CAPITULO |

1. ANTECEDENTES

1.1.  Problema

El Gobierno Autonomo Municipal de Tarija, teniendo conocimiento sobre el crecimiento de la
mancha urbana, y sobre la situacion actual de la Zona Monte Sud que se encuentra en crecimiento,
ve la importancia que tiene de dotar de una Unidad Educativa para la Zona, que favorecera a la
nifiez y juventud que tiene que caminar grandes distancias para llegar a una Unidad Educativa
cernada a la zona, sumando asi a la problematica que se cuenta con un Disefio Arquitectonico pero
no asi un Disefio Estructural el cual es fundamental para tener el precio referencial de la estructura

disefiada.

1.2.  Objetivos
1.2.1. General
- Realizar el Disefio Estructural de la infraestructura de la Unidad Educativa Monte Sud,
para el disefio arquitectonico propuesto por el gobierno autbnomo municipal de Tarija

cumpliendo los parametros de disefio de la Norma CBH-87.

1.2.2. Especificos
- Analizar las cargas a la que se encontrara sometida la infraestructura para conocer el caso
mas desfavorable que se presentara la estructura.
- Desarrollar el célculo estructural de acuerdo a norma CBH-87.
- Verificar el calculo estructural con ayuda de Software Estructural CYPECAD.
- Elaborar los planos estructurales de la infraestructura.

- Determinar el Costo economico y Plazo de ejecucion aproximado de la infraestructura.

1.3.  Justificacion

1.3.1. Académica

Poner en practica y profundizar los conocimientos adquiridos en el disefio de estructuras, de
hormigon armado de acuerdo a normas vigentes del pais, ademas de plantear soluciones a los
distintos problemas que se presentan en el calculo estructural, basandose en el principio de la

ingenieria: andlisis, célculo y verificacion.



1.3.2. Técnica

Debido al adelanto tecnologico y el mejoramiento de los materiales de construccion y actualizacién
de normativas de disefio, es de esencial importancia la aplicacion de los mismos teniendo
conocimiento de las caracteristicas topogréficas y estudios de suelo del lugar de emplazamiento,
como asi también la ayuda de software de disefio que nos sirven para las verificaciones de calculo

mas meticulosas.

1.3.3. Socio-econémico

Contribuir en la solucién al problema de la falta de una infraestructura para la Unidad Educativa
Monte Sud, con el Disefio Estructural y un Precio Referencial del Costo del Proyecto, permitira
buscar el financiamiento para la posterior construccion y dar asi comodidad a los estudiantes de la

Zona asi mismo a los maestros que vendran a impartir clases.

1.4. Marco de Referencia

1.4.1. Espacial.

El proyecto esta localizado en la Zona Monte Sud perteneciente al area Urbana del Municipio de
Tarija, Provincia Cercado del Departamento de Tarija, Con coordenadas geogréficas Latitud sur
21°29°47.50" y Longitud oeste 64°42°57.78"" con una elevacion de 1914 m.s.n.m. Cuenta con los

servicios de luz, agua potable y conexién a gas domiciliaria, asi también con transporte publico.

Figura 1 Mapa geografico de Tarija.
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Figura 3 Imagen satelital capturada desde Google Earth de la Zona de Emplazamiento.
1.4.2. Temporal.

En el disefio del proyecto se considerard minimamente un periodo de 30 afios de vida Util dentro
de las condiciones de confortabilidad y seguridad del mismo.

1.5.  Alcance del Proyecto

1.5.1. Resultados a lograr

Se incorporaron en la propuesta de Proyecto de Ingenieria Civil los siguientes resultados que se
deben lograr cuando se desarrolle el proyecto en la siguiente asignatura CIV 502 entre otros.

- Planteamiento de hipoétesis de carga, anélisis y determinacion de comportamiento de la

estructura ante las cargas actuantes en la misma.



1.5.2.

Disefio y célculo de los elementos estructurales con secciones que cumplan con los

esfuerzos establecidos en las normas.
Analizar el comportamiento de las estructuras disefiadas para su adecuada utilidad.

Realizar el disefio de todos los elementos de la estructura, ya sean zapatas, vigas, columnas,
losas, escaleras y otras.

Identificar los puntos o &reas criticas en la estructura, para asi poder utilizar el debido

refuerzo y brindar seguridad y confort a los ocupantes.

Aprender a disefiar escaleras mediante toda la Bibliografia existente, siendo éste uno de los
puntos criticos dentro de la carrera al no estar dentro del programa en las materias
correspondientes.

Anadlisis de volimenes de actividades computos, precios unitarios y presupuesto general

para la evaluacion econémica del proyecto.

Restricciones o limitaciones.

En el Disefio estructural de la Unidad Educativa Monte Sud se tendra las siguientes restricciones

o limitaciones.

1.5.3.

No se realizara el disefio de las instalaciones basicas (Agua potable, Alcantarillado
Sanitario, Pluvial, Eléctrico, etc.).

No se haré especificaciones técnicas de la obra fina.

Los computos métricos, precios unitarios y presupuesto general seran sélo de la obra gruesa

y no de la obra fina.

Aporte académico del estudiante.

Debido a que a la fecha no se tiene mucha informacion sobre la comparacién viga de arranque y

llegada de una escalera, se realizard dicha comparacion tomando en cuenta la vigente Norma

Boliviana CBH-87, y la Norma ACI 318-14, las cuales serviran de guia comparativa el armado

correspondiente que tendra cada uno de las vigas de arranque y llegada para cada una de las normas

tomadas en cuenta.



CAPITULO II.

2. MARCO TEORICO.

2.1. Levantamiento topografico.
Entre los diferentes tipos de levantamiento topografico que existen el que corresponde para este
proyecto es.

Levantamiento catastral urbano: Es el levantamiento que se hace en ciudades, zonas urbanas y

municipios para fijar linderos o estudiar las zonas urbanas con el objeto de tener el plano que
servird de base para la planeacion, estudios y disefios de ensanches, ampliaciones, reformas y
proyecto de vias urbanas y de los servicios publicos, (redes de acueducto, alcantarillado, teléfonos,
electricidad, etc.).
Las operaciones gque integran este trabajo son las siguientes:

- Establecimiento de una red de puntos de apoyo, tanto en planimetria como en altimetria.

- Relleno de esta red con tantos puntos como sea necesario para poder confeccionar un plano

bien detallado.

Referenciacion de cierto nimero de puntos especiales, tales como esquinas de calles, con marcas

adecuadas referido a un sistema unico de coordenadas rectangulares.

2.2.  Estudio de suelos.
Suelo se define como el agregado no cementado de granos minerales y materia organica

descompuesta junto con el liquido y gas ocupan los espacios vacios entre las particulas sélidas.
En estado natural los suelos son sistemas de tres fases que consisten en estado s6lido, agua y aire.

2.2.1. Ensayo del SPT.
El ensayo de penetracion estandart, es un tipo de prueba de penetracion dinamica, empleada para
ensayar terrenos en los que se quiere realizar un reconocimiento geotécnico. Constituye el ensayo

0 prueba mas utilizada en la realizacion de sondeos, y se realiza en el fondo de la perforacion.

Consiste en medir el numero de golpes necesarios para que se introduzca una determinada
profundidad una cuchara normalizada (cilindrica y hueca) muy robusta (diametro Exterior de
51mm e interior de 35mm, lo que supone la relacion de areas superior a 100) que permite tomar
una muestra naturalmente alterada, en su interior. El peso de la masa esta normalizado, asi como

la altura de caida libre, siendo de 63.5Kg y 76.2cm respectivamente.



El objetivo del ensayo es poder definir la capacidad portante del suelo.
Este ensayo contempla dos etapas definidas, trabajo de campo y laboratorio.

2.2.1.1.  Trabajo de campo.
Se refiere a utilizar solamente el equipo del SPT, en esta etapa se desea saber el niUmero de golpes
que se requieren para que la punta de penetracion se incruste 30cm en el suelo, por efecto de los

golpes que se dan con el martillo de 63.5kg a una altura de 76.2cm.

2.2.1.2.  Trabajo de laboratorio.
El suelo muestreado en la etapa de campo, se debe procesar en el laboratorio mediante los ensayos
de clasificacién, esto implica que se debe realizar la granulometria, limites de Atterberg y

clasificarlo por el sistema unificado de clasificacion de suelos.
Para lo cual debemos definir lo siguiente:

Los suelos en general son llamados constituidos por grava, arena, limo o arcilla, dependiendo del

tamafio predominante de las particulas.

2.2.1.2.1. Granulometria.
El analisis mecanico o granulométrico es la determinacion del rango del tamafio de las particulas
presentes en el suelo, expresado como un porcentaje del peso total, se tienen 2 métodos para poder

realizar dicha clasificacion:

- Andlisis por cribado (tamizado).
- Andlisis hidrométrico.

Para el método del cribado se usa un juego de mallas graduados de acuerdo a normas ASTM y
AASTHO, donde se obtienen los pesos retenidos para luego realizar posteriores calculos y la curva
granulométrica, la cual se dibuja en una hoja logaritmica, ya que de no ser asi se tendria que dibujar

a escalas demasiado grandes.
AASTHO nos brinda una clasificacion de las particulas dependiendo de su tamafio:

- Grava: Su tamafio se encuentra entre 76.2 mmy 2 mm.
- Arena: Su tamafio es de 2 mm a 0.075 mm.

- Limo: Su tamafio es de 0.075 mm a 0.02 mm.



- Arcilla: Su tamafio es menor a 0.02 mm.

2.2.1.2.2. Consistencia del suelo.

Antes de poder definir la consistencia del suelo debemos saber lo siguiente:

Material elastico. - Se deforma bajo la accion de una fuerza, pero recupera su forma original
(Suelos gruesos, gravas y arenas).

Material plastico. - Se deforma bajo la accidn de una fuerza, pero al contrario del material elastico,

este no recupera su forma original (Suelos finos, Arcillas).

Suelo cohesivo. - Cuando existe una atraccion entre las particulas y cuando interactda el agua con
el suelo produciendo una masa que permanece unida y se deforma plasticamente para diferentes

contenidos de humedad (arcillas).
Suelo no cohesivo. - Cuando ocurre todo lo contrario al parrafo anterior (Gravas y Arenas).

Dependiendo del contenido de agua el comportamiento del suelo puede clasificarse en 4 estados

basicos empleado los limites de Atterberg: sélido, semisolido, plastico y liquido.
Dichos limites se pueden definir de la siguiente manera:

Limite liquido (LL). - Es un contenido de humedad en porcentaje, que representa un suelo cuando
a los 25 golpes del aparato de Casagrande, se cierra la abertura hecha con un ranurador que se

encuentra normalizado.

Limite plastico(LP). - Es el contenido de humedad en porcentaje, con el cual el suelo, al ser

enrollado en rollitos de 3 mm empieza a producir grietas y desmoronamientos.

Indice de plasticidad (IP). - Es la diferencia numérica entre el limite liquido y el limite plastico, el

cual indica el margen de humedades dentro del cual el suelo se comporta plasticamente.
[P=LL—-LP

2.2.1.2.3. Clasificacion de los suelos.
Los suelos con propiedades similares se clasifican en grupos y subgrupos basados en su

comportamiento ingenieril, actualmente se tiene dos sistemas de clasificacion que usan la



distribucion por tamafio de grano y plasticidad de los suelos estos son el Sistema de Clasificacion
AASHTO vy el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos.

Sistema de Clasificacion unificado USCS. - Esta basado en la determinacion en laboratorio de la

distribucion también se basa en la grafica de plasticidad.
Este sistema de clasificacion, clasifica a los suelos en dos amplias categorias:

- Suelos de grano grueso que son de naturaleza tipo grava y arenosa con menos del 50%
pasando por la malla N° 200. Los simbolos de grupo comienzan con un prefijo G o S.
G significa grava o suelo gravoso y S significa arena o suelo arenoso.
- Los suelos de grano fino con 50% o mas pasando por la malla N° 200. Los simbolos de
grupo comienzan con un prefijo M, que significa limo inorganico, C para arcilla inorganica
y O para limos y arcillas organicos. El simbolo Pt se usa para turbas, lodos y otros suelos
altamente orgénicos.
Otros simbolos son también usados para la clasificacion:
o W: Bien graduado.
o P: Mal graduado.
o L: Baja plasticidad (Limite liqguido menor que 50).
o H: Alta plasticidad (Limite liquido mayor que 50).

2.3.  Normas de disefio de los elementos estructurales.
El disefio y calculo de los elementos estructurales estaran en base a normativa “CBH-87” para

todos los elementos de hormigon.

2.4.  Método de Disefio.

El procedimiento de comprobacion, para un cierto estado limite consiste en deducir, por una parte,
el efecto de las acciones aplicadas a la estructura correspondiente a la situacién limite en estudio.
Comparando estas dos magnitudes siempre que las acciones, exteriores produzcan un efecto
exterior a la respuesta correspondiente al estado limite, podra afirmarse que estd asegurado el

comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.

En consecuencia, el proceso de calculo que usa la norma empleada para este proyecto aplicada a

los elementos estructurales, consisten en:



- Obtencion del efecto Sq, de las acciones exteriores relativas al estado limite en estudio, a
partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

- Obtencidn de la respuesta Rq de la estructura, correspondiente al estado limite en estudio,
a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los materiales.

- El criterio de aceptacion consiste en la comprobacion:

2.5.  Coeficiente de Seguridad.

En los métodos de calculo desarrollados en esta norma, la seguridad se introduce a través de
coeficientes minoracion: (de la resistencia del hormigon y de la resistencia de acero) y otros de
ponderacién de las cargas y acciones en general.

2.5.1. Estado limites ultimos.
Los valores basicos de los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados limites Gltimos,

son los siguientes:

- coeficiente de minoracion del acero.............ovviiiiiiiiiiiiii i, ys=1,15

- coeficiente de minoracion del hormigon................ccoeviiiiiiiinnn.... vs = 1,50

Tabla 1 Estados limites Gltimos - Coeficientes de minoracién de la resistencia de los materiales

Material Coeficiente basico | Nivel de control | Correccién
Reducido +0.05
Acero Yy, = 1.15 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido (1) +0.20
Hormigon Y. = 1.50 Normal 0
Intenso (2) -0.10

Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigén Armado, Pag. 51



Para el coeficiente de mayoracion de carga:

Tabla 2 Estados limites dltimos - Coeficientes de ponderacion de las acciones

Coeflc_:lente Nivel de control y dafios previsibles Correccion
béasico

Reducido +0.20

Nivel d'e con't,rol enla Normal 0

ejecucion

Intenso -0.10
vy =16 Minimos y exclusivamente -0.10

~ - materiales '

Dafios previsibles en

caso de accidentes Medios 0

Muy importantes +0.20

Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigén Armado, Pag. 51
2.6.  Estructura de sustentacion de la Cubierta.
La Norma Empleada para el disefio de la cubierta serd, AISC 360-10 el método adoptado para el
disefio de la cubierta metélica es el método de Disefio por Factores de Carga y Resistencia
(LFRD), que se basa en los conceptos de estados limite y pretende mas que obtener soluciones

mas economicas el proporcionar una confiabilidad uniforme para todas las estructuras de acero.

2.6.1. Analisis de carga.
Se denomina carga 0 accion a toda causa que pueda provocar y cambiar el estado de tensiones al

que esta sometido un elemento estructural.

Segun su naturaleza, las acciones pueden ser de dos tipos: Acciones estaticas, que son las que no
engendran aceleracion significativa sobre la estructura ni sobre ninguno de sus elementos; y

Acciones dindmicas, que engendran una aceleracion significativa sobre la estructura.

Hipotesis de carga para la cubierta. —Son las combinaciones de las acciones tales que, siendo
compatible su actuacion simultanea, produzcan los efectos méas adversos en relacion con cada uno

de los Estados limite.

A estas hipotesis de cargas se las afecta por factores de carga, los mismos que tienen como
propdsito incrementar las cargas para tomar en cuenta las incertidumbres implicadas al estimar las

magnitudes de las cargas vivas, muertas y accidentales durante la vida util de la estructura.
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Se recomienda las siguientes combinaciones de carga para la estructura metalica.

1) U=14D.

2) U=12D+1.6L+0.5(LroSoR).

3) U=12D+16(LroSoR)+(0.5L00.8W).
4) U=12D+13W+05L+0.5(LroSoR).
5 U=12D+10E+05L+0.2S.

6) U=0.9D % (1.3W 0 1.0E).

Donde:

U representa la carga Gltima; D las cargas muertas; L las cargas vivas; Lr las cargas vivas en techos;
S las cargas de nieve; R las cargas por lluvia, granizo o hielo, sin incluir el encharcamiento; W las

cargas de viento y E las cargas sismicas.

2.6.2. Disefio de los Elementos de la cercha.
El disefio de los elementos de la cercha estara fundamentado con el Manual LRFD (Disefio por

factores de Carga y Resistencia).

2.6.2.1. Disefo de los elementos sometidos a traccion.
Disefio de elementos sometidos a traccion implica encontrar un elemento con areas totales y netas
adecuadas. Si el elemento tiene una conexion atornillada la seleccion de una seccion transversal

adecuada requiere tomar en cuenta el area pérdida debajo de los agujeros.

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

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

2.6.2.3. Disefio de los elementos sometidos a flexo-traccion.

Los elementos sometidos a Flexo — Traccidn son los elementos estructurales sometidos a la accién
simultanea de fuerzas normales de traccién y momentos flexionantes, que pueden actuar alrededor
de uno de los ejes centroidales y principales de sus secciones transversales o tener componentes
segun los dos ejes principales. Su importancia es fundamental, ya que los elementos en compresion

axial pura no existen practicamente nunca en estructuras reales en las que, debido a, principalmente
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a la continuidad entre los diversos miembros que las componen, la traccion se presenta

acompariada por flexion.

2.6.2.4. Disefio de miembros sometidos a Flexion Biaxial.
De la mecéanica de materiales sabemos que toda seccion transversal de viga tiene un par de ejes
principales y ortogonales, para los cuales el producto de inercia es nulo. Si la flexion ocurre

respecto a cualquier otro eje que no sea principal se tendra una flexion asimétrica o flexion biaxial.

2.6.2.5. Disefio de Uniones.
Se debe tener una mayor consideracion en las uniones, esto debido a que, las pruebas de laboratorio
en fallas estructurales han demostrado que las fallas se originan en las conexiones y no en los

miembros estructurales.

Conexiones Atornilladas. — Los dos tipos de tornillos que se emplean para las conexiones de
miembros estructurales son los tornillos ordinarios (A307) y los tornillos de alta resistencia (A325
y A490). Los tornillos de alta resistencia se fabrican a base de acero al carbono tratado

térmicamente y aceros aleados.

El espesor de las planchas a conectar determina en cada caso la longitud necesaria de los pernos.
De la longitud total de la rosca y la longitud de apriete depende si la rosca se halla o no incluida

en los planos de corte.

Arandela Arandela

Tuerca

Cabeza

Longitud de agarre

Longitud del cuerpo | Longitud de rosca

Longitud del perno

Figura 4 Detalle de perno.
Fuente: Elaboracion Propia.
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Tabla 3 Longitud de los pernos de alta resistencia A325 y A490.

db minimo minimo

mm pulgadas mm pulgadas mm pulgadas
13 Y 18 11/16 25 1
16 5/8 22 7/8 32 1Y%
19 Ya 25 1 35 13/8
22 7/8 29 11/8 40 1%
25 1 32 1Y% 45 1%
29 11/8 40 1% 50 2
32 1Y 42 15/8 50 2
35 13/8 45 1% 55 2Y4
40 1172 50 17/8 55 2Y4

Fuente: Jack C. Mc - Cormac 2° Edicion.
Verificacion al bloque de cortantes. — El procedimiento se basa en la hipdtesis de que una de las

dos superficies de falla se fractura y la otra fluye.

La resistencia nominal en traccion es Fy Ant por fractura y FyAg: por fluencia, donde Ant y Agt SON

las areas neta y total a lo lago de la superficie de traccion.

Tomando el esfuerzo cortante de fluencia y el esfuerzo altimo como el 60 % de los valores para
traccion, la resistencia nominal por fractura cortante es 0.6F,An Y la resistencia por fluencia
cortante es 0.6 FyAq, donde Anv Y Agv Son las areas neta y total a lo largo de la superficie de

contacto.

2.6.2.6.
Si los extremos de las vigas se apoyan directamente sobre elementos de hormigén o mamposteria,

Disefio de la placa de asiento para vigas.

es necesario distribuir las reacciones de las vigas por medio de placas de asiento o apoyo. Se
supone que la reaccidn se distribuye uniforme a través de la placa sobre la mamposteria y que la
mamposteria reacciona contra la placa con una presion uniforme igual a la reaccion factorizada Ry

dividida entre el area A de la placa.

2.6.2.7.

El disefio de perno de anclaje se lo hace considerando algunas precauciones propuestas por los

Disefio de los pernos de anclaje.

autores Shipp y Haninger, quienes sugieren, una tabla segun el tipo de acero utilizado, las

longitudes minimas a las que se deben embeber o anclar los pernos segun la siguiente tabla:
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Tabla 4 Longitudes minimas segun tipo de acero.

Tipo de perno. Longitud minima Distancia marginal
Material incorporada minima incorporada
A307, A36 12d 5d > 4in.
A325, A449 17d 7d > 4in.

Fuente: LRFD (Disefio por Factor de Carga y Resistencia).
En la que d es el diametro nominal del perno éstas son distancias conservadoras.

2.7.  Estructura de sustentacion.

Es un sistema que basa su estructura en poérticos que forman un esqueleto de columnas y vigas
conectadas rigidamente por medio de nodos, los cuales son la caracteristica de este sistema en
donde los vanos entre las columnas y vigas son complementados por mamposteria o algun

cerramiento equivalente.

2.7.1. Vigas.

La viga es un elemento estructural que estd sometido esencialmente a flexion que resiste cargas
trasversales en angulo recto respecto al eje longitudinal de la viga, las cargas recibidas de las losas
son transmitidas a las vigas y éstas las pasan a las columnas y/o muros de carga.

2.7.1.1. Analisis estructural.

El analisis estructural se puede realizar mediante el uso de software de calculo, para este proyecto
se utilizara el software CYPE. La finalidad es determinar los valores de solicitaciones en las
secciones criticas para tener un predimencionamiento y en otras secciones especiales para realizar

una verificacion.

2.7.1.2. Disefio de armadura por flexion.
Las vigas sometidas a flexidn se calcularan de acuerdo con lo dispuesto en 8.1, de la Norma CBH,

a partir de los valores de célculo de las resistencias de los materiales.

Para el calculo de secciones en agotamiento, o estados limites ultimos, se tendran en cuenta las

siguientes hipotesis:

- De acuerdo con el teorema de Bernoulli: Las secciones inicialmente planas, permanecen
planas al ser sometidas a la solicitacion. Esta hipétesis es valida para piezas en las que la

relacion de la distancia entre puntos de momento nulo, al canto total, I/h, sea superior a 2.
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o Los esfuerzos principales “M”, “Q” y “N”, se calcularan segtin 6.3.
- Se supone una adherencia total del acero y el hormigdn, es decir, que no existen
deslizamiento entre ambos materiales.
- Se considera despreciable la resistencia a la traccion del hormigon.
- Se admite que el acortamiento unitario maximo del hormigén es igual a (véase figura
5.1.5.1.a):

0,0035, en flexion simple o compuesta, recta o esviada.
0,002, en compresion simple.

- El alargamiento unitario maximo de la armadura se toma igual a 0,010.

- Seaplicaran a las secciones las ecuaciones de equilibrio de fuerzas y momentos, igualando
la resultante de las tensiones del hormigon y el acero (solicitacién resistente) con la
solicitacion actuante.

- Los diagramas de célculo tension-deformacidn, relativos al hormigén y al acero, son los
indicadosen 5.1.5y 5.2.4.

- En el agotamiento, los dominios de deformacion relativos al hormigon y al acero, segun

las distintas solicitaciones, son los indicados a continuacion, en 8.1 .2.

d1 ecu=0.0035

* —/ ’ Cc
X a

1

L=

zZ
T=As*fyd L
L —»

0.85fcd

et

Figura 5 Diagrama de esfuerzo parabola rectangulo.
Fuente: Elaboracion propia.

Proceso de célculo a flexion simple.

- Primeramente se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad y f

mostrado en la tabla 2 de este capitulo.
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Md =M *ys

- se calculara el momento reducido de céalculo.

Donde:

Ug

Md

~ fod * bw = d?

bw = Ancho transversal de la viga.

d = Canto Util.

- Se determinara el valor de ulim, valor que se obtiene en funcion del tipo de acero tal como

se muestra en las siguiente tabla.

Tabla 5 Valores Limites

ACERO fyk Elim Hiim Wiim
B 400 Sy B 400 SD 400 0.668 0.332 0.460
B 500S 500 0.617 0.316 0.424

Calculados con y;

Fuente: Hormigdn Armado, Jiménez Montoya 14va Edicion, Pag. 281

1.15

Si: ulim > ud (No necesita armadura a compresion.)

Si: ulim < ud (Si necesita armadura a compresion.)

Calculo de las armaduras.

fyx en N/mm? (MPa)

Para el primer caso cuando la viga no necesita armadura a compresion se debera disponer de una

armadura que soporte los esfuerzos de traccién, es decir:

- Conel ud, se obtiene la cuantia mecanica de la armadura w obtenido de la tabla 6.

- Se calcula la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

Donde:

As = w * bw * d *

w = Cuantia mecanica de la armadura.

fcd
fyd
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fyd = resistencia de calculo del acero.
As = area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo a traccion.
- Secalculara laarmadura minimay el valor w,y,;, se obtendra del punto 8.1.7.3. de lanorma
CBH-87, tabla 3 de este capitulo.
ASpmin = Wpin * bw * d
Solo se aplica a secciones rectangulares.

- De las dos areas de acero calculadas se tomaré el valor mayor.

En el siguiente caso es cuando la viga necesite armadura a compresion debido a que ulim < ud ,

se deberd seguir los siguientes pasos.

- Como se tiene que ud > 0.252 se procede a dimensionar la armadura a traccion Aslim que
es capaz de resistir un momento Mlim para x = 0.45d, entrando a la tabla 6 obtenemos la
cuantia mecanica “wy;y,”.

- Entonces la armadura limite sera:

fecd x bw x d

Asym = 0.
Siim = 0.3096 + ——

17



El valor del momento limite para esa profundidad de eje neutro es:

5.

Tabla 6 Tabla universal para flexion simple o compuesta.

3 w h |

Y ji n T 10
00891 0.03 0.0310
0.1042 0.04 0.0415
0.1181 0.05 0.0522
01312 0.06 0.0630
0.1438 007 0.0739 ol
0.1561 0.08 0.0849 o
0.1667 0.0886 0.0945 =
0.1684 00% 0.0960 g
01810 010 0.1074 o
0.1537 011 0,189 o
0.2066 0.2 0.1306
Q2198 LNE] 0.1426
0.2330 0.4 0.1546
0.2466 Q.15 0.1669
0.2590 0.1590 0.1782 =
0.2608 0.16 0.1795
0.2796 0.17 0.1924
0.2988 0.18 0.2056
0.2183 0.19 0.2190
0.3383 0120 0.2328
0.3587 021 0.2468 o
0.3796 022 0.2612 o
0.4012 0.23 0.2761 =
0.4234 0.24 0.2913 o]
0.4461 025 0.3069 3
0.4696 " 0.26 03232 &)
0.4939 0.27 0.1398
0.5188 0.28 0.3570
0.5450 0.29 0.3750
0.5721 0.30 0.3937
0.6006 0.3 0.4133
0.6283 0.3193 0.4323 00994 - —
0.6305 032 0.4338 0.1007
0.6476 03256 0.4456 01114 ]
0.6618 033 0.4554 0.1212
0.6681 0.3319 0.4597 01259+
0.678% 0.3352 0.4671 01343 +—
0.6952 0.34 0.4783 0.1484
0.7110 0.35 0.5030 0.1860
0.76917 0.36 0.5296 0.2408
0.7788 0.3623 0.5359 0.2568 —|
0.7935 0.3658 0.5460 02854 i
0.8119 0.37 0.3280
0.8597 0.38 0.4931
05152 0.39 0.9251
0.9848 0.40 5.9911

5000
4600

4200

2400
2200

DOMINIO 4

Fuente: Hormigén Armado, Jiménez Montoya 14va Edicion, Pag. 278

M, = 0.252 % fcd = bw = d?

