1. ANTECEDENTES

1.1. PROBLEMA

La construccion del colegio es considerado suma importancia para la comunidad ya
que en la actualidad la comunidad de Mecoya cuenta con el centro educativo ( San
Antonio de Mecoya) el mismo cuenta solo con el nivel primario y hasta el tercer grado
de secundaria, por lo que los estudiantes que desean culminar sus estudios, se ven en
la obligacion de asistir a centros educativos en las comunidades vecinas o emigrar a la
ciudad, debido a esto las familias que envian a sus hijos a estudiar erogan gastos muy

elevados en la educacién de sus hijos .

De acuerdo a los datos recolectados de la comunidad, se observd que existe un
establecimiento de nivel primario, que actualmente cuenta con pocos ambientes, esta
misma infraestructura carece de ambientes destinados para otras materias que se cursan
en este centro educativo, no existe espacios destinados a la lectura, kioscos, bafios en

buen estado, etc.

UNIDAD TOTAL NIVEL .
EDUCATIVA E wi
INICIAL PRIMARIA SECUNDARIA IC_) )
MECOYA 14 145 35 194
TOTAL 14 145 35 194

Tabla I. Nimero de estudiantes de la Unidad Educativa
Fuente: Diagnostico Municipal de Padcaya
Elaboracion: Propia

Dada esta situacion, el problema principal que se presenta es la falta de una
infraestructura para el buen funcionamiento del centro educativo, donde no solo se dé
cobijo a los estudiantes, sino también se desarrolle actividades para una mejor

formacion de los alumnos.



1.1.1. Planteamiento

Por lo indicado anteriormente, la comunidad de Mecoya y otras comunidades vecinas
requieren contar con una infraestructura que cuente con todas las condiciones
adecuadas para su buen funcionamiento y para la misma formacion técnica de los
alumnos, cuyo beneficio sera un aumento de la cobertura del servicio educativo en la
zona, el evitar que el educando tenga que ir hasta otras comunidades que cuenten con
mejores ambientes para la ensefianza, la mejora de la calidad de vida y, en general, la
apertura hacia un universo infinito de posibilidades que se abren solamente luego de

cruzar la puerta de la instruccion y de la educacion.

1.1.2. Formulacion

Con la construcciéon del colegio se puede solucionar el problema, logrando una mayor
cobertura en la educacion, para que las y los estudiantes no tengan que ir a otras
comunidades en busca de una mejores centros educativos por lo tanto este proyecto

soluciona el principal problema de la educacion en la zona.

1.1.3. Sistematizacion

En el proyecto definido como “Construccion colegio Mecoya”, se cuenta con los
planos de disefio arquitectonicos que se refieren a éste; se emprendera el analisis
estructural de cimentacidn, estructura de soporte o sustentacion y estructura de
cubierta; cual serd el planteamiento estructural mas apropiado econdémica y

técnicamente.

Dentro del desarrollo del disefio estructural se definira la alternativa de cimentacion, la
cual estard sujeta al estudio suelos. Ademas en funcion a la topografia y a los planos
arquitectonicos el planteamiento estructural definido es:

Estructura de Cubiertas: Cerchas de madera.

Estructura de Entrepiso: Losa alivianada.

Estructura de Edificacion: Estructura Aporticada H® A°,

Estructura de cimientos: Zapatas Aisladas H® A° (En funcion al estudio de

suelos)



1.2. OBJETIVOS

1.2.1. General

Realizar el disefio estructural para el modulo de aulas del Colegio Mecoya, cumpliendo
los lineamientos de disefio de la Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87 en
la parte de la estructura de la edificacion y el Manual de Disefio para Maderas del grupo
Andino en la parte de la estructura de madera de la cubierta, para garantizar su

estabilidad y resistencia requerida.

1.2.2. Especificos
Entre los objetivos especificos se plantean los siguientes:

e Realizar una verificacion manual de los resultados del anélisis del
disefio estructural del programa CYPECAD Version 2014.

e Estimar el costo y tiempo de ejecucion de la edificacion de la estructura
de sustentacion.

e Realizar el disefio estructural de la escalera tipo autoportante.

e Establecer el tipo de fundacién a disefiar en funcion a los resultados del

estudio de suelos.

1.3.  JUSTIFICACION
Las razones por las cuales se plantea la propuesta de proyecto de ingenieria civil son

las siguientes:

1.3.1. Académica

Profundizar y poner en practica los conocimientos adquiridos en el disefio de
estructuras como ser: Disefio estructural de cubiertas (cerchas de madera), disefio de
estructuras de hormigén armado (Vigas, losas de entrepiso, Columnas y Zapatas

aisladas dependiendo de la valoracion del estudio de suelos).



Ademaés plantear soluciones a los distintos problemas que se presenten en el célculo
estructural basandose en el principio de ingenieria que son el andlisis, calculo y

verificacion.

1.3.2. Técnica

Desde el punto de vista técnico el proyecto es aceptable, ya que éste presenta
condiciones favorables para su ejecucion como ser: El area necesaria para la
construccion de nuevos ambientes, la topografia de la zona es acorde para el
emplazamiento de la infraestructura, suelos no muy dificiles de excavar, el niUmero de

estudiantes existentes en la comunidad.

1.3.3. Social- Institucional
Contribuir a la sociedad con una mayor cobertura a la educacion con ambientes

adecuados Y eficientes para una educacion de calidad en el nivel secundario de la zona.

14. ALCANCE DEL PROYECTO

Con el andlisis de alternativas realizado en el perfil de proyecto de ingenieria civil CIV-
501 y la propuesta de proyecto elaborada en la asignatura CIV-501, se estableci6 que
la mejor alternativa viable es del disefio de proyecto de disefo estructural del “Colegio

Mecoya”.

De acuerdo a la informacion recopilada en el perfil, la propuesta y los planos

arquitectonicos, se considera proyecto viable en lo social, técnico y econémico.

Cabe resaltar que en el proyecto no se realizara el disefio de las instalaciones de agua
potable, alcantarillado y de electricidad, asi mismo se estimara un costo aproximado de
la obra.



1.5. LOCALIZACION
El Proyecto se localiza en la Comunidad de Mecoya del Municipio de Padcaya Primera

Seccidén de la Provincia Arce del Departamento de Tarija, Estado Plurinacional de

Bolivia.

Localizacion del Proyecto Ambito Departamental
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2. MARCO TEORICO

Para el logro de objetivo general del proyecto “DISENO ESTRUCTURAL DEL
PROYECTO CONSTRUCCION COLEGIO MECOYA” se debe tener conocimiento
de las caracteristicas fisico-mecéanicas del suelo de fundacion, idealizar el
comportamiento estructural, definir el tipo de infraestructura y realizar los disefios

correspondientes.

2.1. LEVANTAMIENTOS TOPOGRAFICOS

Los levantamientos topogréaficos se realizan para determinar la configuracion del
terreno, de elementos naturales o construidos por el hombre.

En un levantamiento topogréafico se toman datos necesarios para la representacion

gréafica del area en estudio mediante curvas de nivel.

El levantamiento topografico se realiza con estacion total, eliminando los errores de
lectura, anotacion, transcripcion y calculo, esto debido a que la toma y registro de datos

topograficos es de manera digital.

2.2. ESTUDIO DE SUELOS
El dato primordial para calcular un sistema de fundacion es la Tension Admisible del
terreno (kg/cm?) y la determinacion de la profundidad de cimentacion.

Pasos de un estudio convencional:

1. Ensayos “in situ” (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como
sondeos o pozos cuya profundidad y cantidad dependera de las caracteristicas
de la obra.

2. Tomas de muestras “in situ” de cada pozo realizado.

3. Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

4. Analisis de los resultados segin los ensayos realizados “in situ” y de
laboratorio.

5. Elaboracion del informe final con resultados, graficos y tensiones calculadas.



2.2.1. Ensayo de penetracion normal (STP)
Es el ensayo comUnmente utilizado en el proceso de exploracion de obras verticales,
mediante el cual se obtiene una muestra representativa del suelo y una medida de

resistencia de dicho suelo a la penetracion del muestreador.
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FIGURA 1. Muestreador de tubo partido.

El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se trasladan
al laboratorio para efectuar los ensayos basicos de clasificacion, con lo cual se puede
definir la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.

Los penetrometros utilizados para el estudio del suelo de fundacién se hincan o se
hacen penetrar a presion en el suelo, midiendo la resistencia a la penetracion. La prueba
mas ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estdndar” (o normal) que consiste
en la hinca del vastago, dejando caer una maza de 140 libras (63.5 kg.) desde una altura
de 30 pulgadas (76cm). La resistencia a la penetracion se expresa por el nimero de

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

Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracién depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la
resistencia a la penetracion es funcion de la presion de confinamiento del tipo de suelo.
Presion admisible- Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en
funcién de N (que representa el namero de golpes); incluso han dibujado los abacos
que dan directamente la presion admisible con un coeficiente de seguridad en zapatas

empotradas o superficiales. En medios cohesivos, tras numerosas experiencias



comparativas propusieron relacionar N con la consistencia de las arcillas y con su
resistencia a compresion simple medida en laboratorio sobre muestra inalterada.

La tabla precisa estas relaciones:

N Consistencia de la Resistencia a compresion simple
arcilla kg/cm?
2 Muy blanda 0,25
2-4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 0,50-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Tabla Il. Relacion de resistencia para las arcillas

Los mismos autores proponen para las arenas las relaciones que a continuacion se

indican:

N Compacidad de la arena
0-4 Muy suelta
4-10 Suelta
10-30 Medianamente compacta
30-50 Densa
Maés de 50 Muy densa

Tabla I11. Relacion de Resistencia para las arenas



Teniendo la informacion del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo
STP se ingresa en la Tabla Il o Tabla 111%, segtn el tipo de suelo al que corresponda, se

obtiene la capacidad portante del suelo de fundacion.

2.3.  DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectonico tiene como proposito, satisfacer las demandas por espacios
habitables, tanto en lo estatico, como en lo tecnoldgico. Presenta soluciones técnicas,
constructivas, para proyectos de arquitectura. Entre los elementos a tener en cuenta
para el disefio arquitectdnico, estan la creatividad, la organizacion, el entorno fisico, la
construccién. La responsabilidad de la arquitectura es de un arquitecto competente. El

disefio arquitectonico influye en el planteo estructural.

2.4, DISENO ESTRUCTURAL
El proyecto comprende un analisis técnico siguiendo la Norma Boliviana de Hormigon
Armado CBH-87 para la estructura aporticada y la aplicacion del Manual del grupo

Andino para la estructura de madera, respectivamente.

2.5. BASES DE CALCULO

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

la estructura.

! Informacién proporcionada por el Laboratorio de Suelos y Hormigones de la U.A.J.M.S. Facultad de
Ciencias y Tecnologia.



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

Rd > Sd
Donde:
Sq: Valor de célculo de la solicitacién actuante.
Rd: Valor de célculo de la resistencia de la estructura.

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

cuando ninguna de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.

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

bidimensionales las losas, muros y placas.

Los métodos matriciales permiten analizar estructuras en las que, por la complejidad
de su geometria, por el tipo de carga o por el comportamiento de los materiales, no
existen soluciones analiticas 0 son excesivamente complicadas de obtener. La
discretizacién estructural y los tipos de elementos que se utilicen deben ser adecuados

para reproducir correctamente el comportamiento estructural.

