4
En remanso:
90° - 0° + 0,8 -0,4 + 0,8 -0,4 + 0,8 -0,4
En corriente:
S0° + 0,8 -0,4 + 0,8 -0,4 + 0,8 -0,4
80° + 0,8 -0,4 + 0,8 -0,4 +0,8 -0,4
70° + 0,8 -0,4 + 0,8 -0,4 + 0,4 -0,4
60° + 0,8 -0,4 + 0,4 -0,4 0 -0,4
50° + 0,6 -0,4 0 -0,4 -0,4 -0,4
40° + 0,4 -0,4 -0,4 -0,4 -0,8 -0,4
30° +0,2 -0,4 -0,8 -0,4 -1,2 -0,4
20° 0 -0,4 -0,8 -0,4 -1,6 -2,0
10° -0,2 -0,4 -0,8 -0,4 -2,0 -2,0
0° -0,4 -0,4 -0,4 -0,4 -2,0 -2,0

Valores intermedios pueden interpolarse linealmente.

Las superficies normales al viento sufren presion en su cara a barlovento (la que mira al
viento) y succion en la de sotavento (la respaldada). Dependiendo de la inclinacion, en unos
puntos la accion sera presion y en otros succion.

Figura N° 2.1 Esquema Barlovento-Sotavento

Batlovento Dotavento
cla cla
o
Presion de Sotavento:
Ps=C2+«W

Presion de Barlovento:



Pb=Cbs*W
|Cb=1.2*sina —0.4]

Donde:

Ps= Presi6n de sotavento kg/m?.

Pb= Presi6n de barlovento kg/m?.

W= Presion dinamica del viento kg/m?.
C2= Coeficiente eolico de sotavento.
Cb= Coeficiente eolico de Barlovento.

a =Angulo de inclinacion de la cubierta.

2.5.7 Combinacién de Cargas
El proposito de los factores de cargas es incrementar las cargas para tomar en cuenta las

incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas y muertas.

El valor del factor de carga usado para cargas muertas es menor que el usado para cargas
vivas, ya que los proyectistas pueden estimar con mas precision las magnitudes de las
cargas muertas que las de las cargas vivas.

Las combinaciones usuales de cargas consideradas en el LRFD son:

U=14*D (Ecuacion A4-1 del LRFD)
U=12*D+1.6*L+0.5*(LroSoR) (Ecuacion A4-2 del LRFD)
U=1.2*D+1.6*(LroSoR)+(0.5*L 0 0.8*W) (Ecuacion A4-3 del LRFD)
U=1.2*D+1.3*W+0.5*L + 0.5%(Lr 0 So R) (Ecuacion A4-4 del LRFD)
U=1.2*D+1*E + 0.5*L + 0.2*S (Ecuacion A4-5 del LRFD)
Donde:

U = Carga tltima; D = Carga Muerta; L = Carga Viva; Lr = Carga viva en techos;
S = Nieve; R = Carga inicial lluvia o hielo, sin encharcamiento; W = Viento; E = Sismo.

2.5.8 Disefio de elementos
La cercha y correas sson disefiados con acero A36 conformado en frio perfil costanera
debido a la gran oferta de este material en el medio y su bajo costo con relacion al laminado
en caliente.
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Figura N° 2.2 Perfil costanera de acero conformado en frio

El acero laminado en frio es, en esencia, laminado en caliente con un mayor procesamiento.
Se procesa mas el acero en acerias de reduccion en frio, donde el material es enfriado (a
temperatura ambiente) y luego es recocido o laminado templado. Este proceso producira
acero con tolerancias dimensionales mas préximos y un rango mas amplio de superficies de
acabado. EIl término laminado en frio es utilizando erroneamente en todos los productos,
cuando en realidad el nombre del producto se refiere al laminado de planchas y de
productos en rollos.

Al referirse a las barras de acero, el término utilizado es “acabado en frio”, que a menudo
consiste en estirado en frio o cilindrado, rectificado y pulido. Este proceso genera mas altos

limites de elasticidad y tiene cuatro principales ventajas:

El estirado en frio incrementa la resistencia tensil y de elasticidad, que con
frecuencia elimina mayores tratamientos térmicos costosos.

e Elcilindrado elimina las imperfecciones en la superficie.

e El rectificado reduce el rango de tolerancia del tamafio original

e El pulido mejora el acabado de la superficie

e Todos los productos en frio proporcionan un acabado superior en la superficie
y poseen mayor tolerancia, concentricidad y rectitud que los productos

laminados en caliente.
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e Por lo general, las barras de acabado en frio son mas dificiles de trabajar que
las de acabado en caliente debido al mayor contenido de carbono. Sin embargo,
esto no sucede con las planchas de laminado en frio y de laminado en caliente.
Con estos dos productos, la plancha de laminado en frio tiene menor cantidad
de carbono y a menudo es recocido. Esto lo vuelve més suave que las planchas

de laminado en caliente.

2.5.8.1 Determinacion de anchos efectivos
El primer paso para el disefio de elementos de seccion abierta conformadas en frio es

determinar los anchos efectivos de los elementos del que esta compuesta la seccion (ver
figura 2.3).

Figura N° 2.3 Elementos que componen una seccion de acero conformado en frio

Fuente: 12) Reglamento CIRSOC 303. “REGLAMENTO ARGENTINO DE ELEMENTOS
ESTRUCTURALES DE ACERO DE SECCION ABIERTA CONFORMADOS EN FRIO” Editorial INTI.
Buenos Aires, 2009.

Para esta determinacion se deban usar las siguientes ecuaciones:
e Para elementos rigidizadores (labio) y elementos rigidizados con esfuerzo

linealmente variable(alma)

F k.m.E t.,
=% —
==Y

r= L
Fcr
Donde:
b= el ancho plano como se ilustra en la Figura 2.4 (cm).
A= la esbeltez del elemento.
t= el espesor de los elementos rigidizados uniformemente comprimidos (cm).

u=el coeficiente de Poisson del acero en periodo elastico = 0,30
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F= la tension de compresién del elemento (MPa).
E =el modulo de elasticidad longitudinal (MPa).
K= el coeficiente de abolladura de placas.
k=4+2(1+y)3+2(1 +y)
y= f1/fy; f1 (esfuerzo de compresion), f2 (esfuerzo de traccion)
k = 4 (para elementos rigidizados simplemente apoyados sobre un alma en cada borde
longitudinal).

I I
é Elemento real Q

Figura N° 2.4 Ancho “b” de una seccion de acero conformado en frio.

Fuente: 12) Reglamento CIRSOC 303. “REGLAMENTO ARGENTINO DE ELEMENTOS
ESTRUCTURALES DE ACERO DE SECCION ABIERTA CONFORMADOS EN FRIO” Editorial INTI.
Buenos Aires, 2009.

Si:
A <0,673 ; bed = b (no se debe cambiar el ancho efectivo)

A >0,673 ; bed = p.b (se debe corregir el ancho con un factor p)
p=1[1,358 — (0,461 / )]/ x

2.5.8.1.1 Para elemento uniformemente comprimido con rigidizador de borde

(Ala)
S=128+ |-
= 1. * |—

f

(b/t) < 0,328 *S (No se debe cambiar el ancho efectivo)
(b/t) > 0,328 S (Se debe hacer la siguiente verificacion)
Determinacion del coeficiente de abolladura K
Para:
D/b<0.25 entonces  k = 3.57 * (R1)"+0.43<=4

0.25<D/b<=0.8 entonces k:(4.82-%) *(R1D"+043 <4
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Donde:

b
— (o582t |51
n= 45 [ =3
Verificacion:
. k.. E t,
=% (=~
= ®
- f
~ | Fer
Donde:

b= el ancho plano (cm) Figura 2.4.

A= la esbeltez del elemento.

T= el espesor de los elementos (cm).

M=el coeficiente de Poisson del acero en periodo elastico = 0,30
F= la tension de compresion del elemento (MPa).

E =el mdédulo de elasticidad longitudinal (MPa).

K= el coeficiente de abolladura de placas.

R;=1

D=Altura total del rigidizador(cm).

Si:
A <0,673 ; bed = b (no se debe cambiar el ancho efectivo)

L > 0,673 ; bed = p.b (se debe corregir el ancho con un factor p)
p=[1,358 — (0,461 / )]/ &

Si todos los elementos son efectivos la seccion es totalmente efectiva entonces se debe usar
las propiedades geométricas del seccion transversal original; si alguno o todos los
elementos no son efectivos y se deben corregir, es decir disminuir, se debe volver a calcular
las propiedades geométricas con las nuevas longitudes efectivas de cada elemento para
poder después continuar con el célculo de los esfuerzos admisibles nominales y de disefio
de la pieza.

Por la experiencia se puede observar que para un acero de 36ksi (250MPa) las secciones C

(costanera) siempre son efectivas para alturas menores a 150mm, por lo que para este
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proyecto se puede obviar el procedimiento para la determinacion de longitudes efectivas y
considerar que la seccion bruta es efectiva, ya que se van a usar perfiles de menor altura a

la indicada.
2.5.9 Resistencia de disefio a flexion

Mn = Se.Fy.(10)-3
Donde:

Fy= Tension de fluencia del acero (Mpa).

Mn = Resistencia nominal a le flexion (MPa)

Sex = Sx= Mddulo resistente elastico de la seccion efectiva, siendo toda la seccion efectiva
resulta igual al médulo resistente elastico de la seccion bruta (cm?).

Entonces:

Md =gh.Mn
Donde:

Mn = Resistencia de disefio a le flexion (MPa).

@= Factor de reduccion a flexion 0.95

2.5.9.1 Determinacion de la tension critica a pandeo lateral (Fc)
* 2* *(*
Fe = (Cb Te*xExd ch)

Lu2«Sf
Ch*m2+Exd+Iyc\2
Lu=(———>)
Fy*Sf
12.5Mmax

Cb

* Mmax=1, Ma=Mc=0.75, Mc=1

- 2.5Mmax+3Ma+4Mb+3Mc
Si:
Fe < 0,56 Fy entonces Fc = Fe

10Fy
36Fe)

2.8Fy > Fe >0,56 Fy entonces Fc = 19—°Fy(1 —

Fe>2.8Fy entonces Fc=Fy

Donde:

Fy= Tensidn de fluencia del acero (Mpa).

Fc= Tension critica a pandeo lateral (MPa)

Lu= Longitud maxima de arriostre para que el pandeo no sea critico (cm)

Sf = Sx =Mddulo elastico de la seccion bruta respecto de la fibra comprimida (cm?).

D= Altura total de la seccion (cm).
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Cw= Médulo de alabeo de la seccion transversal, en cm®.

lyc = ly /2 = Momento de inercia de la parte comprimida de la seccion con respecto al eje
baricéntrico paralelo al alma, utilizando la seccién bruta (cm®).

E = Mddulo de elasticidad longitudinal (MPa).

2.5.9.2 Determinacion de la Resistencia de disefio a pandeo lateral torsional
Mn = Sc .Fc. (10)®
ob=0,90
Donde:

Sc = Sx por ser la seccion totalmente efectiva (cm®)

®b= coeficiente de reduccidn al pandeo lateral

2.5.10 Resistencia de disefio al corte
Vn = Aw Fv (10)-1

Vd=¢v Vn
ov =0,95

Para h/t <= fE * K”/Fy

Fv=0.6*Fy

Para fE*K”/Fy < h/t <= 1. 51 /E*K”/Fy

0.6(/E xKv *Fy
Fv = 7
/¢

Para h/t >= 1. 51 fE*KU/Fy

B w2 * E x Kv
YT 1200 - @) (h/D)?

Donde:

Aw = Area del alma de la barra = h* t (cm?).

E= Mddulo de elasticidad longitudinal del acero (MPa).
Fv = Tension nominal de corte (MPa).

Vn = Resistencia nominal al corte (kN).

t = Espesor del alma (cm).
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H= Altura de la parte plana del alma medida sobre el plano del alma (cm).

Kv = Coeficiente de abolladura por corte, para almas no rigidizadas, kv = 5,34

2.5.11 Resistencia a la compresion axil
Existen varios tipos de miembros que trabajan a compresion, de los cuales la columnas es el
mas conocido.
Pn = Ae Fn (10)-1

¢c =0,85
Ae = Area efectiva calculada para la tensién Fn (cm?).

Fn= Tension determinada de la siguiente manera (MPa).

Paraic<1,5 entonces Fn = (0.658%)* Fy

Para’c>15 entonces Fn = () Fy

2

Para estructuras triangulares cuyos elementos se consideran con extremos articulados: Ac=

1
Fy
A= /%

Fe= La menor de las tensiones de pandeo elastico flexional, torsional o flexo torsional
(MPa).

Siendo:

2.5.12 Tension de pandeo elastico flexional Fey (MPa)

. 2 * E
ey =
L2
2.5.13 Tensidn de pandeo elastico flexotorsional Fe (MPa)
5 T2 * E
eX =———
o2
5t 1 - 12 * E * Cw
= *
a * roz ( ] (L)2 )
ro = \/rxz + ry? + xo0?
X0
— _ (2
B=1-()
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e—ZB

E= mddulo de elasticidad longitudinal del acero (MPa).

(8ex + 6t) — \[((Sex + St))2 — 4 % B * 8ex * t)

L = Longitud no arriostrada del miembro (cm).

Rx,xy= Radio de giro de la seccidn transversal total no reducida respecto del eje de pandeo
considerado (cm).

Xo= Distancia del eje centroidal al centro de corte (cm)

G= Modulo de elasticidad transversal del acero (MPa).

J =Médulo de torsién de St. Venant de la seccion transversal (cm®).

Cw = Médulo de alabeo de la seccion transversal (cm®).

2.5.14 Resistencia a la traccion
Es comun encontrar miembros sujetos a tension en puentes, armaduras de techos, torres,

sistemas de arrostramientos y en miembros usados como tirantes. La seleccion de un perfil
para usarse como miembro a tension es uno de los problemas mas sencillos que se
encuentra en el disefio de estructuras. Como no existe el problema de pandeo, el proyectista
solo necesita calcular la fuerza factorizada que debe tomar el miembro y dividirla entre el
esfuerzo de disefio para determinar el area de la seccion transversal efectiva necesaria.
Luego se debe seleccionar una seccidn se acero que satisfaga esta area.

(b) Para fluencia en la seccion bruta
Tn=Ag Fy (10)-1

ot=0,90

(b) Para rotura en la seccion neta fuera de las uniones
Tn=AnFu (10)-1
ot=0,75
Donde:

Tn= Resistencia nominal a la traccién axil de la barra (KN).
Ag = Area de la seccion bruta (cm?

An = Area de la seccion neta, en cm?

Fy = Tension de fluencia (MPa).

Fu =Tension de rotura en el articulo (MPa).
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2.5.15 Disefio a flexo compresion
Entre los otros tipos se encuentran la cuerdas superiores de cerchas, miembros de

arriostra miento, los patines a compresion de vigas laminadas y armaduras y los

miembros sujetos simultdneamente a flexion y compresion.

Pu 4 Mux 4 Muy
Pn¢c ¢$Mnx ¢ Mny

<1

Siendo:

Pu= Fuerza axial de compresion de disefio (KN).
Mux,Muy= Momento de disefio (KNm).
Mnx,Mny= Momento resistente nominal (KNm).

® =coeficiente de reduccion respectivo.
2.5.16 Disefio a flexo traccion
Tu Mux Muy

Pn<j)c+ <anx+ ¢ Mny
Tu= Fuerza axial de traccion de disefio (KN).

<1

Mux,Muy= Momento de disefio (KNm).
Mnx,Mny= Momento resistente nominal (KNm).

d=coeficiente de reduccion respectivo.

Se debe hacer las comprobaciones y hallar las resistencias en las direcciones si es
necesario, como ser en las correas, al estar apodas sobre la cercha con cierta inclinacion
enta sujeto a flexion disimetrica por lo que se requiere el analisis en ambas direcciones, es
decir, analisis de la seccion parada (lado mas fuerte) y con la seccion volcada (lado mas

debil)

2.5.17 Verificacion de la flecha (deformaciones)

f=/fx? + fy?

S, qL'L‘4>\-:|_()
384 E'lxy

fxy =
Donde:
f= Flecha total (cm)

fxy =Flecha en cada direccion(cm).
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L=Longitud no arriostrada (cm)
E= Mddulo de elasticidad (MPa)

gxy= Carga descompuesta en estado de servicio(KN/cm)

Ixy=Inercia en cada direccién (cm?)

2.5.18 Soldadura

La soldadura es un proceso en el que se unen partes metalicas mediante el calentamiento de

sus superficies conduciéndolos a un estado plastico, permitiendo que las partes fluyan y se

unan con o sin la adicion de otro metal fundido.

Aunque la soldadura moderna existe desde hace bastantes afios, es hasta en las Gltimas

décadas que ha adquirido gran importancia en la ingenieria estructural.

2.5.18.1 Determinacién de la resistencia de la soldadura
Como es conveniente construir las cerchas metalicas con las misma seccién, seran

necesario realizarse uniones de soldadura a tope, por lo tanto se debe verificar que la

resistencia de la soldadura sea mayor que las fuerzas a compresion o traccion de los

elementos.

e ]
i e

| e

.'rl.

i
;fll:w-l-:“ﬂ s
T e slotath

FENETRACION COMPLETA

Figura N° 2.5 Soldadura de tope.

Fuente: 13) Reglamento CIRSOC 301. “REGLAMENTO ARGENTINO DE ESTRUCTURAS DE
ACERO PARA EDIFICIOS” Editorial INTI. Buenos Aires, 2005.

El area efectiva de la soldadura a tope sera determinado como el producto de la longitud

efectiva de la soldadura por el espesor efectivo de garganta.

La longitud efectiva sera el ancho de la parte unida.
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El espesor efectivo de garganta de una soldadura a tope con penetracion completa seré el
espesor de la parte unida ma delgada.
La resistencia de la soldadura seré la menor de las siguientes expresiones:
Py = gFpy * Agy (1071)
P, = gF,, * A,,(1071)
Donde:
P, = Resistencia de la soldadura(KN)
Fgy = Resistencia nominal del metal base (MPa)
E, = Resistencia nominal del material del electrodo (MPa)
Agy = Area de la seccién transversal efectiva del metal base(cm?)
A,, = Area de la seccion efectiva de la soldadura(cm?)

¢ = Factor de resistencia

Tabla N° 2.2 Factores de resistencia de la soldadura
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Fuente: 13) Reglamento CIRSOC 301. “REGLAMENTO ARGENTINO DE ESTRUCTURAS DE
ACERO PARA EDIFICIOS” Editorial INTI. Buenos Aires, 2005.

2.6 Estructura de sustentacion en la edificacion
Para garantizar los resultados de célculo y disefio de hormigén armado, se aplicaran las
recomendaciones de la Norma Boliviana del Hormigdén Armado (CBH-87), normativa que

es guia fundamental en Bolivia para el disefio de estructuras urbanas.

2.6.1 Hormigon Armado
En la mayoria de los trabajos de construccion, el hormigon se refuerza con armaduras
metdlicas, sobre todo de acero; este hormigén reforzado se conoce como “hormigdn
armado”. El acero proporciona la resistencia necesaria cuando la estructura tiene que

soportar fuerzas longitudinales elevadas. El acero que se introduce en el hormigén suele ser
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una malla de alambre o barras. El hormigdn y el acero forman un conjunto que transfiere

las tensiones entre los dos elementos.

Figura N° 2.6 Esquema de vigas y columnas de Hormigén Armado.

2.6.2 Adherencia entre el hormigén y el acero
La adherencia entre el hormigdn-acero es el fendmeno bésico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigon armado como material estructural. Si no existiese la
adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que el
acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafiaria al

hormigdn en sus deformaciones. Esto causaria una rotura brusca.