Esta ecuacion fue determinada a partir del momento reducido ulim(x = 0.45d) de la tabla
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- El momento flector que falta para resistir (AM = Md — Mlim) se va a reisistir mediante
un incremento de armadura simétrica (equilibrada), tanto en compresion como en traccion
(AAs) para que asi garanticemos que la fibra neutra no baje.

- Realizando sumatoria de momentos, encontramos la cantidad de armadura (AAs) para que

pueda resistir la seccion un momento (AM).
AM
fyd *(d —d;)
Nota: en el acero de compresion hay que verificar si es que esta fluyendo, en el caso que

Ays=

no lo esté la armadura sera anti-simétrica.

As2=AAs —
R )

Ast=Aslim+AAs —f bw a_{‘j

Figura 6 Disposicion de armadura para mantener la profundidad del eje neutro.
Fuente: Elaboracion propia.

2.7.1.3. Disefio de armadura de corte.

Para el calculo de estribos se tiene los siguientes casos para el disefio:
Vd <Vcu=050x*./fcd *bw + d

Siendo:

Vd = esfuerzo cortante real actuante.

Vcu = esfuerzo cortante resistido por el H°.

fyd < 42 KN /cm?

Para el analisis de cortantes se tiene los siguientes casos:

- Casol (Vd <Vcu)
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No necesita armadura As Transversal el H° resiste solo y se coloca Asmin, por tanto, se coloca la

expresion de armadura minima que da la norma CBH-87.

fcd
fyd

ASpin = 0.02 * bw * s *

- Caso2 (Vecu <Vd <Vou)

En este caso se necesita armadura transversal, antes se verifica que el cortante de disefio “Vd” sea

menor que el cortante que produce la falla de agotamiento por compresion oblicua “Vou”.
Vou = 0.3 * fcd * bw x d

Donde la armadura es:

As = Vsuxs
ST 09+d+fyd
As > fed
Asmm=0.02*bw*s*fyd

Vsu=Vd—-Vcu
La separacion entre estribos segun la norma CBH-87 nos dice:

30cm
e <410.85d
3bw

- Caso3 (Vd > Vou)

El esfuerzo cortante donde se esta disefiando es mayor al esfuerzo cortante de la biela de

compresion. Lo méas recomendado es cambiar la seccion.

2.7.2. Columnas.

Las columnas son elementos que principalmente sostienen cargas a compresion. En general las
columnas también soportan momentos flectores con respecto a uno o dos ejes de las secciones
transversales y esta accion puede producir fuerzas de tension sobre una parte de la seccion

transversal.
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2.7.2.1. Longitud de pandeo.

Estructuras intraslacionales, aquellas cuyos nudos, bajo solicitaciones de calculo presentan

desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto de vista de la

estabilidad del conjunto.

Estructuras trasnacionales aquellas cuyos nudos, bajo solicitaciones de calculo, presentan

desplazamientos transversales cuyos efectos no pueden ser despreciados desde el punto de vista

de estabilidad del conjunto.

Pilares aislados, los pilares isostéticos, o los de porticos en los que puede suponerse que la posicién

de los puntos donde se anula el momento de segundo orden no varia con el valor de la carga.

longitud de pandeo |, la distancia entre puntos de inflexion de la deformada.

Tabla 7 Coeficiente de longitud de pandeo de las piezas aisladas.

Sustentacién de la Pieza

a
Un extremo libre y otro empotrado 2
Articulado en ambos extremos 1
Biempotrada, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
Articulacion fija en un extremo y empotrado en otro 0.7
Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.5

Fuente: Tabla 20.1 Hormigdn Armado, Jiménez Montoya 15va Edicién, pag. 268.

Para determinar la longitud de pandeo para columnas que se encuentran en un piso se debe de

recurrir a los monogramas que la norma CBH-87 nos facilita.
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Figura 7 Nomogramas para determinar el coeficiente de pandeo.
Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigdn Armado, P4g. 84.

2.7.2.2. Esbeltez geométrica y mecanica.
Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag = lo/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:
lu*a
1=
I
A
Donde:

lu = Longitud libre de la columna.

a = Coeficiente de pandeo.

| = Inercia de la seccidn en el plano de analisis.

A = Area de la seccion transversal.

En pilares aislados o pertenecientes a estructuras intraslacionales (véase definicion en 8.3.1.2).

Si la esbeltez mecanica A es inferior a 35, se desprecian los efectos de segundo orden vy, en

consecuencia, no es necesario efectuar ninguna comprobacion a pandeo.
Cuando 35 <A <100, pueden aplicarse los métodos aproximados descritos en 8.3.5.2 y 8.3.5.3.

En pilares aislados, si 100 < A < 200, asi como en estructuras trasnacionales, la comprobacion

frente al pandeo debe realizarse segun método general prescrito en 8.3.2.1.
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Esta norma no cubre los casos en que la esbeltez mecanica A de los pilares sea superior a 200.

2.7.2.3. Columnas cortas de hormigon reforzado.

La determinacién de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez de la misma,
si la esbeltez mecanica es menor a 35 o geométrica menor a 10 se trata de una columna corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion
a pandeo.

La carga que puede soportar esta regida por las dimensiones de su seccion y por la resistencia de
los materiales con lo que esté construida. Se considera que una columna corta es un miembro méas

bien robusto con poca flexibilidad.

2.7.2.4. Columnas intermedias.

Este tipo de columna son aquellas que tienen la esbeltez mecéanica 35 <A < 100, donde para poder
resolverlas se acudira a los métodos aproximados recomendados por la norma CBH-87 en su punto
8.3.5.2.

Método de la excentricidad ficticia

Este método aproximado es aplicable a los pilares de seccion y armaduras constantes, cuya esbeltez

mecanica no supere el valor de 100 (A < 100).

- Excentricidad de primer orden (eo): excentricidad inicial o de primer orden, no es menor
que la excentricidad accidental, siendo e, igual a M/N, donde “M” es el momento exterior

aplicado de primer orden y “N” la carga axial actuante.

e = _Mdy
ox — Nd

_ de
oy = Nd

- Excentricidad constructiva (ec): La excentricidad constructiva, toma en cuenta los
pequefios errores constructivos y las inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza
normal. Segun el punto 8.3.2.3. de la norma CBH-87 nos da la siguiente ecuacion para este

tipo de excentricidad.
€. ====2cm
<20
Siendo “h” el lado donde esta sometido el pandeo en cualquier direccion.
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- Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden) (esic):no tiene ningun significado
fisico, se trata de una excentricidad ficticia tal que, sumada a la excentricidad ficticia tal
que sumada a la excentricidad de primer orden “eo”, tiene en cuenta de forma sencilla, los
efectos de segundo orden, conduciendo a un resultado suficiente apropiado.

{zyodo) ht 200, Lo oo

=[085
€ric ( * “h+10e, i

- Excentricidad final (ef): No es més que la suma de todas las excentricidades.
ef =€, + €aq + efl-c

2.7.2.5. Flexion esviada.
Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexidn esviada cuando no se conoce la

direccion de la fibra neutra, este estado se presenta en los siguientes casos:

- Enaquellos donde no se presenta simetria en su forma de vista en plano como las secciones
en L que tienen lados desiguales.

- Enaquellas secciones donde son simétricas en forma y estdn armadas en asimétricamente
respecto al plano de simetria, y en aquellas secciones por su forma y armaduras, estan

sometidas a una solicitacion que no esta en el plano de simetria.

Algunas vigas que pueden estar sometidas a cargas laterales (viento, empuje de la tierra en muros

y cimientos, empuje de agua de depositos, empuje del material almacenado en silos.

La mayoria de pilares, aunque formen parte de pérticos planos, la accion del viento o del sismo
puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo mismo que las que
resultarian de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles inexactitudes de

construccién, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del plano principal de flexion.

Se debe evitar en lo posible el disefio a flexion esviada debido a la complejidad y a la ausencia

hasta ahora de métodos practicos para su tratamiento.

2.7.2.6. Seccion rectangular con armadura simétrica.
En este apartado se tratara de la flexion esviada de mayor importancia practica, que es el de la
secciodn rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras y simétrica, en la que

la Gnica incdgnita es la armadura total.

24



En el calculo de estructuras de hormigén armado es habitual no hacer variar en el
dimensionamiento la seccion de hormigon, ya que ello exigira en general un nuevo célculo de
esfuerzos y en muchos elementos resulta aconsejable el armado de barras del mismo didmetro
dispuestas simétricamente. Tal es el caso de los pilares de edificacion en los que en la misma
seccion o a lo largo de la altura, actan momentos flectores de signo distinto asi también en todo
caso el armado asimétrico exigird un control de obra especial. Ademas, siendo importante los
esfuerzos normales, la armadura simétrica es razonablemente eficaz. Para su dimensionamiento

mas sencillo y préctico se expondra el siguiente procedimiento.
Abacos adimensionales en roseta.
Este método es igual o parecido a los diagramas de iteracion en flexion recta.

Este método se obtiene un conjunto de superficie de iteracion (N, Mx, My), estas superficies
pueden representarse mediante las curvas que resultan al cortarla por planos N=cte. En cada hoja
puede agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las simetrias (esta idea original de

Gresser y Linse, ha dado lugar a la denominacién en roseta).

Si ademés se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos
(v, ux, wy), son validos para una seccion rectangular, cualquiera sea su dimension y la resistencia

del hormigon.

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta preparada por la
misma disposicién de armadura, recubrimientos, tipo de acero y el limite plastico del mismo, basta
entrar con el valor de v para saber en qué lado trabajaremos y con los valores px, wy, interceptar
un punto el cual sera nuestra cuantia mecéanica total necesaria para la seccion que estamos

dimensionando.
El procedimiento para entrar al abaco es el siguiente:

- Célculo de la capacidad mecanica del hormigon.
Uc=fcd*Ac=fcd*bx*h
- Célculo de los esfuerzos reducidos.

Nd _ Nd xep, _ Ndxey,

S Te B = "0cwh b ="0cxp
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- Definir los valores de momento reducido para entrar al abaco.
1= Mayor (px, 1y)

2= Menor (ux, py)

Con los valores de los esfuerzos reducidos y definida la distribucion de las armaduras para los
pilares se entra a los dbacos en roseta correspondiente. Si el valor de “v” no es redondo, se obtendra

“w” por la interpolacion entre los resultados correspondientes a los valores redondos de “v” entre

los que esté situado el dado.

Los abacos para flexion esviada estdn expuestos en el libro de “Jiménez Montoya — Hormigén

Armado”.

2.7.2.7. Consideraciones de Disefio.
La norma CBH-87 especifica algunas limitaciones en las dimensiones, el esfuerzo, la resistencia
lateral y otros aspectos relacionados con las columnas de Hormigon, algunas de las limitaciones

mas importantes son las siguientes:

- Lamenor dimension de las columnas debe ser de 25 cm.

- El didmetro minimo de las barras comprimidas mas delgadas debe ser 12 mm.

- El nimero minimo de barras longitudinales serd, de 4 en secciones rectangulares y de 6 en
secciones circulares; siendo la separacion entre dos consecutivas de 35 cm, como maximo.
Sin embargo, en el caso de pilares con b < 40 cm, sera suficiente colocar una barra en cada
esquina.

- Para que el hormigén pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre
cada dos barras de la misma cara debe ser igual 0 mayor que 2 cm, que el diametro de la
barra mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las esquinas de los
soportes se podran colocar dos o tres barras en contactos.

- El diametro de las armaduras transversales debe ser al menos igual a 6 mm, o a la cuarta
parte del diametro maximo de las barras longitudinales comprimidas.

- Laseparacion “s” entre estribos, no debe sobrepasar a la menor de las cantidades siguientes.

o 15 veces el didmetro minimo de las barras longitudinales.
o La menor dimension de la seccion.
o 0.85d
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o 30cm
- La norma recomienda para las armaduras longitudinales de la pieza sometidas a
compresion simple compuestas, suponiendo que estan colocadas en dos caras opuestas Al
y A2 las siguientes limitaciones:
Ay * fyd = 0.05 * Nd Ay * fyd <0.05% Ac * fcd

A, x fyd = 0.05 * Nd A, x fyd < 0.05* Ac * fcd

2.8.  Escaleras.
Las escaleras y rampas son los elementos de la estructura que conectan un nivel con otro. La
comodidad que brindan al usuario depende en gran medida de su inclinacion. En este sentido, es

recomendable una inclinacion de 20° a 50°. Para pendientes menores lo usual es emplear rampas.

Las escaleras presentan diferentes tipos de secciones como se muestra en la figura 8. Los pasos
miden entre 25 y 30 cm. y los contrapasos entre 16 y 19 cm. Como regla practica se considera que

una escalera bien proporcionada si cumple la siguiente relacion:
6lcm<2c+p <64cm

Donde:

C = longitud del contrapaso.

P = longitud del paso.

Contrapaso

I

Contrapaso

Paso

Figura 8 Diferentes secciones de escaleras.

Fuente: Disefio de estructuras de Hormigdn, Teodoro Harmsen, Pag. 232.
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Como regla practica se puede utilizar la siguiente expresion para una escalera bien proporcionada:
h+2C =K
Algunos autores nos recomiendan los siguientes valores para K.
- Segun Blondel:
K =59 cm para viviendas.
K =66 cm para Edificios publicos.
- Segun Tournus o Neufert:
K=6la64cmoh—-c~= 12 cm
Estas recomendaciones estan basadas e medidas ergomeétricas del hombre. EI nimero de escalones

puede ser determinado con la siguiente relacion.

Tl=E

Donde: “H” es la altura libre desde el descanso hasta el piso en consideracion y “C” la medida de
la contrahuella.
Se puede calcular la longitud de la proyeccion horizontal del tramo de la escalera con la siguiente
ecuacion.

Li=hx(n-1)
Donde “h” es la medida de la huella de los escalones, esta ecuacion dependera mucho de los planos
arquitectonicos, por lo cual se puede ir jugando con el calor de la huella, pero sin pasar del valor
recomendado anteriormente.
El disefio que se emplea en nuestras escaleras es aquel que estd dentro de la clasificacion de
escaleras para algunos autores como escaleras apoyadas longitudinalmente de dos tramos. El
predimencionamiento del espesor minimo de la losa de la escalera se la puede hacer segun
recomendaciones de la norma CBH-87 con el fin de no calcular las deflexiones en la losa, la
relaciéon que usaremos de la tabla para nuestro analisis sera la de una losa maciza en una direccion
simplemente apoyada.

L
tmin = %

2.8.1. ldealizacion de escaleras apoyadas longitudinalmente.
Este tipo de escaleras se caracterizan por encontrarse apoyada en los extremos. La armadura

principal se coloca en la direccion mas larga, mientras que, en la longitud mas corta, se dispone de
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armadura de reparticion que en caso de la norma CBH, se trata de la minima por contraccion y

temperatura.

En la figura 9 se representa una losa de escalera apoyada longitudinalmente sometida a cargas
verticales, no posee reacciones horizontales debido a la existencia de un apoyo simple, sin la

rigidez suficiente para absorber dichos esfuerzos, en tal caso los diagramas son los que se observan.

Figura 9 Idealizacion de una escalera con apoyo deslizable.
Fuente: Elaboracion propia.

El modelo de la figura 10, en cambio muestra la misma estructura para modelada con apoyos fijos
con rigidez suficiente como para generar un esfuerzo horizontal. En tal caso los diagramas cuentan
con un momento negativo en la zona de descanso y uno positivo en el tramo. Se obtienen diagramas
de distinto signo lo cual debe ser tomado en cuenta en el dimensionamiento en el trazado de las

armaduras.

En realidad, la situacion real mas frecuente es intermedia a los dos casos, por lo que conviene
extraer de las dos modelaciones las situaciones mas desfavorables y realizar el trazado de las

armaduras de la manera mas conveniente.
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Figura 10 Idealizacion de una escalera sin apoyo deslizable.

Fuente: Elaboracion propia.

2.8.2. Cargasy solicitaciones.
Son estructuras inclinadas y las cargas actdan verticalmente. La determinacion de los momentos

flectores se puede realizar de dos maneras:

- En proyeccion horizontal.

Figura 11 Tramo de escalera con las cargas verticales.

Fuente: Elaboracion propia.

El momento méaximo para este tipo de carga es:

qy * L

Mmax ) = 3

- Proyeccion inclinada.

30



Figura 12 Tramo de escalera con las cargas inclinadas.
Fuente: Elaboracion propia.

El momento mé&ximo para esta forma de carga es:

qy * L2

Mmax(+) = 3

Los resultados de acuerdo a los dos métodos empleados son iguales, pero se recomienda usar el
primero que es el de proyeccion horizontal dado q se asimila a una viga horizontal, pero sin olvidar
que las reacciones resultan inclinadas en los apoyos fijos.

Las cargas seran aquellas que se encuentren permanentemente como los escalones, el peso propio
de la losa, el peso de la carpeta de mortero empleado para el piso, el peso del piso, el peso del cielo
raso y el peso de las barandas de 1.35 KN sobre los escalones de acuerdo a la norma NB 1225002.

2.8.3. Disefio de armaduras.

La armadura de la losa de escalera debe ser colocada de tal forma que la resultante de las fuerzas
del acero en ambos lados de un quiebre no genere el desprendimiento del hormigén. En la direccion
perpendicular a la armadura principal se coloca la armadura de reparticién. Respecto del
encofrado, debe cuidarse no generar angulos agudos ya que el retiro de las maderas resulta
dificultoso, en la figura 13 se muestra el detalle de la armadura.
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Figura 13 Detallamiento de la armadura principal y transversal.
Fuente: Disefio de estructuras de Hormigén, Teodoro Harmsen, Pag. 235.

Refuerzo

-

\EI concreto se desprende

Figura 14 Distribucion incorrecta del refuerzo
Fuente: Disefio de estructuras de Hormigdn, Teodoro Harmsen, Pag. 235.

El porcentaje de acero de la armadura principal a flexion del tramo de la escalera sera determinado

con la siguiente expresion:

0.85 * fcd . 2+ Md
——— —
P="Hd 0.85 * fcd * b * d2

La armadura por retraccion y temperatura sera determinada segun lo recomendado por la norma
CBH-87 en el punto 8.1.7.3. donde nos dice que la cuantia de refuerzo de retraccion y temperatura

debe ser al menos igual a 0.0015 para aceros AH 500.

2.9. Cimentaciones.

Dependiendo de las necesidades de la edificacion y en especial de las caracteristicas del suelo se
pueden disefar diferentes tipos d fundaciones superficiales como ser: zapatas de fundacién, vigas
de fundacion y losa de fundacion. Para nuestro caso se estudiard las zapatas de fundacion
especificamente a las zapatas aisladas debido a las condiciones geométricas y mecanicas del

terreno.
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2.9.1. Efectos de cargas Excéntricas.
Una zapata se considera cargada excéntricamente si la columna soportada no es concéntrica con
el &rea de la zapata o si la columna transmite, en su unién con la zapata no sélo una carga vertical

sino también un momento flector.

La fundacion de columna exterior puede estar sujeta a una carga excéntrica. Si la excentricidad es
grande, puede ocasionar el efecto de traccion sobre un lado de la fundacion.
Por lo que es recomendable dimensionar la fundacion de manera que la carga esté dentro del tercio
central y de esta forma evitar esfuerzos de traccion en el suelo que teéricamente puede ocurrir
antes de la redistribucion de esfuerzos.
La presion del suelo para zapatas excéntricas esta expresada por la siguiente ecuacion:

P M

= + —
1 Area = 1 X

Donde:

Area=A*B

A, B = Lado largo y lado corto de la zapata respectivamente.
M = P*e

P = Carga de servicio.

E = Excentricidad.

B x A3
12
X = iA/Z
Remplazando las expresiones anteriores en la ecuacion.
P 6e
1= 4%B" [1 7
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Figura 15 Casos de excentricidad.
Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones, Pag. 79.

2.9.2. Distribucion de Presiones.

La distribucion de presiones debajo de una zapata con una carga puntual no es uniforme. La forma
de distribucién de presiones depende del tipo del material de apoyo y del grado de rigidez de la
zapata, como se observa en la figura 16. Cuando la distribucion de esfuerzos es irregular se crea
un problema de resolucién bastante complejo, entonces se adopta, para simplificar el célculo, una
reparticion lineal de presiones la cual en la préctica demuestra tener poca variacion con la
reparticion real de presiones, (figura 16 (a)).

Figura 16 Distribucion de presiones.
Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones, Pag. 82.
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2.9.3. Dimensionamiento en planta.
Se procede a estimar el area de la zapata en funcion de la capacidad admisible de carga del suelo

y de la carga de servicio.

P

o A = —
Areq red da

qa =
Donde:
P = Carga de servicio.
Areq = Area requerida de la zapata aislada rectangular (A x B) o cuadrada (A x A).

ga = Capacidad admisible de apoyo del suelo.

La carga de servicio (P) es la carga actuante en la columna transmitida a la zapata, la cual es

calculada previamente haciendo un analisis de toda la estructura.

Cuando se realiza el dimensionamiento de una zapata rectangular se puede asumir una de las
secciones (A o B), y calcular la otra. En caso de una zapata cuadrada el lado A es igual al lado B
(A =B).

- Zapatas cuadradas:

P
Qo =-7 ©A= P
- Zapatas rectangulares:
P P
%=1 p HA:qa*B

Para el caso de zapatas rectangulares, no es aconsejable sobrepasar la relacion de A = 2*B. caso
contrario, debe proyectarse la zapata de forma que se garantice el trabajo del conjunto, por ejemplo,
recurriendo a la colocacion de nervio superior.

Posteriormente se calcula la presion neta tltima que la zapata transmite al suelo:
Pu

q =
“ Areq

Donde:

Pu = Carga mayorada que debe ser resistida por la zapata.
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Los factores de mayoracion segun el reglamento ACI-05 son:

P, =1.2D + 1.6L}D = carga muerta
P, =1.4D L = carga viva

Elegir el mayor de los dos valores.
Areq = Area requerida de la zapata aislada rectangular (A x B) o cuadrada (A x A).

qu = Presion neta ultima que la zapata transmite al suelo.

Posteriormente se verifica que la capacidad calculada mediante la siguiente ecuacion no sea mayor

a la resistencia admisible de apoyo.

2.9.4. Dimensionamiento en elevacion.
Se estima el canto Gtil "d" de la zapata en funcion a las verificaciones de corte por punzonamiento

y corte por flexion o se puede calcular un canto Gtil minimo.

El reglamento ACI 318S-05 indica que el canto Util de las zapatas no debe ser menor a 15 cm para

zapatas apoyadas sobre el suelo.

2.9.4.1. Verificacion a corte por punzonamiento y por flexion.

Una columna apoyada en una zapata produce el efecto de punzonamiento a causa de los esfuerzos
cortantes que actuan en la zapata alrededor del perimetro de la columna, efecto por el que la zapata
se somete a una compresion vertical. Si este esfuerzo es muy grande la zapata tiende a fallar por

corte.

Figura 17 (a) Falla de corte por punzonamiento. (b) Secciones criticas por cortante.

Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones, Pag. 84.
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En consecuencia, si se produce la rotura, la discontinuidad tiene la forma de la piramide truncada
como se ve en la figura 17(a), cuyos lados se extienden hacia fuera, en un angulo que se aproxima
a los 45°.
El promedio de esfuerzo cortante en el Hormigon que falla, puede tomarse equivalente al que actla
en planos verticales a través de la zapata y alrededor de la columna sobre un perimetro a una
distancia d 2 de la cara de la columna (seccion vertical a través de abcd en la figura 17(b). Este
esfuerzo de corte puede ser determinado con la siguiente ecuacion.
qu * (AB - AO)

@byd

vy =

Ap=(a+b)(b+4d)
by =2x*(a+b+2d)

Donde:

vu = Tensidn cortante actuante en la zapata.

Ao = Area de la seccion critica para cortante abcd de la figura [17 (b)].

bo = Perimetro de la seccidn critica para cortante.

A = Ancho de la zapata.

A = Ancho de la zapata.

qu = Presion neta Gltima que la zapata transmite al suelo.

d = Canto atil de la zapata.

¢ = 0,75 segun reglamento ACI-05 pag. 115.

El reglamento ACI 318-05 establece que la tensién admisible de corte por punzonamiento es el

menor valor de las siguientes ecuaciones:

- 1 =053(1+2)«F
B
s*d 7
- v =027(%2+2)+ T
- v, =1.06%f,
Donde:
B = Relacion entre el lado largo y el lado corto de la columna.
as = 20, para cargas aplicadas en la esquina de una zapata.

as = 30, para cargas aplicadas en el borde de una zapata.
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as = 40, para cargas aplicadas al centro de una zapata.
Vs = Tension cortante proporcionada por el Hormigon.
f'c = Resistencia especifica a la compresion del Hormigén a los 28 dias.
Cumpliendo los requisitos se debe verificar la siguiente relacion:
vy <V
El corte por flexién puede ocurrir en una seccion ubicada a una distancia d de la cara de la columna,

como en las vigas y losas unidireccionales. Segun el reglamento ACI 318S-05 la tensién cortante

esta determinada por la siguiente ecuacion:

V. =053++/f,

Figura 18 Falla por cortante a flexion: (a) Para el eje "x", (b) Para el eje "y".
Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones, Pag. 86.

De la condicion de equilibrio y la geometria de la figura 18 se tiene las ecuaciones tabuladas en
la tabla 8.

Tabla 8 Ecuaciones para la verificacion de corte por flexion.

Para el eje “x” Para el eje “y”
_A-a _B—b
m= T

P, u
Qx=Qu*B;CIx=Z Qy=Qu*A;Qy=§
Ve =qx x(m—d) Vy=qy*(n—d)

m? n?
My=QxT Mx=Qy7
Ve b

- = e =

"= UBd " BAd

Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simdn, Fundaciones, Pag. 86
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Donde:

A, B = Largo y ancho de la zapata respectivamente.

a,b = Largo y ancho de la columna respectivamente.

gx, qy = Presion ultima por unidad de longitud en la direccion “x e “y”
respectivamente.

e, " (Y1)

VX, Vy = Esfuerzo cortante en la direccion “x” e “y” respectivamente.
Mx, My = Momento ultimo en la direccidon “x” e “y” respectivamente.
vu = Tension cortante actuante en la zapata.
d = Canto atil de la zapata.
¢=0,75
Entonces para el calculo del valor del canto til de la fundacion "d”, tanto a punzonamiento como
a flexion en “x” e “y™
- Se puede asumir un valor de canto util "d" y verificar que se cumpla con la siguiente

relacion:

v, < U,

En caso de no cumplir aumentar el valor de “d”

- Parano asumir el valor "d" se puede calcular el canto atil minimo requerido, igualando las
tres ecuaciones a sus respectivas resistencias, despejando luego los tres valores de canto
atil, tomando como definitivo el mayor de los tres.

Entonces la altura minima de la zapata es:
hpin = Amin + 7
Donde:
r = Recubrimiento.
2.9.4.2. Verificacion de esfuerzos.
Para la verificacion de la transferencia de esfuerzos se debe seguir el procedimiento desarrollado

a continuacion:

El esfuerzo de aplastamiento viene dado por la siguiente ecuacion:
P
fa = A_n
1
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La cual no debe excederse al admisible que es:
fau = 0-85*ﬂ*f’c

Donde:

¢ = 0,65

fa = Factor de transferencia de esfuerzos.

fau = Factor admisible de transferencia de esfuerzos.
Pn = Carga axial mayorada.

A1 = Area de la columna a *b.
Cumpliendo los requisitos de transferencia de esfuerzos verificar la siguiente relacion:

fa < fau

Sino se cumple con la condicidn dada por la relacién anterior se debe aplicar la siguiente ecuacion:
: 4 ,
P, =085+@xf' *A A—SO.SS*ﬁ*fC*Al*Z
1

Donde:

¢ = 0,65**

A = Area cargada

A = Area de la base inferior del tronco mayor de una piramide.

f'c = Resistencia caracteristica del Hormigon a los 28 dias.

Figura 19 Aplicacion de la pirdmide para determinar Az

Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones, Pag. 251.
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Nota. - La piramide esta contenida en su totalidad dentro del apoyo, que tiene como base superior
el area cargada y pendiente de los lados iguales a 1 medida vertical por 2 de medida horizontal.
Figura 19.
Se calcula Al y A2:

Ay =ax*b

Az = (a + 2b2) * (b + sz)

Para el calculo de A2 se tiene las siguientes consideraciones segun la figura 20.
1 h

- taga=§=0.5 - b, =—

taga=b— - b, =

) 27 taga 0.5

Figura 20 Esquema para el calculo de un pedestal y bastoncillos.
Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones, Pag. 252.