2.5.1. Estructura de sustentacion de la cubierta
El método adoptado para el disefio de la cubierta de madera es el método del Manual
de Disefio para Maderas del grupo Andino que proporcionar una confiabilidad

uniforme para todas las estructuras de madera.

Analisis de cargas.- Se denomina carga 0 accion a toda causa que pueda provocar y

cambiar el estado de tenciones al que estad sometido un elemento estructural.
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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 dinamicas, que engendran una aceleracion significativa

sobre la estructura (Accion del viento).

Situacion Coeficiente edlico en:
Angulo de Superficies planas Superficies curvas Superficies curvas muy
incidencia del rugosas lisas
viento o A A A A A A
barlovent  sotavento  barlovent  sotavento  barlovento  sotavent
0C1 C2 0 C3 Cy C3 0C4
En remanso
90 - 0° 0,8 -0,4 0,8 -0,4 0,8 -0,4
En corriente
90° 0,8 -0,4 0,8 -0,4 0,8 -0,4
80° 0,8 -0,4 0,8 -0,4 0,8 -0,4
70° 0,8 -0,4 0,8 -0,4 0,4 -0,4
60° 0,8 -0,4 0,4 -0,4 0 -0,4
50° 0,6 -0,4 0 -0,4 -0,4 -0,4
40° 0,4 -0,4 -0,4 -0,4 -0,8 -0,4
30° 0,2 -0,4 -0,8 -0,4 -1,2 -0,4
20° 0 -0,4 -0,8 -0,4 -1,6 -2
10° -0,2 -0,4 -0,8 -0,4 -2 -2
0° -0,4 -0,4 -0,4 -0,4 -2 -2

Tabla IV. Coeficientes edlicos de sobrecarga en una construccion

2.5.2. Estructura aporticada

El disefio de la estructura aporticada estara fundamentada en base a la Normativa

Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.

Resistencia de calculo.- Se considerard como resistencia de calculo, o de disefio del
hormigdn (en compresion £, 0 en traccion ‘«q), el valor de la resistencia caracteristica
adoptada para el proyecto, dividido por un coeficiente de minoracion Y.

fek
fcdzi

Donde:
fer: Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.

¥, . Coeficiente de minoracion.
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Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de célculo
debera reducirse ademés en un 10%, para tener en cuenta la disminucion de calidad
que el hormigdn de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra
y compactacion.

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor f,,4, dado

por:

fyk
ha =5

Donde:

fyk: Limite elastico caracteristico del acero.

ys. Coeficiente de minoracion.

Diagrama de célculo Tension — Deformacion

Hormigdn Armado.- Para el célculo de secciones sometidas a solicitaciones normales
en los estados limites Gltimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segin la
naturaleza del problema de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas
convencionales siguientes, llamandose la atencidn respecto a que dichos diagramas no

sirven para la determinacion del modulo de deformacion longitudinal:

e Diagrama Paradbola- Rectangulo: Formado por una pardbola de segundo grado y

un segmento rectilineo.

0E5 fed|[ "7~ =

Ec

00020 00035

FIGURA 2. Diagrama parabola-rectangulo.
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El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion por rotura
del hormigon a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa
3.5 por mil (deformacion de rotura del hormigon en flexion). La ordenada maxima de

este diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f,4.

e Diagrama Rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0,80 X,

siendo x la profundidad del eje neutro y la anchura 0,85f,4.

FIGURA 3. Diagrama de célculo tension-deformacion del acero

Acero estructural.- Diagrama de proyecto tensién-deformacion es el que se adopta

como base de los célculos, a un nivel de confianza del 95%.

Diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es el que tiene la
propiedad de que los valores de la tension, correspondiente a deformaciones no
mayores del 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.

Los diagramas de célculo tensién-deformacion del acero (en traccion o en compresion)

se deduce de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la

;. 1
recta de Hooke de razén igual a: "
N

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

al valor 3,5 por mil. Los diagramas se presentan a continuacion.
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FIGURA 4. Diagrama de célculo tensién-deformacion del acero

Modulo de deformacion longitudinal

Hormigon Armado.- Para cargas instantdneas o rapidamente variables, el modulo de
deformacion longitudinal inicial E, del hormigdn (pendiente de la tangente en el origen

de la curva real 6 — €), a la cual j dias, puede tomarse igual a:

Eo = 21000 = ./f,; ; enkg/cm2.

Donde:  f;: Resistencia caracteristica a compresion del hormigdn a j dias de edad.

Como mddulo instantdneo de deformacion longitudinal, secante Es (pendiente de la

secante), se adoptara:
Es = 19000 = ,/f; ; enkglcm2.

Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de

0,5f;, en esta expresion debe entrarse con f; en MPa.

Como valor medio del médulo secante de la deformacion longitudinal del hormigén

Ecm, se adoptara el dado por la siguiente expresion:

1
Ecm = 9500 * (f;r +8)3  ;  en MPa.

1
Ecm = 44000 = (f,, +80)3 ;  en Kg/cm?,

14



Normalmente, f, esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de Ecm
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma
expresion para deducir Ecma partir de una resistencia f; (to), correspondiente a una edad
to dada.

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los
dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos, en climas
Secos.

Acero estructural.- Como médulo de formacion longitudinal para el acero se tomaré:

Es=210.000,00 MPa.

Disposicion de las armaduras.- Las armaduras que se utilizan en el hormigon armado
pueden clasificarse en principales y secundarias, debiendo distinguirse entre las
primarias las armaduras longitudinales y las armaduras transversales.

El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien
reforzar las zonas comprimidas del hormigdn.

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

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

menos parasitos. Su disposicién puede ser longitudinal o transversal.

Distancia entre barras.- Las barras de acero que constituyen las armaduras de las
piezas de hormigdn armado deben tener unas separaciones minimas, para que la
colocacion y compactacion del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma
que no queden espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda

los valores que se indican a continuacion:
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a) Ladistancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la
armadura principal debe ser igual o mayor que el mayor de los tres valores

siguientes:

e Dos centimetros.
e EIl diametro de la barra mas gruesa.

e 1,25 veces el tamafio maximo del arido.

b) Si se dispone dos o méas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa
deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre
columnas de barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

c¢) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras de

la armadura principal de <32 mm (una sobre otra), e incluso tres barras de

2<25mm. El disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es

una préactica recomendable cuando haya gran densidad de armaduras para asegurar

el buen paso del hormigdn y que todas las barras queden envueltas en él.

Distancia a los paramentos.- Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o
simplemente recubrimiento, a la distancia libre entre su superficie y el paramento mas
préximo de la pieza. El objeto del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la
corrosion como de la accion del fuego, por ello es fundamental la buena compacidad

del hormigdn de recubrimiento, mas aun su espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes

con las que se recomiendan a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del
paramento mas proximo igual o mayor a un diametro y a los seis quintos el tamarfio

maximo del arido.
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b) El valor m&ximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armadura es
de cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento y salvo casos
especiales de ambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de reparto en
medio del espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigon del mismo.

En la siguiente tabla se recomienda los recubrimientos minimos para diferentes

casos:
Para losas paredes en el interior de los edificios 1,5cm
Para losas y paredes al aire libre 1,5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigdn en un medio fuertemente agresivo 4cm

Tabla V. Recubrimientos Minimos

Anclaje de las armaduras- Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la
transmision mutua de esfuerzos entre el hormigén y el acero, de tal forma que se
garantice que este es capaz de movilizar toda su capacidad mecanica sin peligro para
el hormigon.

El anclaje se lo consigue gracias al mecanismo de la adherencia.

Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigén este sometido a compresiones y, en todo caso, deben evitarse las zonas de
fuertes tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar la armadura de momento negativo,
sobre apoyos intermedios, al menos hasta una distancia de estos del orden del quinto
de la luz, y en apoyos extremos, a bajar las armaduras, dobladas a 90° por la cara mas
alejada del soporte.

La longitud de anclaje de una armadura, es funcion: de sus caracteristicas geométricas
de adherencia, de la resistencia del hormigdn, y de la posicién de la barra con respecto
a la direccion del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de la forma del

dispositivo de anclaje. Existen muchas formas para calcular la longitud de anclaje,
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como ser: por prolongacion recta, por gancho o patilla, por armaduras transversales
soldadas, por dispositivos especiales. Se usaran las férmulas para el calculo de la

longitud de anclaje por prolongacion recta:

Loy =m*9? =220 > 15cm Loy = LA+ m* 9% > 2% 0 > 15cm
A - -]
i +— mp2glkg —— +— “'2'8‘“ —1
|

J
POSICION 1 ‘\ %

I
vdlidos tambien para cual- :
I
I
|
i

POSICIONI quier anclaje curvocn
'roccion ! '

S ""azt%k" —+' '*— ""gg{ze '—+

SIEMPRE SE TOMARA >15cm

FIGURA 5. Longitud de anclaje, en centimetros

Donde:

l,;: Longitud de anclaje por prolongacion neta, posicion I, en cm.
l,;; : Longitud de anclaje por prolongacién neta, posicion Il, en cm.
m: 15 Coeficiente que para Hormigén H 25 y acero AH 5000.

@: Didmetro de la armadura de acero, en cm.

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

Empalmes de las armaduras.- Los empalmes son utilizados para transmitir los
esfuerzos de una barra a la otra, por medio de un anclaje. La Norma Boliviana del
Hormigon Armado recomienda que el deslizamiento relativo de las armaduras
empalmadas, no rebase 0,1 mm y que, para asegurar la transmision del esfuerzo de una
barra a la otra, el espesor del hormigon que rodea al empalme, sea como minimo el de

dos veces el didmetro de las barras.

Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.
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Empalmes por traslapo.- Es el tipo de empalme mas comin, no es aconsejable
utilizarlo en barras de didmetro mayor a 25 mm, ni tampoco en tirantes. Entre las barras
que se empalman, se desarrollan acciones tangentes que deben ser absorbidas por

armadura transversal.

Empalmes sin ganchos.- El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje
corregido por un coeficiente o que toma en cuenta, la cantidad de barras traccionadas

empalmadas en la misma region, demas depende de:

L, =<k 1y neta

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

e El largo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia entre
ejes de las barras empalmadas, en la misma seccidn transversal.

e También depende la distancia “b” que la distancia de la barra empalmada desde el

extremo hasta la parte externa de la pieza.

L ,,;f’rl‘-g!.’;:":"! i—.".d'."..‘.."f.t’.:’.-"..'—"..".."..".ﬂ 'P'b
d
e
b
F Lv g
FIGURA 6. Empalme por trabajo
Distancia entre Porcentaje de barras solapadas Barras solapadas
los empalmes trabajando a traccion, con relacion a trabajando
mas préximos la seccion total de acero normalmente a
20 25 33 50 >50  compresion en cualquier
porcentaje
a<109 1,2 14 16 18 2,0 1,0
a> 100 1,0 11 1.2 1,3 1,4 1,0

Tabla VI. Valores del coeficiente o
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Estados limites.- Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de

seguridad, funcionalidad, con el objeto de que pueda proporcionar el servicio para el

que fue proyectada.

Los estados Limites pueden clasificarse en:

a) Estados limites altimos (ELU), que son aquellos que corresponden a la maxima

capacidad resistente de la estructura. Se relaciona con la seguridad de la estructura

y son independientes de la funcion que esta cumpla. Los mas importantes no

dependen del material que constituye la estructura y son los de:

Equilibrio.- Definido como la pérdida de estabilidad estatica de una parte o del
conjunto de la estructura considerada como un cuerpo rigido.