2.6.3 Distancia entre barras
Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigon armado deben
tener unas separaciones minimas, para permitir que la compactacion del hormigén pueda
efectuarse correctamente, de forma que no presente coqueras o espacios vacios. La Norma
Boliviana de Hormigon Armado (CBH-87) recomienda los valores que se indican a

continuacioén:

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

armadura principal debe ser igual o0 mayor que el mayor de los tres valores siguientes:

e Dos centimetros
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e Eldidmetro de la barra mas gruesa

e 1.25 veces el tamafio maximo del arido

b) Si se disponen de dos o méas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa
deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre columnas de

barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

c) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras de la
armadura principal de @<32mm. (Una sobre otra), e incluso tres barras de @ <25mm. El
disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una practica
recomendable cuando haya una gran densidad de armaduras, para asegurar el buen paso del
hormigon y que todas las barras queden envueltas por dicho material.

2.6.4 Recubrimientos minimos
a) Cuando se trate de armaduras principales, el recubrimiento o distancia libre entre
cualquier punto de la superficie lateral de una barra y la del paramento mas préximo de la
pieza, sera igual o superior al diametro de dicha barra o a los seis quintos del tamafio
méaximo del arido. En el caso de grupos de barras, para la determinacion de esta distancia se

partira del diametro equivalente @.

b) Para cualquier clase de armaduras (incluso estribos), la distancia mencionada en el
parrafo anterior, no serd inferior a los valores que en funcién de las condiciones

ambientales, indican en la tabla siguiente:

Tabla N° 2.3 Recubrimientos Minimos, en mm

Condiciones ambientales Hormigon
Armaduras Losas o|_H 12,5 H 40
No | Moderadamente sensiblesala | . H 15 H 45
Severas ” aminas
severas severas corrosion H175 H 50
H 20 H 55
15 25 35 +10 -5 +5 -5

Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de
hormigon. Bolivia, 1987.

Las condiciones indicadas en la tabla, pueden acumularse: pero, en ningun caso, el

recubrimiento resultante podra ser inferior a 15 mm.
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c) En las estructuras prefabricadas bajo riguroso control, y siempre que la resistencia

caracteristica del hormigdn sea superior a 25 MPa. Podra omitirse la limitacion del parrafo.

d) En las estructuras expuestas a ambientes quimicamente agresivos, o a peligro de
incendio, el recubrimiento de las armaduras vendra fijado por el proyectista.

e) La distancia libre entre las armaduras exteriores y las paredes del encofrado, no sera
mayor de 4 cm.; pudiendo prescindirse de esta limitacion en elementos enterrados, si se

hace previamente una capa de regularizacion; en los hormigonados con técnicas especiales

y en aquellos en los que la armadura trabaje exclusivamente a compresion y presente un

riesgo despreciable frente a los incendios.

f) La distancia libre de los paramentos a las barras dobladas, no serd inferior a dos

didmetros, medida en direccion perpendicular al plano de la curva.

g) Los elementos de cimentacion que vayan a estar sometidos a la accion de aguas
subterraneas, deberan protegerse superficialmente con una impermeabilizacién adecuada,

para evitar la corrosion de las armaduras.

2.6.5 Doblado de las armaduras
Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado a
comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigdn armado las
barras deben doblarse con radios mas amplios de los utilizados en dicho ensayo, para no
provocar una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigén de la zona de codo. En
este sentido conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a desgarrar el
hormigdn suelen ser méas peligrosas que las compresiones originadas directamente por el

codo.

Radios de curvatura para ganchos y estribos son los que se muestran en la siguiente tabla:

Tabla No 2.4 Radios de curvatura para ganchos y estribos (cm)

Diametro de CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 CA-60
la armadura

@<20mm. 20 20 20 250 30
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O >20mm. 250 250 30 40 50

Fuente: 9) IMENEZ Montoya Pedro. “Hormigon Armado” 14° edicion basada en la EHE, ajustada
al cédigo modelo y al euro cddigo. Editorial Gustavo Gili. Madrid, 2000.

a) En el caso de estribos con @ <10mm. los radios de curvatura internos podran ser

adoptados igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero.

Radios de curvatura de la armadura principal son los que se muestran en la siguiente tabla:

Tabla
No 2.5
Radios
Radio minimo 5@ 60 60 150 90 de

curvat

ura de la armadura principal (cm.)

Fuente: 9) JIMENEZ Montoya Pedro. “Hormigéon Armado” 14° edicion basada en la EHE, ajustada
al codigo modelo y al euro codigo. Editorial Gustavo Gili. Madrid, 2000.

En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la figuracion del

hormigdn en la region que se aumenta el radio minimo de doblaje en funcion de las capas:
2 capas de hierro doblado aumentar 50%, 3 capas de hierro doblado aumentar 100%

2.6.6 Anclaje de las armaduras
E1 concepto de la longitud de anclaje de las barras conformadas y los alambres
conformados solicitados a traccion se basa en la tension de adherencia promedio que se
logra en la longitud embebida de las barras o alambres. Este concepto exige que las
armaduras tengan longitudes minimas especificadas o que se prolonguen las distancias
minimas especificadas mas alla de las secciones en las cuales la armadura esta solicitada a

las tensiones maximas.
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Las formulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacion recta
utilizadas son:

_¢xfyd

b=

2.6.6.1 Para aceros corrugados
Las longitudes de anclaje dependen de la posicion que ocupan las barras en la pieza con

respecto a la direccion del hormigonado. En efecto, las barras superiores estan en peores
condiciones de adherencia que las inferiores, debido a que el hormigdn que las circunda es
generalmente de calidad algo mas baja, a causa del efecto de refluxion de aire y lechada
hacia lo alto durante la compactacion. Por ello a efectos de adherencia se distinguen dos

posiciones de las barras, la 1 y la Il.

La longitud préactica de anclaje, en prolongacion recta Ib, puede calcularse, para las barras

corrugadas con las siguientes formulas:

Para barras en posicion | (zona de buena adherencia)

k
b1 = m@? > %@ > 15cm

Para barras en posicion 11 (zona de mala adherencia)

k
b1 = 1.4m@? > %@ > 15cm

€ —dmign

POSICION I ATTRITRTRRRARTERTRRT] ;'
COMPRESION | [TTTTTITTITTIT T ]

13 5;

h
POSICION [ | a1
TRACCION — ¥
l-hl

Figura N° 2.7 Posiciones de barras a efectos de anclaje

Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de hormigon.
Bolivia, 1987.
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En ambos casos se puede multiplicar por una factor de reduccién que esta en funcion de la

armadura necesaria con la real=As necesarial As real
Donde:
@=Diémetro de la barra (cm).

m= Coeficiente numérico con los valores indicados en la tabla 2.6 en funcion del tipo de

acero.

fyk=Limite de fluencia del acero (MPa)

Tabla No 2.6 Valores del coeficiente “m”

H 20 14 19 23
H 25 12 15 19
H 30 10 13 17
H 35 9 12 16
Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de hormigon.
Bolivia, 1987.

Para un contacto de 2 barras se debera aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje y

para un contacto de 3 barras o mas se debera aumentar un 33%.

El tamafio del anclaje rectilineo puede ser disminuido en el caso de que la armadura
termine en un gancho, una buena parte de la solicitacion de la fuerza del arrancamiento sera

resistida por el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones.

Para aceros corrugados

lb/3
10 x ¢
15cm

Ib, =1b—Alb = (Ib— 10 * @) >

Donde: Alb: Es la variacion de la longitud de anclaje, puede ser reducida gracias al gancho.
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E1 tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar un riesgo de hendimiento o
desconchado del hormigon del recubrimiento. Son indispensables los anclajes por gancho
(135° a 180°), en el caso de las barras lisas; los anclajes por patilla(90° a 135°), sélo se

admite para barras corrugadas.

Se considera que hay un anclaje total cuando las porciones curvas se prolongan a través

de porciones rectilineas de longitud por lo menos igual a:
> 5@ 0 50mm., a continuacion de un arco de circulo de 135° 0 més.
> 100 o 70mm., a continuacion de un arco de circulo de 90°.

2.6.7 Empalme de las armaduras
Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura. Como norma general, los
empalmes de las distintas barras en traccion, se distanciaran unos de otros de tal modo que
sus centros queden separados en la direccion de las armaduras, una longitud igual o mayor

a I, (segun la figura 2.5.)

Figura N° 2.8. Distancia de los centros de gravedad de los empalmes.

2.6.7.1 Empalme por traslapo o solapo

Este tipo de empalmes se realizard colocando las barras una al lado de la otra dejando una
separacion entre ellas de 4@ como maximo. Para armaduras en traccion, esta separacion no
sera menor que la prescrita en el apartado 12.5.2. de la pagina 227 de la norma boliviana
del hormigon CBH-87.

En el caso de que el porcentaje de barras traslapadas en la misma seccion sea menor o igual
50% de las barras existentes en dicha se dispondra armadura transversal con una seccion

total igual o mayor que 1/3 de la seccion de la barra traslapada de mayor didmetro y
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separacion igual o menor de 15 cm.: mientras que en el caso de que dicho porcentaje sea
mayor, la seccion de la armadura transversal sera los 2/3 de la seccion de la barra traslapada
de mayor diametro.

Cuando se trate de barras corrugadas, no se dispondran ni ganchos ni patillas y la longitud
de traslapo no seré inferior a o*lp, siendo I, la longitud definida en el apartado 12.1.3 de la
pagina 216 de la norma CBH-87 y a un coeficiente dado en la tabla 12.2.2 en funcién del
porcentaje de armadura traslapada en una seccién respecto a la seccion total de acero en esa
misma seccién y a la distancia transversal “a” entre las dos barras empalmadas mas

proximas.

Tabla No 2.7 Valores de o

20% 25% 33% 50% >50%

<100 1.2 1.4 1.6 1.8 2.11 1.0
>100 1.0 1.1 1.2 1.3 1,4 1.0
Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de hormigon.
Bolivia, 1987.

En el caso de barras corrugadas, pueden empalmarse todas las de una misma seccion, si los

empalmes se disponen en una sola capa. En caso contrario solo podran empalmarse el 50%.

La idea basica es transferir esfuerzo de una barra para la otra por medio de la adherencia en

un largo igual al largo del anclaje el mismo es corregido por un coeficiente y que lleva en

cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.

Ecuacion para poder determinar el empalme por traslapo o solape:

v =y *Ib,

29




2.6.7.2 Con ganchos para aceros corrugados
20cm
10*¢
0,50* Ib,

Iv=(y*-10*¢) >

Donde:
Iv: Longitud de empalme por solapo.

w . Coeficiente de proporcionalidad con el nimero de barras solapadas en la seccion.

Coeficiente ,, que multiplica el largo de anclaje rectilineo depende de los siguientes

factores:

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

e El largo del empalme también depende de la distancia "a" que es la distancia entre
ejes de las barras empalmadas en la misma seccion transversal.

e También depende la distancia "b™ que la distancia de la barra externa empalmada

hasta la parte de la pieza.

_g_ Iv

T

Figura N° 2.9. Empalme por traslado

Tabla N° 2.8 Para obtener los coeficientes y

Distancia | Distancia Porcentaje maximo de barras empalme

a b 20% 25 33 50% >50%
a<l10*@ | B<5*0 1.20 1.4 1.6 1.80 2.0
a>10* @ b>5* @ 1.00 1.30

Fuente: 9) IMENEZ Montoya Pedro. “Hormigén Armado” 14° edicion basada en la EHE, ajustada al codigo

modelo y al euro codigo. Editorial Gustavo Gili. Madrid, 2000.




2.6.7.2.1 Coeficientes de minoracion
Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de las
cargas en los estados limites dltimos que nos indica la norma Boliviana de hormigon

armado, son los que se indican en las siguientes tablas:

Tabla No 2.9 Coeficientes de minoracién

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido +0.05
Acero Normal 0
Vs =1.15
Intenso -0.05
Reducido +0.20
Hormigon Y ¢=1.50 Normal 0
Intenso -0.10
Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de hormigon.
Bolivia, 1987.

Tabla N° 2.10 Coeficientes de mayoracion

Coeficientes . ~ - .
L Nivel de control y dafios previsibles Correccion
béasicos
Nivel de control en I;edumldo O+Ol20
la ejecucion orma
_ Intenso -0.10
Jt=1.60 — M 010
Dafios previsibles en N |n|m(|)s 1 :
. orma
caso de accidentes
Intenso +0.20
Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de hormigon.
Bolivia, 1987.

2.6.8 Hipotesis de carga
Para cada estado limite que se trate se consideraran las dos hipotesis de carga que a
continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable,
excepcion hecha de la hipétesis 111, que s6lo se utilizara en las comprobaciones relativas a
los estados limites Gltimos. En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas

acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

HIPOTESIS I 7, *G+y *Q

HIPOTESIS 111 0.9( 7 *G+ 7y *Q)+0.90% y, *W
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HIPOTESIS 11: 0.8( 7, *G+yy *Qy) + Fog +W,,

Doénde:

G = Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter
de permanencia.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables de explotacién, de nieve, del terreno, mas
las acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismicas.

W = Valor caracteristico de la carga del viento.

) 9=Coeficiente de ponderacidn de las cargas permanentes, si su efecto es desfavorable

se tomara // fg = Y ¢ , aplicando simultaneamente a todas las acciones del mismo origen

que actuen en la estructura.

7 1o =Coeficiente de ponderacion de las cargas variables, si su efecto es desfavorable se

tomara 7 = 7.

y; = Coeficiente de ponderacion que lo define el proyectista de acuerdo a su criterio, para
los estados limites Gltimos no debera ser menor y: = 1,25 pero si mayor.

2.6.8.1 Sobrecarga permanente y accidental

Los siguientes cuadros nos proporcionan valores de las cargas permanentes y accidentales
de acuerdo al tipo de estructura, material y la funcion que cumple la misma. Es importante

tomar en cuenta estos valores puesto que son los que recomiendan las normas.

Tabla N° 2.11 Cargas permanentes
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Tabla C.1 Peso especifico aparente de materiales de construccion

Peso especi- Materiales y elementos Peso especi-
Materiales y elementos fico aparente fico aparente
kN/m® kN/m®
Materiales de albanileria Madera
Arenisca 21,0a27,0 Aserrada, tipos C14 a C40 3,5a50
Basalto 27.0a31,0 Laminada encolada 37ad4
Calizas compactas, marmoles 28.0 Tablero contrachapado 5,0
Diorita, gneis 30,0 Tablero cartdn gris 8.0
Granito 27.0a30,0 Aglomerado con cemento 12,0
Sienita, diorita, porfido 28,0 Tablero de fibras 8,0a 100
Terracota compacta 21,0a27,0 Tablero ligero 4.0
Fabricas Metales
Bloque hueco de cemento 13,0a 16,0 Acero fr0args
Bloque hueco de yeso 10,0 Aluminio 27,0
Ladrillo ceramico macizo 18,0 Bronce 830a850
Ladrillo ceramico perforado 15,0 Cobre 87,0a 89,0
Ladrillo ceramico hueco 12,0 Estafio 74,0
Ladrillo silicocalcareo 20,0 Hierro colado 71,0a725
Mamposteria con mortero Hiermo forjado 76,0
de arenisca 240 Laton 830a850
de basalto 27.0 Plomo 112,0a 1140
de caliza compacta 26,0 Zinc 71.0a720
de granito 26,0 Plasticos y organicos
Silleria Caucho en plancha 17,0
de arenisca 26,0 Lamina acrilica 12,0
de arenisca o caliza porosas 240 Lindleo en plancha 12,0
de basalto 30,0 Mastico en plancha 21,0
de caliza compacta o marmol 28,0 Poliestireno expandido 0,3
de granito 28,0 Otros
Hormigones y morteros Adobe 16,0
Hormigdn ligero . 9.0a20,0 Asfalto 240
Hormigén normal 24,0 Baldosa ceramica 18,0
Hormigon pesado =280 Baldosa de gres 19,0
Mortero de cemento 19,0a 23,0 Papel 11,0
Martero de yeso 12,0a 28,0 Pizarra 29.0
Mortero de cemento y cal 18,0a20,0 Vidrio 250
Mortero de cal 12,0a 18,0

T L 3
™ En hormigén armado con armados usuales o fresco aumenta 1 kNim®

Fuente: 6) Escuela Técnica Superior de Arquitectura de Madrid. “DOCUMENTO BASE SE-AE ACCIONES

EN LA EDIFICACION”. Madrid, 2009.

Tabla No 2.12 Cargas accidentales

Tabla 3.1. Valores caracteristicos de las sobrecargas de uso

Carga Carga
Categoria de uso Subcategorias de uso uniforme | concentrada
[kN/m’] IkN]
Al Yiviendas y zonas de habitaciones en, hospi- 2 9
A | Zonas residenciales tales y holeles
A2 Trasteros 3 2
B | Zonas administrativas 2 2
C1 Zonas con mesas y sillas 3 4
c2 Zonas con asientos fijos 4 4
Zonas de acceso al Zonas sin obstaculos que impidan el libre
publico (con la excep- movimiento de las personas como vestibulos
C3 ; 5 4
C | cion de las superficies de edificios publices, administrativos, hoteles;
pertenecientes a las salas de exposicion en museos; efc.
categorias A, B,y D) c4 Z‘o_nas destinadas a gimnasio u actividades 5 7
fisicas
5 Zonas de aglomeracion (salas de conciertos, 5 4
- estadios, etc)
D1 Locales comerciales 5 4
D | Zonas comerciales D2 Supermercados, hipermercados o grandes 5 7
superficies N
E |Zonas de tréfico y de aparcamiento para vehiculos ligeros (peso total < 30 kN) 2 0™
F_| Cubiertas transitables accesibles sdlo privadamente ™ 1 2
Cubiertas accesible " [ Cubiertas con inclinacion inferior a 20° e 2
G | inicamente para con- ’ Cubiertas ligeras sobre correas (sin forjado) 047 1
servacion G2 Cubiertas con inclinacion superior a 40° 0 2
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Fuente: 6) Escuela Técnica Superior de Arquitectura de Madrid. “DOCUMENTO BASE SE-AE ACCIONES
EN LA EDIFICACION”. Madrid, 2009.

2.6.8.2 Determinacién de esfuerzos

Los esfuerzos se calcularan usando un paquete informatico, llamado SAP2000 version 19 el

cual nos proporciona las envolventes de los momentos flectores, fuerzas cortantes.

Figura N° 2.10. Modelado de la estructura en SAP 2000 versién 19

Fuente: Elaboracién propia

En este programa primero se debe modelar la estructura o en su defecto transportarla del
AutoCad3D, posteriormente se deben introducir los datos necesarios que nos pide el
programa. Se procede a ubicar las columnas, vigas, losas, cimientos, y las cargas que
actuaran en la estructura, una vez finalizado se proceden a corregir los posibles errores que

se pudieron cometer.

2.6.9 Elementos estructurales
En este capitulo se estudian las secciones rectangulares de hormigén armado sometidas a

esfuerzos cortantes, momentos flectores, momentos torsores, etc.
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Se detalla el proceso de célculo de todos los elementos estructurales a continuacion, se

utilizara el método de los estados limites Gltimos.

2.6.10 Disefio de losas
Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimensién es

pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actan sobre las
losas son esencialmente perpendiculares al plano principal de las mismas, por lo que su
comportamiento estd dominado por la flexion.
Se analizaran losas alivianadas con viguetas pretensadas.
2.6.10.1.1 Losas alivianadas con viguetas pretensadas
La losa que se utilizara serd alivianada o aligerada que estara constituida por viguetas
prefabricadas de hormigén pretensado, con complemento de polietileno y para la capa de
compresion hormigdn armado. En este sistema de losa las viguetas estan apoyadas sobre las
vigas entonces se consideran biapoyadas, por lo que no existen momentos flectores
negativos, solo momentos positivos que se encarga de absorber la vigueta pretensada.
2.6.10.1.2 Deflexiones maximas permitidas
El valor maximo admisible de la flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de
soportar tabiques ni muros, es de £/300, siendo € la luz del elemento considerado.
En caso de vigas o forjados que hayan de soportar muros o tabiques, se distinguen los tres
casos siguientes.
- si los muros o tabique han sido construidos con mortero de cemento, la flecha maxima
admisible es £/500.
- si los muros o tabiques han sido construidos con mortero de cal, la flecha maxima no
podra ser superior a £/400.
- si los muros o tabiques han sido construidos con mortero de yeso, la flecha maxima
admisible es £/300.
2.6.11 Disefio de vigas
Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal
y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. Solamente se analizara el

caso de secciones rectangulares de hormigén armado.