Cuando Al < A2, se utiliza:

Pero: \/E <2
Ay

Si no cumple las condiciones, es decir f, > f,, se debera colocar una de las dos:
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- Colocar pedestal.

- Colocar arranques o bastones.
Colocar un pedestal.
Del esquema de la figura 20 se obtiene:
A; = (a+2x)(b + 2x)

g BB
fa fau
De las ecuaciones se calcula x, el cual esta limitado por:

X
5 < Altura del pedestal < x

AZ = (a + sz)(b + sz)

El esfuerzo de aplastamiento admisible se calcula con:

. 1A
fau:0'85*g*fc A_Z

@ *P
fa = 2 =
1
Y debe cumplir con la siguiente relacion:
fa S fau
Colocar arranques o bastones.
Se calcula:
@ * P,
fa = A =
1
A
fau =085 %@« f' |—
c A2
A
2<2
Ay
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Entonces, calcular la seccién adicional de bastoncillos con:

F

Asq zﬂ_fy

Donde:
F=(fo = fa)A1
@ = 0.7 Para bastoncillos en compresion.
@ = 0.9 Para bastoncillos en traccion.
Se debe verificar que:
Agg = 0.005 % 4,

2.9.5.  Verificacion al vuelco y deslizamiento.

Verificacion a vuelco. - Se realiza cuando las zapatas se encuentran sometidas a momentos o

fuerzas horizontales, salvo que existan elementos estructurales que impidan dicho vuelco.

Se realiza tomando momentos respecto al vértice mas comprimido de la zapata, comprobando que

los momentos estabilizadores superan a los momentos desestabilizadores (momentos de vuelco).

Para que la zapata se considere estable a vuelco, el cociente entre el momento estabilizante y el

desestabilizante debe ser igual o superior al coeficiente de seguridad a vuelco (generalmente se

adopta y; = 1.5).

CS v

a
M. estabiliz. B Ny * 5

Siendo:
N1, M1 = Acciones en el plano de la cimentacion.

a' = Ancho de la zapata.

y1= Coeficiente de seguridad al vuelco, para el que puede tomarse 1.5.

~ M.desestabiliz. M,
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Figura 21 Acciones en el plano de la cimentacion.
Fuente: Cimentaciones superficiales y estructuras de contencion., Couto A., Guaita M., Lopez M., P4g. 13.

Verificacion a deslizamiento. — Al igual que la verificacion a vuelco, ésta se realiza en el caso de

zapatas sometidas a acciones horizontales. Ver figura 21.

Como fuerza estabilizante se tiene en cuenta el rozamiento entre la base de la zapata y el terreno,
y la fuerza de adherencia terreno-zapata en el caso de suelos cohesivos. Generalmente, como fuerza
estabilizadora no se tiene en cuenta el empuje pasivo sobre la superficie lateral de la zapata, a

menos que esté garantizada su actuacion permanente.

Como fuerza desestabilizante, generalmente sélo tenemos el esfuerzo cortante existente en la base

del pilar.

Al igual que el caso anterior, para que la zapata se considere estable a deslizamiento, el cociente
entre la fuerza estabilizante y desestabilizante debe ser igual o superior al coeficiente de seguridad

a deslizamiento (generalmente se adopta y, = 1.5).

F.estabiliz. (Nyxtgpg) + (a' *b" * Cg) -1

C.. = -
S4 ™ F.desestabiliz. vV

.5

Siendo:
N1 = Axil en el plano de la cimentacion.
V = Esfuerzo cortante en cara superior de la cimentacion.

©4 = Angulo de rozamiento zapata-terreno.

44



- g = %* ¢ (A falta del dato se puede estimar entre 2/3 y 3/4 del angulo de rozamiento

interno del terreno.)
Cd = Adherencia zapata-terreno, para el caso de suelos cohesivos.
- Cd=0.5C (A falta de un estudio especifico, se estima en %2 de la cohesion del terreno).

2.9.6. Refuerzo de acero por flexion.
Las armaduras cuadradas trabajan en una sola direccion, entonces la armadura de flexion se

distribuye uniformemente a lo largo y ancho de la zapata.

En las zapatas rectangulares se debe calcular el refuerzo de acero en dos direcciones, el refuerzo
en la direccion larga As: debe distribuirse uniformemente en el ancho total de la zapata en forma
uniforme sobre la franja corta, una porcion del refuerzo total As; debe distribuirse en forma
uniforme sobre la franja (centrada con respecto al eje de la columna) cuyo ancho sea igual a la
longitud del lado corto de la zapata. El refuerzo restante Ass requerido en la direccion corta debe
distribuirse equitativamente sobre los dos segmentos fuera del ancho de la franja, la mitad para

cada segmento.

Figura 22 Distribucion de la armadura de flexion.
Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones, Pag. 88.

Una vez calculada la seccion de la zapata y el canto Util, se procede a calcular la armadura con los
momentos obtenidos de la tabla 8.

- Laarmadura As: (figura 24) seré calculada de las siguientes ecuaciones:
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Donde:

A B=

— My — Asl*fy
ﬂ*fy*(d—%) 0.85* f' *B

La armadura minima As1 min Se calcula con:

A1

Ag1min = 0.0018 * B * h
Por lo tanto, As1 sera el mayor valor de las dos ecuaciones anteriores
Asl = Asl min

La armadura As. (figura 24) sera calculada con la ecuacion de Asi, utilizando el momento
Mx calculado anteriormente con las ecuaciones de la tabla 8.

Se debe calcular también con la siguiente ecuacion:
I

Donde: B = Es la relacion entre el lado largo y corto de la columna a y b respectivamente.

AsZ

Ademas, determinar la armadura minima As2 min:
Agy min = 0.0018 * B * h

De la misma manera que en el caso anterior, As» sera el valor maximo de las ecuaciones.

ASZ = Asz min
La armadura Ass es el 50% de la diferencia de las armaduras principales:

_ A5y — Ag

s3 — 2

La armadura minima Asz min:

* h

A
Ags min = 0.0018

El valor mas grande de las ecuaciones sera establecido como Asz

As3 = AS3 min

Largo y ancho de la zapata respectivamente.

€6y, (13}

Mx, My = Momento ultimo en la direccion “x” e “y” respectivamente.

h = Altura de la zapata.
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@ = 0.9 (Valor utilizado cuando &, = 0.005, generalmente ocurre en zapatas).

2.9.7. Verificacion a la adherencia.

El comportamiento resistente de estructuras de hormigon armado se fundamenta en una adecuada
transferencia de tensiones entre el hormigon y el acero. Cuando existe una longitud de adherencia
no adecuada, que afecta a la integridad de los elementos, el mecanismo de transferencia de
tensiones se deteriora, modificando negativamente la capacidad portante de las estructuras,

incrementando su deformacion y disminuyendo su seguridad.

El reglamento ACI calcula esta longitud para asegurar la adherencia entre el acero y el Hormigon.
La longitud de adherencia es la longitud de la varilla de acero que se requiere embeber en el
Hormigon para garantizar el desarrollo de su resistencia. La longitud de adherencia depende de las

caracteristicas de la barra: diametro, recubrimiento, y del Hormigon que la rodea.

La longitud de adherencia requerida para la armadura solicitada a compresion es menor que la
longitud de adherencia requerida a traccion, ya que en las barras comprimidas no se presenta el

efecto debilitante que provocan las fisuras originadas por la traccién o por flexion.

La norma ACI 318-05 Condiciona que la longitud de desarrollo para barras corrugadas [; se debe

calcular a partir de la siguiente ecuacion pero no debe ser menor a 30 cm.

l — fy " llutl‘Uellus/1 % d
TN + Ky ’
b

Donde:

¥, =1, para todos los casos de zapatas con espesor menor a 30 cm.
¥, =1, cuando se utiliza barras no recubiertas, usadas actualmente.
¥, = 0.8, para diametros hasta 20 mm.

Y, =1, para didmetros mayores a 20 mm.

A =1, Hormigon normal.

C, = Espaciamiento de las barras entre ejes.

k., = Indice de refuerzo transversal
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d;, = Diametro nominal de la barra de acero.
fy = Resistencia especificada a la fluencia del acero.

f'. = Resistencia especificada a la compresion del Hormigén a los 28 dias.

Cp+k - ./
% < 2.5 (2.5 es el maximo valor que puede tener la expresion).
b

Para la expresion anterior se tiene que 2.5 es el maximo, entonces se puede tomar este valor como

el méas desfavorable.

La figura 25 muestra los requerimientos minimos para longitudes de desarrollo en zapatas, en

resumen [; debe ser mayor o igual a la siguiente ecuacion y mayor a 30 cm.

La longitud de desarrollo en zapatas debe ser verificado con las siguientes relaciones, se puede

observar mejor en la siguiente gréafica:

a m b n

o ———
Asy .d Asx .d
Asx AE}'

m-r fn-r
| A | | B |
= = = =

(a) (b)

Figura 23 Longitud de desarrollo (a) para el eje "x"; (b) para el eje "y".

Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones, Pag. 256

Se puede aclarar que la grafica anterior pertenece a especificamente a una zapata aislada, pero se

lo puede tomar como referencia para los demas tipos de zapatas.

2.10. Losa alivianada con vigueta.
2.10.1. Propiedades del Hormigon.
La vigueta es un elemento prefabricado y presforzado en el cual el Hormigon se caracteriza por
tener resistencia a la compresion (f’.) de mayor calidad que el utilizado en construcciones

colocadas in situ. Los valores tipicos de f’, para elementos prefabricados y presforzados varian
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entre 350 y 500 kg/cm?. La calidad y resistencia del Hormigon usado para la fabricacion de las
viguetas permite la reduccién de las dimensiones de la seccidn, lo que lleva a la disminucion de

costos, asi como a reducir el preso propio de la losa.

Respecto al mddulo de elasticidad, éste se considera igual a 15200,/ f’. que pertenece a un
hormigén de densidad normal de 2320 Kg/m? ya que ademas con esa densidad se tienen resistencia

en el hormigdn menores e iguales a los 35 MPa.

2.10.2. Propiedades del acero de preesfuerzo.

El acero usado para pretensar viguetas es de alto contenido de carbono, con una resistencia
promedio de 17500 kg/cm?, éste acero es conocido como alambre de presfuerzo. Los alambres de
presfuerzo individuales se fabrican laminando en caliente, lingotes de acero hasta obtener alambres
redondos, después del enfriamiento pasan a través de troqueles para reducir su diametro hasta su
tamafo requerido. El proceso de estirado se ejecuta en frio lo que modifica notablemente sus
propiedades mecénicas e incrementa su resistencia. Posteriormente se les libera de esfuerzos
residuales mediante un tratamiento continuo de calentamiento hasta obtener las propiedades
mecanicas requeridas. Los alambres se fabrican en diametros de 3, 4, 5, 6, 7, 9.4y 10 mm y las
resistencias varian de 16000 a 19000 kg/cm2. Los alambres de 5, 6 y 7mm de diametro pueden

presentar acabado liso, dentado y tridentado.

2.10.3. Bovedillas.
Son elementos que se apoyan sobre las viguetas y sirven para aligerar el sistema de piso. Las
bovedillas se fabrican de Hormigon ligero (con agregados de pémex o tepetzil), de poliestireno o

fibra de vidrio y pueden tener diversos peraltes.

@ ®)

Figura 24 (a) Bovedilla de Poliestireno; (b) Bovedilla de arena-cemento
Fuente: Manual de Disefio Estructural de Sistemas de Piso a base de Vigueta Pretensada y Bovedilla, Péag. 5.
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2.10.4. Procedimiento constructivo.

Forjado parcialmente prefabricadas, constituidos como piezas compuestas de vigueta
prefabricadas y de una parte hormigonada in situ, con la seccion aligerada con piliestireno
expandido, basicamente las viguetas son de hormigdn pretensado.

En este tipo de fijados de viguetas semi-resistentes, hasta el endurecimiento in situ, la pieza
prefabricada debe resistir el peso propio del forjado mas eventuales sobrecargas de construccion.

HORMIGON VERTIDO LOSA SUPERIOR
EN OBRA = DE HORMIGON ~
C (
C N c* ¥
- > A' - 3 .
. y - ¥
3
o
PIEZA RECUPERABLE VIGUETA  PIEZA DE ENTREVIGADO ALIGERANTE VIGUETA PIEZA DE ENTREVIGADO
O DE OTRO TIPO CERAMICO O DE HORMIGON COl 2

Figura 25 Forjado unidireccional de viguetas pretensadas.
Fuente: Introduccion a los forjados, Francisco de Borja Verona Moya, Pag. 16

Determinacion del canto del forjado.

Se lo realiza empleando la figura 26, segun la condicion de apoyos y cargas actuantes en el

forjado.
Caso1 | Caso 2 | Caso 3 | Caso 4
Tramos simplemente apoyados 1/24 1/20 1/18 1/14
Vanos extremos de tramos confinuos 1/28 1/24 1/20 1/18
Vanos infernos de tramos continuos 1/32 1/28 124 1/20
Voladizos 1/16 1/14 1712 1/10
Figura 26 Valores de relacion canto/luz para los cuales no es necesario comprobar la flecha.
Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87, P4g. 198
Siendo:

Caso 1: Forjados que no han de soportar tabiques ni muros.

Caso 2: Forjados que han de soportar tabiques 0 muros construidos con mortero de yeso.
Caso 3: Forjados que han de soportar tabiques o muros construidos con mortero y cal.

Caso 4: Forjados que han de soportar tabiques o0 muros construidos con mortero de cemento.
Determinacion del espesor de la capa de compresion “ho”.
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Este no debe ser inferior a 3cm ni a (a/6) siendo “a” la distancia del punto considerado al centro

de la pieza, Segun figura 27.

Figura 27 Detalles de forjado.
Fuente: Norma Boliviana del Hormigdén Armado CBH - 87, Pag. 195

Determinacion de la armadura de reparto.

La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del hormigén
y a las variaciones térmicas, evitando fisuraciones y contribuyendo a la rigidez del forjado en su

plano.
La armadura de reparto esta constituida por barras separadas como maximo 30 cm.

El &rea de la seccion de armadura requerida en funcidn del tipo de acero y del espesor “ho”, de la
losa de hormigdn en el centro, es la indicada en la figura

Area de la seccion de armadura de repario As, en cm™/m, con acero del
Espesor de la losa de hormigon h,, en cm lipo
AH 215 L AH 400 AH 500 AH 600
=4 1,00 0,52 0,44 0,37
3] 1,90 0,79 0,66 0,55
g 2,00 1,039 0,68 0,73
10 2,50 1,31 1,10 0,90

Figura 28 Area de la seccion de la armadura de reparto.
Fuente: Norma Boliviana del Hormigdén Armado CBH - 87, Pag. 197

Determinacion de la armadura negativa.

Se lo realizara de manera clasica, asimilandolo como una viga de ancho “bw = 100 cm”

2.10.5. Disefo de carga gravitacional.

A continuacion, se muestran los pasos para disefiar un elemento pretensado:

2.10.5.1.Fuerza de tesado de los alambres.
Comenzar calculando la fuerza que los alambres de pretensado transmiten a la vigueta para ver si

resiste la transmision del preesfuerzo.

51



- Los alambres tienen un esfuerzo a la ruptura fpu = 18000 Kg/cm?. Se tensara al 80%

segun manda el cédigo ACI318 seccion 18.5, para obtener la fuerza inicial en el gato (fsi).

Nota. - Lo que nosotros tenemos que garantizar que inmediatamente en el momento de la
transferencia los esfuerzos los esfuerzos de traccion en el acero de preesfuerzo no excedan al
0.74fpu.

- Una vez obtenido el esfuerzo inicial por alambre se decide el nimero de alambres que se
usaran, obteniendo la fuerza de transferencia.
- Obtenida la fuerza de transferencia, sera necesario encontrar el area de la seccién que se

trabaja, pues no se puede esforzar méas de lo que permite el codigo ACI 318 en su seccidn

18.4.
Tabla 9 Esfuerzos admisibles segun cédigo ACI1318-14
Descripcion Notacion MKS
Esfuerzo adm. A la traccionent=0 fti 0.80 x+/f'c
Esfuerzo adm. A la compresionent =0 Fci 0.60 *+/f'c
Esfuerzo adm. A la traccién en t = oo Fts 1.60 *+/f'c
Esfuerzo adm. A la compresion en t = oo fcs 0.45 %+/f'c

Fuente: Elaboracion propia.
2.10.5.2.Disefio de la vigueta como elemento individual.
Como ya se sabe que la vigueta resiste la transmision del preesfuerzo, se pasa a disefiar dicho

elemento como vigueta individual, para que se auto-soporte simplemente apoyada.

- Se tiene que obtener la fuerza atil (Fu) de preesfuerzo Fu=Fi- Pérdidas. Las pérdidas de
preesfuerzo seran estimadas segun el codigo AASHTO y ACI.

- Setiene que obtener las propiedades geométricas de la seccion simple, que son el centroide
y la inercia.

- Con las propiedades de la seccion y la fuerza Gtil se esta en el momento de poder obtener

el estado de esfuerzos en la fibra superior e inferior debido al preesfuerzo.
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- Chequear la deflexion de la vigueta simple, simplemente apoyada, que ocasiona el

preesfuerzo (contraflecha).

2.10.5.3.Funcionamiento de la vigueta apuntalada.
El funcionamiento de la vigueta apuntalada va de la mano a la separacion de los puntales (Lap).

Para la cual se tenga esfuerzos menores que los admisibles.

Los momentos fueron obtenidos del codigo ACI. 8.3.3. cumpliendo con todas las condiciones que

nos da. Se los determina de acuerdo a la figura 31.

M(-) = w*Lap?/8

| | |
M(+) = w*Lap*/9

Figura 29 Momentos generados por los puntales.
Fuente: Elaboracion propia.

Una vez que se tiene los momentos tanto negativo como positivo para un tipo de carga que estara
sobre la vigueta se procede a determinar los esfuerzos en ambas fibras extremas para que asi los
podamos comparar con los esfuerzos admisibles descriptos en la tabla 10. Si eso se cumple

entonces quiere decir que la separacion de los puntales (Lpa) que nos dimos es la correcta en obra.

2.11. Estrategia para la ejecucion de la obra.

2.11.1. Especificaciones técnicas.

Las especificaciones técnicas son un conjunto de disposicion que norman las exigencias sobre los
materiales a utilizar en determinada actividad, las pruebas de control de calidad en las diferentes
etapas de la construccién y las modalidades para la medida y el pago de la obra ejecutada. También
incluyen una descripcion de los procedimientos mas usuales y 16gicos para construir las obras de

manera que éstas se ajusten a los requisitos especificados.

Se puede afirmar que las especificaciones son las “reglas del juego” en cuanto a que en ellas se
define “como hacer las cosas” y “que” usar en la construccion de tal manera que la obra en si quede

“bien hecha”. En el caso de la realizacion de estudios, o construccion de obras, éstas forman parte
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integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos respectivos y en el contrato. Son

muy importantes para definir la calidad de los acabados.

En resumen, las especificaciones técnicas son propiedades para cada actividad a realizar y estan

conformadas por:

- Descripcion de la actividad.
- Materiales, herramientas y equipo a utilizar.
- Forma de ejecucion.

- Medicion y pago.

2.11.2. Precios unitarios.

Es el conjunto de costos directos e indirectos que reflejan el precio de una actividad o item de obra.

El precio unitario es la remuneracion que recibe el contratista por las operaciones que realiza y los
materiales que emplea en la ejecucion de las distintas partes de una obra, considerando la unidad
que, de acuerdo con las especificaciones respectivas, se fija para efectos de medicion de la

ejecucion.

El precio unitario, consecuentemente se compone de los costos unitarios directos (CD), mas los
costos indirectos (ClI) en relacion con el volumen de obra y, por lo tanto, la expresién matematica

del precio unitario puede escribirse de la siguiente manera:
PU =CD + CI

Los costos directos son los que engloban el costo del material, el costo de la mano de obra y el

costo del equipo del equipo a utilizar.

Por el analisis de precios unitarios se hara empleo del formulario “B-2" andlisis de precios

unitarios, propuesto en los documentos base de contratacion de obras empleados en nuestro Pais.

2.11.3. Computos métricos.
El computo métrico es un problema de mediciones longitudes, areas y volimenes, que requiere el
manejo de férmulas geométricas, computar es entonces medir, computo, medicién y cubicacion

son palabras equivalentes.
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Por medio del computo métrico, se miden las estructuras que forman parte de una obra de

ingenieria, con el objeto de:

- Establecer el costo de la misma, o de una de sus partes.

- Determinar la cantidad de materiales necesarios para ejecutarla.

El codmputo métrico supone el conocimiento de los procedimientos constructivos de la practica y
su éxito depende en gran medida de una experiencia sélida. El trabajo de medicion puede ser

ejecutado de dos maneras que son: sobre la obra misma, o sobre los planos.

Computo en plano. - Significa realizar los trabajos de medicion en los planos del proyecto con la

ayuda de un escalimetro teniendo mucho cuidado en la observacién de las escalas.

Computo en obra. - Este trabajo se lo efectta en el lugar de la obra, cuando ésta se encuentra en la

ejecucidn con la ayuda de una cinta métrica en flexometro de acuerdo a las normas establecidas.

2.11.4. Presupuesto.
El presupuesto es el calculo anticipado del costo de una obra o de una de sus partes. Es como su
nombre la indica la prediccion de un hecho futuro cuya magnitud debe representar con toda la

exactitud con que ella pueda determinarse.

Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el cémputo
métrico, de manera tal que la multiplicacién de cada una de las actividades definidas para una
unidad determinada, le corresponda un precio unitario que nos determine el costo parcial de la
misma y por ende la suma del costo parcial de todas las actividades nos da el presupuesto total de
la obra.

2.11.5. Planeamiento y cronograma.
El proposito principal de la planificacion es establecer un conjunto detallado de directrices que
permita al equipo de trabajo saber exactamente:

Saber exactamente qué tiene que hacerse, quién lo tiene que hacer y cuando se tiene que hacer

ademas es necesario que:

Que las actividades requeridas para completar el proyecto estén delineadas y coordinadas de

manera precisa.

55



Que los recursos necesarios estén disponibles cuando y dénde sean necesarios y en la cantidad

correcta.

Saber cuéles actividades se pueden realizar simultaneamente y cuéles tienen que hacerse

secuencialmente.

Entender que en todo proyecto siempre estara presente la incertidumbre y la necesidad de manejar

los riesgos a los cuales se expone el proyecto.

2.11.5.1. Técnicas para la programacion del proyecto.

Se tienen las siguientes técnicas:

Diagrama de Gantt. — Los diagramas de Gantt son un método habitual para la programacion de
proyectos.

Grafica que muestra tanto la cantidad de tiempo, como la secuencia en la cual pueden

desempefiarse las actividades.
Gréafica de planeacidn usada para programar recursos y asignar tiempos.

El principal inconveniente del Diagrama de Gantt es que no muestra adecuadamente las

interrelaciones entre las actividades y los recursos.

Método de redes. - Gréfica integrada por las FLECHAS que representan las ACTIVIDADES y
por circulos 0 NODQOS que representa los eventos, ambos unidos de forma tal, que permiten indicar

graficamente la relacion de dependencia cronologia y secuencial.

Forman parte de este método el camino critico CPM y la Técnica de evaluacion y revision de
programas PERT.

Estas dos técnicas siguen los pasos basicos:

- Definir el proyecto y todas sus actividades o tareas importantes.

- Definir las relaciones entre las actividades: decidir qué actividades deben preceder y cuales
deben seguir a las otras.

- Dibujar el grafo que conecta todas las actividades.

- Asignar las estimaciones de duracion y coste a cada actividad.

- Calcular el camino de mayor duracion del grafo. Este es el denominado camino critico.
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- Utilizar el grafo para ayudar a planificar, programar, seguir y controlar el proyecto.

Microsoft Project. - Es un software especializado en administracion de proyectos, es una opcion
para generar informes que incluyen desglose de costos por cada actividad, pronosticos de materia

prima, analisis de tiempo y estado del trabajo, siendo sus ventajas las siguientes.

- Util para dibujar redes de proyecto.
- Identificar el programa del proyecto.
- Permite dar seguimiento a las actividades individuales en términos de tiempo, costo y uso

de recursos.
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CAPITULO 111

3. INGENIERIA DEL PROYECTO.

3.1. Analisis del levantamiento topografico.

Se realiz6 un levantamiento topografico correspondiente al lugar de emplazamiento del proyecto
donde el desnivel maximo es de 2 m, el area del levantamiento es de 5636.50 m? y el perimetro
297.32 m.

Dicho terreno abarcé los puntos caracteristicos del terreno, el punto méas bajo se encuentra a una
altura de 1919.00 m.s.n.m. y el punto més alto se encuentra aproximadamente a 1921.00 m.s.n.m.,

lo que nos da un desnivel maximo de 2 m.
El lugar de emplazamiento esta rodeado casi en su totalidad por viviendas unifamiliares.
El plano del levantamiento topografico se encuentra en el Anexo N° 1.

3.2. Anélisis del estudio de suelos.
Para la determinacion de la capacidad del suelo del &rea de emplazamiento, se realizé el ensayo
del S.P.T. por medio de la empresa consultora y constructora CEPAS, realizandose para dicho

ensayo dos fosas cada una con una profundidad de ensayo de 1.5 my 2.5 m.

Muestra | Profundidad SAdm
(m) (Kg/cm?)

1 1.50 0.90

2.50 1.20

) 1.50 1.00

2.50 1.80

También se realizé el calculo por métodos tedricos conocidos:
Capacidad de carga (M. Terzaghi).

@' = 20° Angulo de friccion

C' = 0.05 Kg/cm? = 5 KN/m? Cohesidn del pozo 1

v = 1480 Kg/m?® = 14.8 KN/m3

B=L=1m
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Df=25m
q=yXxDf =148 x 25 =37 KN/m? = 3700 Kg/m?

De tabla 3.1 del libro Fundamentos de la Ingenieria de Cimentaciones — Braja M. Das (Séptima
edicion) se obtendra los factores de carga.
N, =17.69
N, = 7.44
N, = 3.64

Capacidad de carga ultima
qu = 1.3¢'N. + qN, + 0.4yBN,,
qu = (1.3 X 5% 17.69) + (37 X 7.44) + (0.4 X 14.8 X 1 X 3.64)
q, = 411.8138 KN/m? = 41181.38 Kg/m?>

Capacidad de carga tltima neta

qu—q 411.8138 — 37
Qperm(neta) = F.S = 3

= 124.9379 KN/m? = 1.2493 Kg/cm?

El factor de seguridad debe ser al menos de 3 en todos los casos.
Capacidad de carga (M. Mayerhof).

@' = 20° Angulo de friccion

C'=0.05 Kg/cm? = 5 KN/m? Cohesién del pozo 1

vy = 1480 Kg/m® = 14.8 KN/m?

B=L=1m

Df=25m

De tabla 3.3 del libro Fundamentos de la Ingenieria de Cimentaciones — Braja M. Das (Séptima

edicion) se obtendra los factores de carga.
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N, = 14.834
N, = 6.399
N, = 5.386

Factores de forma

F —1+(B)(Nq)—1431
CcS = I NC = 1.

B
Fgs=1+ (Z) tan @’ = 1.364

B
Fys=1-04 (Z) = 0.600
Factores de profundidad

Para:Df/B>1y@'>0

D
Fqgd =1+ 2tan®’ (1 —sen @ )tan™? (%) = 1.375

Fed = Fad — ~—T9% _ 1 444
=" N, tan@’'
Fyd =1
Factores de inclinacion
By’
Fci=F '=<1— > =1
ci qi 90°
B
F i=(1——,)=1
v )

q=v XDf =148 x 25 =37 KN/m? = 3700 Kg/m?
Capacidad de carga tltima
qy = ¢'N.FcsFcdFci + qNyFqsFqdFqi + 0.5yBN, FysFydFyi

qu = (514934 x 1.341 X 1.444 x 1) + (37 X 6.399 x 1.364 x 1.375 x 1)
+(0.5x14.8x1x%x5386x0.6x1x1)



gy = 621.225 KN/m? = 62122.5 Kg/m?
Capacidad de carga Gltima neta

qu—q 621.225—-37
Qperm(neta) = F.S = 3

= 194.7416 KN/m? = 1.9474 Kg/cm?

El factor de seguridad debe ser al menos de 3 en todos los casos.