Agotamiento.- Definidos por el agotamiento resistente o la deformacion plastica
excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.

Pandeo o inestabilidad.- De una parte o del conjunto de la estructura.
Adherencia.- Caracterizado por la rotura de la adherencia entre las armaduras y
el hormigon que le rodea.

Anclaje.- Caracterizado por el cedimiento de un anclaje.

Fatiga.- Caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la estructura

por efecto de la fatiga, bajo la accion de cargas dindmicas.

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

Utilizacion), que corresponde a la maxima capacidad de servicio de la estructura.

Se relacionan con la funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y

depende de la funcién que deba cumplir, los mas importantes son los de:

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

Fizuracion.- Caracterizado por el hecho de que la abertura maxima de las fisuras

en una pieza alcance un determinado valor limite funcion de las condiciones
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ambientales en que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones de uso que
correspondan a la estructura en cuestion. Se estudia respecto a la seccion.

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

elemento estructural.

c) Estados limites de durabilidad (ELD), que corresponde a la duracion de la
estructura (vida util). Esté relacionada con la necesidad de garantizar una duracion

minima (vida atil) de la integridad de la estructura.

Acciones de carga sobre la estructura.- Una accion es un conjunto de: fuerzas

concentradas y repartidas, y deformaciones impuestas, o impedidas parcial o

totalmente, debidas a una misma causa y que aplicadas a una estructura o elemento

estructural, son capaces de producir en ella estados tensidnales.

Las acciones que en general actian en los edificios son los que se definen a

continuacion:

a) Accion gravitatoria.- Es la producida por el peso de los elementos constructivos, de
los objetos que puedan actuar por razén de uso. En ciertos casos puede ir
acompariada de impactos o vibraciones.

b) Accidén del viento.- Es la producida por las presiones y succiones que el viento
origina sobre las superficies.

c) Accion térmica.- Es al producida por las deformaciones debidas a los cambios de
temperatura.

d) Accidn reoldgica.- Es al producida por las deformaciones que experimentan los
materiales en el transcurso del tiempo por retraccion, fluencia bajo las cargas u otras
causas.

e) Accion sismica.- Es la producida por las aceleraciones de las sacudidas sismicas.

f) Accion del terreno.- es la producida por el empuje activo del terreno sobre las partes

del edificio en contacto con él.
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Hipdtesis de carga para la estructura de hormigén armado.- Para encontrar la
hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se procedera de la
siguiente forma partiendo de las acciones de calculo. Para cada fase de comprobacion
y para cada estado limite de que se trate se consideran las hipotesis de carga que a
continuacion se indican y se elegiré la que, en cada caso, resulte mas desfavorable, a
excepcion de la Hipotesis 111, que solo se solo se utiliza para comprobaciones relativas
de los estados limites Gltimos. En cada hipotesis deberan tomarse en cuenta solamente
aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible?.

Hipotesis I: yrg . G+y1g . Q
HipétESiS 1: 0,9 . (]/fg .G+ Yig . Qeq) + 0,9 . Yig . W
H|péteS|S 1i: 0,8 . (yfg. G + Yfg- Qeq) + Feq + Weq

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

caracter de permanencia.

Q: valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq: valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W: valor caracteristico de la carga de viento.

Weq: valor caracteristico de la carga de viento, durante la accién sismica. En general

se tomara Weq= 0

Feq: valor caracteristico de la accion sismica.

2 Véase Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87
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Metrado de cargas sobre la estructura.- EI metrado de cargas es una técnica con la
cual se estiman las cargas actuantes sobre los distintos elementos estructurales que

componen al edificio.

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

actuar sobre el suelo de cimentacion.

Maximos momentos flectores en vigas de edificios.- En un edificio las sobrecargas
(SC) acttan en forma esporadica sobre sus ambientes; es decir, un dia el ambiente
puede estar sobrecargado y el otro dia descargado. Esta continua variacion en la
posicién de la sobrecarga origina los maximos esfuerzos en los diversos elementos

estructurales, que deben contemplados en el disefio.

Maximo momento flector positivo.- Para determinar el maximo momento flector
positivo debe buscarse que los extremos del tramo sobrecargado roten lo mayor
posible, asimilando el tramo en andlisis al caso de una viga simplemente apoyada.

Esta condicion se logra sobrecargando en forma alterna. Para la viga que se muestra en
la Fig. 7. Los maximos momentos positivos en los tramos 1-2 y 3-4 se logran
sobrecargando en forma simultanea dichos tramos y descargando el tramo central, ya
que si se hubiese sobrecargado también al tramo central, la deformada se aplastaria y
las rotaciones de los nudos 2 y 3 decrecerian; cabe destacar que ante esta hipotesis de
carga podria ocurrir inversiones de esfuerzos en la regién central del tramo 2-3. En
cambio, el maximo momento positivo en el tramo central (2-3) se obtiene

sobrecargando solo ese tramo y descargando los pafios adyacentes.
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Méaximo momento positivo, Tramo 1-2 y 3-4.
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FIGURA 7. Alternacion de cargas, para obtener el maximo momento positivo

Para el caso de los porticos se sobrecarga con una disposicion en forma de “damero”,
aunque, para estos casos, puede emplearse el modelo simplificado de la Norma CBH-
87 (Fig. 8). Cabe mencionar que cualquiera fuese el caso, se necesita resolver tan solo

dos hipétesis de carga para obtener los maximos momentos positivos en todas las vigas

del portico®.

3 Véase Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87.

24



Q Q Q

FIGURA 8. Hipotesis de carga para determinar las solicitaciones méas desfavorables

Maximo Momento Flector Negativo.- Si se desea obtener el méximo momento flector
negativo en un nudo, debe tratarse que ese nudo rote lo menos posible, mientras que el
nudo opuesto tiene que rotar lo mayor posible, tratando de asimilar el tramo
sobrecargado al caso de una viga empotrada en el extremo en estudio y articulada en el

otro (Fig. 9). Esta condicion permite ademas calcular la maxima fuerza cortante.

SC1
NQ EEE——
Y 2
SC1
P | \ .‘
Mo oM
- v Vv -
q*lz qxl q*lz g*l
M = V=125— M = V==
8 2 12 2

FIGURA 9. Maximo momento flector negativo en un nudo
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Para las vigas que constan de muchos tramos, puede analizarse sélo los nudos de

interés, adoptando modelos simplificados como los mostrados en la Fig. 10.

Hipotesis real para encontrar el Maximo Momento flector negativo en el nudo 2

A LTI I TTT]
1 A e e A AN AN
1 2 3 4 5 6 7

Momento simplificado para hallar Mmax (-) en el nudo 2

] ' [T} Bajo repercusion

Modelo simplificado para encontrar Mmax (-) en simultaneo en el nudo 2y 5

!

[ LTI TP (LT TP
] s N A A A A
1 2 3 4 5 6

FIGURA 10. Modelos simplificados para obtener el maximo momento negativo

Sin embargo, ha podido observarse que mientras no exista mucha variacion en la
magnitud de la sobrecarga, asi como en las longitudes de los tramos, es suficiente con
sobrecargar todos los tramos para calcular simultaneamente los maximos momentos

negativos en todos los nudos.

Disefio de los elementos de Hormigén Armado H° A°

Antes de abordar el calculo del agotamiento de secciones sometidas a flexion y axil, es
preciso plantear una serie de hipétesis de comportamiento. Tres de estas hipotesis son
validas para cualquier método de célculo de secciones: la planeidad de secciones, la
compatibilidad de deformaciones y el equilibrio.

En cambio, las ecuaciones constitutivas de los materiales, que constituye la cuarta

hipdtesis basica, varia segun el método que se utiliza.
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El método general de resolucion de un problema de tensiones normales, sea de
dimensionamiento, sea de comprobacién, consiste en la resolucion de un sistema de

tres ecuaciones que varian segun el dominio de deformacién. Estas ecuaciones son:

a) Ecuacion de equilibrio de axiles.- La suma de las tensiones en una cara de la

rebanada estudiada debe ser igual que el esfuerzo axil en esa misma cara:

ZAC*O-cy_i'Asl*o-sl-l'Asz*o-sz =N

b) Ecuacion de equilibrio de momentos.- La suma de momentos de las tensiones
en una cara de la rebanada, deben ser iguales al momento flector en esa misma

cara:

ZAC*ch+Asl*Usl+Asz*Usz=N*e

c) Ecuacion de compatibilidad de deformaciones.- Relacion lineal entre las

deformaciones de las diferentes fibras de la seccion.

Para plantear las ecuaciones es preciso que esté previamente definida la ecuacion
constitutiva del hormigon, es decir, hay que decidir que método se va a utilizar, si el

parabola- rectangulo (P-R) o el rectangulo (R).

Vigas.- Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de
seccion transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. En
el presente proyecto se trata de secciones rectangulares de hormigén armado sometidas
a solicitaciones normales en el estado limite ultimo de agotamiento, por rotura o por
exceso de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras

traccionadas. El método seleccionado para su calculo es el diagrama rectangular.
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Calculo a flexion simple.-Se emplea la tabla universal de célculo de flexién simple o
compuesta en el caso méas elemental de flexién simple sin armadura de compresion

proporcionan los valores de la cuantia o, en funciéon del momento reducido p.:

Mg As*fya
=M w=2Tyd
Ha = Qo poq © Hiim debyfea

Donde: b,,: Ancho de la seccion.

d: Canto util.

fea = % : Resistencia de calculo del hormigdn a compresion.

c

fya = fyi": Resistencia de calculo del acero (traccion o compresion).
N

M,: Momento flector de agotamiento o de célculo.
Uq: Momento flector reducido de célculo.
w: Cuantia mecénica.

Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes de las econdémicas, limitar la
contribucion del hormigén de tal modo que la profundidad de la zona comprimida

valga menos de 0,45d y no mas.

De este modo el valor del momento reducido u;;,, es independiente del tipo de acero

utilizado y su valor es:
&= 0.450 Wiim = 0,252 w = 0,310

Proceso de calculo de la armadura longitudinal a traccion: Se presentan dos

Casos:

a) Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a comprension, se debera

disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.
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1) Seempieza por determinar u, Yy se verifica que esta sea menor al limite pg < tim.

2) Con el valor de uy entrar en las tabla N° IV y determinar el valor de w.