35



2.6.11.1 Calculo a flexion simple
> Se deberd mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad 7, que se
obtiene de la Tabla 2.10.
Md =M #*y,
» Se deberé calcular el momento reducido de célculo con la siguiente ecuacion:

_ I\/Id
bW>l<dz>k fcd

Hy

Doénde:

Mg= Momento de disefio.

ug=Momento reducido de célculo.

bw = Ancho de la viga.

d=Distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura mas
traccionada (también Ilamada canto util).

fcd=Resistencia de calculo del hormigon.

Se obtendra el valor p jim, de la Tabla N° 2.13

Si — w iim > 1t ¢ NO Necesita armadura a compresion.

Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte los

esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

1) Con el valor del momento reducido se entra a la Tabla N° 2.15 y se obtiene la cuantia

mecanica de la armadura.

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

As:w*m*d*h
yd

Doénde:

w= Cuantia geométrica de la armadura.
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As=Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

bw = Ancho de la viga.

d=Es la distancia del borde més comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura
mas traccionada (también llamada canto (til).

fea: Es la resistencia de célculo del hormigon a compresion.

fya: Es la resistencia de calculo de la armadura.

3) Calcular la armadura minimay el valor de p se obtiene de la Tabla N°2.14

Amin =H* b\N *d
La ecuacion que se muestra, solo es para secciones rectangulares
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.
» Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo

Si — .. < i Necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita
armadura de compresion, como de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion y se

debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion

p=r/d

Wa1 = Wiim + Wso
Donde:
Wiim = Este valor se obtiene de la Tabla N° 2.13.
1g = Momento reducido de calculo

W, = Cuantia mecénica para la armadura a traccion

W, = Cuantia geométrica para la armadura a compresion
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p = Relacidn entre el recubrimiento y el canto Util

r = Recubrimiento

geométrico.

2) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion.

Donde:

Asl= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

As2= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.

3) Calcular la armadura minima, y el valor de , se obtiene de la Tabla N° 2.14.

Amin =/1*bw *d

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

Aslzwsl*hN*d*fcd Aszzwsz*hN*d*fcd
fyd fyd
Tabla N° 2.13 Valores limites

fy(kpl/c 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fvd(ko/ 1910 2090 3480 3650 4000 4350
f Livn 0.793 1 0.779 3.48 0.668 | 0.648 | 0.628
2 lim 0.366 | 0.362 ] 0.679 [ 0.332 0.326 | 0.319
W lim 0.546 | 0.536 | 0.467 0.46 0.446 | 0.432

Fuente: 9) JIMENEZ Montoya Pedro. “Hormigén Armado” 14° edicion basada en la EHE, ajustada

al codigo modelo y al euro codigo. Editorial Gustavo Gili. Madrid, 2000.

Tabla N° 2.14 Cuantias geométricas minimas

ELEMENTO | POSICION AH?215] AH400| AH500( AH 600
Soportes 0.008 0.006 0.005 0.004
Vigas 0.005 0.0033 0.0028 0.0023
Losas 0.002 0.0018 0.0015 0.0014
Muros Armadura 0.0025 0.002 0.0016 0.0014
horizontal 0.0005 0.0004 0.0003 0.00038
Armadura vertical
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Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de hormigén.

Tabla N° 2.15 Tabla universal para flexion simple o compuesta

Bolivia, 1987.

g 0 W (w/Evd)*1
0.0890 0.0300  |0.0310
0.1042 0.0400  |0.0415
0.1181 0.0500  |0.0522 >
0.1312 0.0600  |0.0630
0.1438 0.0700 0.0739 O
0.1561 0.0800  |0.0849 M
0.1667 0.0886 0.0945 I
0.1685 0.0900  |0.0961 N
0.1810 0.1000  |0.1074
0.1937 0.1100 0.1189 '
0.2066 0.1200  |0.1306 0
0.2197 0.1300  |0.1425 5
0.2330 0.1400  |0.1546
0.2466 0.1500  |0.1669
0.2593 0.1592 0.1785
0.2608 0.1600  |0.1795
0.2796 0.1700  |0.1924
0.2987 0.1800  |0.2055
0.3183 0.1900  |0.2190
0.3382 0.2000  |0.2327 5
0.3587 0.2100  |0.2468
0.3797 0.2200  |0.2613 O
0.4012 0.2300  |0.2761 M
0.4233 0.2400  |0.2913 |
0.4461 0.2500  |0.3070
0.4500 0.2517 0.3097 N
0.4696 0.2600  |0.3231 I
0.4938 0.2700  |0.3398 0
0.5189 0.2800  |0.3571 3
0.5450 0.2900  |0.3750
0.5722 0.3000  |0.3937
0.6005 0.3100  |0.4132
0.6168 0.3155 0.4244  0.0929
0.6303 0.3200 | 0.4337 0.1006
0.6617 0.3300  |0.4553 0.1212 D
0.6680 0.3319 0.4596 0.1258 0
0.6951 0.3400  |0.4783 0.1483 M
0.7308 0.3500  |0.5029 0.1857 I
0.7695 0.3600  |0.5295  |0.2404 N
0.7892 0.3648 0.5430  |0.2765 C')
0.8119 0.3700  |0.5587 0.3282 ;
0.8596 0.3800  |0.5915  |0.4929
0.9152 0.3900  |0.6297 0.9242
0.9844  |0.4000  |0.6774 _ |5.8238

B 500 S

B 400 S
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Fuente: 9) IMENEZ Montoya Pedro. “Hormigén Armado” 14° edicion basada en la EHE,

ajustada al cédigo modelo y al euro codigo. Editorial Gustavo Gili. Madrid, 2000.

2.6.12 Esfuerzo cortante
El estudio del esfuerzo cortante en una pieza de hormigén armado que tendrad que ser
tratada en un estado tridimensional, influye no sélo la forma de seccion, la esbeltez de la
pieza, disposicion de las armaduras transversales, longitudinales, la adherencia entre el

acero y el hormigdn, situaciones de las apoyadas, etc.

V xm
T=—
b |

Donde:

1= Esfuerzo cortante.

V= Cortante en la seccion que estamos verificando la tension del cizallamiento.

m= Momento estatico en la seccion donde se esta verificando la tension de cizallamiento.
b= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.

I= Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza.

2.6.12.1 Calculo de la armadura transversal

En virtud a todos los efectos favorables el hormigdn puede resistir, en la situacion de rotura

el esfuerzo cortante sin armadura.

>V,
Veu = fyd *t\N *d
f, =0131#3/f2..(MPa)

Donde:

V= Capacidad de corte del hormigon.

V4= Cortante de disefio.

fue= Resistencia virtual del calculo del hormigon, a esfuerzo cortante, dada en MPa.
f,s= Cortante en la seccion que estamos verificando la tensién del cizallamiento.

bw= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tensién de cizallamiento.
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d= Canto Util.

Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza es
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante de la

diferencia.

V>V

cu

Vq =V, +Vy, 2V =Vy =V,

cu

2.6.12.2 Disposiciones relativas a las armaduras transversales

La separacion “s;” entre cercos o estribos, deberd cumplir las condiciones.

$1< 30cm
51 < O,85d

S]_ S B*bw

En todos los casos, se prolongara la colocacion de los cercos o estribos en una longitud
igual al medio canto de la pieza, mas alla de la seccion en que tedricamente dejen de ser

necesarios.

Todo elemento lineal debe llevar una armadura transversal llamada alma, compuesta de

barras paralelas a las caras laterales del alma y ancladas eficazmente en una y otra cabeza.

Estas armaduras deben formar con el eje de la viga un angulo comprendido entre 45° y 90°
inclinadas en el mismo sentido de la tension principal de traccion producida por las cargas

exteriores al nivel del centro de gravedad de la seccidn de la viga supuesta no fisurada.

La cuantia minima de dichas armaduras debe ser tal que se cumplan la relacion:

A Tyad L6004 f.q *b,, *t

5 A

senoc

Donde:

bw = Ancho del alma.

t =Longitud cualquiera de la pieza en la que se toma A, (barras inclinadas mas estribos).

Ao = Area de barras inclinadas mas estribos.

fyaa = Resistencia de calculo de la armadura.
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En el caso de que se hayan levantado barras como armadura transversal, éstas iran siempre
acompafiadas por estribos cerrados, los cuales deberan absorber, al menos la tercera parte
del valor de Vg,.

Finalmente debera tenerse en cuenta que para el aprovechamiento de los cercos o estribos a

esfuerzos cortantes, debera verificarse:

A * g 20.9A * f,

La norma recomienda (en el apartado 8.2.2. “reglas de cosido” en la pag. 75) que la
méxima resistencia caracteristica del acero sera de 4200kg/cm?. A continuacién se muestra
un gréfico en orden secuencial para el calculo de la armadura transversal, donde se indica

las férmulas y criterios de célculo.

Datos:
Va: fea: Tyq: d: by

Sra =050/ f
V., = fiaxb, xd

cu

V,=030x f,xb, xd
NO SI
V., =V, =V, V, =V, As _0.0szwx.fxf“‘]
»d
NO
1
SI [ Cambiar secciéon ]
r
Ve =W, =1
ds—_ Veuxs
0.90xd = f

Figura N° 2.11 Célculo de la armadura de corte
2.6.13 Disefio de columnas
Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales, en las
que la solicitaciébn normal es lo mas importante. Sus distintas secciones transversales

pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexidbn compuesta.
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-La Norma Boliviana del hormigon (CBH 87) indica que cuando se trate de elementos
hormigonados verticalmente (columnas), la resistencia del calculo debera reducirse un 10%
por la disminucion de calidad que presentan estas piezas debido a la puesta en obra del
hormigon. Es por esta razén que ademas de afectar la resistencia del hormigdn por su
respectivo coeficiente se debe multiplicar por 0.9.

-La mencionada norma indica también que en piezas sometidas a compresion, la
deformacion de rotura del hormigon debe limitarse a 2 por mil, lo que limita el
aprovechamiento de calculo del acero, el valor de la tension correspondiente a dicha
deformacion es de 4200 Kg/cm?. Es por este motivo que en el desarrollo del célculo,

cuando se halle el esfuerzo del acero se limita a este valor.

Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y aumentar

su ductilidad y resistencia.

2.6.13.1 Excentricidad minima de calculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal mas desfavorable,
igual al mayor de los valores, “h/20” y “2cm” siendo “h” el canto en la direccion
considerada. Las secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta deben

también ser comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos principales.

2.6.13.2 Armaduras longitudinales

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12mm (segun la Norma
Boliviana del Hormigdn Armado CBH-87) y se situaran en las proximidades de las caras
del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada esquina de la seccion. En los
soportes de seccion circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Para la disposicion de

estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.

a) La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe arriostrarse

mediante cercos o estribos, para evitar el pandeo de la misma.

b) Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre

cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm, que el diametro de la
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mayor y que 6/5 del tamafio méximo del arido. No obstante, en las esquinas de los soportes

se podran colocar dos o tres barras en contacto.

2.6.13.3 Cuantias limites
La norma Boliviana de hormigdn armado recomienda para las armaduras longitudinales de
las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo que estan colocadas en

dos caras opuestas. A; y A, las siguientes limitaciones:
Ay =20.05% Ny
Ay * g =0.05% Ny
Ak fyy =05 A * fy
Ay x g 205+ A, * f,
Donde:

Ac= El area de la seccion bruta de hormigén

fyd= Resistencia de calculo del acero que no se tomara mayor en este caso de 4200kg/cm?.
A1 y A,=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o
compuesta.

Nd=Esfuerzo axial de calculo

fcd=Resistencia de calculo del hormigon.

As=EI area de acero utilizado en la pieza de hormigon armado.

Se comprobara, ademas, que las cuantias geométricas de las armaduras no sean inferiores

exigidos en la Tabla 2.14.

El diametro de las armaduras transversales debe ser al menos una cuarta parte del didmetro

méaximo entre las armaduras longitudinales.

2.6.13.4 Armadura transversal
La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas,
evitar la rotura por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados v,

eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes, ya que los
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esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de las veces pueden

ser absorbidos por el hormigon.

2.6.13.5 Longitud de pandeo
Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de célculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto de

vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario.

La longitud de pandeo , 0 de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado
equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de
momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en la

tabla N° 2.16 en funcion de la sustentacion de la pieza.

Tabla N° 2.16 Longitud de pandeo , 0=k* , de las piezas aisladas.

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

Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de hormigon.
Bolivia, 1987.

La longitud de pandeo de una columna esta en funcion de las rigideces de las columnas y

vigas que concurren a esta.

Jiménez Montoya nos dice" la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos
depende de la relacién de rigideces de los soportes a las vigas en cada lino de sus
extremos, y puede obtenerse de los monogramas que se indica en esta parte, siendo para
ello preciso decidir previamente si el portico puede considerarse intraslacional o debe

considerarse traslacional ".
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Longitud de pandeo |, =k *1 (k se obtiene entrando con )

> (El +1) de todos los pilares

= ; (igual para
Va > (El +1) de todos las vigas (igual parayg)

1
¥ —cols
v-—g
T —wigas
> — 200§ — @
100,0 - =]
100 100,0
50.0 5 : 50,0
30,0 5,04 30,0
20,0 - a0} | 200
10,0
9.0 3,04 - 10,0
8.0 1 - 8.0
7.0 =
6.0 4 6,0
5=O—wA WB - 50
4.0 2.0 - 4.0
30 - 30
2.0 - 2,0
] 15 4
1.0 - 1.0
o— 104 Lo

Figura N° 2.12 Pérticos traslacionales (para obtener el valor de k)

Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de hormigon.
Bolivia, 1987.
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Figura N° 2.13 Porticos intraslacionales (para obtener el valor de k)

Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de hormigon.
Bolivia, 1987.

2.6.13.6 Esbeltez geométrica y mecéanica
Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccidn constante a la relacién ,g=,./h entre
la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y la esbeltez

mecanica a la relacion , =,/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la

seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que ic:\/_ (I/A), siendo I y A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la

seccién del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la norma Boliviana de

hormigdn armado son los que mencionan a continuacion:

* Para esbelteces mecanicas ,<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.
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* Para esbelteces mecanicas 35<,<100(geométricas 10<,0<29), puede aplicarse el método

aproximado.

* Para esbelteces mecanicas 100<,<200(geométricas 29< , 0<58), debe aplicarse el método
general para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su altura puede
aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas de referencia.

* No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con esbelteces

mecénicas ,>200(geométricas ,0 >58).

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

apriori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes:

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

seccionas en L de lados desiguales.

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

el plano de simetria.
» En ultimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran:

La razon de regir el problema de la flexion esviada debe atribuirse a su complejidad y a la

ausencia, hasta tiempos resientes, de métodos practicos para su tratamiento.

2.6.13.8 Abacos dimensionales en roseta

Para realizar el calculo, cuando las piezas se encuentran sometidas a flexion esviada, se
utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexién recta. Del mismo modo que
alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccion un conjunto de diagramas de
interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de interaccion(N, Mx, My).
Estas superficies pueden representarse mediante las curvas que resultan al cortarlas por
planos N=cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos,
aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la
denominacion en roseta. Para poder observar las rosetas, ver el libro de hormigdn armado
de Jiménez Montoya 142 EDICION).
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2.6.13.9 Proceso de céalculo

> Los datos basicos que se necesitan son los que se mencionan a continuacion:

hx, hy=Son las dimensiones de la seccidn del pilar.
Myd=Momentos flectores de céalculo en la direccion Y.
Mxd=Momentos flectores de céalculo en Ila direccion X.
Nd=Esfuerzo normal de calculo.

fcd= Resistencia de céalculo del hormigdn.

fyd = Resistencia de calculo del acero.

» Determinar la capacidad mecanica del hormigon
Uc = feq *hy *hy

> Determinar los esfuerzos reducidos

V:&ﬂ _ My
Uco *° Ug *hy
_ MYd
luY_Uc*hY

» Definir los valores de momento reducido

My 5 Mo
» Determinar la cuantia mecanica w

Si el valor de v no es redondo, se obtiene w por interpolacion entre los resultados

correspondientes a los valores redondos de v entre los que esté situado el lado.

» Determinar la capacidad mecanica de la armadura total.

Utotal = W*UC

» Determinar la armadura total de acero

U

total W>I<hX * fcd

Atotal =

—> =
fyd Atotal f v
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> Se debera verificar que la pieza se encuentre en buenas condiciones frente al pandeo,
para poder lograr esto se debera cumplir la siguiente relacion:

e e
X +- 3 <1

ex max eymax

La excentricidad total en la direccion X-X

exmax =|:ey _|_ﬁ*h—*exj|_|_efx + fax
b
My b
X N ) ax 20

o —|34 fya | |b+20+e, *lg*lo—“
X 3500 | | b+10%e, b

La excentricidad total en la direccion Y-Y

b*ey
€ymax = + p*e, +eq +ey

h
_ Mx h
€y —W ; eay:2—220m
f h+20%*e, | 1?2107
ey =|3+ yd 1y v |y Jo *10 (kg/cm?)
3500 | |h+10%e, | h

Donde:

b, h=Es la dimension de la pieza en la direccion del plano X y Y.
l,=Longitud de pandeo.

ea=Excentricidad accidental en el plano que se analiza.

er=Excentricidad ficticia en el plano que se analiza.

B = Una constante cuyos valores estan en funcion del axial reducido v.
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Tabla N° 2.17 Valores de la constante B, para el calculo de la excentricidad ficticia

% 0 01 02| 03| 04 05| 06 | 0.7 08| 09 >1
B 0.5 06| 07| 08| 09 [ 08 0.7 0.6 05| 05| 05

Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de hormigén.
Bolivia, 1987.

2.6.14 Estructuras complementarias
Estas estructuras se refieren a los elementos que bien no aportan a la resistencia de la

edificacion, si son necesarias dentro de la estructura.

2.6.14.1 Escaleras
Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas

ascender y descender de frente sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles de
un edificio. Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios, que estan formados
por huellas, contrahuellas y de rellanos. Los principales elementos de una escalera son:

a) Contrahuella: Es la parte vertical del fondo del peldafio.

b) Huella: Es el ancho del escalon, medido en planta, entre dos contrahuellas sucesivas.

¢) Rellano: Es la porcién horizontal en que termina cada tramo de escalera; debe tener la
misma anchura que el ambito de los tramos. Citamos otros conceptos o partes como son la
linea de huella, la proyectura, el ambito, el tiro y la calabazada:

d) Linea de huella: Es una linea imaginaria que divide por la mitad una escalera recta.

e) Proyectura: El plano de apoyo de un peldafio puede tener una proyectura (nariz) sobre
el inferior inmediato. Suele estar comprendido entre 2y 5 cm.

f) Ambito: Es la longitud de los peldafios, o sea la anchura de la escalera.

g) Tiro: Es una sucesion continua de peldafios (21 a lo sumo).

51



2.6.14.2 Fundaciones
La fundacion o cimiento es aquella parte de la estructura encargada de transmitir las cargas

actuantes de la construccion al terreno. Dado que la resistencia y la rigidez del terreno
usualmente son inferiores a las de la estructura, la cimentacion posee un &rea en plata muy
superior a la suma de las areas de todos los pilares y muros de carga. Lo anterior conduce a
que los cimientos sean en general piezas de volumen considerable, con respecto al volumen
de las piezas de la estructura. Los cimientos se construyen habitualmente de hormigon

armado.

El proyecto de la cimentacion de un edificio es un problema relativamente complejo, que
debe ir acompafiado por un estudio de terreno, en el que se consideren el tipo de suelo, su
granulometria, plasticidad, humedad natural, consistencia compacidad, resistencia,
deformabilidad, expansividad y agresividad; la situacion del nivel freatico; las posibles

galerias y; las estructuras colindantes, etc.

Cuando a nivel de la zona inferior de la estructura o proximo el terreno presenta
caracteristicas adecuadas desde los puntos de vista técnico y econémico para cimentar
sobre él, la cimentacion se denomina SUPERFICIAL, que estan constituidas por zapatas,

vigas, muros y placas.

Si el nivel apto para cimentar estd muy por debajo de la zona inferior de la estructura, la
excavacion necesaria para procedera a una cimentacion directa seria costosa y se recurre a

una cimentacion PROFUNDA constituida por pilotes.