Teniendo en cuenta que el ensayo se realizo a dos profundidades se ve por conveniente que la
profundidad de fundacion sea 1.8m que esta en el rango de los dos ensayos, por ende, la capacidad
portante del suelo calculado por método tedrico (M. Terzaghi), para el disefio de las fundaciones

del presente proyecto para esa profundidad de fundacién sera. Anexo N° 4.
8aam = 1.00 Kg/cm?
El informe del estudio geotécnico se encuentra en el Anexo N° 2.

3.3. Analisis del estudio arquitectonico.
El presente proyecto tiene un &rea de 1047.63 m2 por planta y un perimetro de 238.92 m, ademas

esta conformado por los siguientes médulos:

En la planta baja se encuentran las aulas 1-5, los laboratorios de fisica y quimica, la biblioteca, la

direccion y secretaria turno mafiana, ademas tanto bafios de varones como de mujeres.

En la planta alta se encuentran las aulas 6-11, sala de computacién, direccion y secretaria turno

tarde, salon de actos, ademas de los bafios tanto de varones como de mujeres.

El plano arquitectonico fue proporcionado por el Gobierno Auténomo Municipal de Tarija y se

encuentra en el Anexo N° 3.

3.4. Datos generales del Proyecto.

3.4.1. Normativa de disefio.

Para el disefio de los elementos estructurales se empleo el método de los estados limites ultimos
empleando el Cédigo Boliviano del Hormigéon Armado CBH-87, el cual tiene igual filosofia de
disefio que el método L.R.F.D (Load and Resistance Factor Desing), por lo tanto, ademas de los
materiales empleados, se deben definir coeficientes de minoracion de resistencia y mayoracion de

cargas.
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3.4.2.

Normativa de disefio empleada:

Cadigo Boliviano del Hormigon Armado.

Coeficientes de minoracion de resistencia de materiales en supervision normal:
Y. = 1.5 (Hormigon).

¥s = 1.15 (Acero).

Coeficiente de mayoracion de cargas.

Materiales empleados.

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

el hormigon armado, presentado éstos las siguientes caracteristicas.

3.4.3.

Materiales empleados en el hormigdn armado.

fox = 250 Kg/cm? (Resistencia caracteristica del hormigon en compresion).

fyr = 5000 Kg/cm? (Resistencia caracteristica del acero en traccion).

Nivel de control en la ejecucion.

El nivel de control en la ejecucién de los diferentes elementos de hormigén armado para el
proyecto es el control normal.

Capacidad portante del suelo.

La tension admisible del suelo para el disefio del proyecto es 6,4, = 1.00 Kg/cm?.

Cargas actuantes sobre la estructura.

Para el disefio de los elementos estructurales, se tomaron en cuenta ademas del peso propio de los

mismos, las siguientes solicitaciones de acuerdo a EHE-88.

Sobrecargas de uso.

La sobrecarga para el disefio de los forjados fue:
Aulas = 300 Kg/m?

Sala de computacion = 500 Kg/m?

Direccion = 300 Kg/m?

Bafios = 300 Kg/m?

Auditorio con asientos fijos = 300 Kg/m?
Escaleras = 400 Kg/m?

62



Cubiertas = 60 kg/m?
Granizo = 108 kg/m?
Viento = 33.5 kg/m?
- Carga muerta.
Tabiqueria = 451.8 kg/m (Anexo N° 4)
Barandas = 60 kg/m (segin Norma E20).

3.5. Analisis, célculo y disefio estructural.

Para el analisis, calculo y disefio estructural se empleara el paquete computarizado CypeCad en su
version 2017. En el Anexo N° 4 se encuentra toda la memoria de célculo correspondiente, ademas
se procedera a la verificacion manual de los elementos estructurales mas solicitados en base a la

normativa vigente en nuestro pais, CBH-87.

3.5.1. Disefio de la cubierta.
Propiedades del acero.

- Moddulo de elasticidad longitudinal: E = 2.1x10°® kg/cm?
- Peso especifico: y, = 7850 kg/m3
- Limite de fluencia: Fy = 2530 kg/cm?

Especificaciones de calamina #28.

- Ancho total =90 cm.
- Ancho efectivo = 83.6 cm.
- Peso =2.99 kg/ml.

Cargas que actuan en la cubierta

Las cargas que actlan en la cubierta descargan en la cercha y esto recibe en el nudo debido el peso

propio de la calamina, cercha, correas y sobrecargas de disefio, se cuenta con los siguientes datos:

- Carga por peso propio.
o Carga debido a calamina = 3.57 kg/m?
o Carga debido al peso de la cercha, correas.
- Peso propio de la cercha:

e Secciones asumidas:
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C 6 Pulg x 8.2 Ib/pie
C 4 Pulg x 5.4 Ib/pie
Atora] = 24.322 cm? = 0.00243 m?
Peercha = 7850 kg/m3 x 0.00243 m? x 21 barras = 400.585 kg/m
- Peso correa:
e SecciOn a usar:
C 4 Pulg x 7.2 Ib/pie
Peorrea = 10.77 kg/m
Cargas vivas.
o Sobrecarga de disefio:
Sobrecarga de uso para mantenimiento Lr = 60 kg/m?
Granizo.
o Carga granizo
G =900Kg/m3 x 0.15m x 0.8 = 108 Kg/m?
Cargas viento.
o Presion dinamica del viento W = V2/16
Velocidad del viento V = 15 nudos = 83.33 km/h = 23.15m/s
W = (23.15m/s)?/16 = 33.50 kg/m?
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Tabla 10 Coeficiente edlico de sobrecarga en una construccion cerrada.

Corriente
\, |
Viento > : > Viento
Remanso Remanso
- Coeficiente edhco en:
Anguto de incidencie Superficies planas Superficies curvas rugosas Superficies curvas muy ksas
del viento
p A barlovento A soavento A barlovento A sotavento A bariovento A sotavento
€1 €2 €3 ca €3 ca
En remanso
90° —0° +0,8 -0,4 +08 -0,4 +0,8 -04
En corriente
S0° +0,8 -0,4 +08 -0,4 +0,8 -0,4
80° +0,8 -0,4 408 -0,4 +0,8 —-0,4
70° +0,8 -0,4 +08 -04 +0,4 —-04
60° +0,8 -0,4 +04 -0,4 0 -04
50° +0,6 -0,4 0 -0,4 —0,4 —-0,4
40° +0,4 -0,4 —-0,4 -0,4 -0,8 —-04
30° +0,2 -0,4 -0.8 -0,4 -1,2 -04
20° 0 -0,4 -0,8 -04 -1,6 —-20
10° —0,2 -0,4 -08 -0,4 -2,0 -20
0° —0.4 -0,4 =04 -0,4 -2,0 -20
Valores dios pueden i

Fuente: Acciones de edificacion, EHE-88, Pag. 17

Sobrecarga del viento P = Cx W

Datos obtenidos de la tabla 11 segun el dangulo de inclinacién 19°.

Coeficiente edlico:

Barlovento

—0.020

C1=

Sotavento C, = —0.4

Determinacion de la sobrecarga de viento dependiendo del coeficiente e6lico para

cada caso:

Barlovento C; = —0.020

P = —0.020x 33.5 = —0.677 kg/m?

Sotavento C, = —0.4

P =-0.4x33.5= —13.4 kg/m?

Descomponiendo la sobrecarga de viento.

Para Barlovento:

Py
Px

—0.677 x4.92m? = —3.33kg
= —3.33cos 19 = —3.15kg
= —3.33sen19 = —1.08kg
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Para Sotavento:
P=-13.4%x4.92m? = —65.93kg

Py = —65.93 cos 19 = —62.34kg
Px = —65.93sen 19 = —21.47kg

Factores de carga.

Combinaciones usuales de carga consideradas segtn el LRFD:

U=14D. Donde:
U=12D+16L+05LroSoGQG). U: Carga Ultima.
U=12D+16(LroSoG)+(0.5L 00.8W). D: Cargas muertas.
U=12D+10W+05L+0.5(LroSoGQG). Lr: Cargas vivas en techos.
U=12D+10E+05L+0.2S. W: Viento.

U=09D+ 1.0W. G: Granizo.

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

El valor mas grande en cada caso de combinacion se designard como la carga mas critica a la que

estard sujeta la cubierta.

El disefio estructural de la cubierta esta basado en la metodologia del disefio por factores de carga
y resistencia 0 LRFD, por sus siglas en ingles. Dicho disefio se elabora a través de calculos
tentativos, analizando dicha estructura en un programa computarizado RAM elements, por medio

del cual, se pudo establecer las secciones de los distintos elementos que componen la cubierta.

Para la eleccion de los perfiles se tomd en cuenta los perfiles proporcionados por la empresa, “Las
Lomas” y “Aceros Arequipa” de los cuales se obtuvieron los siguientes perfiles de acuerdo a sus

catalogos. Ver Anexo N° 5.
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Propiedades de la seccion para correas.

e Seccion: C 4 Pulg x 7.2 Ib/pie
E bf = 437 cm Ancho
d d = 10.16 cm Profundidad
—| [~ 1w tf = 075 cm Espesor del ala
tw = 0.81 cm Espesordel alma

ks

Propiedades de la seccion para las cuerdas superiores.

e Seccion: C 6 Pulg x 8.2 Ib/pie
E bf = 4.88 cm Ancho
d d = 1524 cm Profundidad
—| [t tf = 0.87 cm Espesor del ala
;Tj.f tw = 051 cm Espesordel alma

Propiedades de la seccion para las cuerdas inferiores.

e Seccion: C 4 Pulg x 5.4 Ib/pie
E bf = 401 cm Ancho
d d = 10.16 cm Profundidad
= [+ tf = 0.75 cm Espesor del ala
;Tj.f tw = 0.32 cm Espesordel alma
Propiedades de la seccion para las verticales y diagonales.
L1 Seccion: C 3 Pulg x 5 Ib/pie
ot bf = 3.81 cm Ancho
o d = 7.62 cm Profundidad
—| [+t tf = 0.69 cm Espesordelala
;Tj{ tw = 065 cm Espesordelalma
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3.5.1.1. Disefio de correas.

Carga actuante sobre el elemento:

- Carga muerta
o Peso de la calamina
P.giamina = 3-57 kg/m? x 1.64m = 5.85kg/m
o Peso de la correa
Peorrea = 10.77 kg/m

D =10.77 + 5.85 = 16.62 kg/m
- Sobrecarga
Lr =60kg/m? x 1.64m = 98.4 kg/m

- Granizo
G =108kg/m? x 1.64m = 177.12 kg/m

- Carga de viento
o Presion dinamica del viento W = (23.15m/s)?/16 = 33.50 kg/m?

o SobrecargadevientoP =CxW

De tabla 11
Barlovento Sotavento
¢, = —0.020 C, = —0.40
P, = —0.020x33.50 kg /m? P, = —0.40x33.50 kg /m?
P, = —0.677 kg/m? P, = —13.4kg/m?

w = —13.4kg/m? x 1.64 = —21.976 kg/m
Descomponiendo cargas

Dx =5.41 Kg/m
Dy = 15.71 kg/m
Lrx =32.04 kg/m
Lry = 93.04 kg/m
Gx = 57.66 kg/m
Gy =167.47 kg/m
Wx =0 kg/m
Wy =-21.97 kg/m

Carga Muerta

Carga Viva

Carga Granizo

Carga Viento
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Combinaciones de carga

Eje “X”
Combinacion D Lr G W U
(kg) (kg) (kg) (kg) (kg)
Uu=14D. 7.574
U=12D+05G. 35.322
U=12D+16Lr+05W. 57.756
U=12D+10W+05G. 541 32.04 57.66 0 35.322
u=1.2D. 6.492
U=09D+1.0W. 4.869
Eje “Y”
Combinacién D Lr G W U
(kg) (ka) (ko) (kg) (kg)
Uu=14D. 21.994
U=12D+050G. 102.587
U=12D+16Lr+05W. 156.731
U=12D+10W+05C. 15.71 93.04 | 167.47 | -21.98 80.617
u=1.2D. 18.852
U=09D+1.0W. -7.831

De las combinaciones de carga se saca las maximas cargas.

Ux =57.756 kg/m

Uy = 156.731 kg/m

Momento ultimo.

Mu, =

_Uex1? 57.756kg/m x (3m)? x(100)

8

8

= 6497.55 kg * cm
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_Uyx L? _ 156.731kg/m x (3m)? x (100)
Y8 8

Mu = 17632.23 kg * cm

Seccion C 4 Pulg x 7.2 Ib/pie

Zx = 46.54 cm®

Zy =11.39 cm®

Momento Nominal
Mn, = F, x Z, = 2530 x 46.54 = 117746.2 kg * cm
Mn, = F, x Z,, = 2530 x 11.39 = 28816.7 kg * cm

Verificando la resistencia

Mu, Mu,,
+ <1
@y x Mn, @, x Mn,,

Donde @, es un factor de resistencia segun LRFD de valor 0.9

( 6497.55 4 17632.23 )<
09x117746.2 0.9 x 28816.7/ —

0.74 < 1 Cumple

3.5.1.2. Carga sobre cercha.
Carga Muerta:

Peso correa + calamina = 16.62kg/m x 3m = 49.86 kg
Peso cercha = 400.585 kg/m

Sobrecarga = 98.40 kg/m x 3m = 295.2 kg

Granizo =177.12 kg/m x 3m = 531.3 kg

Carga de viento
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- Determinacion de la sobrecarga de viento dependiendo del coeficiente edlico para cada

caso:
Barlovento C; = —0.020 P =-0.020x33.5 = —0.677 kg/m?
Sotavento C, = —0.4 P =-0.4x33.5= —13.4 kg/m?

Descomponiendo la sobrecarga de viento.
Para Barlovento:
P =-0.677 x4.92m? = —3.33kg
Py = —3.33 cos 19 = —3.15kg
Px = —3.33sen 19 = —1.08kg
Para Sotavento:
P =—-13.4x4.92m? = —65.93kg
Py = —65.93 cos 19 = —62.34kg
Px = —65.93sen 19 = —21.47kg

Combinaciones de carga

Barlovento
Combinacién D Lr G W U
(ka) (kg) (kg) (kg) (kg)
U=14D. 939.078
U=12D+05G. 1070.574
U=12D+16Lr+05W. 1275.669
U=12D+10W+05G. 670.8 295.2 | 5313 | 315 1660424
Uu=1.2D. 804.924
U=09D+10W. 600.543
Sotavento
Combinacién D Lr G W U
(kg) (kg) (kg) (kg) (kg)
Uu=14D. 939.078
U=12D+050G. 1070.574
U=12D+16Lr+05W. 1246.074
U=12D+1.0W+05G. 670.8 2952 5313 | -62.34 1008.234
Uu=1.2D. 804.924
U=09D+10W. 541.353
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Se usara las maximas cargas de las combinaciones
Uy = 1275.669 kg

Uy = 873.534 kg (nudos de apoyo)

1747.06 kg

127567 kg 4¢ 1275.67 kg
127567 kg 3 i 5 127567 kg
87353 kg 2i 87353 kg
1¢ i /
8 9 10 11 12

Carga actuante debido a cielo falso
Peso cielo falso (con emparrillado de acero) = 30 kg/m?
Separacién entre cerchas = 3m

P =30kg/m?x3m=90kg/m

Carga en nudos
Carga
Nudo | distribuida Traﬁgfkm) P e(?(g)“do
(kg/m)
1 0.775+0.473 112.32
8 1.55 139.5
9 1.55 139.5
10 90 1.55 139.5
11 1.55 139.5
12 1.55 139.5
7 0.775+0.473 112.32

1747.06 kg

1275.67 kg 2255 kg 4¢ 127567 kg
e

127567 ki
i 5 ’

127567k 108kg 3

939 kg

i 1.08:;_2¢
! |

e ]

108 kg 8¢

1395 kg

I

1395 kg 1395 kg 139.5kg 1395 kg
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3.5.1.2.1. Disefio a compresion cuerda superior.
El disefio de la cubierta se realizé en el programa RAM elements donde mediante iteraciones se

asigno la seccion que se verificara a continuacion.
Para la barra 6:

- Fuerza axial a compresion P = 10564.13 kg
- Longitud L=1.64 m

Propiedades del material:

- Tension de fluencia Fy = 36 ksi =~ 2530 kg/cm?
- Tension de ruptura Fr = 4080 kg/cm?
- Moddulo de elasticidad E = 2.1x10° kg/cm?

Para miembros sometidos a compresion

- @c=0.85
- K=1
- Longitud equivalente Le =1 x 164cm = 164 cm

Seccién definida:

e Seccion: C 6 Pulg x 8.2 Ib/pie

E bf = 4.88 cm Ancho
d d = 1524 cm Profundidad
= [+t tf = 0.87 cm Espesordel ala
0 tw = 051 cm Espesordel alma
A =15.42 cm? rx =5.9436 cm
Ix = 545.26 cm* ry =1.3614 cm
ly = 28.595 cm*

Esbeltez maxima

KxL_ 164 cm

A = = = 120.46 < 200
max- gy oin 1.3614cm

Cumple
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Definicion de frontera entre columna eléstica e inelastica

KxL y 12046 2530 — 13308 < 15
rxn E 2.1x106

Columna intermedia a corta

Esfuerzo critico para el elemento

Para columnas intermedias a cortas

Fer = 0.658% x Fy = 0.658133%8°x 2530 = 1205.57 kg/cm?
Calculo de resistencia normal a compresion
Pn=FcrxA=1205.57 x 15.42cm? = 18589.92 kg
Caélculo de la suma de cargas factorizadas
v =@, x Pn=0.85x18589.92 = 15801.44 kg

Verificando las solicitaciones

Pn, =P

0,
15801.44 kg > 10564.13 kg ~ 077

Cumple

Resistencia de pandeo elastico Euler:

?xExl m®x(2.1x10°)x 545.26
(K L? (164)2

Pe, = = 420179.6193 kg

Para los apoyos no restringidos el factor de modificacion es Cm =1

Factor de amplificacion

Bix = tm_ _ ! = 1.026
Ix = P 10564.13 =~

~420179.6193

Momento ultimo de disefo

Momento sacado por RAM elements

Muy =43707.92 kg*cm
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Muy = 43707.92 x 1.026 = 44844.32 kg * cm

@, xMny =@y, x FyxZ, = 0.9 x 2530 x 84.56 = 192543.12 kg * cm

10564.13
18589.92

Si: 2= >02 - =0.57 > 0.2
Pn

P M M
—+§x< e )s1
n 9

P gb X Mnx gb X Mny
0.57 + 8 (0 + 1484432 ) 0.78 < 1 > 78%
. —= —— | =0. -
9*\"” " 19254312 = 0
Cumple
3.5.1.2.2. Disefio a traccion cuerda inferior.

Para la barra 8:

- Fuerza axial a traccion P = 9992.9 kg
- Longitud L=1.55m

Propiedades del material:

- Tensién de fluencia Fy = 36 ksi = 2530 kg/cm?
- Tension de ruptura Fr = 4080 kg/cm?
- Moddulo de elasticidad E = 2.1x106 kg/cm?

Para miembros sometidos a traccién

- ©21=0.75
- ©@>,=0.90
- K=1

- Longitud equivalente Le = 1 x 155cm = 155 cm

Seccién definida:
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L1 Seccion: C 4 Pulg x 5.4 Ib/pie

ot bf = 4.01 cm Ancho
d d = 1524 cm Profundidad
—| [+t tt = 0.75 cm Espesor del ala
;Tj{ tw = 047 cm Espesor del alma
A =10.19 cm? rx =3.96 cm
Ix = 160.24 cm* ry =1.13 cm
ly =12.98 cm*

Momento altimo
Momento sacado por RAM elements
Muy = 11683.83 kg*cm

Calculo de resistencia normal a tension

@,Pn =@, x Fy x A =0.90 x 2530 x 10.19cm? = 23202.63 kg

@My, = @, x Fy x Z,, = 0.75 x 2530 x 37.53 cm® = 71213.17 kg * cm

9992.9

Si: £ >02 - =043 > 0.2
Pn 23202.63
P 8 M M
—+—x = =) <1
Pn 9 Qb X Mnx @b X Mny
0.43 + 8 (0 + 11683'83) 0.58 <1 - 58%
. - =] =0. -
9o*\" T 7121317 = °
Cumple
3.5.1.2.3. Disefio de montante

Para la barra 17:

- Fuerza axial a traccion P = 2792.22 kg
- LongitudL=16m

Propiedades del material:



- Tension de fluencia Fy = 36 ksi =~ 2530 kg/cm?
- Tension de ruptura Fr = 4080 kg/cm?
- Modulo de elasticidad E = 2.1x106 kg/cm?

Para miembros sometidos a compresion

- ©1=0.75

J, =0.90

- K=1

Longitud equivalente Le = 1 x 160cm = 160 cm

Seccién definida:

e Seccion: C 3 Pulg x 5 Ib/pie

E bf = 3.81 c¢m Ancho
d d = 7.62 cm Profundidad
= [+t tf = 0.69 cm Espesordelala
;Tf;f tw = 0.65 cm Espesordel alma
A =9.48 cm? rx = 3.9624 cm
Ix = 160.25 cm* ry =1.1278 cm
ly =12.98 cm*

Condiciones a Cumplir:

P
ft1=ZS@2xFy

279222 _ ) 00 x 2530
948 — 0%

(294.53 <2277) - 12.9%

Cumple

P
ft2=A—Sﬂ1xFy
cr
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2792.22

<0,
0.85 x 9.48 = 07> x 2530
(346.51 < 3060) — 11.3%
Cumple
KxL <300 <300 — 141.87 < 300 - 47%
- - . -
Toim 11277 = = 0

Cumple

3.5.2. Deflexion Maxima.

Del Disefio de Estructuras de Acero — McCormac, indica que en la pagina 3-7 del Manual del
AISC, se presenta la siguiente formula sencilla para determinar las deflexiones maximas en vigas
con secciones W, M, HP, S, C y MC para diversas condiciones de carga.

_ ML?
Gl

Donde:

M = Momento maximo (Klb*pie).

L = Longitud de la viga (Pies).

C1 = Constante de Carga (adimensional, Figura 3-2 del Manual de la AISC).

Ix = Momento de inercia (Pulg?).

Nota: Los célculos se realizaron con las respectivas unidades a las que esta sujeta la formula debido
a que la misma no cuenta con otra para las unidades que se utilizan en el presente proyecto.

Datos:

M = Mmax = 14748.58 Kg*cm = 1.0667 Klb*pie
L =9.30 m = 30.5118 Pies

C1 =170 (Constante de carga)

Ix = 3.85 Pulg?

_ 1.0667 x 30.51182
N 170 x 3.85

X (2.54) =3.85cm
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De tabla 10.1 del Disefio de estructuras de Acero — McCormac, obtenemos el siguiente limite de

deflexion:

Para miembros de techo que soportan Plafén de yeso, para una combinacion de carga que toma

en cuenta la carga viva y carga muerta:

L _930 ...
240 240 UM
Por tanto, se verifica la condicion:
MIL? L
A= <—
Cil, ~ 240

3.85cm <3.87cm
Cumple

3.5.3. Disefio de Unidn
Para nudo 7:

- Fuerza axial a compresion P = 10564.13 kg
- LongitudL=1.64m

Propiedades del material:

- Tension de fluencia Fy = 36 ksi = 2530 kg/cm?
- Tension de ruptura Fr = 4080 kg/cm?
- Modulo de elasticidad E = 2.1x10° kg/cm?

L1 Seccion: C 6 Pulg x 8.2 Ib/pie

ot bf = 4.88 cm Ancho
d d = 1524 cm Profundidad
—| [+t tf = 0.87 cm Espesordel ala
;Tj{ tw = 051 cm Espesordel alma
A =15.42 cm? rx =5.9436 cm
Ix = 545.26 cm* ry =1.3614 cm
ly = 28.595 cm*
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se emplearan tornillos con didmetro de 1.27 cm = %2 pulg

Area Nominal del tornillo (Ab)

dZ
Ay = = 1.26767 cm?

Resistencia de perno por cortante
- @=0.75
- Fv =48 ksi = 3374.73 kg/cm? de A-8.3 tabla 12.6

@R, =@ x Fvx Ab = 0.75 x 3374.73 x 1.266 = 3206.25 kg/tornillo
No se permite el deslizamiento por lo que esta conexion es critica al deslizamiento.

ORytr = 113 x@ x ux Tm x Np x Ny

ORgtr =113 x1x0.33x5443.109 x 1 x 1 = 2029.74 kg/tornillo
g = 1 Para agujeros estandar
u o = 033 Coeficiente de deslizamiento medio
Nb = 1 NUmero de tornillos en la conexion
Ns = 1 Numero de planos en deslizamientos
Tm = 5443.109 Tension minima en el sujetador (A-8.3 tabla 12.1)

Gobernando la de deslizamiento critico para el disefio por el que se calcula el numero de tornillos

a partir de ésta.

Calculo del nimero de tornillos

N, = Carga total P
> Carga por tornillo ~ @R,
N — 10564.13 20~ 6t ”
b= 202074 4T T o rormRes

Separacion y distancias a bordes minima
S=3xd=3x127=381 =4cm
Lp: obtenido a partir de la tabla 12.4 de la norma LRFD

Lp=25cm
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Area total requerida (Ag)

45 P _ 1056413 .,
9=09xFy 09x2530 orcm
Area neta efectiva requerida (Ae)
4 s_ P _ 1056413 o,
¢=09xFv 09x4080 “°' "
Area neta requerida (An)
Ao e 287 o
n=T7 Togs M
U = 0.85 Factor de reduccion de area.
Célculo de radio de giro requerido
L 164
— =0.55cm

"min =300 = 300
Para una seccion C 6 Pulg x 8.2 Ib/pie

A (area de seccion) > Ag(area total requerida)
15.42 cm? > 4.64 cm?

Cumple

Célculo de area neta requerida An

d =d+ % =127 cm+ % = 1.588 cm
Aggujero = d' xt = 1.588 x 0.6 = 0.9528 cm?
An = Ag — Aggujero = 4.52 — 0.9528 = 3.58 cm?
Calculo del area neta efectiva Ae

A, = U x An = 0.85 x 3.58 = 3.04 cm?

Calculo de la resistencia por aplastamiento
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- Diametro de agujero (h):

1 1
h d+16 127+16 cm

- Distancia al borde del agujero al borde de la parte conectada (Lc):

h 1.429
Lc =Le—§= Z'S_T: 1.786 cm

2d =2x1.27 =254 cm

Como Lc < 2d laresistencia a aplastamiento es:
OR,=0x(12xLcxtxFv)=0.75x (1.2 x 1.786 x 0.6 x 4080) = 3934.91 kg/tornillo
para agujeros internos:
Lc=S—-h=4-1429=2571cm

OR, =0x (24xdxtxFv)=0.75x(2.4x1.27 x 0.6 x 4080) = 5596.12 kg/tornillo
La resistencia total por aplastamiento es:

@R, =3934.91 x 2+ 5596.12x 1 = 13465.94 kg
Verifica:
13465.94 kg > 10564.13 kg
Cumple

Verificacién al blogue de cortantes
Areas de cortantes
Agv=tx (2xS+Le)x2=0.6x (2x 4+ 2.5)x 2 = 12.6 cm?
Anv =tx[(2xS+Le)—25xd'|x2=0.6[(2x4+2.5) —2.5x 1.588]x 2 = 7.836 cm?
Agt =txs=0.6x4=24cm?

Ant=tx(s—d') = 0.6 x (4 — 1.588) = 1.447 cm?
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Resistencia de disefio a la fractura por blogque de cortante es:
@R, =B x(0.6 x Fy x Ag, + Fv x An;)
@R, = 0.75 x(0.6 x 2530 x 12.6 + 4080 x 1.447) = 18772.92 kg
Resistencia de disefio a la fractura por blogue de cortante es:
@R, =@ x(0.6 x Fvx An, + Fy x Ag;)
@R, = 0.75 x(0.6 x 4080 x 7.836 + 2530 x 2.4) = 18940.89 kg
Resistencia por cortante de bloque es, entonces:
@R, > P
18940.89 kg > 10564.13 kg
Cumple

NuUmero de pernos para cada conexion de barra

N° de P PIgRs | N\ U8
barra (kg) # tornillos tormllos
de 1/2
1 10541.31 5.19 6
2 9335.43 4.60 5
3 7275.43 3.58 4
4 7263.53 3.58 4
5 9335.43 4.60 5
6 10541.31 5.19 6
7 9873.52 4.86 5
8 9983.4 4.92 5
9 8792.33 4.33 5
10 8797.44 4.33 5
11 9992.9 4.92 5
12 9883.58 4.87 5
13 42.42 0.02 2
14 1170.26 0.58 2
15 599.9 0.30 2
16 2290.74 1.13 2
17 2792.22 1.38 2
18 2296.91 1.13 2
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19 601..48 0.30 2
20 1174.72 0.58
21 42.49 0.02 2

N

Disefio de la Placa de Anclaje
Propiedades del material:

- Resistencia de calculo del hormigon a compresion fcd = 2ksi =140 kg/cm? = 2000Psi
- Esfuerzo de fluencia Fy = 36 ksi ~ 2530 kg/cm?