= u ) w/fya x 102

0,089 0,03 0,031
0,1042 0,04 0,0415
0,1181 0,05 0,0522
0,1312 0,06 0,063
0,1438 0,07 0,0739
0,1561 0,08 0,0849 ~
0,1667 0,0886 0,0945 o
0,1685 0,09 0,0961 E
0,181 0,1 0,1074 o)
0,1937 0,11 0,1189 a
0,2066 0,12 0,1306
0,2197 0,13 0,1425

0,233 0,14 0,1546
0,2466 0,15 0,1669
0,2593 0,1592 0,1785
0,2608 0,16 0,1795
0,2796 0,17 0,1924
0,2987 0,18 0,2055
0,3183 0,19 0,219
0,3382 0,2 0,2327
0,3587 0,21 0,2468
0,3797 0,22 0,2613
0,4012 0,23 0,2761 o
0,4233 0,24 0,2913 S
0,4461 0,25 0,307 s

0,45 0,2517 0,3097 g
0,4696 0,26 0,3231
0,4938 0,27 0,3398
0,5189 0,28 0,3571

0,545 0,29 0,375
0,5722 0,3 0,3937
0,6005 0,31 0,4132
0,6168 0,3155 0,4244 0,0929 B500S
0,6303 0,32 0,4337 0,1006
0,6617 0,33 0,4553 0,1212

0,668 0,3319 0,4596 0,1258 B400S
0,6951 0,34 0,4783 0,1483 -
0,7308 0,35 0,5029 0,1857 o)
0,7695 0,36 0,5295 0,2404 E
0,7892 0,3648 0,543 0,2765 o)
0,8119 0,37 0,5587 0,3282 a
0,8596 0,38 0,5915 0,4929
0,9152 0,39 0,6297 0,9242
0,9844 0,4 0,6774 5,8238

Tabla VII. Tabla Universal para flexion simple o compuesta
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3) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

_ wxby*d+f g
Ay = —

fya
4) Las recomendaciones del codigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas
minimas (w.,;,) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos
de elementos estructurales, en funcion al acero utilizado, con el objeto de cubrir
los riesgos de fisuras por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, la
armadura de traccion debe tener un valor minimo de:
As

Wmin = A, As min = Wmin * by, * h

Ag: Area del acero (en traccion o en compresion).
A, Area del hormigdn (area total, referida normalmente al canto Util).

Wmin. Cuantia geométrica minima.

Elemento estructural AE-22 AE-42 AE-50 AE-60
SOPORTES
Armadura total 0.008 0.006 0.005 0.004

Con 2 armaduras Al y A2 cada una 0.004 0.003 0.0025 0.002
VIGAS

Armadura en traccion 0.005 0.0033 0.0028 0.0023
LOSAS

En cada direccion 0.002 0.0018 0.0015 0.0014
MUROS

Armadura horizontal total 0.0025 0.002 0.0016 0.0014
Armadura horizontal en una cara 0.0008 0.0007 0.0006 0.0005
Armadura vertical 0.0015 0.0012 0.0009 0.0008
Armadura vertical en una cara 0.0005 0.0004 0.0003 0.0003

Tabla VIII. Cuantias Geométricas Minimas
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5) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se

calcula la separacion libre entre armaduras.

(by — 2 * Pese — N°Hierrros * Qong — 2 % 1)
B NC9Hierros — 1

b) Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura a compresion.

1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion
Ws1 = Wiim t Ws2

Donde:

wim. Cuantia mecanica limite.

w1 . Cuantia mecénica para la armadura a traccion.
ws,: Cuantia mecanica para la armadura a compresion.

&' = g: Relacion entre el recubrimiento y el canto util.

r: Recubrimiento geométrico.

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

A — Ws1*byw*d=*fcq A — Ws2*by*d=*fcq
s1 fyd 52 fyd

Ag: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

A, Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.

3) Calcular la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.

4) Setomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.
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Calculo de la armadura transversal.- El hormigon y las armaduras en conjunto
resisten el esfuerzo cortante, la armadura transversal esta constituida por estribos,

barras levantadas.

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

sin armadura si*:

k
Veu = Va Veu = foa * bw™d foa = 050 *fea (53)

cm?
V...: Cortante absorbido por el hormigén.
;. Cortante de calculo del hormigon.

f»a: Resistencia convencional del hormigdn a cortante.

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

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

Ast min * fyd

sinoc = 002 fea * by

Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza V., =V, es
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual,

de la diferencia.
Va > Veu Va = Vou + Voy = Vo = Vg = Vg
Veu = 0,30  feq * by, * d
V.. Cortante resistido por la armadura transversal

7...: Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.

4Verse: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87
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V,; debe ser menor o igual que V,,, y mayor que V,,, caso contrario, se debe cambiar

las dimensiones de la seccién transversal.

Vou * s

Ay = ——mMmMm—
st 0,9 *d * fq

Donde s es la separacion entre planos de cercos o estribos, debe cumplir las

condiciones:
St max < 0,75 xd <300 mm

Armadura de piel.- En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas
armaduras longitudinales de piel que por norma no se debe emplear didametros
inferiores a 10 mm si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario
son separacion maxima entre barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada

cara, referida al alma igual a:

100 * A, ,;
—Splelz 0,05
b(2d — h)

Columnas.- Las columnas o pilares de hormigdn armado forman piezas, generalmente

verticales, en las que la solicitacién normal es la predominante.

La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actlan sobre la
estructura hacia la cimentacion de la obra y, en Gltimo extremo, al terreno de

cimentacidn, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente.

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

rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados.
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Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes u

aumentar su ductilidad y resistencia®.

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 I, y la dimension
h de la seccién en el plano de pandeo, y la esbeltez mecéanica a la relacion X = 1o/lc

entre la longitud de pandeo y el radio de giro Ilc de la seccion en el plano de pandeo.

Recuérdese que [, = \/% , siendo | y A respectivamente, la inercia en dicho plano y el

area de la seccion, ambas referidas a la seccion del hormigon solo (seccion bruta).
Los valores limites para la esbeltez mecéanica son los que se mencionan a continuacion:

e Para esbelteces mecanicas A< 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna
comprobacion a pandeo.

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

e Paraesbelteces mecanicas 100 <A <200 (geométricas 29 < Ag < 58), debe aplicarse
el método general.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecanicas A > 200 (geométricas Ag > 58).

Flexion esviada.- Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada
cuando no se conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en

los siguientes casos:

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

las secciones en |, de lados desiguales.

> Verse: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87. Apartado 8.3.1.2
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v" En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estan armadas
asimeétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacion que no esta

en el plano de simetria.

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

Seccion rectangular con armadura simétrica.- Se trata en este apartado el problema
de flexion esviada de mayor importancia practica, que es el de la seccion rectangular
de dimensiones conocidas y disposicién de armaduras conocidas, en la que, la Unica

incognita es la armadura total.

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

procedimiento sencillo y préactico, que se exponen a continuacion.

Abacos dimensionales en rotura.- Para realizar el calculo, cuando las piezas que se
encuentran sometidas a flexion esviada, se utilizaran los diagramas de iteracion
adimensionales en flexion recta. Del mismo modo que alli, al variar la cuantia, se
obtenia para cada seccion un conjunto de diagramas de interaccion (N, M), aqui se
obtiene un conjunto de superficies de interaccion (N, Mx, My). Estas superficies
pueden representarse mediante las curvas que resultan al colocarlas por planos N = cte.
En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las
simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacion en
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roseta). Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en lo ejes los esfuerzos
reducidos (v, px, Ky), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera que sean

sus dimensiones Y la resistencia del hormigon.

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se
trate, con los valores de pux, Ly, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.

Compresion simple.- La compresion simple corresponde al caso ideal en que la
solicitacién exterior es un esfuerzo normal N que actda en el baricentro pléstico de la

seccion.

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

los coeficientes de seguridad.

Excentricidad minima de calculo.- Debido a la dificultad que se tiene en la practica
para que la carga actle realmente en el baricentro. La Norma Boliviana considera una
excentricidad constructiva (dependiendo la direccion en que se esta considerando el
pandeo), igual al mayor de los dos valores:
h b
e>120° 20
=120 20

2cm.

Donde: h: Canto total en la direccion considerada.

Excentricidad de primer orden.- Se tomara como excentricidad de primer orden la

correspondiente al extremo de mayor momento.

M

e, = —
Ng
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Excentricidad ficticia.- Para piezas de seccidn rectangular, viene dada por:

c+20xe, 2
efic = (3 + 3];3730)* 2% 251074

c+10xe, h
fya- Resistencia de calculo del acero, en kg/cm?.

c¢: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considerara, en cm.

l,: Longitud de pandeo de la pieza, igual a [, = k = [, en cm.

Excentricidad total ¢ de célculo.- La seccion deberd ser dimensionada para una

excentricidad total igual a:
er = €, + eﬁc

Meétodo general de célculo.- En el caso de piezas de seccion variable, o de gran
esbeltez o bien para estructuras especialmente sensibles a los efectos de segundo orden
(por ejemplo, pérticos muy altos o flexibles frente a las acciones horizontales), puede
ser necesario recurrir al método general de comprobacion, en el que, al plantear las
condiciones de equilibrio y compatibilidad de la estructura, se consideran los efectos
de segundo orden provocados por las deformaciones. Estas deformaciones son
evaluadas tomando en cuenta la fisuracion, la influencia de las armaduras sobre la

rigidez de la pieza y la fluencia.

Como se comprende féacilmente, su aplicacion requiere el uso de ordenadores y
programas especiales, siendo ademas un método de comprobacion y no de

dimensionamiento.

Célculo de la armadura longitudinal.- Las armaduras longitudinales tendran un

diametro no menor de 12mm y se situaran en las proximidades de las caras del pilar.
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Momento reducido:

_ Ngxe,
B b x fg
Axil reducido:
U hebxfug

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

Aszw*b*h*@

yd

Célculo de la armadura transversal.- Para el calculo de la armadura transversal en

las columnas, la separacion entre estribos sera:

< {b 6 h (el de menor dimension)
——| N —— S =

15 * (Z)de la armadura longitudinal
|

S El diametro del estribo sera:

!

1
— %

L A || (Z)estribo > 4 de la armadura longitudinal

6 mm

Para atender la necesidad del calculo.
2.5.3. Fundaciones

El proyecto de la cimentacion de una edificacion debe ir acompafiado por un estudio
de terreno, en el que se consideren el tipo de suelo, su granulometria, plasticidad,
humedad natural, consistencia compacidad, resistencia, deformacién, expansion y
agresividad; la situacion del nivel freatico; las posibles galerias y; las estructuras

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

misma, el empuje de tierras y, si hay agua, el empuje hidrostatico (subpresion).

Es préactica habitual separar el calculo de la cimentacion de la estructura soportada.
Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados
rigidamente en la cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones
opuestas a estas reacciones. Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado
por la cimentacion y el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus
pequefios desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos vy
reacciones de la misma que en general son de apoyo empotrado (Fig. 11). Las
reacciones que resultan en estos apoyos se toman como cargas sobre la cimentacion

para el andlisis de ésta y de su interaccion con el suelo.

a) Distribucion de cargas b) Modelo para el andlisis de la cimentacion.

Ll Ll

¢) Modelos separados para analisis de estructuras y cimentaciones.

FIGURA 11. Andlisis de la cimentacion
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Zapatas aisladas.- En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser
h . . . . .
h, = 5 Y No menor que 25 centimetros. El angulo de inclinacion suele tomarse g <

30°, que corresponde, aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigon
fresco, con lo cual podria no ser necesario el empleo de contra encofrado si bien, en

este caso, la compactacion del hormigon es muy dificil.