Por la relacién entre sus dimensiones (lo que condiciona su forma de trabajo), pueden ser
rigidas o flexibles segun la relacion del mayor vuelo al canto sea 0 no menor de 2,

respectivamente.

———

'l'__'-v——T v

T =t

a) Zapata rigida b) Zopota flexible
vZ 2h v>2h

52



Figura N° 2.14 Zapata rigida-Zapata flexible

Fuente: 9) JIMENEZ Montoya Pedro. “Hormigéon Armado” 14° edicién basada en la EHE, ajustada
al cédigo modelo y al euro cddigo. Editorial Gustavo Gili. Madrid, 2000.

Cuando el esfuerzo admisible del suelo es igual a mayor a 2 Kg/cm? las zapatas suelen ser
rigidas debido a que no se recomienda usar un espeso menor a 30cm por lo que cumple la

relacion de vuelo antes mencionada.

Una pieza rigida no sigue la ley de Bernoulli, referente a la conservacion de secciones
planas durante la flexion. La red de isostaticas que se indica en la figura (2.12) supone mas
un calculo basado en suponer bielas comprimidas de hormigén, cosidas por un tirante CD.
EL método desarrollado por LEBELLE es conocido como método de bielas y tirantes y se

desarrolla a continuacion.

- A Tyyyy ——— COMPRESION

Figura N° 2.15 Red de isostaticas, bielas y tirantes
Fuente: 9) IMENEZ Montoya Pedro. “Hormigén Armado” 14° edicion basada en la EHE, ajustada al
cédigo modelo y al euro cédigo. Editorial Gustavo Gili. Madrid, 2000.

2.6.14.2.1 Pre dimensionamiento de las zapatas rigidas

N(1+B)
A=axb= 6adm
_ 14 — 0.026adm
B 100

Donde:
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N= La carga centrada de servicio (sin mayorar)(KN).
Sadm= Esfuerzo admisible del suelo (KN/m?).
A= Avrea de la zapata (m?).

Cuando se haya determinado las dimensiones de la zapata se debe determinar la altura de la
zapata para que esta sea rigida teniendo en cuenta que no debe ser menor a 30cm, es decir

si la expresion da como resultado un valor inferior, se debe adoptar 30cm.
al —a2
2 _—
4

Donde:
h= Altura de la zapata> 30cm
a 1= Dimension de la zapata(cm).
a 2= Ancho de la columna(cm).

Con esta expresion se garantiza la resistencia a punzonamiento.

Si en la zapata estan actuando momentos flectores considerables es necesario verificar
tenciones en el suelo e ir tanteando las dimensiones hasta que no existas esfuerzos de
traccion, es decir negativos)

g * *
_ R, 6*M , 6*Md,

Oy = - 2 + 2
a,*b, a,*b,” b,*a,

._ R2 _6*M,  6*Md,

Cwo= - 4 — +
a,*',  a,*b,’ b,*a’

-

O 1 = S adm Oi2 SO-adm

2.6.14.2.2 Célculo de la armadura de la zapata

Td

AS:fy—d
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R1d

Td = 385a

(x1 — 0.25a2)

Nd
R1d =5 (1+3w)

_Md
" Nd=*al

1

1+4p
=al
4+ 12pn

x1

Donde:

As= Area de acero (cm?).

Td= Tension en la fibra de tirante (Kg).

fyd= Resistencia de calculo del acero(Kg/cm?); fykly; fyk<=4000Kg/cm?
d=Peralte efectivo de la zapata (h-r)(cm).

a 1=ancho de la zapata(cm).

a 2=ancho de la columna(cm).

Md=Momento de disefio (Kg.cm)

Nd= Normal de disefio (Kg).

Las variables de las ecuaciones del método de bielas y tirantes estan mejor representadas en

la siguiente gréafica.

P
.
T
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Figura N° 2.16 Fuerzas actuantes en la zapata, método bielas y tirantes.

Fuente: 9) JIMENEZ Montoya Pedro. “Hormigéon Armado” 14° edicién basada en la EHE, ajustada
al cédigo modelo y al euro cddigo. Editorial Gustavo Gili. Madrid, 2000.

2.6.14.2.3 Cuantia minima en zapatas
p=0.0020 Para aceros 4000 Kg/cm?

p=0.0018 Para aceros 5000 Kg/cm?

Se recomienda que el didmetro de las barras de acero sea como minimo de 12mm, tengan

una separacion maxima de 30cm y separacion minima de 12cm.

2.6.14.2.4 Verificacion al vuelco

;.
) [ }
Figura N° 2.17 Fuerzas desestabilizadoras y estabilizadoras actuantes en la zapata
Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de

hormigén. Bolivia, 1987.

En todo elemento de cimentacion sometidos a momentos o fuerzas horizontales, debera
comprobarse su seguridad al vuelco y deslizamiento. La comprobacién consistira en
verificar que los momentos estabilizadores de las fuerzas exteriores respecto al punto “A”

superan los momentos de vuelco, es decir que se cumple:
a
(N+Pp)*52 (M+Vxh)xy,

Despejando:
(N +Pp) =
2 > 0%
(M+V=xh) ="
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Donde:

N= Esfuerzo normal en la cara superior de la cimentacion.
M= Momento flector en la cara superior de la cimentacion.
V= Esfuerzo cortante en la cara superior de la cimentacion.
Pp= Peso propio de la cimentacion.

a= Ancho de la cimentacion.

h= Altura de la cimentacion.

y1 = Coeficiente de seguridad al vuelco, 1,5.

2.6.14.2.5 Verificacion al deslizamiento

Como fuerza estabilizante se contara solo con el rozamiento entre la base del elemento de
cimentacion y el terreno, o la cohesion de éste. El posible empuje pasivo sobre la cara
lateral del elemento no se tendra en cuenta a menos que esté garantizada su actuacion

permanente. Se verifica que cumpla para el deslizamiento lo siguiente:

» Para suelos sin cohesion (arenas)

(N+P\p/)>x<taggod > 50K (N+P|i1/)>l<tag(pd Y
X Y

» Para suelos cohesivos (arcillas)

A\deZ}/z—>OK A\ﬂ;CdZ]/z—>OK

X Y
Donde:
N= Esfuerzo normal en la cara superior de la cimentacion.

V= Esfuerzo cortante en la cara superior de la cimentacion.
2 , P . .
By = ;0 =Valor de célculo del angulo de rozamiento interno.

Cd= 0.5c=Valor de célculo de la cohesion.
Pp= Peso propio de la cimentacion.
A= Area de la base de la cimentacion.

y, = Coeficiente de seguridad al deslizamiento, 1,5.
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CAPITULO Il

3 INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Generalidades
En este capitulo se presenta la ingenieria del proyecto realizando el analisis,
dimensionamientos y calculos, de los distintos elementos que componen la estructura,
basados en el capitulo II (marco tedrico) aplicando normativas y metodologias
mencionadas en dicho capitulo.

El calculo se realizara a los elementos mas solicitados de la estructura.

3.2 Analisis del levantamiento topografico
Se realizé el levantamiento topografico con el equipo de estacion total, donde el desnivel
méaximo en el area de emplazamiento es de 1 m. Practicamente no hay desnivel en el sitio
de emplazamiento, debido a que el terreno ya fue previamente nivelado para la
construccion de la infraestructura del nuevo colegio nivel secundario, por lo tanto el estudio
topografico tiene como propdsito el de determinar el area del terreno disponible, la

superficie ocupada por el nuevo colegio y el emplazamiento del internado.

Los planos topogréaficos se encuentran en el Anexo N° 2.

INFRAESTRUCTURA MUEVD COLEGIC

LUGAR DE EMPLAZAMIEMTEC
DEL INTERMADD MECOYA
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Figura N° 3.1Topografia internado Mecoya

Fuente: Elaboracion propia

3.3 Analisis del estudio de suelos

El estudio de suelos tiene los siguientes resultados:

Se realizaron dos pozos para el ensayo de suelos, en los cuales se obtuvieron los siguientes

resultados.
Tabla N° 3.1 Resultados del ensayo S.P.T.
Pozo Profundidad Tension Admisible Tipo de Descripcion
(m) (kg/cm?) suelo
1 0.00-1.00 2.3 SC Arcilla arenosa
0.00-0.5 CL Acrcilla con baja plasticidad
2 0.5-2.00 3 SC Arcilla arenosa
Resultados del ensayo SPT

Fuente: Elaboracion propia

Se observa que a profundidades entre1.00 y 2.00 metros se obtiene una capacidad maxima
portante del suelo de 3 kg/cm2.

Se observa que en ambos pozos de obtiene una resistencia similar.

Valores adoptados

Se deberéa cavar y extraer el suelo hasta los 2. 0 metros tomando en cuenta el nivel 0.00 de
la boca del pozo 1y 2.

Por seguridad y tomando un valor conservador se disefiara las fundaciones con una valor de
capacidad portante del suelo de 2 Kg/cmz, ya que cuando se trata de suelo siempre existe la
incertidumbre de su resistencia.

Resumen:

Tabla N° 3.2 Valores adoptados para la cimentacién

FUNDACION
Estructura de soporte Zapata aislada centrada
capacidad portante del suelo 2 Kg/cm?
nivel de desplante 1.50 m
nivel freatico No se encontro6
Tipo de suelo AASHTO: A-2-6(0)
SUCS: SC
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| Arena arcillosa

Resumen de fundacién
Fuente: Elaboracion propia

El estudio detallado del tipo de suelo de fundacién y reporte fotografico se encuentra en el
Anexo N°3.

3.4 Anélisis del disefio arquitectdnico
El disefio estructural que presenta este trabajo es una nueva infraestructura que constara de

4 ambientes, 2 destinados a las estudiantes mujeres, y 2 a los hombres, en cada nivel cuenta
con bafios con sanitarios, lavamanos y duchas.
El disefio arquitecténico fue proporcionado por la direccion de obras publicas de la Sub

gobernacion de Padcaya.

3.5 Analisis, calculo y disefio estructural
3.5.1 Célculo de la cubierta metalica
e Carga actuante sobre el elemento:

e Material de cubierta: Teja colonial

Figura N° 3.2 Disposicion de tejas en la cubierta
FUENTE: Elaboracion propia

La cubierta a utilizar es teja colonial con un peso de 2.2 Kg por pieza. Como en un metro
cuadrado entrar 18 piezas se tiene un peso total de 39.6 Kg/m?
e Peso de la teja colonial.- asumimos 40 Kg/ m?
e Peso propio de la correa.-asumimos un peso de 3.9 Kg/ m
e Sobrecarga.- Tomaremos el peso promedio de una persona 100 Kg/m?
e Carga de viento.- debido a la zona tomaremos 110 Km/h

e Angulo de inclinacion de cercha.- 17.6°
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Presion dindmica del viento

Velocidad del viento V=110 Km/h =30.56 m/s

W= 30.56% cg.4 Kg
16 T m?
Sobrecarga del viento
P=C*xW

Donde:
C= coeficiente eblico (depende Directamente del Angulo y direccidn del viento)

W= presién dinamica del viento Kg/m?

Sotavento:
Ps=C2+«W
C2=-04
Kg
P=-04+x584=-234—
m
Barlovento:

Pb = Cb xW

|Cb=1.2*sina—0.4|

Cb=12*sinx—-04=12%sin17.62— 04 =—0.03

Kg iy
> (genera sucsion)

P=-0.03%584=-175 —
m

3.5.1.1 Cargas totales
Carga muerta (D) = peso teja

Carga muerta (D) = 40 Kg/m?
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Sobrecarga en techo (Lr) = 100 Kg/m?

Carga de granizo (R) = 80Kg/m?

Carga por viento (W) a:
Sotavento W= -23.4 Kg/m?
Barlovento W=-1.75 Kg/m*

Cargas totales en plano inclinado

Carga muerta (D) = peso teja + peso propio de la correa

Carga muerta (D) = 40Kg/m? =40 Kg/m**cos (17.6°) = 38.13 Kg/m?
Sobrecarga en techo (Lr) = 100 Kg/m?*cos (17.6°) = 95.32 Kg/m?

Carga de granizo (R) = 80Kg/m**cos (17.6°) = 76.26Kg/m?
Carga por viento (W) a: Sotavento W= -23.4 Kg/m?
Barlovento W=-1.75 Kg/m*

3.5.1.2 Combinaciones de carga

La nomenclatura a utilizarse en la especificacion LRFD es la mostrada a continuacion:

- Carga Permanentes = D

- Carga variable de piso = L

- Carga variables de techo = Lr
- Cargaviento =W

- Carga por sismo = E

- Cargade nieve =S

- Cargade lluvia o hielo sin incluir encharcamiento = R

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

U=1.4D 1)
U=1.2D + 1.6L + 05 (LT 0 S0 R) )

Si comprende las fuerzas de viento (W) y sismo (E)
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U=1.2D +1.6 (Lro So R) + (0.5L 0 0.8W)

©)

U=1.2D + 1.3W + 0.5L +0.5(Lr 0 S 0 R)

(4)

U=12D+15E+05L+0.2S

()

U=0.9D — (1.3W o 1.5E)

(6)

Como en nuestro caso tenemos dos cargas de viento (barlovento y sotavento)
Analizaremos para los dos y determinaremos lo més criticos para ambos.

Para Sotavento

CARGA CARGA CARGA CARGA
COMBINACION DE MUERTA EN TECHO DE VIENTO CRITICA
CARGA "D" "Lr" "W "y
Kg/m? Kg/m? Kg/m? Kg/m?
Uu=14D 53.38
U=12D+05Lr 93.42
\l/JV= 1.2D+1.6Lr+0.8 179,55
U=12D+05 L+ 13| o83 %32 234
63
W
u=12D 45,76
u=09D-1.3W 64.74
Para Barlovento
CARGA CARGA CARGA CARGA
COMBINACION DE | MUERTA | ENTECHO | DE VIENTO - [
CARGA D" "L "W CRITICA™U
Kg/m? Kg/m? Kg/m? Kg/m?
u=14D 53.38
U=12D+05Lr 93.42
(L)J_8:V\}'2 D+ 16 Lr+ 106.86
U= 12D +05 Lr+ 38.13 95.32 -1.75 oL 12
1.3 W '
u=12D 45.76
Uu=09D-13W 36.59
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Como se observa en las combinaciones la carga de viento es negativa en sotavento y al
tener la cubierta un angulo menor a 20 grados el barlovento también es negativo, por lo que
ambas cargas de viento seran despreciadas para el calculo.

U=1.2D+ 1.6 Lr=1.2(38.13) + 1.6 (95.32) =198.27Kg/m*——> U=198.27 Kg/m?

3.5.2 Disefo de correas 80x40x15x3 mm

3.5.2.1 Analisis del lado con mayor inercia

&) | B¢ d
G
h @ ha

Lo L

o
@
Ry

Figura N° 3.3 Propiedades geométricas perfil costanera lado con mayor inercia
Fuente:12) Reglamento CIRSOC 303. “REGLAMENTO ARGENTINO DE ELEMENTOS
ESTRUCTURALES DE ACERO DE SECCION ABIERTA CONFORMADOS EN FRIO” Editorial INTI.
Buenos Aires, 2009.

Propiedades geométricas de la seccion del lado con mayor inercia

H=8cm Ix=47.8cm’ Zy=6.38cm® Cw=175.4cm°
B=4cm Zx=14.4cm® Sy=4.12cm? X0=3.27cm

_ _ 3 _ Fy=250MPa
D=1.5cm. Sx=12cm ry=1.45cm E=200000MPa
t=0.3cm. rx=3.08cm x=1.45 G=79300MPa
A=5.03cm? ly=10.5cm’ J=0.1506cm*

3.5.2.1.1 Resistencia de disefio a flexién

Mn = Se.Fy.(10)-3
Mn = 12*250.(10)-3= 3KNm
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Donde:
Fy= Tension de fluencia del acero (Mpa).
Mn = Resistencia nominal a le flexion (MPa)
Sex = Sx= Mddulo resistente elastico de la seccion efectiva, siendo toda la seccion efectiva
resulta igual al modulo resistente elastico de la seccion bruta (cm®).
Entonces:
Md =gb.Mn
Md =0.95*3=2.85KNm

3.5.2.1.2 Determinacién de la tensién critica a pandeo lateral (Fc)

Chxm?+Exd+Iyc
Fe=(———)
Lu4xSf

1.136*w2+200000%8%5.25
170212

Fe = (

)=271.57MPa

Ch*m?+Exd+Iyc\a

Fy=Sf

Lu = (1.136*112*200000*8*5.25)0_5=177'18cm

250%12
Ch = 12.5Mmax : Mmax=1,Ma=Mc=0.75,Mc=1
2.5Mmax+3Ma+4Mb+3Mc
Ch = 125+1 =1.136
~ 25%14+3%0.754+4%x14+3%0.75
2.8Fy > Fe >0,56 Fy entonces Fc = 19—°Fy(1 — %)

F __10250<1 10 * 250
€= 36+ 271.57

9 ) = 206.75MPa

Donde:

Fy= Tensidn de fluencia del acero (Mpa).

Fc= Tension critica a pandeo lateral (MPa)

Lu= Longitud maxima de arriostre para que el pandeo no sea critico (cm)

Sf = Sx =Médulo elastico de la seccion bruta respecto de la fibra comprimida (cm?).

d= Altura total de la seccion (cm).

Cw= Médulo de alabeo de la seccion transversal, en cm®.

lye = Iy /2 = Momento de inercia de la parte comprimida de la seccidn con respecto al eje

baricéntrico paralelo al alma, utilizando la seccién bruta (cm?).
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E = Mddulo de elasticidad longitudinal (MPa).

3.5.2.1.3 Determinacion de la Resistencia de disefio a pandeo lateral torsional

Mn = Sc.Fc.(10)®
ob =0,90
Mn = 12*206.75*(10)® =2.48KNm
¢b =0,90
Md=0.9%2.48=2.23KNm

Donde
Sc = Sx por ser la seccion totalmente efectiva (cm®)

®b= coeficiente de reduccion al pandeo lateral.

3.5.2.1.4 Resistencia de disefio al corte

Vn = Aw Fv (10)-1=1.95%150(10)-1=29.25KN

Vd = v Vn=0.95%29.9=27.79KN
ov = 0,95

- |[ExK — 200000 = 5.34 -
Para hit <= f "Ny = J *2:3%/, ¢ )= 65.36

6.5/0.3=21.6<65.36

Fv=0.6*Fy= 0.6*250=150KN

Donde:

Aw = Area del alma de la barra = h* t (cm?).

E= Mddulo de elasticidad longitudinal del acero (MPa).
Fv = Tension nominal de corte (MPa).

Vn = Resistencia nominal al corte (kN).

t = Espesor del alma (cm).

h= Altura de la parte plana del alma medida sobre el plano del alma (cm).
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kv = Coeficiente de abolladura por corte, para almas no rigidizadas, kv = 5,34

3.5.2.2 Andlisis del lado més débil

Figura N° 3.4 Propiedades geométricas perfil costanera lado mas débil
Fuente:12) Reglamento CIRSOC 303. “REGLAMENTO ARGENTINO DE ELEMENTOS
ESTRUCTURALES DE ACERO DE SECCION ABIERTA CONFORMADOS EN FRIO” Editorial INTI.
Buenos Aires, 2009.

Propiedades geométricas de la seccion del lado con menor inercia

H=8cm Sx=12cm® Sy=4.12cm® X0=3.27cm
B=4cm rx=3.08cm ry=1.45cm Fy=250MPa
D=1.5cm. x=1.45 E=200000MPa
t=0.3cm. G=79300 MPa
A=5.03cm? ly=10.5cm’ J=0.1506cm*

Ix=47.8cm’ Zy=6.3%mid4.4cm®  Cw=175.4cm®

3.5.2.2.1 Resistencia de disefio a flexién

Mn = Seyt.Fy.(10)-3
Mn = 4.2x250.(10)-3= 1.05KNm
Mn=1.05x1.25=1.3125KNm
Donde:
Fy= Tensidn de fluencia del acero (Mpa).
Mn = Resistencia nominal a le flexién (MPa)
Seyt = lyg/xt= EIl modulo resistente elastico de la seccion efectiva con respecto a la fibra
traccionada.= 10.5/2.5=4.2cm?
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lyg= Momento de Inercia de la seccion efectiva.
Xt= H-x= Altura total del alma — distancia al centroide= 4-1.45= 2.5cm
Entonces:
Md =gb.Mn
Md =0.95*1.3125=1.25KNm
Donde:
Mhn = Resistencia de disefio a le flexion (MPa).