- Esfuerzo altimo de tension del acero estructural Fu = 4080 kg/cm?

- Esfuerzo cortante Gltimo Fv = 48 ksi = 3374.731 kg/cm?

- Moddulo de elasticidad E = 2.1x106 kg/cm?

Reaccién en el nudo:
Ru = 4774.18 kg = 10.52 Kips

Seccion en estudio:

L1 Seccion: C 6 Pulg x 8.2 Ib/pie
ot bf = 4.88 cm Ancho
d d = 1524 cm Profundidad
—| [+t tf = 0.87 cm Espesordel ala
;Tj{ tw = 051 cm Espesordel alma

El refuerzo de disefio en el area de apoyo de la viga de hormigon armado, cuando las barras
metéalicas se apoyan en la viga es necesario que se distribuya en el area suficiente para evitar que
sobre esfuerce el hormigon la carga se transmite a traves de la placa que esté ligada a la viga con

cuatro pernos.

Area de la placa base: La resistencia de disefio por aplastamiento del Hormigén debajo de la
placa base la resistencia es @0.6 por aplastamiento del Hormigdn multiplicado por la resistencia
nominal del Hormigon 0.85 x tc x A.
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Ru 4774.18

A= =
B3x085x fcd 0.6x0.85x 140

= 66.86 cm?

El area a adoptar es N =20 cm B = 20 cm.
A =20 x 20 = 400 cm?

Calculo 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”; 1a placa se
considera entonces flexionada respecto a un eje paralelo al claro de la viga. La placa es tratada

como un voladizo de claro:

_B-2xK
n=T

La resistencia nominal por momento Mn es igual a la capacidad por momento plastico Mp como

@ x Mn debe ser por lo menos igual a Mu,

@xM, =M,

2 x Ruxn?
t =
09xBxNxFy

Donde:

t: Espesor de la placa.

Ru: Carga Gltima o total de calculo = 11.2010 kips

B: Lado de la placa =20 cm = 7.87 pulg

N: Longitud del apoyo en el soporte = 20 cm = 7.87 pulg

Fy: Esfuerzo de Fluencia = 36 ksi

K: Coeficiente de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa = 0.8125 pulg
n: Claro del voladizo de la placa.

Reemplazando valores en la ecuacion:

B—2xK 7.87-2x0.8125
2 B 2

n= X (2.54) =793 cm
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X (2.54) = 0.80 cm

B 2 x Ruxn? B 2x 10.52 x 3.12252
~ |09xBxNxFy .,]09x7.87x7.87x36

Se empleara una placa de anclaje con las siguientes dimensiones:
PL 20x20x0.8 cm

PL 7.87x7.87x0.32 pulg

Célculo de resistencia del perno por cortante

Segln la normativa AISC LRFD 2005 esta verificacion usualmente no se la realiza, ya que el peso
de la estructura genera una fuerza lo suficientemente grande como para absorber la fuerza de corte,
pero para marcos rigidizados estas fuerzas son de una magnitud considerable para lo cual, la

normativa sugiere el calculo de un miembro estructural que resista al corte.
Disefio de pernos de anclaje
Propiedades del material:

- Resistencia de calculo del hormigon a compresion fcd = 2ksi =140 kg/cm? = 2000Psi
- Esfuerzo de fluencia Fy = 36 ksi = 2530 kg/cm?

- Esfuerzo Gltimo de tension del acero estructural Fu = 4080 kg/cm?

- Esfuerzo cortante Gltimo Fv = 48 ksi = 3374.731 kg/cm?

- Modulo de elasticidad E = 2.1x106 kg/cm?

- Factor de resistencia tomado para aceros A36 @t = 0.75
Reaccion en el nudo:
Tu = 4774.18 kg = 10.52 Kips

- Determinar el area del perno de anclaje.

Tu 10.52

A = =
9 075x@,xFu 0.75x0.75x 58

x (2.54?) = 2.08 cm?
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Si:

d =1.905 cm =% pulg
Ag =0.12 pulg?
Determinar el area de la superficie requerida

Tu _10.52x 1000
4x @, x\/fcd 4x0.75x~/2000

Apst = X (2.54)% = 505.88 cm?

Determinar la longitud del perno de anclaje

| |Avs _ [s0S88_ s
= 315 | 315 evramEisom

3.5.4. Disefio de entrepiso

Se realizaré el analisis para el forjado N° 10, el cual presenta una luz de 4.5 m.

3.5.4.1.  Determinacion del canto del paquete estructural.

Segun la normativa para luces menores a 6 m, en estructuras de edificacion, no es necesario
comprobar la flecha del mismo si se usa relaciones canto luz, siendo para este caso un tramo
simplemente apoyado donde el forjado no soporta tabiques, al cual le corresponde una relacion
canto/luz =1/24 por tanto:

h—l—450—1875 20
=54 =37 = 1875cm = 20cm.

Se asumira por tanto como altura del paquete estructural 20 cm uniformizandose esta altura para

todos los forjados. En la cual la capa de compresion serd de ho =5 cm.

3.5.4.2. Determinacion de la armadura de reparto.

La armadura de reparto se determina con la siguiente expresion:
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_50xh, 50x5cm

As = - = 0.58 cm?
T 7 fcd T 434.78 Mpa cm?/m
g=200Mpa_ o sem
fed =g = 43478 Mpa

3.5.4.3.  Determinacion de la armadura activa para los momentos positivos.
El calculo de la misma, no se lo realizard dado, que las empresas comerciales nos proporcionan el

momento maximo admisible para cada tipo de paquete estructural.

Se determinara el momento flector méximo positivo actuante y de acuerdo al mismo se elegiré el

tipo de vigueta a usar.

Las cargas actuantes son las siguientes:

Sobrecarga de uso: 300 kg/m?

La carga muerta: 110 kg/m?

Peso propio paquete estructural: 210 kg/m?

Carga actuante:Y; 300 + 110 + 210 = 620 kg/m?

Siendo el area de analisis 1 m, de esta manera tenemos una carga por unidad de longitud de: g =
620 kg/m? x 1 m = 620 kg/m.

620 kg/m

5 »

|
' 450 cm |

Figura 30 Esquema estructural
Fuente: Elaboracion propia

_qxI> 620x4.5°

M
8 8

= 1569.37 kg * m/m

88



3.5.4.4.  Verificacion de la vigueta.

Esta verificacion se la realizara empleando la normativa ACI 318-05, empleando el método ASD,

dado que la normativa CBH-87 no contempla elementos de hormigon pretensado.

e Propiedades de los materiales:

©)

©)

(@]

o

Resistencia caracteristica del hormigon a compresion f ¢ = 350 kg/cm?.
Resistencia del hormigon a compresion en el momento del presforzado f'ci = 245
kg/cm?,

Resistencia caracteristica a traccion del acero de presfuerzo fpu = 18000 kg/cm?.

Luz de la vigueta L = 4.5 m.

Se debe hacer la verificacion para 2 estados de disefio, los cuales son los siguientes:

1) t=0

11.00 i

Figura 31 Seccion Transversal de la vigueta.
Fuente: elaboracion propia

Propiedades geométricas:

Area: Ao = 74.75 cm?

Inercia; | = 988.64 cm*

Brazo mecénico inferior: C10 = 7.14 cm

Brazo mecanico superior: C = 4.86 cm

g0 =0.77cm

Esfuerzos admisibles:

89



Esfuerzo admisible a traccion en tiempo cero:

fii =0.80x/f ;= 0.8x+/245kg/cm? = 12.52 kg/cm?
Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo cero:
fei =06xf=0.6x245 kg/cm? = 147 kg/cm?
Momentos actuantes:
Momentos de peso propio

qo =ycx A= 2500 kg/m3x 0.007475 m? = 18.6875 kg/m

_qoxI? 18.6875x4.5°

0 8 8

= 47.3027 kg * m = 4730.27 kg * cm

La fuerza de pretensado viene dada por:

El esfuerzo en el acero de presfuerzo en el estado de resistencia nominal a la flexion es: f,; =

0.74 x f,, = 0.74 x 18000 kg/cm?* = 13320 kg/cm?

El area de acero de pretensado es:

7 x 0.42

Aps=nxAg, =5x = 0.63 cm?

La fuerza de prensado inicial en centro de luz, asumiendo un 10% de perdidas instantaneas es:
Po = fps x Aps x 0.90 = 13320 x 0.63 x 0.9 = 7532.30 kg

La fuerza de pretensado final en centro de luz asumiendo un 10% de pérdidas diferidas adicionales

a las instantaneas es:

Pf = frs X Aps x 0.80 = 13320 x 0.63 x 0.80 = 6713.28 kg

Verificacion de esfuerzos
Para la fibra traccionada:

Mox Ciyy Poxe,xcq
I I

Po
— g =/t
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473027x7.14  753230x077x714 753230 . . Jem?
988.64 988.64 7475 — COc R

—93.04 kg/cm?* < 12.52 kg/cm? OK!
Para la fibra comprimida:

Mox C,, Poxe,xcy
I I

Po
_Ezfci

4730.27 x 486 7532.30x 0.77 x 486 7532.30 > —147 kg/cm?
988.64 988.64 7475 grem

—106.02 kg/cm? > —147 kg/cm? OK!

2) t=o0

\ f
4 l__m __I U

Figura 32 Seccion homogeneizada.

Fuente: Elaboracion propia

Para homogeneizar la seccion, se emplea la relacion entre los modulos de deformacion longitudinal

correspondiente a cada tipo de hormigén.

E,. 15200 x 250
=22 = — 0.845

n= =
E3s 15200 x /350

by, =bxn=50cmx 0.845 = 42.26 cm
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Propiedades geomeétricas:

Area: Ao = 332.56 cm?

Inercia: Joo = 10707.607 cm*

Brazo mecanico inferior: C;,, = 13.89 cm
Brazo mecanico superior: C,,, =6.11 cm
e, =11.53 cm

Esfuerzos admisibles:

Esfuerzo admisible a traccion en tiempo infinito:

fu=1.6x\/f . =16x+/350kg/cm? = 29.93 kg/cm?
Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito:

fei =0.45x f, = 0.45 x 350 kg/cm? = 157.50 kg/cm?
Momentos actuantes:
Momentos de peso propio

qo =ycx A= 2500 kg/m3x 0.0332m? = 83.14 kg/m

_qoxl* 8314x4.5°
-8 8

0 = 210.44 kg * m = 21044.8125 kg * cm

Momentos debido a la carga muerta
qd = qd x c =110 kg/m? x 0.5m =55 kg/m

_qdxI* 55x4.5?

Md
8 8

= 139.2187 kg * m = 13921.875 kg * cm

Momentos debido a la carga viva
gl =ql’xc =300 kg/m?x 0.5m = 150 kg/m

_qlxI? 150x4.5°

Ml
8 8

= 379.687 kg * m = 37968.75 kg * cm
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Momento Total
Mt = Mo + Md + Ml = 21044.8125 + 13921.875 + 37968.75 = 72935.4375 kg * cm
Se realiza la verificacion de esfuerzos, para la fibra comprimida:

MtxCiw, PfxewXxcCiow Pf
- L

[0 Joo

72935.4375x 6.11 4 6713.28 x 11.53 x 6.11 6713.28
10707.607 10707.607 332.56

> —157.50 kg/cm?

—17.6367 kg/cm? = —157.50 kg/cm? OK!
El esfuerzo maximo de compresion en el hormigén de la carpeta de compresion viene dado por:
o, =—17.6367 xn = —17.6367 x 0.845 = —14.9030 kg/cm?
El esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito, para la carpeta de compresion es:
fei = 0.45x f', = 0.45 x 250 kg/cm? = 112.5 kg/cm?
—14.9030 kg/cm? = —112.5 kg/cm? OK!

Para la fibra traccionada tenemos:

Mtx Cyoo Pfxewnxcyo Pf

- -1 <
IOO IOO Aoo—fts

72935.4375 x 13.89 6713.28 x 11.53 x 13.89 6713.28
10707.607 10707.607 332.56

< 29.93 kg/cm?

—25.98 kg/cm? > 29.93 kg/cm? OK!

3.5.45.  Determinacion de la armadura pasiva para los momentos negativos.
Dado que se producen momentos flectores negativos en las cercanias de las columnas y por ello
debe calcularse toda pieza para resistir en su extremo un momento flector negativo, no inferior a

Y4 del maximo positivo calculado para el vano.

Del andlisis estructural y mediante las envolventes de disefio tenemos que se tiene un momento

Gltimo de disefio para un nervio es igual a Md+ = 600.625 kg*m.
Por lo tanto, se puede admitir que el momento maximo negativo seré:
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Mgy  600.625
o

My_ = = 150.15625 kg *m

El calculo de la armadura negativa viene dado por la siguiente expresion:

) B M, _ 15015625x100 _ o,
Snegcal =085 x dx fyd 0.85x 15x4347.83
Con:
fyk 5000
=L 2 4347 2
fyd = T1E 347.83 kg/cm

Use 110c/vigueta

3.5.5. Disefio de Vigas de H°A°.

El calculo de las vigas que compone la estructura del proyecto se calculé con el programa
computacional Cypecad 2017. En esta parte se realizara el célculo de la viga mas cargada y armada
0 mas critica que corresponde a la viga que se ubica entre los pilares P62 y P67 del forjado 1, para

demostrar el célculo.

Datos geomeétricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
Base de la viga: bw = 30 cm.

Recubrimiento: r = 3 cm.

Momento flector positivo de disefio: Md =25510 Kg*m.

Momento flector negativo de disefio: Md = 11789 Kg*m. Pilar 62
Momento flector negativo de disefio: Md = 11780 Kg*m. Pilar 67
Fuerza Cortante de disefio: Vd = 16255 Kg. Pilar 62.

Fuerza Cortante de disefio: Vd = 15504 Kg. Pilar 67.

Peso especifico del Hormigén: ys = 250kg/cm?.

Resistencia caracteristica del hormigon a compresion: fck = 250 kg/cm?

Limite elastico caracteristica del acero: fyk = 5000 kg/cm?.
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Coeficiente de seguridad del limite elastico del acero ys: 1.15
Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigon yc: 1.50
Pre dimensionamiento

Lo aconsejable es que la altura de la viga “h” sea mayor o igual para evitar problemas con las

flechas.
L =656 cm
q=LK_20 _ 667 kg em?
fed =75 =75 = 166:67 kg/cm
_ fyk 5000 _ ,
fyd = TAERT =4347.83 kg/cm

Altura total de la viga.

L B L
12 T
656 cm < 656 cm
12 h < —%

para evitar problemas de flechas se adoptara 60 cm.
Canto Util.
d=h—-r=60—-3=57cm
Verificacién de la flecha maxima.
Segun el programa tenemos una flecha méaxima de: fmax = 10.15 mm

Pero segln recomendacion de la norma EHE 08 comentada, la flecha maxima no debe de exceder

al valor de la siguiente expresion.

_ Lypre  656cm
faam = 500 500

=1.312cm = 13.12 mm

Se puede apreciar que la flecha maxima no sobrepasa la admisible por lo tanto esta correcto.
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- Determinacién de la armadura positiva.

Determinaciéon del momento reducido de calculo:

Md 25510 x (100)

= bwxdixfed 30x572x16667 070

Ug

0.1570 < 0.252
Entra en el dominio 2.

Determinacién de la cuantia mecanica.

De acuerdo a la tabla 6 del punto 2.7.1.2. del Capitulo Il se obtiene la cuantia mecanica entrando

a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de célculo.
Uqg = 0.1570 - w = 0.1758 (Valor interpolado)

Determinacion de la armadura “As”.

fcd 1.66

Ag = — =017 7 = 11.48 cm?
s bewxdxfyd 0.1758 x30x 5 x43.48 8cm

Determinacién de la armadura minima.

Segun el codigo CBH 87 nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de fisuras
por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son los gobernantes hasta
hormigones con fcd = 300 kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna la ecuacion
(falla fragil).

ASpin = WSpmin X bw x d = 0.0028 x 30 x 57 = 4.788 cm?
Como As > As min, se toma la mayor area la cual es As = 11.48 cm?
Determinacién del nimero de barras de acero.

Si:
Agoo = 3.14 cm? x 4 barras = 12.56 cm?

Entonces:
Area necesaria: As = 11.48 cm?

Area de barras; At = 12.56 cm?
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CypeCad: As = 11.97 cm? Area necesaria: As = 11.48 cm? A=4.09%

Se utilizaréa: 4020

Espaciamiento:

S—@xN 24—-2x3
e = " = 3 =6cm>2cm

Se puede apreciar que la separacion es mayor a 2 cm y al mayor didmetro es 2 cm por lo tanto la

separacion es adecuada.

- Determinacién de la armadura negativa.

Determinaciéon del momento reducido de calculo:

Md 11789 x (100)

= = = 0.072
bwx d?x fcd 30x57? x 166.67 0.0726

Ug

0.0726 < 0.252
Entra en el dominio 2.
Determinacion de la cuantia mecanica.

De acuerdo a la tabla 6 del punto 2.7.1.2. del Capitulo Il se obtiene la cuantia mecanica entrando

a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de calculo.
Ug = 0.0726 - w = 0.0767 (Valor interpolado)

Determinacion de la armadura “As”.

A=wrbwrdx L% = 00767 x30 x 57 x =20
s=wxbwx xfyd_' x30x 57 x ome =

Determinacién de la armadura minima.

Segun el codigo CBH 87 nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de fisuras
por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son los gobernantes hasta
hormigones con fcd = 300 kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna la ecuacion
(falla fragil).
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ASpin = WSpmin X bw x d = 0.0028 x 30 x 57 = 4.788 cm?
Como As > As min, se toma la mayor area la cual es As = 5.03 cm?

Determinacién del nimero de barras de acero.

Si:
Agre = 2.01 cm? x 2 barras = 4.02 cm?
Agro = 0.785 cm? x 2 barras = 1.57 cm?
A = 4.02 + 1.57 = 5.59 cm?
Entonces:

Area necesaria: As = 5.03 cm?
Area de barras; At = 5.59 ¢cm?

CypeCad: As = 5.04 cm? Area necesaria: As = 5.03 cm? A=10.20%
Se utilizara: 2016 + 2310

Espaciamiento:

S—@xN 24-2x3
e = " = 3 =6cm>2cm

Se puede apreciar que la separacion es mayor a 2 cm y al mayor diametro es 2 cm por lo tanto la

separacion es adecuada.

La disposicion de armado sera la siguiente:

2016mm + 20 10mm

o000
4(20mm
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3.5.,5.1.  Disefio a Cortante cerca del pilar 62.
El cortante de disefio es: Vd = 16255 Kg.

Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante.

fvd = 0.5 x \[fed = 0.5 x V166.67 = 6.45 kg/cm?
Esfuerzo cortante resistido por el hormigén.

Veu = fvd xbwxd =645x30x57 =11029 Kg
Resistencia de la biela a compresion.

Vou=0.30x fcdx bwxd =0.30 x 166.67 x 30 x 57 = 85501.71 Kg
Esfuerzo cortante para el cual se debe calcular el As transversal.
Vsu=Vd —Vcu = 16255 — 11029 = 5226 Kg

Determinacion de armadura de corte:
Como: Caso B (Vcu<Vd < Vou)
Donde la armadura para este caso se determina segun la norma, que es:

Vsux S 52.26 x120

= = =291 cm?
090xdx fyd 0.90x 57 x 42 cam

As

Calculo de armadura minima

fcd 1.67 5
ASpin = 0.02x bw x S x m =0.02x30x120 x 2 2.86cm

Asumiendo el mayor As = 2.91 cm?
La armadura para dos piernas sera: As = 1.455 cm?
Se adoptard un didmetro @8

ASypierna _ 1.455 cm?

1 —Osogcm2=2.89z3barras
@8 .

N° de barras =

As, = 3 x0.503 cm? = 1.509 cm?
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1.509 cm? > 1.455 cm? OK

Espaciamiento

120
egg = 3 = 40cm por normativa no debe ser = 30 cm

Se utilizara: 498 ¢/30cm

Armadura transversal a 120 cm
El cortante de disefio es: Vd = 11863 Kg.
Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante.

fvd = 0.5 x \/fcd = 0.5 x V166.67 = 6.45 kg/cm?
Esfuerzo cortante resistido por el hormigoén.

Veu= fvd x bwxd =645x30x 57 = 11029 Kg
Resistencia de la biela a compresion.

Vou=0.30x fcdx bwxd =0.30x166.67 x 30 x 57 = 85501.71 Kg
Esfuerzo cortante para el cual se debe calcular el As transversal.
Vsu=Vd—Vcu = 11863 — 11029 = 834 Kg

Determinacion de armadura de corte:
Como: Caso B (Vcu<Vd < Vou)

Donde la armadura para este caso se determina segun la norma, que es:

VsuxS 8.34 x120

= = = 4‘ 2
090xdxfyd 090x57x4z  Aecm

As

Célculo de armadura minima

fecd 1.67 5
ASpin = 0.02xbw x S x m =0.02x30x120 x o R 2.86cm
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Asumiendo el mayor As = 2.86 cm2
La armadura para dos piernas sera: As = 1.4286 cm2
Se adoptara un diametro @8mm

ASipierna _ 14286 cm?

2 = 0503 om? = 2.84 =~ 3 barras
@8 .

N°de barras =

As, = 3x0.503 cm? = 1.509 cm?
1.509 cm? > 1.4286 cm? OK

Espaciamiento

120
€gg = T =40cm

La norma boliviana nos indica que el espaciamiento maximo para estribos es:

e <{ 30 cm
—10.85d =0.85x47 =40 cm

Se adoptara un espaciamiento de 30 cm, entonces el nimero de estribos sera:

120cm

300 = 4 barras

N° estribos =

Se utilizara: 498 c/30cm

3.5.5.2.  Disefio a Cortante cerca del pilar 67.
El cortante de disefio es: Vd = 15504 kg.

Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante.
fvd = 0.5x/fcd = 0.5 x V166.67 = 6.45 kg/cm?

Esfuerzo cortante resistido por el hormigon.
Veu = fvd x bwxd = 6.45x 30x 57 = 11029 Kg

Resistencia de la biela a compresion.

Vou=0.30x fcdx bwxd =0.30x166.67 x 30 x 57 = 85501.71 Kg
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Esfuerzo cortante para el cual se debe calcular el As transversal.
Vsu =Vd —Vcu = 15504 — 11029 = 4475 Kg
Determinacion de armadura de corte:
Como: Caso B (Vcu<Vd<Vou)
Donde la armadura para este caso se determina segun la norma, que es:

_ VsuxS _ 44.75 x120
T 090xdx fyd 0.90x57x 42

As = 2.4923 cm?

Célculo de armadura minima

fecd 1.67 5
ASpin = 0.02x bw x S x fy_d =0.02x30x120 x 2 - 2.86cm

Asumiendo el mayor As = 2.86 cm2
La armadura para dos piernas sera: As = 1.43 cm2
Se adoptara un diametro @8

ASzpierna 143 cm?

1 = 0503 oz = 2.84 =~ 3 barras
@8 .

N°de barras =

As; = 3x0.503 cm? = 1.509 cm?
1.509 cm? > 1.43 cm? 0K

Espaciamiento

120
€gg = T =40cm

Se utilizaréa: 498 c/30cm
Armadura transversal a 120 cm

El cortante de disefio es: Vd = 10146 kg.
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Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante.

fvd = 0.5 x \/fcd = 0.5 x V166.67 = 6.45 kg/cm?
Esfuerzo cortante resistido por el hormigoén.

Veu = fvd xbwxd =645x30x57 =11029 Kg
Resistencia de la biela a compresion.

Vou=0.30x fcd x bwx d = 0.30 x 166.67 x 30 x 57 = 85501.71 Kg
Esfuerzo cortante para el cual se debe calcular el As transversal.
Vsu=Vd—Vcu=10146 — 11029 = —883 Kg

Determinacion de armadura de corte:
Como: Caso A (Vcu > Vd)

Célculo de armadura minima

fcd 1.67 5
ASpin = 0.02x bw x S x fy_d =0.02x30x120 x 2 - 2.86cm

Asumiendo el mayor As = 2.86 cm?
La armadura para una pierna serd: As = 1.43 cm?
Se adoptara un diametro @8mm

ASzpierna 143 cm?

1 = 0503 o2 = 2.84 =~ 3 barras
@8 .

N°de barras =

As; = 3 x 0.503 cm? = 1.509 cm?
1.509 cm? > 1.4286 cm? OK

Espaciamiento

120
€gg = T =40cm

La norma boliviana nos indica que el espaciamiento maximo para estribos es:
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30cm

<
€= {0.85d = 0.85x47 = 40 cm

Se adoptaré un espaciamiento de 30 cm, entonces el nimero de estribos seré:

120cm

300 = 4 barras

N° estribos =

Se utilizara: 498 ¢/30cm

3.5.5.3.  Disefio a Cortante parte central de P62 y P67.

Armadura transversal a 141 cm
El cortante de disefio es: Vd = 3526 Kkg.
Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante.

fvd = 0.5 x/fcd = 0.5 x V166.67 = 6.45 kg/cm?
Esfuerzo cortante resistido por el hormigon.

Vecu = fvd x bwxd =6.45x30x 57 = 11029 Kg
Resistencia de la biela a compresion.

Vou=0.30x fcdxbwxd =0.30x166.67 x 30 x 57 = 85501.71 Kg
Esfuerzo cortante para el cual se debe calcular el As transversal.
Vsu=Vd—Vcu = 3526 —11029 = —7503 Kg

Determinacion de armadura de corte:
Como: Caso A (Vcu > Vd)

Calculo de armadura minima

fcd 1.67 5
ASpin = 0.02x bw x S x fy_d =0.02x30x 141 x 2 - 3.36cm

Asumiendo el mayor As = 3.36 cm?

La armadura para una pierna sera: As = 1.68 cm?
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Se adoptara un diametro @8mm

ASipierna _ 1.68 cm?

y = 0503 Cm2=3.33z4barras
78 .

N°de barras =

As;, = 4x 0.503 cm? = 2.012 cm?
2.012 ¢cm? > 1.68 cm? 0K
Espaciamiento

141
€gg = T = 35.25cm

La norma boliviana nos indica que el espaciamiento maximo para estribos es:

30 cm
e < {
0.85d = 0.85x 57 = 48.45cm
Se adoptara un espaciamiento de 30 cm, entonces el nimero de estribos sera:

141cm
30cm

N° estribos = = 4.7 =~ 5 barras

Se utilizara: 58 ¢/30cm

3.5.6. Disefio de Columnas de H°A°®.

Se realizaré el célculo de la columna P13 ubicada entre la zapata y la planta baja debido a que ésta
es la mas critica del proyecto, para asi poder demostrar el calculo y sobre todo verificar los
resultados de armadura y dimensidon de la columna que el programa Cypecad da.

Datos geomeétricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
Base de la columna: bw = 30 cm.

Altura de la columna: h =30 cm.

Longitud de la columna analizada: L=1.4 m

Normal de Disefio: Nd = 65660 Kg.

Momento flector de disefio eje x: Mxd = 6040 Kg*m.
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Momento flector de disefio eje y: Myd = 2360 Kg*m.

Fuerza Cortante de disefio: Vd = 3254 Kg.

Resistencia caracteristica del hormigon a compresion: fck = 250 kg/cm?
Limite elastico caracteristica del acero: fyk = 5000 kg/cm?.

Coeficiente de seguridad del limite elastico del acero ys: 1.15

Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigén yc: 1.50

W2 =30x30 L=365cm
3

V2 =30x40 L=450cm

<«
,’5%‘2;‘
7

- 6-{:)0
N

30x30 L=140cm

C1
=

v

Figura 33 Vista de la columna a analizar
Fuente: Elaboracion propia

3.5.6.1. Calculo del Coeficiente de Pandeo.

El
Z (Lcolumna)

¥ = 0 Para empotramientos (Cimentaciones Profundas).

"1UA="1UB=

Se debe tomar en cuenta los valores:

¥ = 10 Para simplemente apoyadas (Cimentaciones Superficiales).