4

4_.
:1%3

'L-ﬂo

FIGURA 12. Formas tipicas de zapatas aisladas

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

terreno:

N+P_
axb

Ogdm

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

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

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

canto atil d valores inferiores al mayor de los siguientes:
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d — ao*bo + ax*b _a0+b0\
1 4 2¢k—1 4
_ 4*fvd kg
_2*(a ap) > k:_v = 0,5 * / —Z
2 = ? Y f*Gaam fvd fcd (sz)
_ 2*(b—b0)
ds == J

Determinacion de las armaduras de traccion.- En el caso de zapatas flexibles
(aquellas en las que el mayor de sus valores cumple la condicion v > 2 % h), la
determinacion de la armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexion

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

Wmox |

4

Zapatas Flexibles Vmax>2h

FIGURA 13. Zapatas flexibles

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1°-1°, distanciadas de los
paramentos del soporte de hormigon, 0,15 * a, y 0,15 * b, respectivamente (Fig. 14).
El momento de célculo en la seccion 1-1 (Fig. 14 a) en el caso mas general de zapatas

con carga excéntrica, es:

a_ao 2 1 1
Mcd=b*( > +O,15*a0) *[E*U1d+§*(o-max.d_o-1d)

Las tensiones o,,4x.a Y 014 S€ Obtienen a partir de los esfuerzos mayorados del pilar,
sin tener en consideracion el peso propio de la zapata, usando el método tradicional
elastico. Si la carga sobre la zapata es centrada, el momento de célculo en la seccion 1-

1, debido a la carga del terreno o; = N/(a * b) (Fig. 14 b), es:

2

Yr*N a—ag
MCd = 2a ( 2 + 0,15 * ao)
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La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b * d, puede determinarse
mediante las tablas o abacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
mayores que 1,5 x v. En el caso més frecuente de aceros de dureza natural muy comoda

la férmula simplificada es:

Mcq

[l=b*d2*f0d (U:,U(l-f"u) UZA*fydz(L)*b*d*fcd

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

consideraciones de adherencia.

e

9o _r_n.-bcao»zn__’_
I] N v — E
v+0)5ag : v } 5
+|
H il P e
W
D | ———
1
e
Tmox,d

a) b)

FIGURA 14. Armadura a traccion en una zapata aislada

Zapatas de medianeria.- La carga excéntrica puede serlo por dos motivos, porque
existe ademas del momento axil un momento que descentra la carga o porque la propia
carga esté fisicamente desplazada del centro de gravedad geométrico de la zapata. Lo
ultimo ocurre en zapatas excentricas, siendo en la practica el caso més frecuente el de
la zapata de medianera. En este caso al no ser uniforme la distribucion de presiones, la
zapata tiende a girar, produciendo acciones horizontales sobre la estructura y sobre el

terreno.
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FIGURA 15. Zapatas de medianeria

Entre las distintas soluciones que existen para resolver el problema de la zapata de

medianeria, a continuacion se estudia a continuacion la siguiente:

Zapata de medianeria con viga de riostre.- Si se une la zapata del soporte de fachada
con la correspondiente al soporte inmediato inferior mediante una viga de gran rigidez,

puede conseguirse una distribucion uniforme para las presiones del terreno (Fig. 16).

Como la rigidez de esta cimentacion es muy grande respecto a las correspondientes a
los soportes, sus esfuerzos pueden calcularse suponiendo que esta apoyada en los
mismos. Si N; y N, son las cargas de servicio transmitidas por los soportes, y P; y P,
los pesos propios de la cimentacion, las resultantes de las reacciones del terreno, R; y

R, se determinan mediante las ecuaciones de equilibrio de esfuerzos:
(Ny + Py) + (N, + Py) = R} + R} Ri=Ny*=+P

Ny 1= (Ri—P)(l—e) Ry =Ny — Ny *—+P,

Para que el problema tenga solucién, es necesario que R; > 0 pues, en caso contrario,

la viga centradora podria levantar el soporte interior.
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FIGURA 16. Zapatas de medianeria con viga centradora

a) Dimensionamiento.- Para el caso de la zapata y las dimensiones de la viga
centradora deben tomarse valores elevados con objeto de dar rigidez al conjunto.
Las dimensiones en planta de la zapata se determinan en funcion a la resistencia

admisible del terreno, mediante las ecuaciones:

Que seré necesario resolver por tanteos al no conocerse, en principio, el peso de la

zapata.

Para el calculo estructural se prescinde del peso propio de la cimentacion, es decir, se

consideran como acciones del terreno los valores.

Rld l
= = * ——
Or1 ayby con Rld Nld Ite
_ Ryq e
Or2 = oy con  Ryqg = Npg — Nig *—
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b)

d)

Calculo de la viga centradora.- Como ya ha sido indicado, puede admitirse que la
viga centradora esta apoyada en los soportes y que sobre ella actdan dos cargas

uniformes de longitudes a, y a,, cuyas respuestas son, respectivamente (Fig. 16).

Rld:Nld*ﬁ y RZd:NZd_Nld*i
Las reacciones en los apoyos de esta viga son N;; Y Nog.
En el caso més frecuente en que el canto de la viga no supera a los de las zapatas, el
armado de la viga centradora se efectia con el M;; y el cortante Vi,
correspondientes al extremo interior de la zapata de medianeria, sus valores se han
indicado en la parte interior de la fig. 16. La zona de estribos debe prolongarse medio

canto en el interior de la zapata.

Célculo de la zapata de medianeria.- Puede admitirse que la zapata esta apoyada en
la viga centradora, por lo que el célculo a flexion se hace como el caso zapatas

contintas. La armadura principal, paralela a la medianeria, se determina como si se

. . R
tratase de dos voladizos sometidos a la carga o,, = —%. Sobre la armadura
1

aq *b

principal se dispondra de una armadura de reparto (Fig. 16).

Célculo de la zapata interior.- El calculo de la zapata interior se efectia como el de
zapata aislada. Dado que sobre la zapata interior de la viga centradora ejerce una

accion vertical hacia arriba, que es favorable, se recomienda no tenerla en cuenta.

2.5.4. Escaleras

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

se tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,

escaleras de caracol, helicoidales, etc.
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En la siguiente figura se pueden observar los elementos de una escalera.

|
|
Rellano o |

'
meseta 2

| T
? ,Tineas de Huella Froyecinn:. —
. proyectura . q
tiro o tramo [ —_ = huella )
o l '
peldafio o ‘escaldon huella o J
o & peldano ] [ -
tabica o c/ommhuella altura de peldafio & Vel
. *(/
i : altura de
s tabica peldafio
._.~———-J’ -
Z ' / o
4 ambito
a) Vista axonométrica b) Seccién c) Calabazada

FIGURA 17. Partes constitutivas de una escalera

Debido a su inclinacion y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las
cuales se les sobreponen los peldafios. Considerando so6lo el trabajo a flexion, se puede
suponer que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se
encuentre, no con su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor.
El error cometido en esta suposicidn es minimo y no afecta el disefio.

Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en
proyeccion horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.

La obtencién de la armadura longitudinal es analoga al de vigas, por otra parte se debe

disponer de una armadura de distribucién minima colocada a lo largo del paso.

2.5.5. Losas alivianadas con viguetas de hormigon pretensado

Las losas alivianadas son elementos estructurales unidireccionales. Las cargas que
actlan sobre las losas son principalmente perpendiculares a su plano, por lo que su
comportamiento es de flexion.

El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas
de hormigon pretensado, carpeta de hormigén y complemento aligerado de plastoform.
La separacion entre viguetas depende de las dimensiones del complemento aligerante

que se utilice, normalmente oscila entre 50 y 60 cm medida centro a centro de viguetas,
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la altura del complemento aligerante depende del claro de la losa y existe desde 10 a
25¢cm.
La losa de compresion es el concreto colado en obra con el acero de refuerzo requerido,
el cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcién estructural integrar
y dar continuidad al sistema.
Al realizar el colado del concreto en la obra, se integra en forma monolitica la vigueta
con la capa de compresidn (como si toda se colara al mismo tiempo).
La resistencia minima del concreto colado en obra sera de f. = 210 kg/cm?, fabricado
con tamafio maximo de agregado de 19mm (3/4”), y debe vibrarse para asegurar su
penetracion en las cufias.
Acero de refuerzo en losa de compresion: Se requiere colocar acero de refuerzo en la
capa de compresion para resistir los esfuerzos de flexion que se lleguen a presentar asi
como para evitar agrietamientos por cambios volumétricos debidos a vibraciones de
temperatura, el acero de refuerzo calculado es el mismo requerido por contraccion y
temperatura.
Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo
30 cm, y cuya area A, en cm?/m, cumplira la condicion:
50 x hy 200
>
fsd B fsd

Amin =
Donde:
Amin (cm?/m): Es la armadura de reparto.
h: Espesor de la losa de compresion (cm).
fsa: Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (MPa).

2.6. ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO

2.6.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion de

obras, forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos
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respectivos y en el contrato. Son muy importantes para definir la calidad de los
acabados.

Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:

e Definicion.

e Materiales, herramientas y equipo.
e Método constructivo.

e Disposicion administrativa.

e Medicion y forma de pago.
2.6.2. Precios unitarios

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

Estos precios unitarios estdn compuestos de los siguientes parametros:

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

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

momento, etc.
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Otro aspecto que se debe tomar en cuenta en lo que se refiere a los materiales es el
rendimiento que tienen éstos, es decir, la cantidad de material que se necesita en
una determinada actividad o item.
Mano de obra.- La mano de obra es un recurso determinante en la preparacion de
los costos unitarios. Se compone de diferentes categorias de personal tales como
capataces, albafiles, mano de obra especializada, peones y demas personal que
afecta directamente al costo de la obra.
Los salarios de los recursos de mano de obra estan basados en el nimero de horas
por dia y el nmero de dias por semana. La tasa salarial horaria inclusive: salario
bésico, beneficios sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos los
beneficios legales que la empresa otorgue al pais.
Maquinaria, equipo y herramientas.- Es el costo de los equipos, maquinaria y
herramientas utilizadas en el item que se esta analizando.
Este monto esta reservado para la reposicion del desgaste de las herramientas y
equipos menores que son de propiedad de las empresas constructoras. Este insumo,
es calculado generalmente como un porcentaje de la mano de obra que varia entre
el 4%y el 15% dependiendo de la dificultad del trabajo.
Beneficios sociales.- Las leyes sociales del pais determinan el pago de beneficios
sociales a todas las personas asalariadas que deben ser involucradas dentro del
costo de mano de obra.
Para el mismo se analizan los siguientes topicos:
e Aporte patronal.
e Bonos y primas.
e Incidencia de la inactividad.
e Cargas sociales:
o Incidencia de los Subsidios.
o Implementos de trabajo, seguridad industrial e higiene.
o Incidencia de la antigiiedad.

e Oftros.
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b) Costos indirectos.- Los costos indirectos son aquellos gastos que no son
facilmente cuantificables como para ser cobrados directamente al cliente.

Los costos indirectos incluyen:

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

v' Utilidad.- Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica empresarial de
cada empresa, al mercado de la construccidn, a la dificultad de ejecucion de la obra
y a su ubicacién geogréafica (urbana o rural).

v Impuestos.- En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor
Agregado (IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). EI impuesto IVA grava
sobre toda compra de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos Gltimos
la construccidn, su costo es el del 14.94% sobre el costo total neto de la obra y
debe ser aplicado sobre los componentes de la estructura de costos.

El IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier actividad
lucrativa, su valor es el del 3.09% sobre el monto de las transaccion del contrato

de obra.
2.6.3. Coémputos métricos

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

formulas geométricas y trigonométricas.
2.6.4. Presupuesto

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

mientras que otros estan sujetos a las estimaciones o criterio del calculista.
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2.6.5. Planeamiento y cronograma

Desde el punto de vista econdmico, las diferentes posibilidades constructivas y
tipoldgicas, pueden dar lugar a costes de ejecucion y plazos muy diferentes.