@= Factor de reduccién a flexion 0.95

3.5.2.2.2 Resistencia de disefio al corte
Vn = Aw Fv (10)'=2x2.5x0.3*150(10) *=22.5KN

Vd = ¢v Vn=0.95*22.5=21.375KN
ov =0,95

- [ExK — /200000 = 5.34 -
Parah/t<—f * U/Fy‘\[ *2-3%/, ,=65.36

2.5/0.3=8.33<65.36
Fv=0.6*Fy= 0.6*250=150KN

Donde:

Aw = Area del alma de la barra = h* t (cm?).

E= Modulo de elasticidad longitudinal del acero (MPa).

Fv = Tensién nominal de corte (MPa).

Vn = Resistencia nominal al corte (kN).

t = Espesor del alma (cm).

h= Altura de la parte plana del alma medida sobre el plano del alma (cm).

kv = Coeficiente de abolladura por corte, para almas no rigidizadas, kv = 5,34

3.5.2.3 Verificacion de la seccion a flexion disimétrica

Acho tributario.- La maxima separacidn entre correas es:

A

S=0.40m
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»

A

Longitud correa=3.7 m

Carga distribuida sobre la correa = U * separacion entre correas
Separacion entre correas =0.4 m

Carga muerta (teja) =0.40 KN/m?

Carga viva= 1IKN/m?

Carga lineal muerta (teja + peso propio de correa)= (0.40x0.4)+0.039 = 0.2KN/m
Carga lineal viva= 1x0.4=0.4KN/m

./7 Q(kg/m)

RA RB

qu=1,2D +1,6 Lr=1.2x0.223 + 1.6x0.4 = 0.88 KN/m.
gqux =qu .cos 17.6° =0.88 x cos 17.6° = 0.84 KN/m.
quy =qu .sen 17.6° = 0.88 x sen 17.6° = 0,26 KN/m.
Mux = qux*L?/8 = 0.84 x 3.7°/8 = 1.44 KNm

Muy = quy*L%8 = 0,26x3.7° /8= 0.44 KNm.

Vux = qux*L/2 =0.84x 3.7/2 = 1.55 kN

Vuy = qux*(L/3)/2 =0.26 x 3.7/2 = 0.48 kN.
Mux Muy
Mdx * Mdy
144 0.44
223 7125
0.99<1 OK

<1

1

3.5.2.4 Verificacion al corte
Vux = 1.55 KN<27.58KN

Vuy = 0.48 kN< 21.375KN

3.5.2.4.1 Verificacion de la flecha (deformaciones)
Carga lineal muerta= 0.40x0.4=0.16 KN/m

Carga lineal viva= 1x0.4=0.4KN/m
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qu=1D+1Lr=1x0.16 + 1x0.4 = 0.56 KN/m.
qux = qu .cos 17.6° = 0.56xcos 17.6° = 0.53 KN/m.
quy =qu .sen 17.6° = 0.56 x sen 17.6° = 0,17 KN/m.

f =+/fx*+ fy?=V1.352 + 0.122 = 1.35 < 370/200 O.K.

5 xy-L*
fxy = — - =10
384 E'Ixy

fg = 5. 0:0053:370% v 1 35

T 384 20000047.8

5 0.00188-185%
fx = — -————*10=0.12
384 200000-10.5

Donde:

f= Flecha total (cm)

fxy =flecha en cada direccion(cm).

L=Longitud no arriostrada (cm)

E= Modulo de elasticidad (MPa)

gxy= Carga descompuesta en estado de servicio(KN/cm)

Ixy=Inercia en cada direccion (cm®)

PERFIL PARA CORREA SELECCIONADO 80x40x15x3mm

3.5.3 Disefo de la cercha
Como las correas no coinciden con los nudos de la cercha se debe convertir las reacciones

de las correas en una carga uniforme distribuida a lo ancho de toda la cercha
Separacion ente correas=0.40m

Carga lineal muerta= 0.16 KN/m

Carga lineal viva= 0.4=0.4KN/m

Carga total=1.2x0.16+1.6x0.4=0.83KN/m
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Se calcula la cercha méas comprometida, la del medio en este caso.

Reaccion de la correa calculada con programa de elementos finitos

Q=0.83KN/m
A A A
//f/ /-/f Y
RA=1.15KN RA=3.84KN RA=1.15KN

Figura N° 3.5 Reaccion de la correa sobre las cerchas.
Fuente: Elaboracion propia

Longitud proyectada de la separacion de correas= 0.4xcos (17.6)=0.38m
Carga distribuida sobre la cercha= 3.84/0.38=10.11KN/m
Carga de cielo raso= 0.2KN/m? (carga del cielo raso de yeso)x3.7=0.74KN/m(carga

distribuida en la parte inferior de la cercha.

¢=10.11 KN/m
3 4
B
2 u 5 N
y 0 0
9 12 13 0 -
T ; A N ) O
16 17 18 19 20 2 D g
E ; AN
| 1) 14 2 12 14 2 |
Figura N° 3.6 Nombre de los elementos de la cercha
Fuente: Elaboracién propia
Convertir la carga distribuida en cargas puntuales sobre los nudos
Nudo A=10.11x1.21=12.23KN Nudo C=10.11x(1.4/2+1.2/2)=13.19 KN
Nudo B=10.11x(1.21/2+1.4/2)=13.19 KN NudoD=10.11x(1.2/2)+0.74x1.2=6.9 KN
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Nudo E=0.74x1.21=0.89 KN
Se halla las fuerzas internas en los elementos que componen la cercha con el programa de
elementos finitos (SAP2000 versién 19).

Nudo F=0.74x(1.21/2+1.4)=1.48 KN

Tabla No 3.3

de la cercha.

Figura N° 3.7 Fuerzas internas de los elementos de la cercha
Fuente: Elaboracion propia

ELEMENTO | FUERZA
1=6 8.76 TRACCION
2=5 -22.41 COMPRESION
3=4 -26.2 COMPRESION
7=15 -38.01 COMPRESION
8=14 23.95 TRACCION
9=13 -12.29 COMPRESION
10=12 1.97 TRACCION
11 1.85 TRACCION
16=21 7.71 COMPRESION
17=20 -2.24 COMPRESION
18=19 23.35 TRACCION

Fuente: Elaboracion propia

Fuerzas internas



Se selecciona la barra comprimida y la barra mas traccionada para realizar las
verificaciones, en este caso el elemento 3 y 4 (flexo compresion) y el elemento 8 y

14(traccion).

3.5.3.1 Diseino de elementos 100x75x15x3 mm

X
B, b
— ) — .
- xq
TSR] :‘;;L O [ h,
l + L @ & ld]
H=7.5cm Ix=131cm*
B=10cm ly=55.3cm’
D=1.5cm. x=2.77cm
t=0.3cm. Fy=250MPa
A=7.73cm’ E=200000MPa

Como los elementos van volcados se debe determinar los esfuerzos admisibles del lado mas
desfavorable.

3.5.3.1.1 Resistencia de disefio a flexién

Mn = Seyt.Fy.(10)-3
Mn = 11.67x250.(10)-3= 2.92KNm
Mn=2.92x1.25=3.647KNm

Donde:
Fy= Tensidn de fluencia del acero (Mpa).
Mn = Resistencia nominal a le flexién (MPa)

Seyt = lyg/xt= EIl modulo resistente elastico de la seccion efectiva con respecto a la fibra

traccionada.= 55.3/4.73=11.67cm®
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lyg= Momento de Inercia de la seccion efectiva.
Xt= H-x= Altura total del alma — distancia al centroide= 7.5-2.77=4.73 cm
Entonces:
Md =gb.Mn
Md =0.95*3.647=3.46KNm

Donde:
Mn = Resistencia de disefio a le flexion (MPa).

@= Factor de reduccién a flexion 0.95

3.5.3.1.2 Resistencia de disefio a compresion axil
Pn = Ae Fn (10)-1 =7.73x164.5=127.16 KN

Pd=¢pcxPn = 0,85x127.16=108.1KN
Ae = Area efectiva calculada para la tensién Fn (cm?).
Fn= Tension determinada de la siguiente manera (MPa).
Para estructuras triangulares cuyos elementos se consideran con extremos articulados: Ac=
1

Entonces:
Fn = (0.658%") * Fy=(0.658"") * 250=164.5MPa

3.5.3.1.3 Resistencia a la traccion
Para fluencia en la seccion bruta

Tn = Ag Fy (10)-1= 7.73x 250 (10)-1=193.25KN
Td=Tnet= 0,90x193.25=173.92KN

Siendo:

Tn= Resistencia nominal a la traccién axil de la barra (KN).
Ag = Area de la seccion bruta (cm?

An = Area de la seccion neta, en cm?

Fy = Tension de fluencia (MPa).

3.5.3.1.4 Verificacion del elemento 3 y 4 a flexo compresion

Momento= (10.11x1.2%)/8=1.82KNm
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Nd=26.2KN

Mu_ 262 18 _077<1 OK.

Nd
— 4 —=
Pd Md 108.1 3.46

3.5.3.2 Verificacion del elemento 14 a traccion

Nd=23.95KN<173.92KN O.K.

PERFIL A USAR 100x75x15x3mm

3.5.4 Disefio de uniones soldadas

P, = gF, * A,,(10™1) = 0.9x(7.5x0.3)x250 = 506.25kN

La Resistencia de la soldadura obtenida es mucho mayor que todas las fuerzas axiales de
traccion y compresion de los elementos que componen la cercha, por lo tanto cumple el
disefio.
Donde:
P, = Resistencia de la soldadura(KN)
E, = Resistencia nominal del material del electrodo (MPa)
A,, = Area de la secciéon efectiva de la soldadura(cm?)

Aw=Largo de la soldadura(alto “H” de la seccion) x el espesor de laseccion (t)

¢ = Factor de resistencia

3.5.5 Disefio de la placa de anclaje

Propiedades del material: Acero dulceA-36 designado por la (ASTM)

fcd= 2 ksi = 140 Kg/cm? Resistencia de calculo del hormigén a compresion
Fy = 36 ksi =2531,048 Kg/cm? (Esfuerzo de fluencia del acero)

P,, = 4495kg Reaccion vertical del elemento.

Propiedades de la seccion en estudio: C100x75x15x3

Largo de ala (a) =10cm
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Espesor (T) =0,3cm

A =7.73cm? (Area de la seccion)
Ix = 131cm* (Inercia en el eje x)
ly = 55.3cm? (Inercia en el eje y)

3.5.5.1 Calculo de la resistencia nominal por fluencia del alma en el soporte

R, =(25+*k+N)*FE, xt,

Doénde:

k: Es la distancia entre el borde exterior del patin y la base del cordon de soldadura=0.60cm

N: Longitud del apoyo en el soporte.

t, - Ancho del alma de la seccion=0.30 cm.
F,: Esfuerzo de fluencia =2531,048 ~&
cm

R, = R,,: Resistencia nominal por fluencia =4495kg

Reemplazando y despejando el valor de N en la ecuacion se tiene:

Rn = Puv
by 25xk 4495 2.5%0.60 = 4.42
F, *t,, 2531.048 * 0.30 o

3.5.5.2 Calculo de la dimension B de la placa
P*085+f. xA; =R,

®=0.6

f. = 140:;1—‘%2 = 2 ksi Resistencia de calculo del hormigén.
A, =Nx*B

Reemplazando en la ecuacion anterior se tiene que:

- R, B 4495
T P*x085*f. xN "~ 0.6 % 0.85 % 140 * 4.42

B

B =14.24cm
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Finalmente por razones constructivas y teniendo una suposicion conservadora se tomara las

siguientes dimensiones de la placa de anclaje, que es todo el espesor del elemento de apoyo

(columna).

N =25cm
B = 25cm

3.5.5.3 Célculo del espesor de la placa

Una vez que se han determinado la longitud y ancho de la placa, la presion de apoyo

promedio se trata como carga uniforme sobre la cara inferior de la placa, que se supone

soportada en su parte superior sobre un ancho central de 2k y longitud N. la placa se

considera entonces flexionada respecto a un eje paralelo al claro de la viga. La placa es

tratada asi como un voladizo de claro:
B — 2k
2

n=

La resistencia nominal por momento M, es igual a la capacidad por momento plastico M,,.

Como @ * M,, debe ser por lo menos igual a M,

0« M, =M,

2 xR, * n?
t=
0.9 «Bx* N xFy
Donde:
t: Espesor de la placa.
R,: Carga ultima o total de calculo = = 4495kg

B: Lado de la placa =25 cm
N: Longitud del apoyo en el soporte = 25 cm

F, . Esfuerzo de fluencia = 36 ksi=2531,048 k—g2
cm

k: Coeficiente de relacidn de resistencia al pandeo lineal de una placa = 0.60

n: Claro del voladizo de la placa

Reemplazado valores en la ecuacidn se tiene:
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B—2k 25—2+0.60

= =119
n ) ) cm
(= 2*Ry*n? 2 x 4495 x 11.92
~ J09%BxN=*F, 0.9 x25% 25+ 2531.048
t=0.94cm

Constructivamente se usaran 2 placas, una empotrada en el hormigén armado y la otra se
fijara en el perfil metalico de la cercha, para que de este modo la transmision de esfuerzos
sea lo mas 6ptimo posible. Por lo tanto se tomara un espesor de la placa de 3/87°=0,95 cm

cada una.
Se empleara una placa de anclaje con las siguientes dimensiones:

PL 25x25x0.95cm

3.5.6 Disefio del pernos de anclaje

Determinar el area del perno de anclaje con la siguiente formula

Tu

A, =— "%
9 0.75%@, * E,

4*Ag

Ag=Zwd? d =

Donde:

T, = P, = 4495kg Es la fuerza aplicada al perno, fuerza axial sobre la placa.
E, =Es la fuerza que resiste el perno, dada segun el tipo de acero utilizado, para el caso de
aceros A36 Fu vale 58 ksi (4077,804 kg/cm?).

@; = 0,75 Factor de resistencia tomado para aceros A36.

Reemplazando en la ecuacion se tiene:
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_ 4495
97 0.75 % 0,75 * 4077.804

4% 1.95
d= |—=16cm
T

Por lo tanto se empleara un didmetro de:

A = 1.96 cm?

A

T 2
g=7* 3/,  =0.442in? = 2.851 cm?

Determinar el area de la superficie requerida

Ty

A =
psf 4*@,:* /'_fC\

Donde:

T,, = B,,, = 4495 kg Fuerza axial sobre la placa.
f.o =140 C% Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias.

@ = 0,75 Factor de resistencia tomado para aceros A36.

Reemplazando en la ecuacion se tiene:
4495
Apsy =
4% 0.75 *v140
Determinar la longitud del perno de anclaje

L _ Apsf _ 126.63
3.14 3.14

L =6.35cm

= 126.63 cm?

Haninger sugieren basados en la normativa una tabla segin el tipo de acero utilizado las

longitudes minimas a las que se deben embeber o anclar los pernos segun la siguiente tabla:

Tabla No 3.4 Longitudes minimas del perno de anclaje.
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Bolt Type, | Minimum Em- | Minimum Embedded
Material | bedded Length Edge Distance
A307,A36 12d 5d>4in.
A325, A449 17d 7d>4in.

Donde d es el didmetro nominal del perno estas son distancias conservadoras segin

normativa.

d =3/, in=1905cm

12+d =12%3/, = 9.0 in = 22.86 cm

5xd=75% 3/4 = 3.75in < 4in No cumple

Finalmente se tiene que la longitud y diametro del perno de anclaje es:

L=6"=15cm ;d =3/4" =1.905cm

3.5.7 Estructura de sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion estara compuesta por elementos de hormigén armado.

3.5.7.1 Datos generales de Disefio

3.5.7.1.1 Norma

Se utilizo para este disefio estructural la Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87,

y toda la bibliografia compatible con ella.

3.5.7.1.2 Cargas
3.5.7.1.2.1 Carga muerta

En esta carga se consideran todas las cargas permanentes en un periodo de tiempo

relativamente largo, como ser; pesos propios de los elementos estructurales, cargas de

muros, cargas de pisos, cargas de techo, y las de muebles y accesorios de peso considerable

para el calculo y se detallan a continuacion.

3.5.7.1.2.2 Peso propio de los elementos estructurales

Peso especifico del hormigon armado.

YHeae = 2500 kg/m3

Tabla No 3.5 Peso de las columnas
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Columnas:

Nivel Seccidén (cm) Peso
Cimiento: 25 | x| 30 | =188 |kg/m
Primera Planta: | 25 | x | 30 |=|188|kg/m

Nivel cubierta: | 25 | x | 30 |=]188|kg/m
Fuente: Elaboracion propia.

Tabla No 3.6 Peso de las vigas.

Vigas:
Nivel Seccion (cm) | Peso
Cimiento: 20 | x| 40 | =200 |kg/m

Primera Planta: | 20 | x | 40 | = | 200 | kg/m
Nivel Cubierta : | 20 | x| 40 | = | 200 | kg/m

Fuente: Elaboracion propia.
3.5.7.1.2.3 Carga Muerta en la estructura

Tabla N° 3.7 Carga muerta de la estructura.

Carga Muerta en la estructura
Material Carga
Peso del Hormigén Armado | 2500 Kg/m?3
Peso de tabiqueria 1300 Kg/m3
Peso de entrepiso 110 kg/m?

Fuente: 6) Escuela Técnica Superior de Arquitectura de Madrid. “DOCUMENTO BASE SE-AE ACCIONES
EN LA EDIFICACION”. Madrid, 2009.

3.5.7.1.2.4 Carga Viva

Los valores recomendados y calculados estadisticamente en funcion al servicio que va a
brindar la estructura.

Tabla N° 3.8 Carga Viva en la estructura

Carga Viva en la estructura
Lugar Carga (Kg/m?)
Lugares piblicos Salas de clases 300
Otras salas 200
Escalera Con acceso al publico 300
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Fuente: 6) Escuela Técnica Superior de Arquitectura de Madrid. “DOCUMENTO BASE SE-AE ACCIONES
EN LA EDIFICACION”. Madrid, 2009.

3.5.7.1.3 Resistencia de los materiales
Segun los métodos constructivos en Tarija y cumpliendo con los pardmetros de la Norma
Boliviana del Hormigén CBH-87, las resistencias son:
e Resistencias caracteristicas de los materiales para hormigon armado.
fck = 210 Kg/cm? (Resistencia caracteristica del hormigén a compresién a los 28 dias)
fyk = 5000 Kg/cm? (Limite de fluencia del acero)

3.5.7.1.4 Coeficientes de minoracion de resistencia de los materiales
Segun la Norma Boliviana del Hormigon CBH-87, y como se indica en la tabla 2.9 nos
proporciona tablas de estos coeficientes en funcion del nivel de control de ejecucion y de
los dafios previsibles, de lo cual se adopté por las condiciones del entorno y la funcion de la
estructura, un nivel de control y dafios previsibles normales teniendo para el calculo de los

elementos estructurales los siguientes valores de los coeficientes:

vc = 1.50 (Coeficiente de minoracién para el hormigon).

vs = 1.15 (Coeficiente de minoracion para el acero).
3.5.7.1.5 Coeficiente de mayoracion de las cargas

Con referencia al parrafo anterior.

vt = 1.6 (Coeficiente de mayoracion de cargas vivas y muertas).

3.5.8 Diserio estructural de losas aligeradas con viguetas pretensadas
A estas no se les realiza el calculo puesto que en nuestro medio se fabrican dichas viguetas
y el proveedor se encarga del dimensionamiento de las mismas de acuerdo al tipo de

estructura.

Sin embargo se debe respetar las recomendaciones que el fabricante proporciona en la ficha

técnica para el adecuado funcionamiento de las viguetas pretensadas.