Donde segun la teoria de Terzaghi una cimentacion es superficial “si su profundidad, es menor

que o igual a su ancho”. Para el caso de la columna analizada su zapata correspondiente es mayor
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a la profundidad, en tal caso se tomaré el valor de ¥ = 10 tomando como representacion que la

misma como simplemente apoyada.
Direccion en X:

lIIA=10

(30x303> (30x303)
1z ) \"1
140 365 — 160

(30x403) (30x253) (30x253)
12 n 12 N 12

695 388 450

WBz

Direcciénen Y:

WA=10

30x303 30x30°3
12 N 12

140 365

<4Ox303> (25x303) (25x303>
12 n 12 + 12

695 388 450

p, = = 1.67

Los apuntes de la Norma EHE-08 nos indica que para porticos intraslacionales se debe cumplir la

siguiente condicion:

En los entramados de varios pisos y vamos, habituales en edificios de viviendas y oficinas, podrian
ser considerados intraslacionales en las direcciones en las que su altura no supere el doble de su
longitud, siempre que exista una determinada “densidad de tabiqueria”, en torno a 0.4 m lineales

de tabique de ladrillo ceramico por cada m? de planta.
Lo cual se cumpliria para nuestro proyecto.

No obstante, el apartado 43.4 de la Instruccién EHE-08 admite que aun cuando las estructuras de
edificacion resulten traslacionales, podran obtenerse los esfuerzos en teoria de primer orden

siempre y cuando:

e No superen las 15 plantas.
e El desplazamiento en la cabeza, calculado con teoria de primer orden y con las rigideces

correspondientes a las secciones brutas, no supere 1/750 de la altura total.
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Por tanto, al tener desplazamientos maximos de 1.58 mm en las columnas se tomara como porticos

intraslacionales por tanto se utilizara el Nomograma de estructuras intraslacionales.
Entrando al Nomograma de estructuras Intraslacionales en la grafica 7 del Capitulo 11.
Se obtiene los coeficientes K para cada eje:

Eje X EjeY
K =0.8875 K =0.900
[, = 0.8875 x 140 = 124.25cm l, =0.900 x 140 = 126.00 cm

3.5.6.2.  Esbeltez de la pieza.

Radio de giro
67500 cm*
Tx=7‘y= W=866cm
Eje X EjeY
_ 12425 14.3475 A= 126 _ 14.5496
- 866 S 8.66

Como los dos ejes son menores a 35 se clasifica como columna corta, y no se verifica a pandeo.

3.5.6.3. Excentricidades de calculo.

e Excentricidad minima accidental.

e, > {h/ZO =30/20 = 1.5¢cm
2cm
Se adopta 2cm
e Excentricidad de primer orden.
Mx; 60.4
Cox = N_d = m = 0.0920m = 9.20cm
My, 23.6

€oy = N_d = m = 0.0359m = 3.59cm

e Excentricidad Ficticia.

B fyd ) h + (20xe,) 12 »
érie = (3 3500/ * \ 5 (Toxe,) ) * (7 ) ¥ 10
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~ (3 N 4347.83) 30 + (20x9.44)\ [124.252
Cfiex = 3500 /*\30 + (10x9.44) )\ 30

>x10_4 = 0.3839cm

4347.83) (30+(20x3.62)> (126.002
X X

=3 1074 = 0.3472
Crity <+ 3500 /' \30 + (10x3.59) 30 >x o

e Excentricidad final:
e =e,t+e,
ey =944 + 2 =11.44cm
ey = 3.62+ 2 =5.62cm

e Determinacion de los esfuerzos reducidos:

Nd x e;

’u=wah2xfcd

Nd

v=wahxfcd

_ 681.1x11.44
" 30x30%x1.667

Iy =0.17

_ 681.1x5.62
" 30x30%x1.667

i, = 0.085

_ 681.1
" 30x30x1.667

v = 0.45

Datos para entrar al Abaco de roseta de para flexion esviada (Anexo N° 5):

u, =0.17 i, = 0.085 v = 0.45

Debido a que el valor de v = 0.44 no se encuentra se interpolara para obtener su valor de cuantia.

v =040 v = 0.60
w = 0.27 w = 0.35
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El valor interpolado sera:

v =045 w = 0.2915

3.5.6.4.  Determinacion de la armadura total longitudinal.

Con la cuantia mecanica se determina la armadura total longitudinal de la siguiente manera.

A =wxbxhx L% = 02915 x 30 x 30 7 o 10.06 cm?
r=wxbx xfyd_' %30 x 30 x Zo—a = 10.06 cm

Entonces el nimero total de barras sera igual a:

A _1006
A@16 = 201 = D. = arras

N° barras 316 =

Por tanto:

Agi6 = 4barras x 2.01cm? = 8.04 cm?

o (10.06 — 8.04) _ 2.02
g12 — 1.130 " 1.130

= 1.7876 = 2 barra

e Determinacion de la armadura minima (Asmin):

Segun tabla 8.1.7.3 de la norma CBH nos dice que la cuantia minima no debe ser menor a la

siguiente expresion:
ASpmin = 0.005 x bw x h = 0.005 x 30 x 30 = 4.5 cm?
6016 + 2012 = 10.3 cm? > 4.5 cm? OK!

CypeCad: As = 10.26 cm? Area necesaria: As = 10.06 cm?> 4 =1.949%
Usar 4816mmy 212mm

La disposicion de armado sera la siguiente:

20 1|2mm
® ®

\ /
\ /
\\ /
o ®
/
\\ /A -
o/
-
Y
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3.5.6.5. Disefo a Cortante.

Armadura transversal a 140 cm
El cortante de disefio es: Vd = 3254 Kg.

Determinacion de la resistencia virtual de célculo del hormigén a esfuerzo cortante.

fvd = 0.5 x/fcd = 0.5 x V166.67 = 6.45 kg/cm?

Esfuerzo cortante resistido por el hormigén.
Veu = fvd x bwxd = 6.45x 30x 26.5 =5127.75 Kg
Resistencia de la biela a compresion.
Vou=0.30x fcd xbwxd =0.30x 166.67 x 30 x 26.5 = 39750 Kg

Esfuerzo cortante para el cual se debe calcular el As transversal.

Vsu=Vd —Vcu = 3254 —5127.75 = —1873.75 Kg
Determinacion de armadura de corte:
Como: Caso A (Vcu > Vd)

Calculo de armadura minima
A =0.02xb S fed = 0.02x30x 140 1.67 = 2.86 2
Smin = 0.02 x bw x xfyd_ .02x30x X o cm

Asumiendo el mayor As = 2.86 cm?
La armadura para una pierna sera: As = 1.43 cm?
Se adoptaré un diametro @6mm

ASipierna _ 143 cm®

y = 0283 o2 = 5.053 =~ 6 barras
76 .

N° de barras =

As; = 6 x 0.283 cm? = 1.698 cm?

1.698 cm? > 1.667 cm? 0K
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La norma boliviana nos indica que el espaciamiento maximo para estribos es:

e<{ 30 cm
~—15x@=15%x1.2=18cm

Se adoptara un espaciamiento de 15 cm, entonces el nimero de estribos sera:

140cm

N° estribos = — = 10 barras
15cm

Se utilizara: 1006 c/15cm

3.5.7. Disefo de Zapata de H°A°.

3.5.7.1.  Disefo de zapata aislada.

Se realizara el andlisis para la zapata asilada correspondiente a la columna P13, dado que es el

elemento mas solicitado de la estructura, la cual presenta las siguientes solicitaciones obtenidas

mediante el programa Cypecad.

Figura 34 Detalle de Zapata aislada
Fuente: Cypecad

Datos de la zapata aislada correspondiente a la columna P13.
Esfuerzo normal en estado de servicio: N = 46317 kg
Cortante en direccién x: Qx = 2666.25 kg

Cortante en direccion y: Qy = 825.625 kg
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Capacidad maxima admisible de carga del suelo: ga = 1 Kg/cm?
Lado de la columna en direccion x: a, =30 cm

Lado de la columna en direccion y: bo = 30 cm

Recubrimiento: r =5 cm

Resistencia caracteristica del hormigon: fck = 250 Kg/cm?
Limite elastico caracteristico del acero: fyk = 5000 Kg/cm?

e Resistencia de calculo de los materiales.

ck 250
fed = ];—C =z = 166.67 kg/cm?

fvd = 0.5x./fcd = 0.5 xV166.67 = 6.45 kg/cm?

d—fyk—5000—434783 kg/cm?
fy_ys_1.15_ o3 kgrem

e Peso propio del elemento (Se asumira como 10% de N)
P=0.10xN =0.10 x 46317 = 4631.7 kg

3.5.7.1.1. Disefio geométrico.

e Dimensionamiento en planta (Zapata cuadrada).

N+P 46317 + 4631.7
a= = = 225.7181 sz
Oadm 1

Usar 2.4m x 2.4m

e Esfuerzo de tension uniforme en el suelo viene dado por.

N 46317

9% =2 T 2402

= 0.8041 kg/cm?

O = Oadm
0.8041 kg/cm? < 1 kg/cm? Cumple
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e Canto util minimo
Para no tener necesidad de verificar a cortante y punzonamiento se tiene:

f = 4x fvd 4x6.45 kg/cm?

= = = 16.1374
Yr X O 1.6 x 1kg/cm?

a,xb, axb a,+ b,
d, = —
1 j 7 2k—1 4

= 3046 cm

_ 30x30+ 240x240 30+ 30
1= 4 2x16.137 — 1 4

Debido a que es una zapata cuadrada tendra el mismo resultado para cada lado:

_2(a—a,) 2x(240—30)

Q== k T a+ieizra 20856 cm

Se adoptard un d = 35 cm por tanto el canto til seré:
h=d+r=354+5=40cm
e Clasificacion de la zapata por la relacion de sus dimensiones.

a—a, 240—30

=1
> > 05cm

v =

Dado que el vuelo v = 105 cm, es mayor que 2h = 80 cm se trata de una zapata flexible.
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3.5.7.1.2. Acciones en el plano de Cimentacion.

Mx

Figura 35 Acciones en el plano de cimentacion.
Fuente: Elaboracion Propia.

a) Axil en el plano de cimentacion

Una vez determinadas las dimensiones de la zapata, calculamos el peso propio real de la misma,

con la siguiente formula:
P.P.japata = Vieae X Volumen = 2500 x (2.4 x 2.4 x 0.4) = 5760 kg
Carga real:
Nyeat = N + P.P.japata = 46317 + 5760 = 52077 kg

b) Momento en plano de cimentacion

Como existen Fuerzas Cortantes en la base de la zapata, es necesario calcular los momentos

corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las siguientes ecuaciones:
Mx = hx Qy = 40 x 825.62 = 33024.8 kg * cm

My = hx Qx = 40 x 2266.25 = 90650 kg * cm
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3.5.7.1.3. Calculo de los esfuerzos maximo y minimos.

® 3 O,
1
o Qy « .N _’Mx
..
® ®

Figura 36 Esfuerzos maximos y minimos.

Fuente: Elaboracion propia

_Nreal+6xMx 6x My
“axb~ axb?~ bxa?

52077, 6x330248 6x90650 _ .. S
240 x 240 ' 240 x 2402 © 240 x 2402~ grem

Omax =

52077 6x330248 6x90650 .. Jom?
240 x 240 240 x 2402 240 x 2402 grem

Omin =

Omax =< Oadm
0.9577 kg/cm? <1 kg/cm? estable frente al hundimiento

e Verificacion al vuelco.

Nrealx a/2
YWa=7 o n= 15
Ma+Vbxh

Nyear X b/z
Yvp = 2> 1.5
Mb+Vaxh

52077x 240/,

Yva = 33024.8 + 825.62 x 40

=94,614 > 1.5
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52077x 240/,
Yvb = 50650 + 2266.25 x 40

= 34.469 > 1.5

e Verificacion al deslizamiento.
& = 35° Angulo de rozamiento interno de suelos sin cohesion.
& = Angulo de rozamiento de disefio.

PP = Peso propio de la zapata.

=25 =2x35 = 23333°
P3O TE TS

Nyegy xtang 52077 x tan 23.333

< - =99121 > 1.
V=" 2266.25 > 15
Nyeqy xtang 52077 xtan 23.333
< - =27.207 > 1.
Y="y, 825.625 07 >15

e Calculo de los esfuerzos en las aristas de la zapata.

46317 6 x 33024.8 6 x 90650

= =0.86 k 2
1= 220 % 240 | 240 % 2407 | 240 x 2402 g/em
_ 46317  6x330248 6x90650 S
927240 x 240 © 240 x 2402 240 x 2402 ' ° g/em
_ 46317 6x330248 6x90650 .. Jom?
937 240x 240 240x 2402 ' 240 x 2402 o FEICm
_ 46317 6x330248 6x90650 Jom?
94T 240x 240  240x 2402 240x2402 - g/em
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3.5.7.1.4. Calculo de laarmadura.

0.86 0.78

0.86

Figura 37 Tensiones actuantes en la zapata.
Fuente: Elaboracion Propia

Se realiza el disefio a flexion para el lado Y, debido a que esta direccion es la mas solicitada.

Lado Y

b—b, 240 — 30
L =—5—+015h, =————+0.15x30 = 1095 cm

09.5
240

S x (0, —o03) = 0.86 — x(0.86 — 0.83) = 0.946 kg/cm?

0.86

M =5127.83 kg*cm
V =93.4035 kg

109.5cm

Figura 38 Esquema y respuesta estructural en la zapata.
Fuente: Elaboracion propia

e Momento de disefio.

My=16xMxb=16x5127.83 x 240 = 1969086.72 kg * cm
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e Momento reducido de calculo.

My 1969086.72

bxd?x fcd 240 x352x166.67 0.04018

U

e Cuantia mecanica.

w=px (14 ) = 0.04018 x (1 + 0.04018) = 0.04179

e Areade acero calculada.

as=wxbxdx L% = 004179 x 240 x 35 x 2207 _ 134566 cm?

e Armadura minima.
ASpin =wWxbx h=0.0015 x 240 x 40 = 14.4 cm?
Se adoptara la mayor area de acero: As = 14.4 cm?

CypeCad: As = 18.24 cm? Ara de acero min: As = 14.4 cm? A=21.05%
e Numero de barras.

As 144

= =——=1274= 13
Agi, 113

n

e [Espaciamiento entre barras.

b—2r_240—2x5

= =19.16 = 1 i
n—1 13 -1 9.16 5 ¢cm constructivamente

S =

Por seguridad se adopta que para ambas direcciones se debera de usar:

16@12c/15cm
CypeCad: As = 13.56 cm? Area necesaria: As = 18.08 cm? A =25.00 %
12@12¢/19cm 16@12c¢/15cm

e Verificacion al corte y punzonamiento.

Debido a que se empled las formulas anteriores para determinar el canto minimo que debe
presentar la zapata en funcion del corte y del punzonamiento, podemos decir que estas

verificaciones son cumplidas.
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e Verificacion de la adherencia
Cortante de disefio.
K = 2 para zapatas flexibles.

Va=vrxVxb=1.6x93.4035x 240 = 35866.944 kg

V 3
d < kxfcd?

09xdxnxmx@

35866.944
<2x3/166.672

09x35x16xmTx12

18.8769 kg/cm? < 60.5714 kg/cm? Cumple

e Anclaje de armaduras.

Dado que el vuelo v=105 es mayor que el peralte h=40 el anclaje se contara a partir de una

distancia h desde el paramento del soporte.

@ fyd
lby = —x—
1= 4beu

Tpu = 0.9 x 3/fcd? = 0.9 x 1/166.672 = 27.26 kg/cm?

b s 12 Y8 e
1= ¥ o706 T FIOO Rgiem

Debido a que la armadura dispuesta es mayor que la de calculo, la longitud de anclaje se
modifica de la siguiente manera.
0.30lb; = 0.30x47.85 = 14.35cm

=38.1106cm4§ [, =210 =10x12=12cm
15cm

As cal 14.4

b=ty x el = 4785 % 15708

Por lo tanto, Ib = 50 cm, con esto no es necesario doblar las armaduras en patillas, por lo que

siempre se prolongara la armadura hasta el extremo de la zapata.
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3.5.7.2.  Disefo de zapata combinada.
Se realizara el analisis para la zapata combinada correspondiente a las columnas P64 y P65, la cual

presenta las siguientes solicitaciones obtenidas mediante el programa Cypecad.

Figura 39 Detalle de Zapata combinada
Fuente: Cypecad
Datos de la zapata aislada correspondiente a la columna P64.
Esfuerzo normal en estado de servicio: N = 39630 Kg
Esfuerzo normal Gltimo de disefio: Nd = 55480 Kg
Lado de la columna en direccion x: a=35cm
Lado de la columna en direccion y: b =35 cm
Datos de la zapata aislada correspondiente a la columna P65.
Esfuerzo normal en estado de servicio: N = 35600 Kg
Esfuerzo normal ultimo de disefio: Nd = 49840 Kg
Lado de la columna en direccion x: a =30 cm
Lado de la columna en direccion y: b =30 cm
Capacidad maxima admisible de carga del suelo: ga = 1 Kg/cm?

Recubrimiento: r =5 cm

Resistencia caracteristica del hormigon: fck = 250 Kg/cm?
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Limite elastico caracteristico del acero: fyk = 5000 Kg/cm?

e Dimensionamiento en planta.

o Zapata combinada rectangular.

En el caso de una zapata combinada, la geometria sera calculada con la resultante. Es decir, con la

sumatoria de las cargas de las dos columnas:

R = ZNi = 39630 + 35600 = 75230 Kg

R 75230
q, 1.00

Areq = = 75230 cm?

Posteriormente se realiza la sumatoria de momentos:

ZM =R L
0=Rx3

(35600 x 380) + (39630 x 20) = 14320600 Kg * cm

14320600 x 2

75230 = 380.72 cm

Se aumentara la seccion 40 cm a cada lado L = 425 cm.
El ancho b se calcula con la siguiente ecuacion:

R 75230

b= = =177.01
Lxq, 425x1.00 o

Dado a que la seccidn es insuficiente se aumentara 17.5 cm a cada lado b = 215 cm.
La presion neta tltima que la zapata transmite al suelo se calcula a continuacion:

Ru _ 105320
Areq  425x215

Qu = = 1.15 Kg/cm?

e Analisis de esfuerzos.

Gx = qux b = 1.15x 215 = 248 Kg/cm
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e Dimensionamiento en elevacion.
Se asumira un canto Gtil: d = 30 cm

o Verificacion a corte por flexion.

Se calculara la tension de corte por flexion a una distancia “d” de los apoyos.

Vi
Vyi = Obd
8400
V1 = -8400 K = T 2
9 ui = 975 x 215 %30 ~ » K9/em
26600
V2 = 26600 K | = - 2
g Vui = 975 x 215 %30 ~ > K9/em
266
V3 = -26600 K | = - 2
g Vui = 975 x 215030 0> Ka/em
105
V4 = 10500 K = - 2
g Vui = 975 x 215 %30 ~ ~2K9/em
_ 5 Vyi S V¢
vy = 1.7Kg/cm 1.7 < 8.38 Cumple
B , vy, < U
v, = 5.5 Kg/cm 5.5 < 8.38 Cumple
~ 5 Uy < 12
vy = 5.5 Kg/cm 5.5 < 8.38 Cumple
Uy < 12

vy =22 Kg/em 2.2 < 8.38 Cumple

Segun el reglamento ACI 318S-05 la tension cortante esta determinada por la siguiente ecuacion:
v, = 0.53 x+/fck = 0.53x V250 = 8.38 Kg/cm?

o Verificacion a corte por punzonamiento.

Para la verificacion a corte por punzonamiento se calculara la tension de corte para la carga de

servicio de cada una de las columnas.
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b,=2(a+b+2d)=2(3B5+35+2x30)=260cm 55480

= = 9.48 KN /cm?

Vui = 575 x 260 x 30 /em

by = 2(a + b + 2d) = 2(30 + 30 + 2 x 30) = 240 cm 49840 ,
= =923 KN

Vui = 575 x 240 x 30 /em

vy = 9.48 Kg/cm?
vy = 9.23 Kg/cm?
El reglamento ACI 318S-05 establece que la tension admisible de corte por punzonamiento es el

menor valor de las siguientes ecuaciones:
2 2
v, = 0.53x (1 +E> x+/fck =0.53 x (1 +I> x V250 = 25.14 Kg/cm?

asxd 40 x 30
vC=0.27x( Sb +2) x\/fck=0.27x< 260 +2> x V250 = 28.24 Kg/cm?
o

asxd 40 x 30
v, =027 x ( Sb +2) x\/fck =0.27 x ( 70 +2) x V250 = 29.88 Kg/cm?
o

v, = 1.06 x \/fck = 1.06x V250 = 16.76 KN /cm?

Entonces:
v, = 25.14Kg/cm?
v, = 28.24Kg/cm?
v, = 29.88 Kg/cm?
v, = 16.76 Kg/cm?
Donde:

B = Relacion entre el lado largo y el lado corto de la columna.
as = 40 para cargas aplicadas al centro de la zapata.

Se debe verificar la siguiente relacion:

v, < U,
9.48 < 16.76 Cumple
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Entonces la altura de la zapata es:
h=d+r=30+5=35cm
e Transferencia de esfuerzos.

Para la verificacion de la transferencia de esfuerzos se debe seguir el procedimiento

desarrollado a continuacion:

El esfuerzo de aplastamiento viene dado por la siguiente ecuacion:

_Nd_ 55480 Jem?
a=4b  35x35 O Rgsem
_Nd_ 49840 _ -
fa =5 T 3030~ 2> Kg/em

La cual no debe excederse al admisible que es:
@ =0.65 segun ACI 318S-05

fou = 0.85x @ x fck = 0.85 x 0.65 x 250 = 138.1 Kg/cm?
Se debe verificar la siguiente relacion:

fa S fau
55.4 < 138.1 Cumple

e Calculo del refuerzo de acero por flexion.

o Refuerzo de acero en la direcciéon “x”

@ = 0.90 segun ACI 318S-05

4 Mi Asl X fyk

= & aqa=
s1 (z)xfykx(d—%) 0.85x fckxB
M1 = -637875 Kg*cm Ay = 477 cm?
M1 = -637875 Kg*cm Ay = 477 cm?
Mmax = 1549625 Kg*cm Agmax = 11.73 cm?

La armadura minima Asmin Se calcula con:
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ASpin = 0.0018 x B x h = 0.0018 x 215 x 35 = 13.545 cm?

Se adopta el mayor valor de los dos

As = 13.545 cm?

N° de barras Espaciamiento
012 = 13545 _ 1198 ~ 12b S 17.91 15
=q130 _ H98% arras ep12 = 7 =17 cm = 15cm

Use: @12c/15cm
o Refuerzo de acero en la direccion “y”.

Se calculara el momento en el eje y con la siguiente ecuacion:

b—B 215-35 Ru 105320 m? 902
m=-—-= ) @& =3 =715 Mx=qy7=489.87
m = 90cm q, = 489.8Kg/cm Mx = 1983690 kg * cm
b—B 215-30 Ru 105320 m? 92.5%
e T T2 W=D T 215 Mx=dy— =4898—
m = 92.5cm qy, = 489.8Kg/cm Mx = 2095425.62 kg * cm

@ =0.90 segun ACI 318S-05

Mi As x fyk
ASl = a ©a=
Q)xfykx(d—i) 0.85x fckx (d + a;)
Mx1 = 1983690 Kg*cm Ag; = 26.54 cm?
Mxz = 2095425.62 Kg*cm Ag, = 30.21 cm?

La armadura minima Asmin Se calcula con:

ASpin = 0.0018 x (d + a;) x h = 0.0018 x 215 x 35 = 13.545 cm?

Se adopta el mayor valor de los dos

As = 30.21 cm?

N° de barras Espaciamiento
012 = 5021 _ 26.73 ~ 27 b _A 15.74 15
=1130_ 2673~ arras ep12 = 7 = o cm =~ 15cm
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Use: @12c¢c/15cm

210 x 455 x 45 cm 215x 425 x 35 cm A
CypeCad: As; = 11.30 cm?®>  Area necesaria: As; = 15.82 cm? A=2857%
CypeCad: As; = 23.73cm?  Area necesaria: As, = 31.64 cm? A =25.00%

3.5.8. Disefio de estructura complementaria (Escalera).
A continuacién, se muestra el calculo de una escalera de hormigon armado, la cual presenta dos

tramos y un descanso.
Disefio geométrico.

e Desnivel asalvar: Z=410cm
e Ambito:a=170cm
e Huella: h=30cm
e Contrahuella: c =18 cm
e Segun Neufert, se debe cumplir al menos una de las siguientes condiciones:
h+2c=61lab64cm=30cm+ (2x18cm) = 66 cm
h—c=12cm — 18cm = 12cm OK!

e El nimero de peldafios (escalones) es:

Z 410
n, = ~= 018" 22.77 = 23 escalones

e Segun la norma espafiola nos recomienda espesores minimos para losas. La cual adoptamos

el valor para una losa simplemente apoyada.

L 330
hf _%_W_ 16.5 =~ 16cm

e Lapendiente de la escalera viene dada por:

18
m = % =35 " 0.6 a = arctan(m) = arctan(0.6) = 30.96°
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Figura 40 Vista escalera en planta
Fuente: CypeCad

Determinacion de cargas.

e Andlisis tramo inclinado

o Peso propio de la losa:

_ hf xygepe  0.16 x 2500
U= "Cosa  Cos (30.96)

= 466.45 kg/m?

o Peso Propio de los escalones:

_ CXVpoa 0.18 x 2500
q; = 2 = 2

= 225 kg/m?

o Acabado: g, = 120 kg/m?
e Andlisis del descanso de la escalera.

o Peso Propio de la losa:

g3 = hf X Yyose = 0.16 x 2500 = 400 kg/m?
o Acabado: g, = 120 kg/m?
La carga debido a barandilla Segun Norma E20: Qb = 60 Kg/m
Entonces el subtotal de cargas muertas es:

Para el tramo de la escalera:
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qp = q1 +q> + qp + Qp = 446.45 + 225 + 120 + 60 = 851.45 kg/m2
Para el descanso de la escalera:

e Analisis de carga viva.

Segun recomendaciones de la norma EHE-98 la carga viva sera: q, = 400 kg/m?
Aplicando coeficientes de mayoracion de las fuerzas tenemos una carga total de:
Para tramo de la escalera:
qu = 1.6x(qp + q,) = 1.6 x (851.45 + 400) = 2002.32 kg/m?
Para descanso de la escalera:
qu = 1.6x(qp + q;) = 1.6 x (566.45 + 400) = 1546.32 kg/m?

Del programa obtenemos el momento de disefio.

1546, 32

Figura 41 Distribucion de cargas sobre losa
Fuente: Programa computacional Sap 2000.

Determinacién de las armaduras.

e Determinacién de la armadura a flexion en el tramo 1-2

bw =100 cm
hf =16 cm
d=13cm
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Md = 441150 Kg*cm/m
fcd = 166.7 Kg/cm?
fyd = 4348 Kg/cm?

Determinaciéon del momento reducido de calculo:

. Md 441150
Ha = fedxbwxd?  166.7 x 100 x 132

= 0.1566

De acuerdo a la tabla 5 el valor de y;;,,, = 0.316 para un acero AH — 500 donde:

Ha = Hiim
0.1566 < 0.316

No necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecanica.

De acuerdo a la tabla 6 obtenemos la cuantia mecanica entrando a la tabla universal para flexion

simple con el momento reducido de calculo.
Uqg = 0.1566 - w = 0.1752 (valor interpolado)

Determinacion de la armadura “As”.

As = bw x d de—01566 100 x 13 1'667—873 2/
s=wxbwx xfyd_ . b x13x o= =873 cm/m

Determinacién de la armadura minima.

Segun la norma CBH nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de fisuras
por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son gobernantes hasta
hormigones con fcd = 300 Kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna la

ecuacion:
ASpin = Wpin X bw x d = 0.0018 x 100 x 13 = 2.34 cm?/m

Como As > As min. Se toma la mayor cuantia la cual es: As = 8.73 cm?/m
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Determinacién del nimero de barras de acero.

N° barras 310 = —>— = 373 _ 4115 ~ 115
arras = ASmO = 0.785 = . = arras
Separacion entre barras.
~ bw 100 9.09
®P = Nebarras 11 ™

Por lo tanto, la cantidad de acero que se necesita para la flexion negativa para el tramo 1-2 es:
Use @10c/10cm
Se debe disponer una armadura transversal de reparto igual a 25% de la armadura longitudinal

principal.