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia légica en el sentido que algunas
de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un
proyecto, usualmente se ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su
terminacion.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un
plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacion de un
conjunto de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.
Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de comenzar
el proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aungue a
Veces es necesario reprogramar y replantear.

Existen diversos tipos de técnicas de programacion, unas son muy sencillas en su
elaboracion y faciles de interpretar, pero tienen ciertas limitaciones. Otras son bastantes

utiles pero complejas en su elaboracion. De las cuales mencionamos las siguientes:

e Diagrama de Barras.

e Curvas de produccion acumulada.

e Método de la Ruta Critica (Critical Path Method, CPM).

¢ Red de procedencias.

e PERT (Program Evaluation Review Technique).

e Diagrama de Tiempo y espacio.
Para el presente proyecto se selecciond la técnica del diagrama de GANTT o diagrama
de barras.
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3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO
El plano topogréfico fue proporcionado por la entidad (Sub Gobernacién de Padcaya),
el cual refleja una superficie con muy poco desnivel por lo que no es relevante realizar

trabajos de nivelacion del terreno (Anexo I1).

3.2.  ANALISIS DEL ESTUDIO DE SUELOS

Para determinar la calidad del terreno donde se fundara la estructura se realiz6 un
analisis de suelos. El informe de dicho analisis se encuentra en Anexos, el cual es un
documento proporcionado por la Sub Gobernacién de Padcaya.

El resultado del informe del estudio de suelo a una profundidad de 3 m. indica que el
terreno es grava y arena limosa con densidad compacta, con clasificacién segin la
AASHTO de A-2-4 (0), la capacidad portante del material es de 3,15 kg/cm por lo que
la profundidad recomendada para fundar es de 2m.

Los resultados del estudio de suelos se encuentran en (Anexo I)

3.3.  ANALISIS DEL DISENO ARQUITECTONICO
El disefio arquitectonico del colegio es un rectangulo con simetria de vigas, columnas,

losas y cerchas, de dos plantas. A continuacion se presenta el disefio arquitectonico.

3.4. PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL

3.4.1. Estructura de cubierta

Las cerchas son estructuras planas, constituida por elementos longitudinales o cuerdas
y barras verticales o diagonales sometidas principalmente a esfuerzos de tracciéon o
compresion.

Una estructura totalmente logra su estabilidad mediante una estructura base que es el
triangulo, y asegura su estabilidad si al triangulo base se le aumenta dos barras
formando un nudo.

Grado estatico = 2 N° de nudos — N° de barras — N° de reacciones
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3.4.2. Estructura de la edificacion
Los pérticos de la estructura estdn compuestos de columnas de seccién cuadrada y
vigas de arriostramiento (sobre cimientos y encadenado) de seccion rectangular. Las

losas seran aligeradas.

3.4.3. Estructuras complementarias
Para la escalera el tipo de apoyo a nivel de planta superior e inferior se supone
empotrado, es decir como un pdértico con un momento en el descanso intermedio

transferido entre las ramas por una torsion desarrollada a través del descanso.

3.4.4. Fundaciones
En cuanto a las fundaciones, estan compuestas de zapatas aisladas, puesto que las
cargas provenientes de la estructuras son moderadas por tratarse de una edificacion de

dos plantas.

3.5. ANALISIS, CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL
3.5.1. Estructura de sustentacion de cubierta

Anélisis de carga
Las cargas a considerar para la cubierta seran: Cargas permanentes y cargas variables.

Fuerzas normales
Luego de la idealizacién de la cercha se obtuvo las fuerzas normales en los elementos

de la cercha los cuales permiten realizar su disefio.

Disefio de la cubierta

El disefo de la cubierta esta basado en el “Manual de Disefio para Maderas del Grupo
Andino”. El célculo de las fuerzas internas en las cerchas se realizo con la ayuda del
programa SAP2000 version 16, el dimensionamiento de cada elemento a compresion

o traccion que compone la cercha se calculé utilizando planillas de Excel.
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Para determinar el peso propio se adoptaran las dimensiones reales de la seccion y para
el célculo las escuadrias de calculo reducidas como indica el “Manual de Disefio para

Maderas del Grupo Andino”.

Previamente al disefio de la cercha se realizara el disefio del entablado, la correa que
va apoyada sobre la cercha, una vez dimensionada la misma tendremos el peso de la

correa y su accion sobre la cercha.

| 1,5 | L5 | L67 | 1,67 | 1,66 |

Para las demas cerchas se siguié el mismo analisis que el que se disefiara a

continuacion.

Especificaciones técnicas de la madera

Tipo de madera: Grupo B.

Esfuerzo admisible a flexion (fm): 150 kg/cm?.

Esfuerzo admisible a traccion paralela (f;): 105 kg/cm?.
Esfuerzo admisible a compresion paralela (fci): 110 kg/cm?.

Esfuerzo admisible a corte (f,): 12 kg/cm?.

Modulo de elasticidad minimo (Emin): 75000kg/cm?.

Deflexiones Admisibles C/Cielo Raso S/Cielo Raso
Cargas permanentes + sobrecargas L/300 L/250
Solamente sobrecargas L/350 L/350
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Especificaciones de la teja colonial
Longitud total: 0,50m.

Longitud efectiva: 0,45m.

Base superior: 0,22m.

Peso de la teja: 2 kg.

Area de una teja: 0,1 m?.

Especificaciones de la cercha
Pendiente: 50% y 30%
Angulo de inclinacion: 26,56°y 16,7°

Separacion de las cerchas: 1,40m.

Dimensionamiento del entablado
Se considerara un entablado de 2 cm de espesor de madera tipo B.

Cargas que actuan sobre el entablado

Peso propio

De tabla 8.10 de Manual de Disefio de Maderas del grupo Pacto Andino
W= 25 kg/m?

Peso de la teja = 2kg.

Area de una teja = 0,1 m?.

Peso de la teja por metro cuadrado W=20 kg/m?
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Sobrecarga de disefio
Sobrecarga de disefio Wsc =80 kg/m?
Cargas de viento
Velocidad del viento = 120 km/s
Carga de viento = 120% * 0.00483 = 69.552 kg /m?
a=26,56"y 16,7°

Con este angulo de inclinacion hallamos los coeficientes edlicos tanto en barlovento

como en sotavento y obtenemos:

C1=-0,18 barlovento

C2=-0,40 sotavento

Carga de viento = —0.18 * 69.552 = —12,315 kg/m? Barlovento (succion)
Carga de viento = —0.40 * 69.552 = —27.821 kg/m? Sotavento (succion)
Carga actuante sobre el entablado

k
Carga total = (25 + 20 + 80) * sin 73,3 — 12,315 = 107,413 m—gz

De tabla 8.12 del manual del Pacto Andino obtenemos la carga admisible para

entablados de madera tipo B con un espesor de 2 cm.

Qadm = QTotal

kg kg
151,860 —; > 107,413 —; CUMPLE"
m m
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Dimensionamiento de la correa

Cargas que actuan sobre la correa

Peso de la teja por metro cuadrado W=20 kg/m?
Peso del entablado W=25 kg/m?

Sobrecarga de disefio Wsc =80 kg/m?

Peso propio de la correa, asumiendo una seccion de 2”’x 2” tenemos (Ver Tabla 13.1

de Manual de Pacto Andino):
W=1.6 kg/m
W = (20 + 25 + 80) * 1,74 = 217,75 kg/m
Werticar = (217,75 + 1,60)  cos 16,7 = 210,098 kg /m
Whorizontar = (217,75 + 1,60) * seno 16,7 = 63,032 kg/m
Carga de viento
Velocidad del viento = 120 km/s
Carga de viento = 120? % 0,00483 = 69,552 kg/m?
Carga de viento = —0,18 * 69,552 = —12,315 kg/m? Barlovento (succion)
Carga de viento = —0,40 * 69,552 = —27,821 kg/m? Sotavento (succion)

Carga sobre la correa

carga de viento = —12,315 * 1,74 = — 21,428kg/m Barlovento (succion)
carga de viento = —27,821 1,74 = — 48,408 kg/m Sotavento (succion)
Carga sobre la correa

Barlovento (succion)

Wyerticar = —21,428 x cos 16,7 = — 20,524 kg/m
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Whorizontar = —21,428 * seno 16,7 = —6,158 kg/m
Sotavento (succién)
Wyerticar = —48,408 x cos 16,7 = — 46,366 kg/m
Whorizontar = 48,408 * seno 16,7 = 13,105 kg/m
Cargas aplicadas a la correa

carga total vertical = 189,574 kg/m

carga horizontal = 76,137 kg/m

Y ¥ A 4 ¥ A 4 Y

— -—

El momento méximo positivo es:

q+*L? 189,574%1.402
M= —-
8 8

M= M = 46,446 kg * m

Verificacién a flexion

Como la estructura de las correas no tiene restriccion lateral, se debe calcular una nueva

tension admisible a flexion mediante la siguiente formula.

L
100 b

F'm=Fm*[1—

Donde:
E,,: Esfuerzo admisible a flexion (Grupo B) = 150 kg/cm?
L: Mayor luz enriquecida = 140 cm.

b: Base adoptada = 4 cm.

F' =150 [1 140 ] 97,5 kg /cm?
= * —_—— | =
m 100 = 4 > kg/em
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El médulo resistente minimo es:

max

Wxmin = F
46,446 * 100 ,
WX min = T = 47,636 cm

Comparando el mdédulo resistente minimo con la tabla de dimensiones reales y
comerciales de la madera, observamos que el mddulo resistente mas proximo es de

seccion 37x 47, con un modulo resistente de 58,5 cm®.
b 9

DIMENSIONES AREA EJE X EJEY
Real bxh Comercial b  (cm?) I Zx ly Z,
(cm) x h (pulg) (cm¥  (cm® (cm*  (cmd)
6,5x9 3x4 58,5 3949 87,7 206 63,4

Con la seccidn obtenida verificamos a la flexion.

Reemplazando los valores tenemos:

_ 46,446 + 100

= = 2
m 585 79,395 kg/cm

_ 7930559 975 %9 cumpLE
fm - 4 sz - ’ sz

Verificacion al corte
El cortante maximo sera:

q*L 189,574 % 1.40
Vinaxr = —5— = > = 132,702 kg

El cortante maximo en el apoyo sera: V1= 132,702 kg.

Esfuerzo admisible al corte (F,) = 12 kg/cm? (Ver Tabla 8.4 del Manual de disefio para
maderas del Grupo Andino)
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3
fU - E* b * h, — v
3 132,702 3403 k )
= — % =
fo=3* 65w ~ 203 kg/em
—365-9 <1289 cumpLE
fo=3 cm? = T cm?

Verificacion a la flecha
| =394,90 cm*

Q = 189,574 kg/m

L =140cm

De Tabla 8.1 del Manual de disefio para maderas del Grupo Andino obtenemos que

para una deflexién méaxima aplicando tanto la carga permanentes como sobrecargas.