3.5.8.1 Ficha técnica de la vigueta, montaje en obra y dimensionamiento de losa
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Datos Tecnicos

Carpeta de
compresion

Frecauciones

Acopio de las viguetas VP
Se deben manipular y en posicion “T" invertid d )
cerca de los extremos e infermedios que no disten méas de 2.00 m entre si. Lusupemde
de apoyo debe ser plana y compactada y los Islones deben colocarse en coincidencia

vertical,

Montaje

Apuntalamiento previo
Deberd hacerse anles de la primera vigueta, ya que las mi no trabajan por sl
solas, sino recién en conjunio con la capa de c(mmon una vez I'raguada
Las soleras de apoyo de las viguetas se colocaran a una d de 2.00 m con

puntakes de sostén cada 1.00 m para atura de puntales hasta 2.70 m.

Monulo de vlunm y complementos
Las vi apoy entre 5 a 10 cm sobre encadenados o vigas vaciadas con
ameriorma y por lo menos 5 cm en los encotrados de vnas a vaclar en conjunto con ia
de P P i6n entre viguetas se o automatic. por
los propdos pl B e se pleta armando una malla de 30x30 cm con
acero de 6 mm por encima de los comp 1os, salvo especicaciones espaciales.

Limpieza y mojado
Antes de proceder al vaciado del hormigdn, se debe limplar y mojar la superficie de las
viguetas y complementos para ekminar residuos de materales e impurezas y asl mejorar
la adherencia con la capa de compresion.

Vaclado de la Carpeta de eomplubdn
El hormigon de la carp ion deberd ser mezclado, vaciado y vibrado:
siguiendo las normas amp(adas por ol pals para la construccidn. Es importanie caminar y
llevar carresillas sobre tabl y no dir 1te sobre los compl 0 vigy Una
vez endurecido el hormigon, se procederd a su desapuntalamiento, A fines practicos se
considera 1 dia de apuntalamiento por cada 30 cm de longitud de vigueta.

Usos

Viguetas paralelas a una viga

Cuando las vig se dispongan paralelas a la dreccion de una viga principal. se pueda
bcar en el frado una mad diconal. Se colocan los complementos como inicio

del forjado y al vaciar en conjunto la unidn serd monolitica, siendo su funcionamiento como
un arco en esa zona. Si las vigas ya se encuentran vaciadas, se debe colocar el primer
L apoy ite sobre fa viga.
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Vigueta empotrada en viga invertida o en viga plana
Se debe despuntar las viguetas en una longtud minima de 30 cm para su apoye en laviga,
hay que ser cuidadosos en la posicidn de los aceros despuntados que deben ser
dispuesios hacia arrba y abriéndose como un cono.

Voladizos
Las wguetas fueron disefadas para Wabajar como simplemente apoyadas
(isostaticamente). por lo tanlo, cuando se las disponen en voladizos. se debera reforzar la
lbsa con aceros negativos adicionales, que deberan calcularse de acuerdo a los momentos
flectores solicitantes. Los aceros deberdn empotrarse en 1.5 veces la longitud dd voladizo.

Vigueta apoyada sobre una viga o muro
Cuando se vaya a realizar un vaciado descontinuo entre 1a l0sa y Sus apoyos (viga o muro),
b Unico a tener en cuenta es que ese apoyo deberd ser como minmo de 10 cm
(es la instalacidn mas simple y practica de todas ya que las viguetas van apoyadas).

Viguetas que se apoyan sobre una viga a vaciar
Cuando se vaya a realizar un vaciado monolitico entre la viga y la losa, las viguetas
deberén empotrarse 5 cm como minimo. Si la luz sobrepasa los 4.00 m es necesario
| aceros negativos para ab os MO itantes.

Consideraciones para la determinacion del forjado

Seccion compuesta: Viguetas + Complemento + Carpeta de Compresion + Acero:

>Pretensa Ltda. utiliza en su produccion:
- Acero: Trenzas y/o cordones, alambrones moleteados o trefilados de resistencia a rotura que varia entre 18,000 kg/cm2 y 19,000 kg/cm2.
- Hormigén: 35 - 40 MPa resistencia caracteristica minima a los 28 dias.

>Pretensa Ltda. se reserva el derecho de variar la disposiciéon del acero en sus viguetas de acuerdo a la disponibilidad de cordones de distintos
diametros que existan en el mercado al momento de producir.

>Pretensa Ltda. garantiza cubrir las solicitaciones de Momentos Flectores Admisibles.

>Pretensa Ltda. exige para la aplicacién de las tablas de Momentos Flectores Admisibles el cumplimiento de una resistencia caracteristica minima
para la carpeta de compresiéon de 21 MPa a los 28 dias.

>La Tabla de Momentos Flectores Admisibles para sobrecargas normales hasta 300 k;;/m2 y para 50 cm de separacion entre viguetas, respeta las
relaciones.

— %1 d = L/30 para longitudes menores a 5.00 m
’. ! d
e ¥ y L _I —L d = L/25 para longitudes mayores a 5.00 m
—a — donde: L = longitud de la vigueta.

>La Tabla de Momentos Flectores Admisibles para sobrecargas normales hasta 300 kg/m?2 y para 40 cm de separacion entre viguetas, respeta las
relaciones.

—t
‘ h—f L d = L/30 para todas las longitudes.
S

Gz il
donde: L = longitud de la vigueta.
i ” g ig

>Para cargas mayores se deberan verificar las secciones segun la Tabla de Momentos Flectores Admisibles que cumplan con las solicitaciones.

T Losas de Viguetas y Plastoformo )

—a
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Figura N° 3.8 Ficha técnica de la vigueta, montaje en obra y dimensionamiento de losa.
3.5.8.2 Dimensionamiento de la altura de la losa

De acuerdo con la informacion proporcionada por el fabricante se debe determinar la altura

de la losa

Longitud entre vigas de apoyo = 5.20m

Altura de la losa (d)= 522—50 = 20.8cm

entonces se usarauna altura de 22cm
Capa de compresion=5cm
Altura del complemento de poliestireno=17cm
3.5.8.3 Célculo de armadura de momentos flectores negativos del voladizo
El fabricante recalca que las viguetas pretensadas fueron disefiadas para trabajar como
simplemente apoyadas (isostaticamente), por lo tanto cuando se las disponen en voladizos,
se debera reforzar la losa con aceros negativos adicionales, que deberan calcularse de

acuerdo a los moementos flectores solicitantes. Los aceros deberan empotrarse en 1.5 veces

la longitud del voladizo.

Figura N° 3.9 Diagrama de momentos flectores del voladizo.
Fuente: Elaboracion propia

El célculo se realizara por metro

fyk= 5000 Kg/cm?
Md= 426500 Kg*cm/m
h=22 cm

bw= 100 cm
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d2=r=3cm

d=19cm

Donde:

fck= Resistencia caracteristica del hormigdn a compresion a los 28 dias.
fyk= Limite de fluencia del acero.

Md= Momento de célculo.

h= Canto total de la seccidn rectangular (d+r).

bw= Ancho de la seccion transversal de la viga.

d2= r= Recubrimiento.

d= Canto util.

fg=— fg=—

Ve Vs
fcd= 140 Kg/cm?

fyd= 4347.82 Kg/lcm?
fcd= Resistencia de calculo del hormigon a compresion.

fyd= Resistencia de calculo del acero.
Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)
My
by, *d? * foq
424500
~ 100 * 192 « 140
Entonces: pulim=0.319 valor obtenido en funcidn al tipo de acero

Ug =

= 0.084

Ua

Como: pd<ulim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 2.15 tabla universal para flexion
simple o compuesta.
Con: ud=0,08 se obtiene una cuantia mecéanica de Ws=0.0849
ud=0,0886 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.0945
Interpolando se obtiene:
nd=0,084 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.089

Determinacion de la armadura: (As)
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140
4347.83

A; = 0.089 100 * 19 = = 5.44 cm?/m

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0,0028 para vigas
Asmin = Winin * by *d
Agmin = 0.0028 ¥ 100 * 19 = 5.32 cm?/m
Como:As > As min
Se escogera el &rea As=5.44 cm?/m
Como ya se usa armadura de retraccion y temperatura que por norma debe tener, la
armadura de refuerzo sera la diferencia de lo que necesita la viga con lo que ya se tiene.
La armadura existente (retraccion y temperatura) debe ser de 6mm de didmetro cada 25cm
lo que da como resultado usar 4 barras en un metro=4®6mm/m que tine un area
de=1.132cm?m
La armadura de refuerzo sera=5.44-1.132=4.31cm*/m

Nuamero de barras si usamos ®12mm que tiene un 4rea igual a 1.13 cm?

4.31 cm?
1.13 cm?

NUmero de barras= = 3.8 barras

entonces usar 4 barras de didmetro 12mm
Astotal = 4¢p12mm/m + 4p6mm/m = 4 * 1.13cm? /m + 4 = 0.283cm? /m
= 5.65 cm?/m

Usar: 4®12mmc/25cm + 46mmc/25cm, intercalando los didmetros a lo largo
de todo el apoyo del voladizo

Armadura de negativodi2 ci2em Arnadura de retraccion@8 o25em

Capa de compresion &/5cm

&__

Q
N W T, RO,
o SELLELRELELELRY VELLEALOE e Esty SELLEELLEEEVARY Y
PR ORI S Complemento de poliestirenc

H=17cm

1.000

\/\'Lueto pretensada c/50cm
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Figura N° 3.10 Corte transversal de la losa alivianada con viguetas pretensadas.
Fuente: Elaboracion propia

El plano de disposicion de viguetas y lontitudes necesarias de las mismas se encuentra
detallado en los planos estructurales A-11.

3.5.9 Disefio estructural de vigas
En el disefio de estas, se utilizd todos los criterios y recomendaciones expuestos en el
capitulo 2.7, disefiando con ellos los aspectos generales que definen una viga comdn,
como ser el dimensionamiento, el armado longitudinal y el armado transversal haciendo

cumplir las condiciones de seguridad, confort y economia.

a).- Comprobacion de la armadura longitudinal negativa, se tiene los siguientes datos:

s,
- S
o e | | o
[ A ‘ A
5| I i ~ -
w o 2NN 9 a5
T I L & i n ] :
- i

~5
Si - T ﬁl g 0 0 T
SIS = i

Figura N° 3.11 Diagrama de momentos flectores de la viga.
Fuente: Elaboracion propia

Esta es el diagrama de momentos flectores de disefio de la viga mas solicitada, ubicada en
el nivel 2.8 entre la columnas C27,C23,C19, se calculara en esta verificacion con el
maximo momento negativo que llegan a la columna 23, y con el momento maximo positivo
de la viga de la izquierda(C27-C23).

y= 1,50
fyk= 5000 Kg/cm? 5 =115
Md= 907300 Kg*cm ;1?:1,60
h=40 cm
bw= 20 cm
d2=r=3cm
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d=37cm

Donde:

fck= Resistencia caracteristica del hormigdn a compresion a los 28 dias.
fyk= Limite de fluencia del acero.

Md= Momento de célculo.

h= Canto total de la seccidn rectangular (d+r).

bw= Ancho de la seccion transversal de la viga.

d2= r= Recubrimiento.

d= Canto util.

fcd:_ f =71
Ve v Vs

fcd= 140 Kg/cm?
fyd= 4347.82 Kg/lcm?

fcd= Resistencia de calculo del hormigon a compresion.

fyd= Resistencia de calculo del acero.
Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)
My
by, *d? * foq
907300
T 20 %372 140
Entonces: pulim=0.319 valor obtenido en funcidn al tipo de acero

Ug =

= 0.2367

Ua

Como: pd<ulim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 2.15 tabla universal para flexion
simple o compuesta.

Con: ud=0,23 se obtiene una cuantia mecéanica de Ws=0.2761

ud=0,24 se obtiene una cuantia mecénica de Ws=0.2913
Interpolando se obtiene:
nd=0,2367 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.2863
Determinacion de la armadura: (As)
fea

A =w*xbw *xd x —
yd
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A = 02863 %2037 0 _ ¢ 89 em?
= . * * % — = .
s 4347.83 cm

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0,0028 para vigas
Asmin = Winin * by *d
Agmin = 0.0028 20 * 37 = 2.072 cm?
Como:As > As min
Se escogeré el 4rea As=6.82 cm?
Como ya se usa armadura que por norma debe tener, la armadura de refuerzo sera la
diferencia de lo que necesita la viga con lo que ya se tiene.
Armadura existente (perchero)=2®10mm,que tiene un area de 1.57cm’.
La armadura de refuerzo serd=6.82-1.57=5.25cm?

Nuamero de barras si usamos ®16mm que tiene un 4rea igual a 2.01 cm?

5.25 cm?
= 2.6 barras

NUmero de barras= =~ =
2.01cm

entonces usar 3 barras de didmetro 16mm

Astotal = 3¢p16mm + 2¢p10mm = 3 x 2.01cm? + 2 x 0.785 = 7.6 cm?

Para que la ejecucion del vibrado sea 6ptima debe haber espacio suficiente para que el
vibrador ingrese entre las barras, por lo tanto la dispocision de la armadura de refuerzo sera

en dos capas como se muestra en la figura:

Vo 20x40

2310
P

3016 | & i 1

12161 1
- @8 c/10cm

2@12 e

Figura N° 3.12 Seccion transversal de la viga
Fuente: Elaboracidn propia
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Al colocar la armadura de esta manera el centro de gravedad de la misma cambia y por lo
tanto el canto (til “d” de la seccién también, se debe recalcular la armadura con el nuevo

canto util para verificar si la armadura es sufuciente.

-Célculo de la distancia al centro de gravedad de la armadura negativa desde la fibra
superior de la seccion:
_ d1 *A1 +d2 *AZ + .- '"dTl*ATl

r

Atotal
_ (2+08+05)*0.785«*2+ (2+08+0.8)«2.01+(2+0.8+1+2+0.8) *2.01 2
7.6
r =512cm
Entonces:
h=40cm
bw= 20 cm
d2=r=5.12¢cm
d=h-r =34.88 cm
Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)
Mgy
M by a2 fog
907300

= 0.266

Ha =50+ 34.88% « 140

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 2.15 tabla universal para flexion
simple o compuesta.
Con: ud=0,26 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.3232
ud=0,27 se obtiene una cuantia mecénica de Ws=0.3398
Interpolando se obtiene:

ud=0,266 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.333

Determinacion de la armadura: (As)
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fcd

A =w*bw*d *x—

fyd

A= 0333 %20 %3488« 0 _ 748 cm?
s 4347.83 cm

La armadura obtenida con el nuevo canto Util es menor a la que se tiene, entonces cumple

7.48 cm? < 7.6cm? Cumple

Usar: 210mm + 3d®16mm, con separaciones entre barras de 7cm horizontal y
2cm vertical

Calculo de la longitud de anclaje:
Como se trata de una zona de mala adherencia (zona I1) la longitud de anclaje se determina
con la siguiente ecuancion:

Ib = 1.4m@? = 1.4x19x1.6> = 68cm
La longitud de desarrollo (lg) debe extenderse hasta donde el momento pueda ser soportado
por la armadura que esta por norma como perchero (2z10), esta armadura es capaz de
resistir un momento flector de 21.7 KNm, nos servimos del programa SAP 2000 version 19
para encontrar la distancia en la que el diagrama tiene este momento flector.

Diagrams for Frame Object 187 (V20X40)

End Length Offset Display Opticns
Location) —
Case |DISEND v (Location) 11 5y4 @® Scroll for Values
tems | Major (W2 and M3) w | Single valued w -2t EU ul () Show Max
. mj
Jto212 .
£ | o.m Location

0sm ({_ess Jr—>| Distancia(m)

Eguivalent Loads - Free Body Diagram (Concentrated Forces in KN, Concentrated Moments in KN-m})

Dist Load (2-dir)
74.38 12.46
10.96 KN/m
C \l D at 0.4253 m
126.58 121 1 Positive in -2 direction
HEsSULdL Sedl
Shear V2
-121.5921 KN
at 0.4253 m
Resultant Moment
Moment M3
G| promene
04253 m flector(KNm)
Deflections
Deflection (2-dir)
0.m
at 0.4253 m
Positive in -2 direction 91
() Absolute () Relative to Beam Minimum (®) Relative to Beam Ends

Reset to Inftial Units Units KN, m, C



Figura N° 3.13 Determinacion de la longitud de desarrollo
con ayuda del programa momento negativo(a)
Fuente: Elaboracion propia

Finalmente la longitud de la barra es:

|
-
M ' - o
i . - R
2o ha - :
o o1 W
-C: = x-h.“" : =Y /’f
S "
e (N S) I (-] f 9 =] ]
“lo e & 0o n o
| N = & e
. T—— @

Figura N° 3.13 Determinacion de la longitud de desarrollo
con ayuda del programa momento negativo(b)
Fuente: Elaboracion propia

Lt=longitud de desarrollo(ld)+longitud de anclaje(lb)+canto util(d)
Lt=67.08cm+68cm+34.88cm=170cm

b).- Comprobacion de la armadura longitudinal positiva
fck= 210 Kg/lem?

fyk= 5000 Kg/cm?

Md= 547000 Kg*cm

h=40 cm

bw= 20 cm

d2=r=3cm

d=37cm

Donde:

fck= Resistencia caracteristica del hormigdn a compresion a los 28 dias.
fyk= Limite de fluencia del acero.

Md= Momento de célculo.

h= Canto total de la seccidn rectangular (d+r).
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bw= Ancho de la seccion transversal de la viga.
d2= r= Recubrimiento.
d= Altura util.

f f

f =
Ve : Vs

fcd= 140 Kg/cm?
fyd= 4347.82 Kg/lcm?

fcd= Resistencia de calculo del hormigén a compresion.

y

fyd= Resistencia de calculo del acero.
Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)
My
Ha =—bw «dZ % foq
547000
~ 20+ 372140
Entonces: ulim=0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero

= 0.1427

Ua

Como: pd<ulim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 2.15 tabla universal para flexion
simple o compuesta.
Con: ud=0,14 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.1546
ud=0,15 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.1669
Interpolando se obtiene:
ud=0,1427 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.158

Determinacion de la armadura: (As)

fcd

A =w*bw *xd *x —
yd

A= 0158520 %37 %20 _ 306 cm2
= 0. * * ¥ ———— = 3,
s 4347.83 cm

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0,0028 para vigas
Asmin = Wiin * by, * d
Agmin = 0.0028 * 20 * 37 = 2.072 cm?
Como:As > As min

Se escogera el 4rea As=3.76 cm?
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Como ya se usa armadura que por norma debe tener, la armadura de refuerzo seré la
diferencia de lo que necesita la viga con lo que ya se tiene.
Armadura existente=2d12mm, que tiene un area de 2.26cm?
La armadura de refuerza ser4=3.76-2.26=1.5cm’

Nuamero de barras si usamos ®16mm que tiene un 4rea igual a 2.01 cm?

, _ 1.5cm?
NUmero de barras=———— = 0.75 barras
2.01cm

entonces usar 1 barra de diametro 16mm
Astotal = 1p16mm + 2¢p12mm =1 x 2.01cm? + 2 x 1.13 = 4.27 cm?
4.27cm?> 3.76 cm? ok!

[ Usar: 2d12mm + 1®16mm, con separaciones entre barras de 7cm ]

Célculo de la longitud de anclaje
Como se trata de una zona de buena adherencia (zona I) se usa la siquiente ecuacion:
Ib = m@? = 19x1.6% = 48.64cm
La longitud de desarrollo (Id) debe extenderse hasta donde el momento pueda ser soportado
por la armadura que esta por norma (2z12), esta armadura es capaz de resistir un momento
flector de 32.5 KNm, nos servimos del programa SAP 2000 version 19 para encontrar la

distancia en la que el diagrama tiene este momento flector.

| 3¢ Diagrams for Frame Object 191 (V20X40)
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Figura N° 3.14 Determinacion de la longitud de desarrollo
con ayuda del programa momento positivo(a)
Fuente: Elaboracion propia
Finalmente la longitud de la barra es:

ge L/
I

Figura N° 3.14 Determinacion de la longitud de desarrollo
con ayuda del programa momentopositivo(b)
Fuente: Elaboracion propia

Lt=longitud de desarrollo(ld)+longitud de anclaje(lb)+canto util(d)
Lderecha=48.64cm+55cm+34.88cm=138.52cm
Esta longitud es desde el centro de la viga y la misma longitud hacia el lado contrario.
Lt=138.52cm+138.52cm=277cm
La longitud cubre practicamente toda la luz de la viga por lo que se opta constructivamente

por colocar este refuerzo en toda la longitud de la viga.