As; = A 25—873 25—21825 2/
St =ASX 155 =873x o5 =12. cm?/m

El nimero de barras para armaduras de 8 mm es:

N° b @8 = As —2'1825—434 5b
arras = ASng = 0.503 = 4. = arras
Separacion entre barras.
bw 100

=20cm

esp = N°barras - 5

Use @8c/20cm

3.5.9. Precios unitarios.
Los precios unitarios ya se definieron en el punto 2.11.2 los mismo se realizaron para cada

actividad en particular empleando el formulario B-2 y estan conformados por:

El precio unitario, consecuentemente, se compone de los costos unitarios directos (CD), mas los
costos Indirectos (CI) en relacion con el volumen de obra y, por lo tanto, la expresion matematica

del precio unitario puede escribirse de la siguiente manera:

PU=CD +ClI
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Los costos directos “CD” son los que engloban el costo de:

1) Material.
2) Mano de obra. - Conformada por la suma de:
a. Mano de obra.
b. Cargas sociales. - Porcentaje de “2.1” el cual puede adoptarse entre 55 a 71.18 %,
en el proyecto se asumio6 55%.
c. Impuestos IVA. - Porcentaje de la suma entre “mano de obra + Cargas sociales”, el
cual en el proyecto se asumio 14.94%.
3) Equipo, maquinaria y herramientas.
a. Herramientas. - Es un porcentaje de “2” que se asumi6 5%.
e Los costos indirectos (CI) son todos aquellos gastos que no son integrantes de los costos
directos, tales como:
4) Gastos generales y administrativos. - Es un porcentaje de “1+2+3” el cual en el proyecto
se asumio como 10%.
5) Utilidad. - Es un porcentaje de “1+2+3+4” el cual en el proyecto se asumié como 10%.
6) Impuestos. - Es un porcentaje de “1+2+3+4+5” ¢l cual en el proyecto se asumié como
3.09%.

Por lo tanto, el precio unitario de cada actividad seria la suma de los costos directos mas los costos

indirectos o sea “PU=1+2+3+4+5+6".
Todos los precios unitarios, realizados para cada actividad se encuentran en el Anexo N° 6.

3.5.10. Cédmputos métricos.
Los computos métricos ya se definieron en el punto 2.11.3 Los mismos se realizaron para cada

actividad en particular.

El trabajo de medicién fue ejecutado sobre los planos con ayuda del software AutoCAD teniendo

mucho cuidado con las escalas de cada plano.

Todos los computos métricos, realizados para cada actividad se encuentran en el Anexo N° 7.
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3.5.11. Presupuesto.

El presupuesto de la obra ya se definio en el punto 2.11.4 el mismo fue estimado mediante la

multiplicacion de cada una de las actividades por su correspondiente precio unitario, lo cual nos

determina el costo parcial de la misma y mediante la suma del costo parcial de todas las actividades

tenemos el presupuesto total de la obra, el cual es aproximadamente 5,035,825.51 Bs, lo que es
igual a 728.378,31 $us.

PRESUPUESTO GENERAL
(En Bolivianos)
Ne° DESCRIPCION UNID. | TOTAL |UNITARIO | PARCIAL
1 [ INSTALACION DE FAENAS glb 1.00 2659.49 2,659.49
2 |REPLANTEOY TRAZADO m2 701.63 12.29 8,623.03
EXCAVACION TERRENO SEMIDURO H>1.5 3
3 M CON MAQUINA m 1,935.27 37.19 71,972.69
EXCAVACION MANUAL TERRENO 3
4 SEMIDURO m 566.95 118.42 67,137.72
5 | ZAPATAS DE H°A° FC=250KG/CM2 m3 92.47 3478.06 321,616.64
6 RELLENO Y COMPACTADO C/SALTARINA m3 474.48 8738 41,459.68
SIN MAT.
7 | SOBRECIMIENTO DE HCA° FC=250KG/CM2 m?3 33.01 3743.88 123,587.04
8 | COLUMNAS DE H°A° FC=250KG/CM2 m3 71.29 4819.74 343,618.54
9 |VIGA DE H°A° FC=250KG/CM2 m?3 94.65 4990.63 472,342.05
10 | ESCALERAS DE HCA° m?3 8.05 4860.12 39,110.84
CUBIERTA DE CALAMINA/ESTRUCTURA ,
11 METALICA m 232.22 326.71 75,869.90
12 IESZSC')A(‘:QLIVIANADA C/PLASTOFORM m2 |2,002.03 401.93 804,675.33
BARANDA DE F°G° DE 2" PROVISION Y
13 COLOCADO ml 87.90 327.67 28,802.19
IMPERMEABILIZACION DE
14 SOBRECIMIENTOS m 103.96 3341 3,473.39
15 | MURO DE LADRILLO 6H E=12 CM m?2 |2,265.98 192.54 436,291.21
REVOQUE EXTERIOR CAL-CEMENTO )
16 FACHADA m 1,338.41 241.34 323,010.76
17 | REVOQUE INTERIOR DE YESO m?2 |2,265.98 133.16 301,737.50
18 | REVOQUE CIELO RASO BAJO LOSA m? |1,787.43 179.92 321,594.40
19 | REVOQUE CIELO FALSO m2 219.48 320.65 70,376.26
20 | PINTURA EXTERIOR LATEX m? |1,338.41 47.58 63,681.33
21 |PINTURA INTERIOR - LATEX m2 |2,265.98 47.34 107,271.35
22 | EMPEDRADO Y CONTRAPISO DE H° m2 |1,001.01 190.28 190,472.99
23 | PISO DE CERAMICA NACIONAL m? |2,002.03 230.73 461,928.04
24 | ZOCALO DE CERAMICA NACIONAL ml 661.97 60.42 39,995.93
25| PROV.Y COLOC. VENTANA DE ALUMINIO m? 263.25 756.70 199,201.28
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26 | PROV. ¥ SOLOC. PUERTADEMADERATIFO | e | 10006 | 110004 | 113,260.12

27 [PROV. Y COLOC. DE CHAPA INTERIOR pza | 2900 | 18312 | 531048

28 | LIMPIEZA GENERAL DE LA OBRA gb | 100 | 63003 | 630.03
TOTAL PRESUPUESTO (bs) 5,035,825.51

Para mayor referencia véase el Anexo N° 8.

3.5.12. Planeamiento y Cronograma.

El cronograma de la obra fue definido en el punto 2.11.5 el mismo fue desarrollado en funcién a

los rendimientos de la mano de obra y la cantidad del personal disponible para efectuar las

diferentes actividades. Dicho cronograma consiste en un diagrama de Gantt elaborado mediante el

programa computarizado Microsoft Project en su version 2016.

Teniendo como resultado un cronograma de ejecucion, con una duracion aproximada de 343 dias

calendario.

El cronograma de ejecucidn de la obra se encuentra en el Anexo N° 9.
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CAPITULO IV

4. APORTE ACADEMICO.
“Como aporte académico por parte del estudiante, se realizara la comparacion de disefio y armado
de las vigas de apoyo de una escalera de hormigon armado, por CBH-87 y ACI 318-14".

4.1.  Marco tedrico.
Metodologia CBH-87

Las vigas por el método CBH-87, estan descritas en el apartado 2.7.1. del Capitulo 2.
Verificacion a torsion.

La Normativa Boliviana CBH-87 en cuanto al tema de torsién nos da unas comprobaciones que se

realizan tanto al hormigén como a las armaduras las cuales son:
Comprobaciones relativas al hormigon

de

hezz

Donde:

de = el didmetro efectivo del mayor circulo g se pueda inscribir en el contorno Ue

Figura 42 Seccidn equivalente para el estudio de la torsién
Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Pag. 79.

La condicion de agotamiento por compresion, del hormigon de las piezas de seccién maciza, viene

dada por:
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Con:fcd < 25Mpa
T; <Ty,;=036x fcdx A, xh,
Donde:
T4 = Momento torsor de célculo.
Tu1 = Momento torsor de agotamiento, por compresion del hormigén.
A = Area envuelta por el contorno medio de la seccion eficaz.
he = Espesor eficaz.
Comprobaciones relativas a las armaduras

La condicion de agotamiento por traccion de la armadura transversal es:

_2xA,x At

TdSTuZ xfyd

Donde:

Tq = Momento torsor de célculo.

Tu2 = Momento torsor de agotamiento, por traccion de la armadura transversal.
A = Area envuelta por el contorno medio de la seccion eficaz.

A= Area de la seccion de una de las barras de los cercos, o de la malla que constituyen la armadura

transversal.

S = Separacion entre cercos o entre barras de la malla.

fyd = Resistencia de célculo del acero de la armadura transversal (< 420 Mpa).
La condicion de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal es:

_2xA,x Ag

TdSTu3 xfyd

Donde:

T4 = Momento torsor de calculo.
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Tuz = Momento torsor de agotamiento, por compresion del hormigon.
A = Area envuelta por el contorno medio de la seccion eficaz.

Aq1 = Area de la seccion de armaduras longitudinales.

Metodologia AC1318-14.

Disefio de Vigas

Segun 22.2. Método del bloque rectangular de compresiones.

fed e gz 2IMl
¢*x085%*fcxb
Secciones controladas por traccion ¢=0.9

Segun 22.2.2. Profundidad maxima de la zona de compresion.

Eemax
Cmax = *d

Eemax + Esmin

Donde:

Ecmax = 0.003 Deformacidn unitaria del Hormigon en deformacion plastica (segun 22.2.2.1).

Esmin = fy/ES Deformacion plastica del acero.
Segun 22.2.2.4.1. Maxima profundidad permisible del bloque de compresiones

a = f1 * Cmax

Segun 22.2.2.4.3. B, es el factor que relaciona la profundidad de bloque rectangular equivalente
de esfuerzos de compresion con la profundidad de eje neutro, se utiliza la tabla 22.2.2.4.3 de

acuerdo al tipo de hormigdn a usar.
17 < f'c (MPa) < 28 - 3, = 0.85

El area de refuerzo a traccion se calcula:

As — |M,,|
e (a-9)
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El area de acero maxima determinada segun el criterio de la cuantia balanceada:

0.85  f'c
Asmaxzﬁl*f—y*d*b*

gcmax

Eemax + Esmin

Para el area minima de acero se calculara con la siguiente expresion:

(‘/ﬁ xbxd]

4 X
Asmin=< 1.I3>1<b><d }Elmayor

\ fy

Disefio a cortantes.

Segun 22.5.5. Resistencia al cortante proporcionada por el Hormigon.

V. =017 x/f'c* bw xd

Donde la norma especifica en el punto 22.5.3.1:

Jfc <83 MPa

Segun 22.5.1.1. La resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo seré:

Vo=——V,

o=

Donde para cortante ¢ = 0.75

Segln 22.5.3.3. los valores de fy y fyt no excederan los 420 MPa.

Segln 9.7.6.2.2. El espaciamiento del refuerzo cortante no debe exceder d/2 o 600 mm.

Segun 9.6.3.3. El area minima requerida de la barra de acero sera el mayor de las dos expresiones

siguientes:

bw
0.062 * /f'c * At
AVpin: el mayor de y

035+ 2V
. *
\ fyt
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Verificacion a torsion.

Segun ACI318-05, el disefio para torsion esta basado en la analogia de una cercha espacial para
un tubo de pared delgada. Una viga sometida a torsion se idealiza como un tubo de pared delgada
en el que se desprecia el nucleo de Hormigon de la seccidn transversal de la viga solida, tal como
muestra la figura 45, una vez que la viga de Hormigon se ha agrietado en torsion, su resistencia
torsional es provista basicamente por los estribos cerrados y las barras longitudinales ubicadas
cerca de la superficie del elemento. En la analogia del tubo de pared delgada se supone que la
resistencia es proporcionada por la capa exterior de la seccion transversal centrada
aproximadamente en los estribos cerrados. Tanto en secciones solidas como las huecas se idealizan

como tubos de pared delgada tanto antes como después del agrietamiento.

Flujo de

Figura 43 Idealizacién de tubo de pared delgada.
Fuente: ACI318-05, P4g. 169.
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Metodologia de disefio a torsion.

[ Disefio a torsion ]

Se verifica si se puede
despreciar la torsion

I

Tu < (Z)Tth
Si no cumple Si cumple
A\ 4
[ Necesita armadura a torsion ] No necesita
armadura a torsion
| por lo que se puede
v v despreciar la torsion
Armadura a torsion Armadura para corte
Ty Vs
A S = A S =—
o/ 1.7 X A,n X fy X cotgf v/ (d X% fy)
Armadura transversal
A,/s
ASt = U2/ + At/S
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Disefio de vigas en base a CBH-87

Viga Planta Baja.

Datos geomeétricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
Base de la viga: bw =25 cm.

Recubrimiento: r = 3 cm.

Momento flector positivo de disefio: Md = 11643 Kg*m.

Momento flector negativo de disefio: Md = 4255 Kg*m.

Fuerza Cortante de disefio: Vd = 14291 Kg. B115.

Fuerza Cortante de disefio: Vd = 5629 Kg. B116.

Peso especifico del Hormigon: ys = 250 kg/cm®,

Resistencia caracteristica del hormigon a compresion: fck = 250 kg/cm?
Limite elastico caracteristica del acero: fyk = 5000 kg/cm?.

Coeficiente de seguridad del limite elastico del acero ys: 1.15
Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigén ye: 1.50

Pre dimensionamiento

Lo aconsejable es que la altura de la viga “h” sea mayor o igual para evitar problemas con las

flechas.
q=LK_20 667 kg em?
fed =75 =75 = 166:67 kg/cm
_ fyk 5000 ,
fyd = TARERT =4347.83 kg/cm

Estimacion de canto de la viga en relacion a la luz de la misma:

L=4.08m.
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408 cm < B 408 cm
12 < 710

De donde se adopta un canto de h =40 cm.
Canto Util.
d=h—-r=40-3=37cm

- Determinacion de la armadura positiva.

Determinacién del momento reducido de célculo:

_ Md _ 11643 x (100)
 bwxd?xfcd 25x372x166.67

Uy = 0.2041

0.2041 < 0.252
Entra en el dominio 3 y no necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecanica.

De acuerdo a la tabla 6 del punto 2.7.1.2. del Capitulo Il se obtiene la cuantia mecéanica entrando

a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de célculo.
Ug = 0.2041 - w = 0.2386 (Valor interpolado)

Determinacion de la armadura “As”.

= 8.4589 cm?

cd
AS=bewxdx]]Zy—d=0.2386x25x37x 1348

Determinacién de la armadura minima.

Segun el codigo CBH 87 nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de fisuras
por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son los gobernantes hasta
hormigones con fcd = 300 kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna la ecuacion
(falla fragil).

ASpin = WSpmin X bw x d = 0.0028 x 25 x 37 = 2.59¢m?

Como As > As min, se toma la mayor area la cual es As = 8.4589 cm?
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Determinacién del nimero de barras de acero.

Si:
Agre = 2.01 cm? x 4 barras = 8.04 cm?
Agr2 = 1.130 cm? x 1 barras = 1.130 cm?
A, = 8.04 +1.130 = 9.17 cm?
Entonces:

Area necesaria: As = 8.4589 cm?
Area de barras: At =9.17 cm?

Se utilizara: 4216 + 1312
Espaciamiento:

_S— @xN_19—2x4
B n B 4

e = 2.75¢cm > 2cm

Se puede apreciar q la separacion es mayor a 2 cm y al mayor didmetro es 2 cm por lo tanto la
separacion es adecuada.

- Determinacion de la armadura negativa.

Determinaciéon del momento reducido de calculo:

Md 42.55

= = = 0.0746
Ha = pwxd?x fed  25x372x 1.667

0.0746 < 0.252
Entra en el dominio 2.
Determinacioén de la cuantia mecanica.

De acuerdo a la tabla 6 del punto 2.7.1.2. del Capitulo Il se obtiene la cuantia mecanica entrando

a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de calculo.

Ug = 0.0746 - w = 0.0790 (Valor interpolado)

Determinacion de la armadura “As”.
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fed 1.66

As=wxbwxdx fy—d=0.0746x25x37x 43.48=2.7996cm2

Determinacién de la armadura minima.

Segun el codigo CBH 87 nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de fisuras
por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son los gobernantes hasta
hormigones con fcd = 300 kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna la ecuacion
(falla fragil).

ASpin = WSmin X bw x d = 0.0028 x 25 x 37 = 2.59¢m?

Como As > As min, se toma la mayor area la cual es As = 2.7996 cm?
Determinacion del niumero de barras de acero.
Si:

Agr, = 1.130 cm? x 3 barras = 3.39 cm?
Entonces:
Area necesaria: As = 2.7996 cm?
Area de barras: At = 3.39 cm?

Se utilizara: 30912

Espaciamiento:

S—@xN 19-2x2
e = " = > =7.5cm > 2cm

Se puede apreciar que la separacion es mayor a 2 cm y al mayor diametro es 2 cm por lo tanto la

separacion es adecuada.

Disefo a Cortante lado B115.
El cortante de disefio es: Vd = 14291 Kg.

Distancia analizada: S = 100 cm.
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Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante.

fvd = 0.5 x \/fcd = 0.5 x V166.67 = 6.45 kg/cm?
Esfuerzo cortante resistido por el hormigoén.
Veu = fvd x bw x d = 6.45x 25 x 37 = 5971 Kg
Resistencia de la biela a compresion.
Vou =0.30x fcd x bwx d = 0.30 x 166.67 x 25 x 37 = 46250 Kg
Esfuerzo cortante para el cual se debe calcular el As transversal.
Vsu=Vd —Vcu = 14291 — 5971 = 8320 Kg
Determinacion de armadura de corte:
Como: Caso B (Vcu<Vd < Vou)

Donde la armadura para este caso se determina segun la norma, que es:

_ VsuxS  83.20x100
T 090xdx fyd 0.90x 37 x 42

As = 5.95 cm?

Calculo de armadura minima

fcd 1.67 5
ASpin = 0.02x bw x S x m= 0.02 x 25 x 100 x a7 - 1.98 cm

Asumiendo el mayor As = 5.95 cm?
La armadura para una pierna sera: As = 2.974 cm?
Se adoptard un didmetro @8

ASipierna _ 2.974 cm?
Ags 0.503 cm?

N° de barras = =5.91 = 6 barras

As; = 6 x 0.503 cm? = 3.018 cm?
3.018 cm? > 2.974 cm? 0K

Espaciamiento
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100
€gg = T = 16.66 =~ 15cm

Se utilizara: 68 c¢/15cm

Disefio a Cortante lado B116
El cortante de disefio es: Vd = 5629 Kg.

Distancia analizada: S = 253 cm.

Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante.

fvd = 0.5 x/fcd = 0.5 x V166.67 = 6.45 kg/cm?
Esfuerzo cortante resistido por el hormigoén.
Veu = fvd x bw x d = 6.45x 25 x 37 = 5971 Kg
Resistencia de la biela a compresion.
Vou=0.30x fcd x bwx d = 0.30x 166.67 x 25 x 37 = 46250 Kg
Esfuerzo cortante para el cual se debe calcular el As transversal.
Vsu=Vd—Vcu=5629 —5971 = -342 Kg
Determinacion de armadura de corte:
Como: Caso A (Vcu > Vd)

Célculo de armadura minima

fecd 1.67 .
ASpin = 0.02xbw x S x m= 0.02 x 25 x 253 x 7 - 5.02cm

Asumiendo el mayor As = 5.02 cm?
La armadura para una pierna sera: As = 2.51 cm?

Se adoptara un diametro @8mm
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ASipierna _ 2.51cm?

n = 0503 o2 =499 = 5 barras
@8 .

N°de barras =

Espaciamiento

253
€gg = ? =50.6cm

La norma boliviana nos indica que el espaciamiento maximo para estribos es:

30cm

<
€= {0.85d = 0.85 x 37 = 31.45 cm

Se adoptara un espaciamiento de 30 cm, entonces el nimero de estribos sera:

253cm

30cm = 8.43 =~ 9 barras

N° estribos =

Se utilizara: 998 ¢/30cm

Verificacion a torsion.

Comprobaciones relativas al hormigon.

Figura 44 Diametro efectivo del mayor circulo que se puede inscribir en el contorno.

Fuente: Elaboracion propia

de 1M _ 31667
6— 6 = J. cm

he =

La condicion de agotamiento, por compresion del hormigon:
Con:fcd < 25Mpa

T,=1Kg*m

147



Ty <Ty1 =036x fcdx A, x h,

;_ 0:36x 25000 x 646 x 3.1667
ut (10) x (100)

= 18411 Kg *m

1Kgxm < 18411Kg+*m Cumple!

Comprobaciones relativas a las armaduras.

Ae=646cm®

Figura 45 Area de la seccion hueca eficaz.
Fuente: Elaboracion propia

La condicion de agotamiento por traccion de la armadura transversal es:

2x A, x At
Ty €Ty = ———— x fyd
. _2x646x0503 ( ) 0008 K
= _ ) = . *
u2 30 x *\10x 100 grm

1Kg*m < 909.8Kgx*m Cumple!

La condicién de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal es:

2xA,x Ay
Tg <Ty3 = — x fyd
T 2x 646 x 9.3088 42000 ( ) 4765.40 K
= —_— = . *
u3 106 x *\10x 100 grm

1Kg*m < 4765.40Kg*m Cumple!
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Viga Planta Primer Piso.

Datos geomeétricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
Base de la viga: bw = 25 cm.

Recubrimiento: r = 3 cm.

Momento flector positivo de disefio: Md = 12600 Kg*m.

Momento flector negativo de disefio: Md = 4255 Kg*m.

Fuerza Cortante de disefio: Vd = 6615 Kg. B98.

Fuerza Cortante de disefio: Vd = 15433 Kg. B97.

Resistencia caracteristica del hormigon a compresion: fck = 250 kg/cm?
Limite elastico caracteristica del acero: fyk = 5000 kg/cm?.

Coeficiente de seguridad del limite elastico del acero ys: 1.15
Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigéon ye: 1.50

Pre dimensionamiento

Lo aconsejable es que la altura de la viga “h” sea mayor o igual para evitar problemas con las

flechas.
q=LK_20 667 kg em?
fed =75 =75 = 166:67 kg/cm
_ fyk 5000 ,
fyd = TRRERT =4347.83 kg/cm

Estimacion de canto de la viga en relacion a la luz de la misma:

L=4.08 m.
L < L
12 h < E
408 cm < & 408 cm
12 < 710
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De donde se adopta un canto de h =40 cm.
Canto Util.
d=h—-r=40-3=37cm

- Determinacion de la armadura positiva.

Determinacién del momento reducido de célculo:

Md 12600 x (100)

= = = 0.2209
bw x d?x fcd 25x37?%x1.667

Ug

0.2209 < 0.252
Entra en el dominio 3 y no necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecanica.

De acuerdo a la tabla 6 del punto 2.7.1.2. del Capitulo Il se obtiene la cuantia mecanica entrando

a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de célculo.
Ug = 0.2209 - w = 0.2625 (Valor interpolado)

Determinacion de la armadura “As”.

fed 2
As=wxbwxdx — =0.2625x25x 37 x =9.3088 cm

fyd 43.48

Determinacién de la armadura minima.

Segun el codigo CBH 87 nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de fisuras
por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son los gobernantes hasta
hormigones con fcd = 300 kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna la ecuacion
(falla fragil).

ASpin = WSmin X bw x d = 0.0028 x 25 x 37 = 2.59¢m?
Como As > As min, se toma la mayor area la cual es As = 9.3088 cm?
Determinacion del nimero de barras de acero.
Si:
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Agre = 2.01 cm? x 2 barras = 4.02 cm?
Agzo = 3.14 cm? x 2 barras = 6.28 cm?
A = 4.02 + 6.28 = 10.30 cm?
Entonces:
Area necesaria: As = 9.3088 cm?
Area de barras: At = 10.30 cm?
Se utilizara: 20316 + 2320

Espaciamiento:

S—@xN 19-—-2x3
e= " = 3 = 4.33cm > 2cm

Se puede apreciar que la separacion es mayor a 2 cm y al mayor didmetro es 2 cm por lo tanto la
separacion es adecuada.

- Determinacion de la armadura negativa.

Determinaciéon del momento reducido de calculo:

Md 4255 (100)

_ = = 0.0746
Ha = pwxd?x fed  25x372x 1.667

0.0746 < 0.252
Entra en el dominio 2.
Determinacién de la cuantia mecanica.

De acuerdo a la tabla 6 del punto 2.7.1.2. del Capitulo Il se obtiene la cuantia mecanica entrando

a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de calculo.
Ug = 0.0746 - w = 0.0790 (Valor interpolado)

Determinacion de la armadura “As”.

= 2.7996 cm?

cd
As=wxwadx]l:y—d=0.0746x25x37x 1348
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Determinacién de la armadura minima.

Segun el codigo CBH 87 nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de fisuras
por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son los gobernantes hasta
hormigones con fcd = 300 kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna la ecuacion
(falla fragil).

ASpin = WSpmin X bw x d = 0.0028 x 25 x 37 = 2.59cm?

Como As > As min, se toma la mayor area la cual es As = 2.7996 cm?
Determinacion del nimero de barras de acero.
Si:

Agr, = 1.130 cm? x 3 barras = 3.39 cm?
Entonces:
Area necesaria: As = 2.7996 cm?
Area de barras: At = 3.39 cm?

Se utilizara: 30912

Espaciamiento:

_S—@xN _ 19-2x2

=7.5cm > 2cm
n 2

e

Se puede apreciar que la separacion es mayor a 2 cm y al mayor didmetro es 2 cm por lo tanto la

separacion es adecuada.

Disefio a Cortante lado B98.

El cortante de disefio es: Vd = 6615 Kg.
Distancia analizada: S = 100 cm.

Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante.

fvd = 0.5x./fcd = 0.5 xV166.67 = 6.45 kg/cm?
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Esfuerzo cortante resistido por el hormigoén.
Veu = fvd x bw x d = 6.45x 25 x 37 = 5971 Kg

Resistencia de la biela a compresion.

Vou =0.30x fcd x bwx d = 0.30 x 166.67 x 25 x 37 = 46250 Kg

Esfuerzo cortante para el cual se debe calcular el As transversal.
Vsu=Vd —Vcu = 6615 — 5971 = 644 Kg

Determinacion de armadura de corte:

Como: Caso B (Vcu<Vd < Vou)

Donde la armadura para este caso se determina segun la norma, que es:

_ VsuxS 644 x100
T 090xdx fyd 0.90x37 x 42

As = 0.46 cm?

Calculo de armadura minima

fcd 1.67 5
ASpmin =0.02xbwx Sx — =0.02x25x100x ——=1.98cm

fyd 42
Asumiendo el mayor As = 1.98 cm?
La armadura para una pierna sera: As = 0.992 cm?
Se adoptard un diametro @8

AS1pierna _ 0.992 cm?
Ags  0.503 cm?

N° de barras = = 1.97 = 2 barras

As, = 2x 0.503 cm? = 1.006 cm?
1.006 cm? > 0.992 cm? 0K

Espaciamiento

egg =——=>50cm
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La norma boliviana nos indica que el espaciamiento maximo para estribos es:

e <{ 30 cm
—10.85d =0.85x37 =3145cm

Se adoptaré un espaciamiento de 30 cm, entonces el nimero de estribos seré:

100 cm

30 om = 3.333 =~ 4 barras

N° estribos =

Se utilizara: 4@8 c/30cm
Disefio a Cortante lado B97.
El cortante de disefio es: Vd = 15433 Kg.
Distancia analizada: S = 100 cm.
Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante.
fvd = 0.5 x/fcd = 0.5 x V166.67 = 6.45 kg/cm?
Esfuerzo cortante resistido por el hormigén.
Veu = fvd x bwxd = 6.45x 25 x 37 = 5971 Kg
Resistencia de la biela a compresion.
Vou =0.30x fcd x bwx d = 0.30 x 166.67 x 25 x 37 = 46250 Kg
Esfuerzo cortante para el cual se debe calcular el As transversal.
Vsu=Vd —Vcu = 15433 — 5971 = 94.62 KN = 9462 Kg
Determinacion de armadura de corte:
Como: Caso B (Vcu<Vd < Vou)

Donde la armadura para este caso se determina segun la norma, que es:

VsuxS 94.62 x100
= 6.77 cm?