140
AXT (ST =y=——=——=047 cm.
flecha maxima admisible =y 300 — 300 0.47 cm
5 gq=L* -
= — X
Y= 384 Fwr =7
5 1,8957 = 140*
y cm

~ 384 75000 * 39490
y =0.320cm <£0.47cm CUMPLE

Disefada la correa calculamos su peso propio (Ver tabla 13.1 del Manual de Disefio

para Maderas del Grupo Andino) y volvemos a realizar las verificaciones:

COMERCIAL REAL Peso por metro
bx h bx h  GRUPO GRUPO GRUPO
(pulgadas) (cm) A B C
3x4 6,5x9 6,43 5,85 5,26
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Carga sobre la correa (q):
q = 189,574 + 5.85 — 1.6 = 193,824kg/m

El momento maximo positivo es:

q*L? 193,824%1.402
M= —
8 8

M = M = 48,487 kg *m

Verificacién a flexion

Como la estructura de las correas no tiene restriccion lateral, se debe calcular una nueva

tension admisible a flexion mediante la siguiente formula.

L
100 * b

F'szm*[1—

Donde:
E,,: Esfuerzo admisible a flexion (Grupo B) = 150 kg/cm?

L: Mayor luz enriquecida = 140 cm.

b: Base = 6,5 cm.
F' 150 [1 140 ] 117,692 k 2
= * _— | =
m 100 % 6,5 /692 kg/cm
El médulo resistente minimo es:
Wxe . = max
min Fm
W _48487%100 o
Xmin = 77605 roroom

Comparando el modulo resistente minimo con la tabla de dimensiones reales y
comerciales de la madera, observamos que el mddulo resistente mas proximo es de

seccion 37x 47, con un modulo resistente de 58,5 cm?.

61



Con la seccién obtenida verificamos a la flexion.

Mméx
fm = < F
m Wx m
Reemplazando los valores tenemos:
48,487 * 100 )
m= g = 82,884 kg/cm
— 82,884-9 < 117,692—L  cumpLE
fm = 82, cm?2 = 7 cm?

Verificacién al corte
El cortante maximo sera:

qg*L 193,824 % 1,40
Vinax = ) = > = 135,677 kg

El cortante maximo en el apoyo sera: V1= 135,677 kg.
Esfuerzo admisible al corte (Fy) = 12 kg/cm?

4
bxh

*

fo =

< F,

N W

_3, 185677 o0
VT3 65ag Ao kelem

_347959 < 12X cympLE
fo=3 cm?2 ~ "7 cm?

Verificacion a la flecha
Emin = 75000 kg/cm?

| = 394,90 cm*

Q =193,824 kg/m

L =140cm
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De la norma obtenemos que para una deflexion méxima aplicando tanto la carga

permanentes como sobrecargas.

140
AXT isible =y = — = ——=0.47 cm.
flecha maxima admisible =y 300 — 300 0.47 cm
5 q*L4<_
= —— %
Y= 384 Fw1 T 7
5 1.938 = 140*
y =0.327 cm

~ 384 75000 * 394,90
y =0.327cm £ 0,47 cm CUMPLE
Disefio de la cercha

Cargas que actuan en el nudo

Para obtener la carga que actla en el nudo debido al peso propio de la teja, el viento,
el peso de la correa, entablado y cercha, sobrecarga de disefio, esto se multiplica por el
area de influencia que acttan en el nudo asi obtenemos una carga puntual aplicada a la

cercha.

Generalmente se considera un 10% de la carga total para el peso propio de la cercha.

| 1,5 \ 1,5 | 1,67 \ 1,67 \ 1,66 \

[ \ [ \ \ \
Cargas verticales debido a carga muerta y carga viva
Cargaen el nudo 1 P, =132,71kg
Carga en el nudo 2 P, = 265,42 kg

Cargaen el nudo 3 P; = 265,89 kg
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Cargaen el nudo 4 P, = 266,27 kg
Carga en el nudo 5 Py = 266,27 kg
Carga en el nudo 6 Ps = 133,18 kg
Carga actuante en el nudo debido al cielo raso

La carga debido al cielo raso es una carga distribuida y se la debe idealizar de tal forma

que actle una carga equivalente en los nudos.
Carga del cielo raso = 25kg/m?.
Separacion de las cerchas (S) =1,40 m.

Carga distribuida debido al cielo raso = Carga del cielo raso *S
kg
Carga = ZSW *1,40m =35 kg/m

Por lo tanto las cargas puntuales debido al cielo raso seran:
Cargaen nudo 1 P, = 28kg

Carga en nudo 7 P, =56 kg

Carga en nudo 8 Pg =56 kg

Cargaen nudo 9 Py =56 kg

Carga en nudo 10 P,o =56 kg

Carga en nudo 6 P = 28kg

Carga actuante en el nudo debido a la cumbrera
Largo=1,40 m

Ancho =0,22 m

Peso de la teja = 20 kg/m?
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Peso cumbrera = 0,22 * 1,40 * 20 = 6,16 kg

Cargaen el nudo 3
Cargas horizontales
Cargaen el nudo 1
Carga en el nudo 2
Carga en el nudo 3
Cargaen el nudo 4
Carga en el nudo 5

Carga en el nudo 6

P, = 6,16 kg
P, =-193kg
P, = —3,85 kg
P, = —0,06 kg
P, =3,73 kg
P; =3,73 kg
P, = 1,87 kg

Finalmente la carga actuante en los nudos de la cercha seran las siguientes:

NUDO CARGA (kg) NUDO CARGA (kg)
VERTICAL HORIZONTAL VERTICAL HORIZONTAL
1 160,71 -1,93 6 161,18 1,87
2 265,42 -3,85 7 56,00
3 272,05 -0,06 8 56,00
4 266,27 3,73 9 56,00
5 266,27 3,73 10 56,00

Una vez resuelta la cercha con el programa SAP 2000 Versién 16 se obtiene los

siguientes resultados de las barras mas solicitadas.

65



BARRA FUERZA INTERNA (kg) TIPO

Barra 1 116,42 Traccion
Barra 2 378,12 Traccion
Barra 3 226,07 Traccion
Barra 4 275,25 Compresion
Barra5 776,58 Compresion
Barra 6

Barra 7

Barra 8 371,13 Compresion
Barra 9 185,57 Traccion
Barra 10 185,57 Traccion
Barra 11 56 Traccion
Barra 12 394,42 Compresion
Barra 13 477,39 Compresion
Barra 14 649,22 Compresion
Barra 15 223,01 Traccion
Barra 16 581,21 Compresion
Barra 17 56 Traccion

PIEZAS MAS SOLICIDADAS (kg)

Cordon superior 776,58 Compresion
Cordon inferior 371,13 Compresion
Montante 477,39 Compresion
Diagonales 649,22 Compresion
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Dimensionamiento del corddn superior

Para el dimensionamiento del cordon superior se toma la mayor solicitacion de todas

las barras superiores con el fin de uniformizar la seccion del mismo.

E,. 75000
M = 0,7025 * |—— Ck = 18,34

Ck =0,7025 * fe 110

Ahora asumimos una seccion de 21/2”x 6” (seccién comercial) 5 cm x 14 cm

(seccion real) con area de 70 cm?

Esbeltez:
Lep=1,74m
g, = Ler  L74m A, = 3480
Y7 b 0,05m yoo

Ck < A, <50  columna larga!

Carga admisible:
Nygy = 776,58 kg

E i, xA
Nggm = 0,329 * %

= 1426,25 kg
Ngam > Npmax 0k cumple!

Dimensionamiento del cordén inferior

Al igual que en el cordon superior se toma la maxima solicitacion de todos las barras

inferiores.

Ck = 0,7025 * /Em—” — 0,7025 * /75000 Ck = 18,34
fc 110

Ahora asumimos una seccion de 21/2”x 6 (seccion comercial) 5 cm x 14 cm (seccion

real) con area de 70 cm2
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Esbeltez:
Ly =1,67m

A, = 34,80

Ck < A, <50 columna larga!
Carga admisible:

Npax = 371,13 kg

E ., *A
Nagm = 0,329 * %

= 1426,25 kg
Ngam > Npax 0k cumple!

Dimensionamiento de las barras diagonales y de montante

Se disefiara estos elementos con la solicitacion mas critica tanto en las diagonales como

en el montante para uniformizar las secciones en los empalmes.

Ck = 0,7025 * /Em—” = 0,7025 % [120%0 Ck = 18,34
fc 110

Ahora asumimos una seccion de 21/2”x 4” (seccion comercial) 5 cm x 9 cm (Seccion

real) con area de 45 cm?

Esbeltez:
Lef = 1,50 m
Lef 1,50m
=7 = 0,050m Ay =30

Ck < A, <50  columna larga!
Carga admisible:

Npax = 649,22 kg
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E .. *xA
Nggm = 0,329 * %

= 1233,75 kg
Naam > Npax 0k cumple!

Calculo del numero de pernos

Se adoptara pernos de @ 3/8” y 6,5 cm de largo, estos tienen una resistencia (cuando
se emplea madera de tipo “B” y se utilizan pletinas) a la traccion de 578,75 Kgy a

la compresion de 257,5 Kg.
N° de pernos cordon superior
Nypax = 776.58 kg

o _776,58kg 3
PETTOS =557 5Kg
Con una seccion de 3” x 4” tenemos un area de 58,5 cm?

4 MNmax _ 77658k
"¢ fc 110kg/cm?2

Apec = 7,06 cm?

Agis = Ar — Ay

A, = érea que abarcan pernos alineados.

* 1"

3" 1"\ 6,50cm
—_ + — ] %
8 16) 2,54cm

AA = 3 * (
A, = 3,359 plg2 = 21,67 cm?
Agis = 70 cm2 — 21,67 cm2 = 48,33 cm?
Agis > Apec 0k cumple!.

N° de pernos cordon inferior

Npax = 371,13 kg
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o _371,13kg _
PETIOS = 575Kg
Con una seccién de 21/2” x 6” tenemos un area de 70 cm?.

Nmax  371,13kg
fc  110kg/cm2

Anec =

A, = érea que abarcan pernos alineados.

* 1

A ) (3" 1") 6,50cm
= * | — *
A 2,54cm

8 16
Ay = 2,24 plg2 = 14,45 cm?
Agis = 70 cm2 — 14,45 cm2 = 55,55 cm?
Agis > Apec 0k cumple!.
N° de pernos en barras interiores

Npax = 649,22 kg

649,22kg

N° =" S5
PETIOS = 57 5 Kg

Con una seccién de 21/2” x 4” tenemos un area de 45 cm?

Npar 649,22 kg

A = =
nec fc 110kg/cm?

Apec = 5,902 cm?

Agis = Ar — Ay
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A, = &rea que abarcan pernos alineados.

A 3 (3" 4 1") 6,50 cm
= * | — — ] * E 3
A 8 16/ 2,54cm

A, = 2,58 plg2 = 16,67 cm?
Agis = 45 cm2 — 16,67 cm2 = 28,33 cm?
Agis > Apec 0k cumple!.