C) Calculo de la armadura transversal

Se calculara en el extremo izquierdo de la viga 2, en la columna 23.

(e
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Figura N° 3.15 Diagrama de corte de la viga
Fuente: Elaboracién propia

32 A6
51

-9

84

J—$_J— Cc23

i}
il
]
)
i —
1

95



Vd = 16402 Kg
h=40cm
bw =20 cm
r= cm
d=40cm-5.12cm=34.88 cm
fcd=140 kg/ cm?
fyd=4347.82 kg/ cm? entonces usar 4000 kg/ cm?
El cortante mayorado (cortante de célculo) sera:
fvd = 0,5 * \[fcd = 0,5 V140 = 5,92 kg/cm?

Contribucion del hormigoén al esfuerzo cortante Vcu

K
Y 20cm *34.88cm = 41298 kg

ch:fvd *bw xd = 5’92 sz

Vd <V, Nocumple
16402 Kg <4129.8 Kg (no cumple!!) Necesita armadura transversal
Como:
vd > V., = 16402kg > 41298 kg

Esfuerzo debido a la ruptura por compresion oblicua del alma Vou.

K
gz * 20 cm x 34.88 cm = 29299.2 Kg
cm

El cortante de disefio es mayor a la contribucion del hormigén al esfuerzo cortante.

Vo = 0,30 % fed * bw xd = 0,30 * 140

Vo < Vg <V, =4129.8 < 16402kg < 29299.2 Kg
Como el esfuerzo cortante es menor al cortante de disefio se calcula la armadura Vsu para
la diferencia de:
Vey = Vy— V., = 16402 kg — 4129.8 kg = 12272.2 kg

Para un t=100cm.

Veu * t 12272.2 kg » 100cm

= = =9.21 cm?
0,00 *d * fyd _ 0,90 * 34.88 cm * 4000 kg /cm? o

Ase

Separacion entre estribos:
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Ay =9.21cm?  Para unapierna: Ag = 4.61 cm?

&~

Piemal Pierna 2

\

Célculo de la armadura minima:

140 kg/cm?
Astmm—OOZ*bW*s*fc—d—002*200m*100cm 9/

fya 4000 kg/cm?

Agt min = 1.4 cm? para una pierna = 0.7cm?

Se debe elegir la mayor armadura de las dos:
Se elige: Ast =4.61 cm®.
Se adoptard un diametro ®=8 mm

Que tiene un &rea A= 0.503 cm?

Ast  4.61

NQHierros = T = m = 9.16 barras

entonces se usara 10 barras.

L 100

separacion entre estribos = - = =10cm
p N¢ hierros 10

Se utilizara: ®8mm ¢/10 cm para t=100cm

@16 (L=34C

1 —

— it 4

-
g 1038 c/10cm
L.
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Figura N° 3.16 Disposicon de los estribos
Fuente: Elaboracion propia

En el resto de la viga se colocara la armadura transversal que debe estar por norma:
d
6 6mm cada (;)

a 34.88
()= (—)=17.44cm
Entonces se utilizara una separacién mas constructiva = 15cm

Se utilizara en el resto de la viga: ®6mm ¢/15 cm

3.5.10 Disefo estructural de columnas
A continuacidon se muestra la verificacion del disefio de la columna N°23,

teniéndose los siguientes datos generales:

Esfuerzo normal de célculo Nd = 56455 kg

Momento de célculo en direccion x Mdx = 12400 kg*cm

Momento de célculo en direccion y Mdy =126300 kg*cm
Resistencia caracteristica del hormigén a compresion a los 28 dias fck = 210 kg/cm?
Limite de fluencia del acero. Fyk=5000
kg/cm?

Recubrimiento r=2cm

Reduccion de la resistencia de los materiales:
fex  0.9x210 kg/cm?

foa == 1 =126 Kg/cm?
fya = Tyk _ 5000 kg/emz _ 4347.83 <2 entonces usar 4200Kg/cm?
Vs 1,15 cm

Determinacion del coeficiente de pandeo: ¥,

Tabla N° 3.9 Inercias de vigas y columnas que concurren al nudo A

Elementos que Longitud
concurren al nudo A (cm) b (cm) h (cm) IX (cm4) ly (cm4)
Columna (C1) 280 25 30 56250 39063
Columna (C2) 280 25 30 56250 39063
Viga 1 500 20 40 26667 106667
Viga 2 500 20 40 26667 106667
Viga 3 340 20 40 106667 26667
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Viga 4 30 | 20 40 | 106667 | 26667
Fuente: Elaboracion propia.

Tex1 | Iexz 56250 & 56250

Wax = lca le2 — 280 280 = 0.55

AX Lyx1 N Lyxa N Lyys 4 Lyys — 26667 + 26667 = 106667 t 106667 :

Lyz lys Lya 500 500 340 340
Tex1 + Tcxz 39063 |, 39063

Way = lea lez — 280 280 = 048

Y T I N Iyxz N Lyy3 N Lyys — 106667 n 106667 + 26667 + 26667

Ly2 lys Lyg 500 340 340

Determinacion del coeficiente de pandeo: P g

Tabla N° 3.10 Inercias de vigas y columnas que concurren al nudo B
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Elementos que Longitud
concurren al nudo B (cm) b (cm) h (cm) Ix (cm4) ly (cm4)
Columna (C2) 280 25 30 56250 39063
Columna (C3) 150 25 30 56250 39063
Viga 5 500 20 40 26667 106667
Viga 6 500 20 40 26667 106667
Viga 7 340 20 40 106667 26667
Viga 8 340 20 40 106667 26667
Fuente: Elaboracion propia.
Tex + Iexs 56250 , 56250
_ ley les _ 280 150 = 0.78
Vex = Iyxs 4 Iyxe N Lyy7 N Iyyg — 26667 n 26667 . 106667 i 106667 — °°
lye Lyy lyg 500 500 340 340
Iey1 + leys 39063 |, 39063
_ ley les _ 280 150 = 0.69
Vpy = Iyys  Iuye | Ipyx7 | Ipxg 106667 | 106667 , 26667 , 26667 '
-+ ——+—4+— + + +
lye Ly7 lyg 500 340 340

N W a0dvavd 0000
© 0000000 0000

)

°

°

el coeficiente pandeo. Fig. 3.17 Coeficiente de
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Figura N° 3.17 Coeficiente de pandeo
Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de hormigon.

Bolivia, 1987.
Kx=12 lox=2.80+1.2=3.36m
Ky=1.18 loy=2.80+1.18=3.30¢cm

Determinacion de la esbeltez mecénica de la columna:

lo, kxl  336m

— = 38.8
[ 0.0005625
f \/ 0.075
L, k * l 3.30m
= = 45.76

i 0.00039m*
0.075

Como: Ax=38.8 y Ay=45 estan en el siguiente intervalo (36<A<100), se necesita realizar una
verificacion de pandeo.

Excentricidad de primer orden:

_ Mdy 126300 — 204
ox =N T 5455 oM
_ Mg, _ 12400
oy =N, T 56455 ~co™
Excentricidad accidental:
30
eazﬁz %zl.Scm

Por lo tanto: e, =2 cm

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

fya c+ 20 * ey, l02
=(3 © w107
eE ( T3500) "c¥ 107, i

*x107* =6cm

420\ 25+420%2.24 3367
ey = ( + >* *
3500/ 25+ 10x2.24 8.66
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fya c+20xeg, ly?
= 1 -4
v <3+3500 et 10wey, 1 10

(3 , 420 ) 30+20+022 330° .,
= *k * * =
6rx 3500/ 30 +10+022  7.21 cm

Excentricidad final:
erx =€+ €ricx t €ox =2.24+2+6=1024cm

ery = eq t €ricxteyy, =022+ 2+5=722cm

Calculo de la capacidad mecénica del hormigon:
Ue=fea*Ac=fea*bxh
U, = 126 * 25 * 30 = 94500 kg

Determinacion de los valores reducidos:
Ny 56455 B

V=10, " 9as00 - 0°
_ Ngxery 56455x%10.24
Bx =70 %h = 94500+30

_ Ngxer, 56455x%7.22 17
By =70 %b ~ 94500+%25

El mayor de los momentos serd 1, y el menor p2, para entrar a los abacos para determinar

la cuantia mecanica w

" ACERO DE DUREZA
NATURAL

L4200 Kp/em®

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA
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Figura N° 3.18 Abaco de cuantias para flexion esviada
Fuente: 9) JIMENEZ Montoya Pedro. “Hormigén Armado” 14° edicion basada en la EHE, ajustada al codigo
modelo y al euro codigo. Editorial Gustavo Gili. Madrid, 2000.

Las cuantias obtenidas son las siguientes:
Parav=0.6 w=0.625
Calcular la capacidad mecéanica de la armadura total

Urorar = 0.625 * 94500 = 59063 kg

Determinacion de la armadura total (As):

ws *bxhxfq  0.625% 2530 126

As totar = fyd 2200 =14 cm?2

Determinacion de la armadura minima (Asmin):
Agmin = 0.005 % 20 * 30 = 3.75 cm?
Asmin < As

Se adopta un didmetro de ®=22 mm que tiene un area A= 3.801 cm? por barra.

Calculo del nUmero de barras:
Ag 14

o = 3801 = 3.68 barras, entonces se utilizara 4 barras

N2 fierros =

Se utilizara 4® 22 mm

Del nivel —1.5m a nivel Z2.6m

{42@22 (L=500 cm)
1

2 @22 (L=500 cm)

REFUERZO TRASVERSAL @6 ¢/15
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Ag_N°barras * Areap22mm = 4 * 3.801cm? = 15.204 cm?> 14 cm?.

Figura N° 3.19 Seccion transversal de la columna
Fuente: Elaboracion propia

Calculo de la armadura transversal de la columna.-

El didmetro del estribo sera:
1

¢Estribo > Z * ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm

Segun la primera opcion: ¢ > 1/4 * 22 mm = 5.5 mm
Se asume ®= 6 mm.
Segln la segunda opcion: ¢ > 6 mm

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

S { — b oh (el de menor dimensién)

- 15« ¢de la armadura longitudinal mas delgada

Segtn la primera opcion: S <20 cm
Se asume S=15cm
Segun la segunda opcion: S <15 2.2cm = 33 cm

Por lo tanto la armadura del estribo sera: ® 6mm c/15 cm

3.5.11 Disefo estructural escalera
Dimensionamiento de la escalera
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Figura N° 3.20 Seccion transversal de la escalera
Fuente: Elaboracion propia

Tabla N° 3.11 Dimensionamiento de la escalera.

Dimensionamiento
Altura a salvar 2.8 | [m] |Altura de losa 0.2 [m]
Ambito 3 | [m] |recubrimiento 3 [cm]
Contrahuella 0.17 | [m] | N° de escalones 15
Huella 0.28| [m]

Fuente: Elaboracion propia.

Para el célculo de la escalera nos servimos de la ayuda del programa informatico usado en
este proyecto, SAP 200 version19, con el podemos hallar las solicitaciones a la que esta la
escalera usando las siguientes cargas:
CARGA VIVA= 500K g/m? (Carga para escaleras)
CARGA MUERTA=300Kg/m? (corresponde a los peldafios)
PESO PROPIO= Peso especifico del hormigon armado*espesor de la
losa=2500K g/m*x0.2m=500K g/m?
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Terminado el modelado se pueden obtener los momentos flectores de la escalera con la que
sera disefiada a flexion.

Figura N° 3.21 Diagrama de momentos flectores de disefio de la escalaera
Fuente: Elaboracion propia

fck= 210 Kg/lem?
fyk= 5000 Kg/cm?
Md= 1080000 Kg*cm
h=20 cm

bw= 300 cm
d2=r=3cm
d=17cm

Donde:

fck= Resistencia caracteristica del hormigon a compresion a los 28 dias.
fyk= Limite de fluencia del acero.

Md= Momento de célculo.

h= Canto total de la seccidn rectangular (d+r).

bw= Ancho de la seccién transversal.
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d2= r= Recubrimiento.
d= Altura util.

f f
fcd = fyd = A
Ve Vs
fcd= 140 Kg/cm?
fyd= 4347.82 Kg/lcm?

fcd= Resistencia de calculo del hormigdn a compresion.

fyd= Resistencia de calculo del acero.
Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)
Mgy
Ha =—bw «dZ % fo
1080000
~ 300 172 * 140
Entonces: ulim=0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero

= 0.09

Ua

Como: pd<plim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 2.15 tabla universal para flexion
simple o compuesta.
Con: ud=0,09 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.0960

Determinacion de la armadura: (As)

A =w*bw *xd * fc—d
fyd
A 0.0960 « 300 %17 140 15.76 2
= 0. * * * ——— = 15,
s 4347.83 cm

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0,0028 para vigas
Asmin = Wiin * by * d
Agmin = 0.0028 % 300 * 17 = 14.28 cm?
Como:As > As min
Se escogera el 4rea As=15.76 cm?

Namero de barras si usamos ®12mm que tiene un rea igual a 1.13 cm?

2
1576 cm_ _ 13.94 barras

Ndmero de barras= — =
1.13 cm

entonces usar 14 barras de didmetro 12mm

[ Usar: 14P12mm, con separaciones entre barras de 25.5cm ]
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Armado de la escalera
El armado de la escalera sera:
Tabla N° 3.12 Armado de la escalera.

As principal | Ubicacion Distribucion
En direccion Inf. 14 | ¢ 12 mm c/25.7cm
X Sup. 14 | ¢ 12 mm c/25.7cm
As de reparto | Ubicacion Distribucion
En direccion Inf. 26 | ¢ 8 mm c/20 cm
Y Sup. 26 | ¢ 8 mm c/20cm

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.12 Disefio estructural de zapatas
Se tienen los siguientes datos:

N = 389.43 KN Carga Axial.
Myd=12.13KNm

Mxd=1.21KNm

Hx = 1.67 KN Cortante en direccion X.

Hy = 10.67 KN Cortante en direccion Y.

fck = 210 Kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigén a compresion a los 28 dias.

fyk = 5000 Kg/cm? Limite de fluencia del acero.

3o = 0.25 m Dimension de la base de la columna en X.
o = 0.30 m Dimension de la base de la columnaen'Y.

y =2500 Kg/m® Peso especifico del H°A".

omax = 2 Kg/cm? = 200 KN/m? Capacidad portante del suelo de fundacion.

Resistencias caracteristicas reducidas:

fck 210 ,
de :ﬁz E: 140kg/cm

fyd = % = 222 = 4347kg/cm? entonces 4000 kg/cm?

Pre dimensionamiento de las zapatas rigidas
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p L _Na+p) 389430400
4 Sadm 200 m mx Lom

_ 14-0.026adm _ 14 —0.02 * 200 _
- 100 B 100 B

Donde:

N= La carga centrada de servicio (sin mayorar) (KN).
Sadm= Esfuerzo admisible del suelo (KN/m?).

A= Area de la zapata (m?).

Cuando se haya determinado las dimensiones de la zapata se debe determinar la altura de la
zapata para que esta sea rigida teniendo en cuenta que no debe ser menor a 30cm, es decir
si la expresion da como resultado un valor inferior, se debe adoptar 30cm.

al —a? _ 1.5-10.25

> = = 0.312
> 7 2 0.3125m

Se adoptara una altura de 0.35m por ser constructiva.

Donde:

h= Altura de la zapata> 30cm

a 1= Dimensién de la zapata(m).

a 2= Ancho de la columna(m).

Con esta expresion se garantiza la resistencia a punzonamiento.

Si en la zapata estan actuando momentos flectores considerables es necesario verificar
tenciones en el suelo e ir tanteando las dimensiones hasta que no existan esfuerzos de

traccion, es decir negativo.

Célculo de esfuerzos en las esquinas de la zapata con el mayor momento (critico)

389.43 6x1.24 6x12.3 k

0, = =197 3 =197-£<2-&
1.5x1.5  1.5x1.52  1.5x.1.52
389.43 6x1.24 6x12.3 k

o, = + — 153—_153 £ 2—
1.5x1.5  1.5x1.52  1.5x.1.52
389.43 6x1.24 6x12.3

03 = — + 192—_ 1. 92 <2—

1.5x1.5  1.5x1.52 = 1.5x.1.52
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389.43 6x1.24 6x12.3 KN k k
Oy = — — =150— = 1.5-2<2-£
1.5x1.5  1.5x1.52 1.5x.1.52 m?2 cm? cm?

Calculo de la armadura de la zapata

oo _M1687Kg
> T 2000 Kg/cm? _ M
R1d 323.6485
Td (x1 —0.25a2) = (0.38 — 0.25 * 0.25) = 416.87KN

~0.85d 0.85 = (0.35 — 0.06)

Nd 623
R1d = - % (143w = * (1+3%0.013) = 323.6485KN

2

_ M4 1213
W= Ndval 62315
1+4p 1+4%0.013

x1 = 0.38m

—al ~ 1.
Cav12n T 41120013

Por norma en zapatas se de deben usar barras de acero iguales 0 mayores a 12mm de

didmetro 12mm.

As 212 =1.13cm’

10.42cm?
1.13cm?2

NUmero de barras= = 9.22 barras, entonces usar 10 barras.

USAR 10g12mm c/13cm
Donde:
As= Area de acero (cm?).
Td= Tension en la fibra de tirante (KN).
fyd= Resistencia de calculo del acero(Kg/cm?); fyk/y; fyk<=4000Kg/cm?
d=Peralte efectivo de la zapata (h-r)(m).
a 1=ancho de la zapata(m).

a ,=ancho de la columna(m).
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Md=Momento de disefio (KN.m)
Nd= Normal de disefio (KN).

Verificacion al vuelco:

(N +Pp) +=
(M+Vx*h) ="

(40911.75) %

(75800 + 1067 * 35)

= 27.12 > 1.5 satisfactorio

Donde:

N= Esfuerzo normal en la cara superior de la cimentacién (Kg).
M= Momento flector en la cara superior de la cimentacion (Kgcm).
V= Esfuerzo cortante en la cara superior de la cimentacion (Kg).
Pp= Peso propio de la cimentacion (Kg).

a= Ancho de la cimentacion (cm).

h= Altura de la cimentacion (cm).

y1 = Coeficiente de seguridad al vuelco, 1,5.

Verificacion al deslizamiento:

0 = 35° Angulo de rozamiento interno de suelos sin cohesion

¢ = Angulo de rozamiento de disefio

PP = Peso Propio de la zapata

2
Q= §35 = 23.333°

< (N + PP).tanp  40911.75 Kg * tan 23.333°

r= H, 1067 Kg

= 16.53 > 1,5 satisfactorio
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Figura N° 3.22 Dispocision de la armadura de la zapata

Fuente: Elaboracion propia
3.6 Especificaciones técnicas
La buena inversion y la adecuada secuencia de construccion, se ve ligado al estudio de las
especificaciones técnicas, estas deben estar de manera clara y adecuada al tipo de
edificacion por construir.

Las especificaciones técnicas se desarrollaran en el Anexo N° 4.

3.7 CoOmputos métricos
Los computos métricos deben estar realizados de acuerdo a la unidad de cada item, estos

deben ser la manera mas clara posible.

Se recomienda usar formulas geométricas para calcular los volumenes o areas de cada item,
es mejor si se lo realiza en una planilla Excel y con ayuda del programa de dibujo
AutoCAD.

En nuestro Pais no existen normas definidas para el computo ya que el ministerio de
Urbanismo y Vivienda tanto como la direccion de Normas no cuentan con las mismas hasta
la fecha. Mientras ellas no existan, cada institucion se rige por normas propias las que

pueden variar de acuerdo a la experiencia de su personal técnico, el mismo que debe
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conocer perfectamente el proyecto y las especificaciones técnicas con el fin de tener una
idea global de la misma.
Las tablas de computos métricos estan desarrollados en el Anexo N° 5.