A = = =
ST 090xdx fyd 090 x 37 x 42
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Calculo de armadura minima

fecd 1.67 )
ASpin = 0.02xbwx S x — = 0.02 x 25 x 100 x a7 - 1.98 cm

fyd

Asumiendo el mayor As = 6.77 cm?
La armadura para una pierna sera: As = 3.383 cm?
Se adoptara un diametro @8mm

AS1pierna _ 3.383 cm?

y = 0503 Cm2=6.73z7barras
78 .

N°de barras =
Espaciamiento
0
egg = T =14.29cm

La norma boliviana nos indica que el espaciamiento maximo para estribos es:

30cm
e < {
0.85d = 0.85x 37 =31.45cm
Se adoptara un espaciamiento de 30 cm, entonces el nimero de estribos sera:

100 cm
15cm

N° estribos = = 6.66 =~ 7 barras

Se utilizara: 7@8 c/15cm
Disefio a Cortante parte central B98 y B97.
El cortante de disefio es: Vd = 5527 Kg.

Distancia analizada: S = 155 cm.

Determinacion de la resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante.

fvd = 0.5x./fcd = 0.5 xV166.67 = 6.45 kg/cm?
Esfuerzo cortante resistido por el hormigén.

Veu = fvd x bw xd = 6.45 x 25 x 37 = 5971 Kg
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Resistencia de la biela a compresion.

Vou =0.30x fcd x bwx d = 0.30 x 166.67 x 25 x 37 = 46250 Kg

Esfuerzo cortante para el cual se debe calcular el As transversal.
Vsu=Vd —Vcu =5527 — 5971 = —444 Kg

Determinacion de armadura de corte:

Como: Caso A (Vcu > Vd)

Calculo de armadura minima

fed 1.67 ,
ASpmin =0.02xbwx Sx — =0.02x25x 155x —— = 3.08 cm

fyd 42
Asumiendo el mayor As = 3.08 cm?
La armadura para una pierna sera: As = 1.54 cm?
Se adoptard un diametro @8mm

ASipierna _ 1.54cm?

y = 0503 Cm2=3.06z3barras
g8 .

N°de barras =
Espaciamiento

155
€gg = T = 51.667 cm

La norma boliviana nos indica que el espaciamiento maximo para estribos es:

30 cm
e< {
0.85d = 0.85x 37 =31.45cm
Se adoptara un espaciamiento de 30 cm, entonces el numero de estribos sera:

155 cm
30 cm

N° estribos = = 5.16 = 5 barras

Se utilizara: 538 c¢/30cm
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Verificacion a torsion.

Comprobaciones relativas al hormigén.

Figura 46 Didmetro efectivo del mayor circulo que se pueda inscribir en el contorno.
Fuente: Elaboracion propia

d 19 cm
= = 3.1667 cm

_%e
he = 6 6

La condicion de agotamiento, por compresion del hormigon:
Con:fcd < 25Mpa

T, =50Kg*m
T;<Ty,; =036xfcdxA,xh,
_— 0.36 x 25000 x 646 x 3.1667

ut (10)x(100)

= 18411 Kg *m

50Kg*m < 18411 Kg*m Cumple!

Comprobaciones relativas a las armaduras.

Ae=646cm>

Figura 47 Area de la seccion hueca eficaz.
Fuente: Elaboracion propia.
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La condicién de agotamiento por traccion de la armadura transversal es:

2x A, x At
TdSTu2=fxfyd
. _2x646x0503 ( 1 ) 0005 K
= _—) = . *
u2 30 x *\10x 100 grm

50Kg*m < 909.8Kgx*m Cumple!
La condicién de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal es:

2x A, x Agq
TdSTu3=Txfyd

2 x 646 x 9.3088
Tys = Toe x 42000x (

50Kg*m < 4765.4Kg+*m Cumple!
Disefio de vigas en base a ACI1318-14

Se tomaré en cuenta las unidades dadas por la norma ACI318-14

Viga Planta Baja.

Datos geomeétricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
Base de la viga: bw = 25 cm.

Recubrimiento: r = 3 cm.

Momento flector positivo de disefio: Md = 11643 Kg*m.

Momento flector negativo de disefio: Md = 4255 Kg*m.

Fuerza Cortante de disefio: Vd = 14291 Kg. B115.

Fuerza Cortante de disefio: Vd = 5629 Kg. B116.

Resistencia caracteristica del hormigdn a compresion: f'c = 25 Mpa.

Limite elastico caracteristica del acero: fy = 500 Mpa.

Maodulo elastico del acero: Es = 210000 Mpa.
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Factor adimensional y: 0.85

De la tabla 22.2.2.4.3. Obtenemos el B1 el cual es para:
ffc(Mpa):17<f'c<28 - f,=085

Estimacién de canto de la viga en relacion a la luz de la misma:

L=4.08m.

408 cm < 3 408 cm
12 S 1o

De donde se adopta un canto de h =40 cm.
Calculo de @Mmax (Para luego verificar la falla ddctil).

Primero se hallard Asmax.

fc 0.003
ASpax = 0.75 Xy X By X — X —F X bw X d
7 \0.003+22
S
Reemplazando valores:
A = 0.75 %X 0.85 X 0.85 25 0.003 0.25x 0.37 = 0.001397
smax—.x.x.x500x0003+500 % 0.25 % 0.37 = 0. m
' 210000
Luego:
As X fy
OM,,. = 0.9 X fy X As, 1 X (d PR b)

0.001397 x 500 ) ( 1
X

2 % 0.85 X 25 X 0.25 —) =191272Kg*m

OM,pax = 0.9 X 500 x 0.001397 X (0.37 - n

OMypay = 19127.2 Kg * m

Verificar que @Mmax > Mu

2
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Mu = Todos los momentos de disefio en toda la viga.

@Mmax = 19127.2 Kg*m

> 4255 Kg*m

11643 Kg*m

125 Kg*m

Se verifica la condicion, por tanto, la falla es ductil.

Calculo del &rea de acero a partir de las solicitaciones Mu.

Mu (Kg*m) Mu (MN*m) As (cm?)
4255 0.04255 2.6445
11643 0.11643 7.7583
125 0.00125 0.0751469

Se aplica la formula:

As =

D X fy?

@xfyxd—\/(—@xfyxd)z—zlx(zxyxf,cxb>><Mu

P X fy?

2X(2><y><f’c><b)

0.90 x 500 x 0.37 — \/(—0.9 x 500 x 0.37)2 — 4 X (

0.9 x 5002
2% 0.85 % 25 % 0.25

) X 0.04255

As =

0.9 x 5002

2 X (2 % 0.85 x 25 x 0.25)

As = 2.6445 cm?

X (1002)

Se verifica que todos los aceros calculados sean mayores al acero minimo estipulado por la

norma.
Jfc
) >ff Xbxd
ASpmin = Y

~ 2 x500
1.4><b><d_14><0.25><0.37

x (100?%)

fy

500

x 0.25 % 0.37 x (100%) = 1.85 cm?

El mayor = 2.072cm?

= 2.072 cm? }

Verificando con la tabla de aceros calculada, se remplazara el valor del momento Mu = 125 Kg

por ser menor al Asmin.

As (cm?) Barras
2.6445 3012
7.7583 4016

2.072 2012

Disefio a Cortante.
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50 mm< s<d/2 8
N A
% <= h viga
l=— 2h viga In -4h 2h viga —=
ZONA DE ZONA CENTRAL ZONA DE
—N—— CONFINAMIENTO CONFINAMIENTO [—N—
In> 4d

Figura 48 Zonas de confinamiento para estribos.
Fuente: Norma ACI318-14

Datos:

Estribo a usar: @8mm = 5/16”

Base: bw =25 cm = 250 mm.

Altura: h =40 cm =400 mm.

Canto: d = 370 mm.

Recubrimiento: r = 3 cm = 30 mm.

Factor de reduccion de resistencia: ® = 0.75

Area de refuerzo de cortante: Av = 1.006 cm? = 100.6 mm?,
Area de refuerzo longitudinal: As = 7.7588 cm? = 775.88 mm?.
Fuerza cortante: Vu = 14291 Kg.

Resistencia especificada a la compresion del hormigon: f'¢ = 250 kg/cm?.

Resistencia especificada a la fluencia del refuerzo: fy = 5000 kg/cm?.

Resistencia especificada a la fluencia fy del refuerzo transversal: fyt = 4200 kg/cm?.

Lado B115 Centro Lado B116
Longitud (m) 0.80 1.93 0.80
Vu (kg) 14291 5200 5629

de la tabla 19.2.4.2 factor de modificacion A, de la norma ACI318-14
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Peso Normal: A =1
Para el lado B115.
Limites a la resistencia de los materiales:
Jf ¢ <27 kg/em? - 250 = 15.81 kg/cm? < 27 kg/cm? Cumple!
Resistencia nominal a cortante proporcionada por el Hormigon.
V. = 0.531/f chwd = 0.53 x 1 x V250 x 25 x 37 = 7751.03 kg
Se debe cumplir la condicion:
V, < ¢V, + 2.2\/f chwd)
14291 < 0.75(7751.03 + 2.2V250 x 25 x 37)

14291 kg < 29945.40 kg

Resistencia nominal a cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.

V= b V. = 14291 7751.03 = 11303.63 k
s=%  *T~ 7075 e 031G
Donde:
V; <0.8y/f cbwd

11303.63 < 0.8v250 x 25 x 37
11303.63 kg < 11700.42 kg
Separacion para los estribos.

_ Ayfyr(sen o« +cos x)d

S

S

_ Ayfy(sen o +cos «)d
0T Ve

~ 1.006 x 4200(sen 90 + cos 90) x 37

11303.63 = 1383 cm

S
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Espaciamiento maximo para el refuerzo de cortante.

d
V; < 1.1,/f cbwd = El menor de:{ /2
600 mm

d/ _370/ _
11303.63 < 1.1V250 X 25 x 37 = 16088.08 - El menor de:{ /2 ="""/,=185mm
600 mm

Se tomaré el valor de 185 mm = 18.5 cm.
En ende se propone un espaciamiento de 15 cm
Area minima de refuerzo para cortante requerido.

De tabla 9.6.3.3. de la norma ACI1318-14

>—bws
0.2\/f’c e

Se tomara el mayor de:

bw s
= fyt
bw s 25 x 15
2 f c——=0.2 xV250 % =0.2 2
0 fcfyt 0 50 2200 0.28 cm
35bws_35x25><15_031 5
) fyt_ ) 2200 = cm

Se toma el valor mayor As min = 0.31 cm?
Donde se comprueba que el area de acero que elegimos es mayor y por ende es aceptable.
Ay > Aming.,,
1.006 cm? > 0.31 cm? Cumple!
Para el lado del centro.
Resistencia nominal a cortante proporcionada por el Hormigon.
V. = 0.534,/f cbwd = 0.53 X 1 x V250 x 25 x 37 = 7751.03 kg
Se debe cumplir la condicion:
V, < ¢V, + 2.2\/f chwd)
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5200 < 0.75(7751.03 + 2.2Y250 X 25 X 37)
5200 kg < 29945.40 kg

Resistencia nominal a cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.

v, 5200

V; = E -V = ﬁ —7751.03 = —817.696 kg
Donde:
V; < 0.8/ f cbwd

—817.696 < 0.8v250 x 25 x 37
—817.696 kg < 11700.42 kg

Espaciamiento maximo para el refuerzo de cortante.

d
V, < 1.1,/ f'cbwd — El menor de:{ /2
600 mm

—817.696 < 1.1Vv250 x 25 x 37 = 16088.08 —» El menor de:{
600 mm

Se tomaré el valor de 185 mm = 18.5 cm.

En ende se propone un espaciamiento de 15 cm

Area minima de refuerzo para cortante requerido.
De tabla 9.6.3.3. de la norma ACI318-14

>—bws
0.2\/f’c Fot

35 bw s
fyt

Se tomara el mayor de:

bw s 25x 15
0.2,/f’c = 0.2 X V250 X = 0.28 cm?

Fyt 4200
Jebws o 25x1s
Py T 20 Tg000 0T
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Se toma el valor mayor As min = 0.31 cm?
Donde se comprueba que el &rea de acero que elegimos es mayor y por ende es aceptable.
Ay > Aming,,
1.006 cm? > 0.31 cm? Cumple!
Para el lado B116.
Resistencia nominal a cortante proporcionada por el Hormigon.
V. = 0.534/f chwd = 0.53 x 1 x V250 x 25 x 37 = 7751.03 kg

Se debe cumplir la condicion:

V, < ¢ (Ve + 2.2/F cbwd)
5629 < 0.75(7751.03 + 2.2v250 X 25 x 37)
5629 kg < 29945.40 kg

Resistencia nominal a cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.

V. —Vu V. = 5629 7751.03 = —245.69 k
s=% T 075 el 07 Rg
Donde:
V; <0.8y/f cbwd

—245.69 < 0.8v250 X 25 X 37
—245.69 kg < 11700.42 kg

Espaciamiento maximo para el refuerzo de cortante.

d
Vs < 1.1,/ f cbwd — El menor de:{ /2
600 mm

d/ _370/ _
—245.69 < 1.1V250 x 25 x 37 = 16088.08 — El menor de;{ /2 ="°"Y/, =185 mm
600 mm
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Se tomaré el valor de 185 mm = 18.5 cm.
En ende se propone un espaciamiento de 15 cm
Area minima de refuerzo para cortante requerido.

De tabla 9.6.3.3. de la norma ACI1318-14

7 bws
0.2/fc L

Se tomara el mayor de:

bw s
3.5
bw s 25 x 15
0.2./F = 0.2 x V250 x = 0.28 cm?
Fez 4200 cam
035205 _ 35 22215 (a1 o2
e T 00 % 400 00T

Se toma el valor mayor As min = 0.31 cm2

Donde se comprueba que el area de acero que elegimos es mayor y por ende es aceptable.

Ay > Aming
1.006 cm? > 0.31 cm? Cumple!
Verificacion a torsion.
Si Tu < ¢ Tth, se pueden despreciar los efectos de la torsion.
Umbral de torsion.

Segun tabla 22.7.4.1(a) de la normativa ACI318-14, para miembros no presforzados.

AZ
Ten = 0.274f ¢ <ﬁ>
P,

100072
130

Ty, = 0.27 X 1 X V250 X < > = 32839.03 kg * cm

Donde:

Acp = Area encerrada por el perimetro exterior de la seccion transversal de hormigén, mm?2
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Agp =25 %40 =1000 cm?
Pcp = Perimetro exterior de la seccion transversal de hormigon, mm
P, =2x(25+40) =130 cm
Verificando la anterior ecuacion:
Ty < ¢Ten
T, < 0.75 % 32839.03 kg * cm
1kg+m < 246.29 kg *+m
Se verifica que efectivamente cumple, y por tanto se desprecia los efectos de la torsion.

Viga Primer Piso.

Datos geomeétricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
Base de la viga: bw = 25 cm.

Recubrimiento: r = 3 cm.

Momento flector positivo de disefio: Md = 12600 Kg*m.

Momento flector negativo de disefio: Md = 4255 Kg*m.

Fuerza Cortante de disefio: Vd = 6615 Kg. B98.

Fuerza Cortante de disefio: Vd = 15433 Kg. B97.

Resistencia caracteristica del hormigon a compresion: f'c = 25 Mpa.
Limite elastico caracteristica del acero: fy = 500 Mpa.

Modulo elastico del acero: Es = 210000 Mpa.

Factor adimensional y: 0.85

De la tabla 22.2.2.4.3. Obtenemos el B1 el cual es para:

f'c(Mpa):17< f'c<28 - p,=085
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Estimacién de canto de la viga en relacion a la luz de la misma:

L=4.05m.

405 cm 405 cm
< h

12 < 1o

De donde se adopta un canto de h =40 cm.
Calculo de @Mmax (Para luego verificar la falla ddctil).

Primero se hallard Asmax.

fc 0.003
ASpax = 075 Xy X By X — X | ———— | X bw X d

fy fy
0.003 + £

Reemplazando valores:

25 0.003 5
ASpmax = 0.75 % 0.85 X 0.85 X X X 0.25 % 0.37 = 0.001397 m

5001 0.003 + 0

: 210000

Luego:
Asmax X fy )
M. =09 x X A X|d—
@ max 09 fy Smax (d ZXYXf,CXb

0.001397 x 500 ) » ( 1

@M ax = 0.9 X 500 x 0.001397 x (0.37 T 3% 085 X 25 X 0.25 10

) =191272kg*m

OM o = 191272 kg x m
Verificar que OMmax > Mu

Mu = Todos los momentos de disefio en toda la viga.

@Mmax = 19127.2 Kg*m > 4255 Kg*m 12600 Kg*m 337 Kg*m

Se verifica la condicion, por tanto, la falla es ductil.
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Célculo del area de acero a partir de las solicitaciones Mu.

Mu (Kg*m) Mu (MN*m) As (cm?)
4255 0.04255 2.6445
12600 0.126 8.48276
337 0.00337 0.2029

Se aplica la formula:

2
@xfyxd—J(—@xfyxd)2—4x(Zxaif;chb)xMu

Zx (2 x?xi?’]czx b)

As =

0.9 X 5007
0.90 x 500 x 0.37 — J(—0.9 X 500 X 0.37)% — 4 X (2 BRI AL -

2 % 0.9 x 5002
2 %X 0.85 % 25 x0.25

) % 0.04255

As = x (1002)

As = 2.6445 cm?

Se verifica que todos los aceros calculados sean mayores al acero minimo estipulado por la

norma:

(Jfc V25 \

N pxd= Y2« 025% 037 (1002) = 1.85 cm?

ASpin = 4xfy 4 %500 El mayor = 2.072cm?
14xbxd 14x0.25x0.37

X (1002) = 2.072 cm?
fy 500

Verificando con la tabla de aceros calculada, se remplazara el valor del momento Mu = 337 kg

por ser menor al Asmin.

As (sz) Barras
2.6445 3012

8.48276 2016 + 2020
2.072 2012
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Disefio a Cortante.

Datos:

Estribo a usar: @8mm = 5/16”

Base: bw = 25 cm = 250 mm.

Altura: h =40 cm =400 mm.

Canto: d = 370 mm.

Recubrimiento: r = 3 cm = 30 mm.

Factor de reduccion de resistencia: ® =0.75

Area de refuerzo de cortante: Av = 1.006 cm? = 100.6 mm?,

Area de refuerzo longitudinal: As = 7.7588 cm? = 775.88 mm?.
Fuerza cortante: Vu = 15433 Kg.

Resistencia especificada a la compresion del hormigén: ¢ = 250 kg/cm?.
Resistencia especificada a la fluencia del refuerzo: fy = 5000 kg/cm?.

Resistencia especificada a la fluencia fy del refuerzo transversal: fyt = 4200 kg/cm?.

Lado B98 Centro Lado B97
Longitud (m) 0.80 1.95 0.80
Vu (kg) 6615 5947.9 15433

de la tabla 19.2.4.2 factor de modificacion A, de la norma ACI318-14
Peso Normal: A =1
Para el lado B98.

Limites a la resistencia de los materiales:

Jfc<27 kg/cm? - V250 = 15.81 kg/cm? < 27 kg/cm? Cumple!
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Resistencia nominal a cortante proporcionada por el Hormigoén.
V. = 0.531/f chwd = 0.53 x 1 x V250 x 25 x 37 = 7751.03 kg
Se debe cumplir la condicion:
V, < ¢V, + 2.2\/f chwd)
6615 < 0.75(775.03 + 2.2V/250 x 25 x 37)

6615 kg < 29945.40 kg

Resistencia nominal a cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.

V., = W V.= 6615 7751.03 = 1068.97
ST ¢ ¢ 075 R '
Donde:
V; <0.8{/f cbwd

1068.97 < 0.8V250 x 25 x 37
1068.97 kg < 11700.42 kg

Separacidn para los estribos.

Ayfye(sen o + cos x)d
s =

S

Ay fyc(sen o« +cos x)d
0T Ve

_ 1.006 x 4200(sen 90 + cos 90) x 37
B 1068.97

S = 146.24 cm

Espaciamiento maximo para el refuerzo de cortante.

d
V, < 1.1,/f cbwd - El menor de:{ /2
600 mm

1068.97 < 1.1v250 x 25 x 37 = 16088.08 — El menor de:{
600 mm
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Se tomaré el valor de 185 mm = 18.5 cm.
En ende se propone un espaciamiento de 15 cm
Area minima de refuerzo para cortante requerido.

De tabla 9.6.3.3. de la norma ACI1318-14

7 bws
0.2/fc L

Se tomara el mayor de:

bw s
3.5 Fot
bw s 25 x 15
0.2/ f" = 0.2 X V250 x = 0.28 2
Fez 4200 cam
35bWS—35X25X15—3125 2=0.31 2
. fyt = 5. 4200 = . mm= = U. cm

Se toma el valor mayor As min = 0.31 cm?
Donde se comprueba que el area de acero que elegimos es mayor y por ende es aceptable.
Ay > Aming
1.006 cm? > 0.3125 cm? Cumple!
Para el lado del centro.
Resistencia nominal a cortante proporcionada por el Hormigoén.
V. = 0.531/f cbhwd = 0.53 x 1 x V250 x 25 x 37 = 7751.03 kg

Se debe cumplir la condicion:

V, < (V. + 2.2/f cbwd)
5947.9 < 0.75(7 + 2.2v250 x 25 X 37)

5947.9 kg < 29945.40 kg
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Resistencia nominal a cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.

V.= i V.= 59479 7751.03 = 179.50 k
s=% T 075 v = IO Rg
Donde:
Vs < 0.8/ f cbwd

179.50 < 0.8Vv250 x 25 x 37
179.50 kg < 11700.42 kg
Separacidn para los estribos.

Ayfyc(sen o + cos x)d
s =

S

_ Ayfy(sen o +cos «)d
0T Ve

~ 1.006 x 4200(sen 90 + cos 90) x 37

17950 =870.93 cm

S

Espaciamiento maximo para el refuerzo de cortante.

d
I, <1.1,/f cbwd - El menor de:{ /2
600 mm

179.50 < 1.1v250 x 25 x 37 = 16088.08 — El menor de:{
600 mm

Se tomaré el valor de 185 mm = 18.5 cm.

En ende se propone un espaciamiento de 15 cm

Area minima de refuerzo para cortante requerido.
De tabla 9.6.3.3. de la norma ACI318-14

>—bws
0.2\/f’c Fot

35 bw s
fyt

Se tomara el mayor de:
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X 15
0.2/ =0.2Xx V250 x = 0.28 2
fe 4200 o
bw s 25 x 15
3.5 = 0.31 cm?

=35x%
fyt 4200

Se toma el valor mayor As min = 0.31 cm?

Donde se comprueba que el area de acero que elegimos es mayor y por ende es aceptable.

Ay > Aming,,
1.006 cm? > 0.31 cm? Cumple!
Para el lado B97.

Resistencia nominal a cortante proporcionada por el Hormigén.

V, = 0.534/F chwd = 0.53 x 1 X V250 x 25 x 37 = 7751.03 kg

Se debe cumplir la condicion:

V, < ¢V, + 2.2/f cbwd)
15433 < 0.75(78625 + 2.2V250 x 25 X 37

15433 kg < 29945.40 kg

Resistencia nominal a cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.

V= b V. = 15433 7751.03 = 12826.30 k
s=%  *T 7075 e PG
Donde:
V, < 0.8,/ f cbwd

12826.30 < 0.8v250 x 25 x 37
12826.30 kg < 11700.42 kg

Separacion para los estribos.
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_ Ayfye(sen o +cos «)d

$ s

_ Apfye(sen o« +cos «)d
T v

~1.006 x 4200(sen 90 + cos 90) x 37

12826.30 =1218cm

S

Espaciamiento maximo para el refuerzo de cortante.

d
V, < 1.1,/fcbwd = El menor de:{ /2
600 mm

600 mm

12826.30 < 1.1V250 X 25 X 37 = 16088.08 - El menor de:{
Se tomaré el valor de 185 mm = 18.5 cm.
En ende se propone un espaciamiento de 15 cm

Area minima de refuerzo para cortante requerido.

De tabla 9.6.3.3. de la norma ACI318-14

>—bws
0.2\/f’c >

Se tomara el mayor de:

bw s

3.5
fyt
25 x 15 )
0.2 fcf = 0.2 X V250 X 22000 — 8cm
bw s 25 x 15 5
3.5 =0.31cm

At = 35 2500
Se toma el valor mayor As min = 0.31 cm?

Donde se comprueba que el area de acero que elegimos es mayor y por ende es aceptable.
Ay > Aming.,,

1.006 cm? > 0.31 cm? Cumple
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Verificacion a torsion.
Si Tu < ¢ Tth, se pueden despreciar los efectos de la torsion.
Umbral de torsion.

Segun tabla 22.7.4.1(a) de la normativa AC1318-14, para miembros no presforzados.

AZ
Ten = 0.270\/f ¢ <ﬂ>
P,

2

1000
Tth:0.27><1><\/250><< 30

> = 32839.03 kg * cm
Donde:
Acp = Area encerrada por el perimetro exterior de la seccion transversal de hormigén, mm?2
Acp = 25 X 40 = 1000 cm?
Pcp = Perimetro exterior de la seccion transversal de hormigén, mm
P, =2x(25+40) =130 cm
Verificando la anterior ecuacion:
Ty < ¢Tep
T, <0.75x 32839.03 kg * cm
50 kg *m < 246.29 kg *m
Se verifica que efectivamente cumple, y por tanto se desprecia los efectos de la torsion.

Comparacion de disefio para las vigas.

A continuacion, se desarrolla una comparacion del disefio de las vigas en cuanto a su armado

longitudinal y transversal.
Las vigas en analisis tienen la siguiente geometria:

Luz: L=4.05m
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Altura: h =40 cm

Base: bw =25 cm

A continuacion, se presenta la tabla de areas de aceros:

Nivel Norma ] Longitudinal ] Transversal
Area (cm?) Barras Area (cm?) Barras
2.7796 3012 2.974 @8 c/15cm
CBH - 87 8.4586 4716 + 1012 2.51 @8 ¢/30cm
Planta Baja 2.590 2012 2.51 @8 c¢/30cm
2.6445 3012 0.3125* @8 c/15cm
ACI 318-14 7.7583 4016 0.3125* @8 c/15cm
2.072 2012 0.3125* @8 c/15cm
2.7996 3012 0.992 @8 ¢/30cm
CBH - 87 9.3088 2016 + 2020 1.54 @8 ¢/30cm
Planta Alta 2.590 2012 3.383 @8 c/15cm
2.6445 3012 0.3125* @8 c/15cm
ACI 318-14 8.4827 2016 + 2020 0.3125* @8 c/15cm
2.072 2012 0.3125* @8 c/15cm

*Es el area minima requerida.

Gréficas Comparativas

Area (cm2)

=N

m CBH-87
W ACI 318-14

% Porcentaje

Armado Longitudinal Planta Baja

2,7796
2,6445
4,86

8,4586
7,7583
8,28

2,59
2,072
20,00
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4.2.

Armado Longitudinal Planta Alta

=
o

9
8
7
T 6
)
Pt 5
bt
< 4
3
2
1
0 1
= CBH-87 2,7996 9,3088 2,59
mACI 318-14 2,6445 8,4827 2,072
% Porcentaje 5,54 8,87 20,00

Conclusiones del Aporte Académico

Se puede observar que la metodologia que aplica la Norma CBH-87 es mas conservadora
y por ende el area de aceros es mayor a la que se obtiene con el método de la Norma
ACI318-14.

En cuanto a su armado se puede observar que para las barras longitudinales son similares
con diferencias de hasta 8% en su armado, ya que el area de acero dispuesto tiene que ser
levemente mayor al area necesaria, también se puede observar que en cuanto a la armadura
minima dispuesta la diferencia es de 20% ya que se puede observar como la Norma CBH-
87 hace una disposicion mayor a la que nos da la Norma ACI318-14.

Para los estribos el armado es muy diferente ya que la norma CBH-87 trabaja con los
espaciamientos maximos de hasta 30 cm en funcién a la longitud que se analiza y la norma
ACI318-14 nos recomienda tomar el menor espaciamiento entre dos formulas que estan en
funcion del canto de la viga y no de la longitud que se esta analizando.

Por ende, se lleg6 a la conclusion que tanto la Norma CBH-87 y la Norma ACI318-14 son
aceptables de acuerdo al area de acero necesaria para cada una, pero cabe hacer notar que
la norma CBH-87 ya esta algo caducada, pero a pesar de su tiempo nos da resultados
conservadores, en cambio la norma ACI318-14 al estar mas actualizada da resultados seran
mas detallados en cuanto a la parte econémica
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