3.8 Precios unitarios
El precio Unitario puede definirse como el costo que recibe el contratista por las

operaciones que realiza y los materiales que emplea en la ejecucién de las distintas partes
de una obra, considerando la unidad que de acuerdo con las especificaciones respectivas, se
fija para efectos de medicidn de la ejecucion.

Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:

3.8.1 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.

3.8.2 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 niUmero de horas

por dia, y el nUmero 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.

La estructura de precios unitarios adoptada, en el caso de la mano de obra incluye los

beneficios sociales e impuestos.

3.8.2.1 Beneficios sociales
En el calculo de beneficios sociales debe considerar las incidencias por

inactividad,beneficios, subsidios, aportes a entidades, antigiiedad y seguridad industrial e
higiene.

3.8.2.1.1 Incidencia de la inactividad
La incidencia de la inactividad representan aquellos dias del afio no trabajados pero que si

Se reconocen como pagados.
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Tabla N° 3.13 Incidencia de inactividad.

DESCRIPCION JORNAL ES/ANO
CANCELADOS
Domingos 52
Feriados legales 10
Enfermedad 2
Ausencias justficadas 2
Lluvias y otros 2
Dia del constructor 1
TOTAL 69
Dias del afio 365
Incidencia 69 dias/365 dias

[ Incidencia por inactividad

18,90% |

Fuente: 4) Camara Departamental de la Construccion Cochabamba. “ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

DE REFERENCIA PARA LA CONSTRUCCION”. Cochabamba-Bolivia, 2010.

3.8.2.1.2 Incidencia de los beneficios

Tabla N° 3.14 Incidencia de los beneficios.

DESCRIPCION JORNALES/ANO
CANCELADOS
Aguinaldo 30
Inde mnizacién anual 30
\VVacacion 15
Desahucio 0
Prima 0
TOTAL 75
Dias del afio 365
[Tncidencia por beneficios 20,55% |

Fuente: 4) Camara Departamental de la Construccion Cochabamba. “ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

DE REFERENCIA PARA LA CONSTRUCCION”. Cochabamba-Bolivia, 2010.

3.8.2.1.3 Incidencia de los subsidios
Los subsidios a considerarse son prenatal,natal,lactancia y sepelio. Para determinar la

incidencia de los subsidios, es necesario determinar el salario ponderado mensual promedio

de la mano de obra.

Tabla N° 3.15 Incidencia de los subsidios.

DESCRIPCION SALARIO | DURACION | PORCENTAJE | ANUAL/OBRERO
MINIMO (MESES) OBREROS (Bs)
(BSIMES)
Prenatalidad | 2000 5 5% 500
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Natalidad 2000 1 5% 100
Lactancia 2000 12 5% 1200
Sepelio 2000 1 1% 20
TOTAL 1820
MANO DE OBRA | SALARIO/D | SALARIO | PORCENTAIJE SALARIO

1A (Bs) MES (Bs) OBREROS PONDERADO/MES

Pebn 90 2700 40% 1080
Ayudante 100 3000 25% 750
Albafiil 2da. 120 3600 20% 720
Albafiil 1ra. 150 4500 10% 450
Especialista 160 4800 5% 240
TOTAL 100% 3240

ANUAL 38880

Fuente: 4) Camara Departamental de la Construccion Cochabamba. “ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
DE REFERENCIA PARA LA CONSTRUCCION”. Cochabamba-Bolivia, 2010.

Insidencia subsidio=(1820 Bs/38880 Bs)*100 = 4.68%

Pre natalidad

Consiste en la entrega al asegurado beneficiario de una asignaciénon mensual de leche
entera, derivados lacteos y sal yodada fluorada, por un equivalente a un salario minimo
nacional. Durante los ultimos cinco meses de embarazo.

Natalidad

Consiste en la entrega por intermedio del asegurado, a la madre gestante o beneficiaria, de
un pago unico equivalente a un salario minimo nacional por el nacimiento de cada hijo.
Lactancia

Consiste en la entrega mensual de leche entera, derivados lacteos y sal yodada fluorada,
equivalente a un salario minimo nacional por cada hijo, durante sus primeros doce meses de
vida.

Sepelio

Consiste en un pago Unico de un salario minimo nacional, por el fallecimiento de cada hijo

menor de 19 afos

3.8.2.1.4 Aportes a entidades
Tabla N° 3.16 Incidencia de aportes a entidades.

DESCRIPCION PATRONAL
Cajas de Salud 10,00%
INFOCAL 1,00%
Vivienda 2,00%
Seguro de Riesgo Profesional (AFP) 1,71% 114

TOTAL 14,71%
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Fuente: 4) Camara Departamental de la Construccion Cochabamba. “ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
DE REFERENCIA PARA LA CONSTRUCCION”. Cochabamba-Bolivia, 2010.

3.8.2.1.5 Seguridad e higiene

Esta incidencia tiene por objeto considerar los elementos basicos para la seguridad de los
obreros. Para lo cual, tomano en cuenta a la Ley General de Higiene, Seguridad
Ocupacional y Bienestar, se establecen los elementos de proteccién minimos en obra, a

partir de los cuales se calcula la respectiva incidencia.

Tabla N° 3.17 incidencia de Seguridad e higiene.

DESCRIPCION uso PRECIO PRECIO
ANUAL/ UNITARIO TOTAL
OBRERO OBRERO
Botas de goma 20% 80,00 16,00
Guantes de cuero 200% 15,00 30,00
Cascos 100% 40,00 40,00
Botiquin 1% 110,00 1,10
Guantes de goma 10% 30,00 3,00
Botines de seguridad 100% 180,00 180,00
Overol 100% 70,00 70,00
Protectores auditivos (de insercion) 30% 10,00 3,00
Cinturén de seguridad (arneses) 5% 440,00 22,00
Respiradores 5% 230,00 11,50
Antiparras 20% 20,00 4,00
TOTAL 380,60
Salario anual ponderado 30.600
[Incidencia por sequridad e higiene 1,&%

Fuente: 4) Camara Departamental de la Construccion Cochabamba. “ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
DE REFERENCIA PARA LA CONSTRUCCION”. Cochabamba-Bolivia, 2010.

3.8.2.1.6 Resumen de incidencias

Tabla N° 3.18 Resumen de incidencias

Incidencia por inactividad 18.90%
Incidencia por beneficios 20.55%
Incidencia por subsidio 4.68%
Incidencia por aportes 14.71%
Incidencia por antiguedad 0.15%
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Incidencia por seguridad industrial e higiene 1.24%

Total incidencia por beneficios sociales 60.23%
Fuente: Elaboracion propia.

Adoptamos incidencia por beneficios sociales para este proyecto = 60%

3.8.3 Maquinaria, equipo y herramientas
Es el costo de los equipos, maquinarias y herramientas utilizadas en el item que se esta

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.

Adoptamos una incedencia de 5%.

3.8.4 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. Incluyen aquellos gastos que siendo imputables a la obra
no pueden ser asignados dentro de los costos directos (materiales, mano de obra y equipo).
Algunos de los factores a considerar son: costos de propuestas y contratos, gastos
administrativos, gastos profesionales y especiales, aportes a entidades o costos fijos, riesgos
e imprevistos etc.

Para este proyecto se adoptara una incidencia correspondiente a gasto generales de 10%.

3.8.5 Utilidad
Es el beneficio o ganancia de la empresa por la ejecucion de la obra, es potestad de la

empresa asumir este porcentaje y esta en funcion a su espectativa de ganancia.

Se adoptara una porcentaje de utillidad de 10%.

3.8.6 Impuestos
Comprende los impuestos fijados por ley con sus respectivas alicuotas. En la estructura de

precios unitarios el impuesto a las transaciones (IT) se aplica sobre todo a los componentes
y el impuesto al valor agregado (IVVA) se aplica solamente sobre la mano de obra, es decir,

se interpreta que la aplicacion del correspondiente impuesto es sélo sobre la mano de obra
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porque no representa crédito fiscal y que para el resto de los componentes se entiende que
son ingresados a la estructura de precios con sus respectivos precios contemplando ya los

impuestos de ley con factura.

3.8.6.1 Impuesto al VValor Agregado (IVA)
El impuesto al VValor Agregado tiene una alicuota de 13% a aplicarse sobre el costo total de

la mano de obra, es decir, sobre el costo de la mano de obra mas sus cargas sociales.

El calculo de su incidencia se detallara a continuacion:

B = Compensacién del VA
C = Costo mano de obra

A = Costo total mano de obra (incluye VA)=B + C (1)
Se debe encontrar un porcentaje X tal que:

B=X*C (2)
La compensacién del VA es del 13% del costo total de la mano de obra:

B=0,13*A (3)
Reemplazando (3) en (1):

A=0,13*A+C
Despejando C:

C=087*A (4)
De la ecuacion (2):

X=B/C (5)

Reemplazando (3) y (4) en (5):
X=(0,13*A)/ (0,87 *A)
X=0,1494

Por tanto: Incidencia por VA = 14,94%

3.8.6.2 Impuesto a las Transacciones (IT)
El impuesto a las transacciones tiene una alicuota a aplicarse sobre el monto total del

contrato de la obra. EI IT puede ser compensado con el importe pagado por el impuesto
sobre las utilidades de las empresas en la gestidn anterior, sin embargo, para fines del
andlisis del precio unitario se lo considerara sin compensacion alguna.

El célculo de su incidencia es el siguiente:

E = Compensacion del [T
F = Monto de transaccion (mater. + mano obra + equipo, maq. y herr. + gastos grales. + utilidad)

D = Monto total de contrato (incluyelT) = E+F (1)
Se debe enconfrar un porcentaje Y tal que:

E=Y*F (2)
La compensacion del [T es del 3% sobre el monto total de contrato:

E=0,03*D (3)
Reemplazando (3) en (1):

D=003*"D+F
Despejando F:

F=097"D (4)
De la ecuacion (2):

Y =E/F (5) 117

Reemplazando (3) y (4) en (5):



=(0,03*D)/ (0.97 *D)
=0,0309
Por tanto: Incidencia por IT = 3,09%

Y
Y

Los Precios Unitarios estan desarrollados en el Anexo N°6.

3.9 Presupuesto General
Es el monto que se autoriza como apropiacién para invertir en la materializacion de un

proyecto especifico. Este se trata de una valoracion rapida o del analisis analitico para una
cotizacion formal, toda estimacién de valores se basa en la experiencia del calculista, en su
informacidn actual y en su capacidad de comparar.

El costo de la obra alcanza la suma de Un millon cuatrocientos sesenta y nueve mil
trecientos setenta y cinco 79/100 Bolivianos. Y el costo por metro cuadrado de la
construccion es Tres mil seiscientos setenta y tres 44/100 Bolivianos. Ver presupuesto en el
Anexo N°7

3.10 Cronograma de Actividades

Se realizé un cronograma de actividades en base a una ruta critica de ejecucion de los
items.
La obra tendra un plazo, pudiendo este estar sujeto a plazos modificatorios por cuestiones

medioambientales o conflictos sociales, debidamente justificados.

La ejecucion fisica del proyecto llevara un tiempo estimado de 178 dias calendario (6

meses)

El cronograma de actividades se encuentra en el Anexo N°8.

CAPITULO IV
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4 APORTE ACADEMICO
4.1 Generalidades
En el siguiente capitulo se detallara la metodologia a utilizar para realizar un diagrama de

interaccion para verificar la resistencia de columnas de secciones especiales.

Para garantizar los resultados de célculo y disefio se aplicaran las recomendaciones de la
Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH 87), normativa que es guia fundamental en

Bolivia para el disefio de estructuras urbanas.

4.2 Marco tedrico
Las columnas de secciones especiales deben su nombre por no tener una geometria

convencional, como ser cuadradas, rectangulares o circulares, una columna de secci6n
especial se disefia para adaptarse a la geometria que impone el disefio arquitecténico y su
forma es diversa y solo se limita a la imaginacion, para que cumplan con los requerimientos
estructurales de ingenieria se debe realizar algun tipo de verificacion, la desventaja es que
no existen procedimientos de célculo para columnas con geometria diferente a las
convencionales ya mencionadas, en ese sentido se muestra como una muy buena alternativa

realizar un diagrama de interaccién propio de la columna que se quiere disefiar.

4.2.1 Ejemplos de columnas de secciones especiales
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Figura N° 4.1 Columnas de secciones especiales

4.2.2 Diagrama de interaccion
Los diagramas de interaccion se presentan como una solucion viable al disefio de columnas,

segun

(Gonzélez y Robles; 2005) “el diagrama de interaccion corresponde a un elemento
definido perfectamente en su geometria y materiales, y representa el conjunto de valores de
acciones interiores maximas que el elemento es capaz de soportar”.

A continuacién se muestra una curva de interaccion de una columna tipo, en la que no se

han incluido el factor de reduccidn de resistencia.

A Pn

M,
-

Figura N° 4.2 Esquema de diagrama de interaccion.
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4.2.3 Dominios de deformacion del hormigon
El diagrama de interaccion, para ser mas concretos, muestra la capacidad resistente de la
pieza basado en el analisis de la seccion en los diferentes dominios de deformacion

expuesto a continuacion.

]

[ o T m——

) D,

e i

Figura N° 4.3 Esquema de dominios de deformacion.
Fuente: 11) NORMA BOLIVIANA CBH 87. “Hormigén Armado”. ICS 91.080.40 Estructuras de
hormigén. Bolivia, 1987.

e Dominio 1: Traccion simple o compuesta en donde toda la seccion esta en traccion.
Las rectas de deformacion giran alrededor del punto A correspondiente a un
alargamiento del acero mas traccionado del 10 por 1000.

e Dominio 2: Flexién simple o compuesta en donde el hormigon no alcanza la
deformacion de rotura por flexion. Las rectas de deformacion giran alrededor del
punto A.

e Dominio 3: Flexién simple o compuesta en donde las rectas de deformacion giran
alrededor del punto B correspondiente a la deformacion de rotura por flexion del
hormigon e,,=3,5 por 1.000. El alargamiento de la armadura mas traccionada esta
comprendido entre el 10 por 1.000 y ey siendo ey el alargamiento correspondiente al
limite elastico del acero.

e Dominio 4: Flexién simple o compuesta en donde las rectas de deformacion giran
alrededor del punto B. El alargamiento de la armadura mas traccionada esta

comprendido entre ey y 0.
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Dominio 4a: Flexion compuesta en donde todas las armaduras estan comprimidas y
existe una pequefia zona de hormigdn en traccion. Las rectas de deformacion giran
alrededor del punto B.

Dominio 5: Compresion simple o compuesta en donde 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 hormigon por

compresion, eq, = 2 por 1.000.

4.3 Alcance del aporte
MANUAL DE PROCEDIMIENTO PARA VERIFICAR LA RESISTENCIA DE
COLUMNAS DE SECCIONES ESPECIALES MEDIANTE DIAGRAMA DE
INTERACCION.

El aporte comprende:

Realizar paso a paso el diagrama de interaccion para la columna de seccion especial
con la normativa CBH 87.
Verificar mediante el diagrama de interaccion si las dimensiones de la columna y la

armadura son suficientes ante las solicitaciones que se tienen.

El aporte académico se encuentra completamente desarrollado en el Anexo N° 9.
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CONCLUSIONES

Con la conclusion del proyecto “DISENO ESTRUCTURAL DEL INTERNADO
MECOY A” que servira de referencia para apoyar a gestionar la construccion del mismo, se

concluye lo siguiente:

e Elestudio topografico realizado con Estacion Total sirvié para determinar el sitio de
emplazamiento en el terreno con el que cuenta la comunidad para este proposito,
dicho terreno puede considerarse plano ya que ha sido nivelado previamente.

e La capacidad portante del suelo a 1 metro de profundidad es de 2.3 kg/cm? con un
suelo de Arena Arcillosa y 3 kg/cm? a 2 metros de profundidad con un suelo
compuesto también de Arena Arcillosa. Este suelo no presenta nivel freatico ni

humedad excesiva.

e Se decidio fundar a 1.5 metros de profundidad y usando como capacidad portante
del suelo un valor conservador de 2 kg/cm? por seguridad y para cubrir cualquier
suceptibilidad con respecto al suelo, dicho valor no influye de gran manera con el
dimensionameinto de las zapatas, debido a que la mayoria cumplen con una area
menor a la permitida, es decir, que al usar un valor mayor se tendrian dimensiones

iguales o similares.

e Todos los elementos que componen la estructura (cubierta,vigas,columnas y
zapatas) han sido disefiados y calculados manualmete, el programa de elementos
finitos SAP2000 version19 solo se uso para determinar los esfuerzos a los que estan
sometidos los ya mencionados elementos y como ayuda para hallar las longitudes

del desarrollo en el decalaje de las longitudes de anclaje.

e La cubierta esta compuesta por cerchas y correas metalicas con perfiles
conformados en frio de seccidn tipo costanera y con uniones soldadas siguiendo la
normativa CIRSOC303.

e Los entrepisos estan compuestos por losas alivianadas con viguetas pretensadas de

longitud variable debido a la forma poligonal de la arquitectura. Para su disposicién
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se tomd en cuenta las recomendaciones que los fabricantes exponen en la ficha

técnica.Se uso losa alivianada debido a que presenta ciertas ventajas como ser:

1.- Aligeramiento y por tanto reduccion del peso de la estructura.
2.- Reduccion de materiales y mano de obra.

3.- De facil colocacioén y manejo.

Los elementos portantes como zapatas, columnas y vigas cumplen con lo

especificado en el cddigo boliviano del hormigén CBH 87.

Todas las zapatas son aisladas y cuadradas, la de mayor dimensién alcanza los 1.50
metros en cada direccion ortogonal, y fué disefiada por el método de bielas y
tirantes, ya que se clasificaba como zapata rigida por su altura en relacion al vuelo
en ambos direcciones.

Las columnas cumplen con las secciones y cuantias de acero necesaria para soportar
los respectivos momentos y fuerzas axiales a los que estan sometidos, fueron
verificadas al pandeo y calculadas con el método aproximado descrito en el cédigo
boliviano del hormigbn CBH 87. Las columnas de seccion especial han sido
verificadas con el diagrama de interaccion desarrollado como aporte académico.
Todas las vigas son de caracter descolgado con una seccion de 20x40cm de las
cuales las que tienen mayor cuantia de acero se encuentran en el ler piso, puesto
que es donde tienen mas incidencia de carga. En algunas vigas fué necesario
disponer la armadura en dos capas para que haya espacio suficiente para introducir
vibrador y asi obtener una Optima compactacion y por ende una pieza de mejor
calidad.

El costo de la obra alcanza la suma de Un millén cuatrocientos sesenta y nueve mil
trecientos setenta y cinco 79/100 Bolivianos. Y el costo por metro cuadrado de la
construccion es Tres mil seiscientos setenta y tres 44/100 Bolivianos. Para el analis
de precios unitarios se determino el porcentaje de cargas sociales con los sueldos

minimos nacionales y salarios de personal de construccién vigentes.

La ejecucion fisica del proyecto llevara un tiempo estimado de 178 dias calendario.
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RECOMENDACIONES

Tomar en cuenta las especificaciones sefialadas en la ficha técnica que el fabricante
de viguetas pretensadas ofrece, ya que ahi se encuentra el procedimiento de montaje
en obra de las mismas, se deben usar viguetas de las mismas caracteristicas
resistentes a las sefialadas en este proyecto, de lo contrario se debera recalcular el
espesor de la losa y la armadura de negativos en el voladizo.

Usar un vibrador de diametro pequefio, ya que el ancho de la viga es delgado y
algunas barras tienen poco espacio una de otra.

Las longitudes sefialadas en los planos incluyen la longidud de patilla en vigas,
zapatas y la armadura de espera en columnas, se debe tomar en cuenta al momento
de cortar las barras de acero.

Realizar el montaje de la cubierta en horas de la mafiana cuando la velocidad del
viento es menor, ya que en horas de la tarde el viento alcanza altas velocidades y
puede resultar incOmodo y peligroso para los trabajadores.

Cubrir las piezas recién hormigonadas ya que debido a los fuertes vientos, la
humedad se evapora con mayor rapidez causando un curado defectuoso ademas de

los sulfatos que deposita el viento causa dafio a la pieza.
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