Finalmente se tiene:

BARRA SECCION SECCION N° DE

COMERCIAL (pulg) REAL (cm) PERNOS
1 21/2x6 5x 14 3
2 21/2x6 5x 14 3
3 21/2%x6 5x14 3
4 21/2x6 5x 14 3
5 21/2x6 5x 14 3
6 21/2%x6 5x14 2
7 21/2%x6 5x14 2
8 21/2x6 5x 14 2
9 21/2%x6 5x14 2
10 21/2%x6 5x14 2
11 21/2x 4 5x9 3
12 212x 4 5x9 3
13 21/2x 4 5x9 3
14 21/2x 4 5x9 3
15 21/2x 4 5x9 3
16 21/2x 4 5x9 3
17 21/2x 4 5x9 3

71



Por efectos del viento se presenta una reaccion horizontal el los apoyos laterales por lo
cual se calcula la sujecion en los apoyos considerando estos como fijos y mdviles a la
vez, por esta razon en la practica se materializan los apoyos como taladros ovalados en
las planchas metalicas de union con los soportes para permitir un cierto movimiento en

la estructura.

plancha solidaria al corddn inferior

plancha solidadaria a la columna
FIGURA 18. Ejemplo de sujecién en los apoyos

Célculo de la palca de anclaje para la sujecion en los apoyos
Asumimos las dimensiones

N=20 cm

B=20cm

Calculo del espesor de la placa

R =575,05 kg

Separacion de placas = 0,50 cm

Ancho del alma de la seccion = 25 cm

Célculo del voladizo de la placa

__ B —Sep.Plac. —(2x t,,)

> =9,50cm

n
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Espesor de la placa

T = 2R xn oy
= [09+BxN=2500 o™

Adoptamos un espesor de 1 cm para cada placa de acero.
PL 20x20x1 cm

Disefo del perno del anclaje
Determinacion del &rea del perno de anclaje

R
970,75 % @, * 4100

d=056cm

A = 0,25 cm?

Asumimos un diametro de 5/8 pulg.

Determinamos el area de la superficie requerida

A = 14,848 cm?

R
pSf_4*®t*\/E

Determinacion de la longitud del perno de anclaje

L=2,17 cm

Tomando en cuenta la siguiente tabla de referencia para la longitud de anclaje de los

pernos.

Tipo de acero  Minima longitud Distancia minima
A36 12d 5d>4pulg
A449 17d 7d>4pulg

L =6,875pulg =17,46 cm
En resumen tenemos: PL 20x20x1cm L=18c¢cm  D=5/8”
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3.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion

Anélisis de cargas
Para el establecimiento de las acciones de calculo, se procedera a escoger las acciones
correspondientes a la estructura.
Para los estados limites ultimos:
Acciones directas
» Cargas permanentes: si su efecto es desfavorable se tomara el valor mayorado
con los coeficientes respectivos, si su efecto es favorable el coeficiente seré de
0,90 aplicado a todas las acciones.
» Cargas variables: Si su efecto es desfavorable se tomara el valor mayorado con

los coeficientes respectivos, si su efecto es desfavorable seré 0.

Sobre carga de uso

Para el proyecto se considerara las sobrecargas especificadas en el siguiente cuadro.

USO DEL ELEMENTO SOBRECARGA kg/m?

Habitaciones en otro caso 200

Aulas, despachos y comedores 300

Escaleras y accesos 400

Balcones volados 300

Tabla IX. Sobrecargas de Uso (Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado)

Hipétesis de carga

Para el célculo estructural, aplicamos siguientes hipotesis de carga:
HIPOTESIS 1 y54* G +¥pq * Q

HIPOTESIS 11: 0,9 (yrg * G + ¥ * Q) + 0,9 x ypq x W

Donde:

Yrg= 1,60 Coeficiente de mayoracion de carga muerta.

Yrq= 1,60 Coeficiente de mayoracion de carga viva.
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G = Valor caracteristico de las cargas permanentes, méas las acciones indirectas con
caracter permanente.

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

W = Valor caracteristico de la carga del viento.

Materiales utilizados en el disefio

Los materiales utilizados para el disefio estructural son:

Hormigon:

- Resistencia Caracteristica (a los 28 dias)  f.;, = 250 kg/cm?

1
- Médulo de elasticidad:  E, = 44000 = (f., + 80)3 = 304058,62 kg/cm?

Acero:
e Limite de fluencia fyx = 5000 kg/cm?

e Moddulo de elasticidad 2100000 kg/cm?
Disefio de la edificacion
El calculo estructural de la edificacion de hormigdn armado, se realiz6 con el programa
CYPECAD 2014, el cual ofrece la ventaja del disefio integral de la estructura
calculando todos los esfuerzos por el método de elementos finitos.
A manera de verificar los resultados obtenidos con el programa se realizd la
verificacion manual de uno de los elementos estructurales (losa, viga, columna y

zapata).

Verificacion de losas

Para la verificacion haremos el disefio manual de una de las losas y su correspondiente
armadura, esto se realizara en la losa de mayor luz por considerarse que al ser mayor
las luces los esfuerzos seran mayores. A continuacion se presentan las disposiciones de

losas existentes.
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FIGURA 19. Disposicion de losas existentes

De la anterior disposicion se hara la verificacion y calculo de armadura de la losa n® 1

Calculamos la altura de la capa de compresion de la losa (e):

\b (432cm)

6 6

= 3,58cm

Donde b es el ancho del complemento.
€min = 3Cm
Por fines constructivos se adopta:

e =5cm
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! P |
FIGURA 20. Imagen ilustrativa losa, fuente: SOBOPRET.

Calculamos armadura de reparto:

Calculamos la armadura necesaria de reparto por retraccion y temperatura de la losa.
El CBH-87 nos recomienda una armadura de reparto para la losa con una separacion
maxima entre barras de 30cm.
La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigon y a las variaciones térmicas, evitando la figuracion y contribuyendo a la
rigidez del forjado en su plano.

50 * h
ASpec 2 fyd

50 «* 5cm

> N,
ASnee 2 153 MPa
ASpec = 0,586 cm? /m

Calculo del nimero de barras:

@ = 6mm
A, = 0,28cm?

__As _ 0.586cm?

" A,  028cm?
n = 3 barras/m

Por razones constructivas se colocaran 4 barras de 6mm cada 25cm en ambas

direcciones de la losa.

@ 6mm/25cm ambas direcciones
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Altura hy tipo de vigueta:

La altura del complemento y el tipo de vigueta estan determinados por la longitud que

debe cubrir la vigueta, estos parametros ya se encuentran estandarizados por el

fabricante:

CONCRETEC:

Se realiza una cotizacion directa en la empresa proveedora con los momentos flectores

méaximos Y la luz de calculo y nos proporciona como resultado Vigueta Tipo V, con

una altura de complemento de 15cm.

DIMENSIONES (cm) PESO RESISTENCIA TIPO DE
REGIONAL PRODUCTO PROMEDIO DEL ACERO -
- 5 HORMIGON
A B H L (kg) (Fyk = kg/em?)
SANTA CRUZy VIGUETA
LA PAZ PRETENSADA 11 56 1144  VARIABLE 17,2 18.000 350 kg/cm?
VIGUETA
SUCRE PRETENSADA 12 6 11 VARIABLE 18,9 18.000 350 kg/cm?
COCHABAMBA VIGUETA 12 55 105  VARIABLE 19 18.000 350 kg/ecm?

PRETENSADA

Tabla X. Ficha Técnica viguetas pretensadas. Fuente CONCRETEC.

DIMENSIONES (cm)

DESCRIPCION REFERENCIA i
Simple Doble
Distancia entre ejes (Paso) D 50-58-60  62-70-72
Altura de complemento hy del0a25 del2a25
Altura de carpeta de
. h2 5 5

compresion

Altura paqueta estructural H de15a30 del7a30

Tabla XI. Ficha Técnica. Fuente CONCRETEC.
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COMPLEMENTO DE
PLATOFORM CONCRETEC

FIGURA 21. Imagen ilustrativa losa, fuente: CONCRETEC.

——
FIGURA 22. Imagen ilustrativa losa, fuente: CONCRETEC.

Cargas en la seccién

Cargas permanentes

D= peso propio de vigueta + peso de la carpeta de hormigdn + peso de los acabados.
D=18 + 2400*0,0286 (area la seccion) +50*0,50 = 111,64 kg/m
Sobre cargas de uso

L=300*0,50 = 150 kg/m

Combinaciones de carga

La combinacion mas critica es.

U=16D+16L

U=1,6%111,64 + 1,6*%150 = 418,624 kg/m

Con esta carga obtenemos Md en una viga de 5 metros de luz.

Calculando obtenemos

52 m
M4, = 418,624 * E = 1308,20 kg * a = 1308,20 * 0,50 = 654,10 kg * m
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Verificacion de viga a flexién
Para realizar el célculo de la armadura en las vigas, escogemos la viga comprendida
entre las columnas P13 y P14 de seccion 25*%45 cm. Las envolventes en esta viga son

las siguientes:

Datos:

Mg =10900 kg * m Momento maximo (Positivo)

Mg = 16600 kg * m Momento méaximo (Negativo)

V = 17490 kg Cortante maximo en la pieza (P13)

V =17390 kg Cortante maximo en la pieza (P14)

fo = 250 kg/ecm? Resistencia caracteristica del hormigon
fyx = 5000 kg/cm? Limite de fluencia del acero

bw =25 cm Ancho de la pieza

di=25cm Altura de recubrimiento minimo

Determinacion de feq y fyq resistencia de célculo del hormigon y del acero

_ foe 250 ,
fea = 5= 15 166,67 kg/cm
_ fyk

0
— — 2
fya = 115~ 115 4347,83 kg/cm

Célculo de la armadura minima

h=45cm

d=h—-—d; =45-2,50=42,50cm Altura dtil
Calculo de la armadura longitudinal positiva

Mg = 10900 kg*m Momento méaximo (positivo)

Momento Mg
My = 10900 kg * m = 1090000 kg * cm
Momento reducido de calculo

oMy 1090000
Ha = S d2«f,,  25%42,502 * 166,67

= 0,145
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Uaiim = 0,252 — Para acero f, = 5000 kg/cm?
0,145 < 0,252
Ha < Hdlim
Con el valor del momento reducido (u,) se va a la Tabla V11 para encontrar la cuantia
mecanica (W,) = 0,1608

A w b d cd 0,1608 * 25 x 42,5 - ' 6,54 2/"1
s s w f p ’ ’ 4347 83 , 7cm

Determinacién de la armadura minima

Del cuadro a la Tabla VIII y obtenemos la cuantia mecanica minima wg,,;;, = 0,0033

Agmin = Wemin * by * b = 0,0033 * 25 % 42,50 = 3,506 cm?/m
Tomamos la mayor
A; = 6,547 cm?/m
Se utilizara 2¢16 mm + 3¢12 mm

3¢p12 mm = 3*1,131 cm? = 3,393 cm?
2016 mm = 2*2,011 cm? = 4,022 cm?

A; = 7,414 cm?/m

7,414cm? > 6,547cm?> CUMPLE!
Armadura longitudinal negativa en la columna P13
M = 14810 kg¥m  Momento maximo (negativo)
Momento Mg
My = 14810 kg * m = 1481000 kg * cm

Momento reducido de célculo

oM 1481000
Ha = d2«f,,  25+%42,52 % 166,67

= 0,197

Haiim = 0,252 — Para acero f, = 5000 kg /cm?
0,197 < 0,252

Ha < HUaiim
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Con el valor del momento reducido (u,) se va a la Tabla V11 para encontrar la cuantia
mecanica (W,) = 0,2286

A b, *d Jea 0,2286 * 25 * 42,5 166,67 9,310 cm?/
= *k * ¥ —_— = * *k ¥ —
s = Ws w fyd , , 4347 83 ) cm~/m

Determinacion de la armadura minima
Del cuadro a la Tabla VIII y obtenemos la cuantia mecanica minima wg,,;;, = 0,0033
Agmin = Wsmin * by, * R = 0,0033 * 25 * 42,50 = 3,506 cm?/m
Tomamos la mayor
A, =9,310 cm?/m
Se utilizara 3¢20 mm +2¢p10 mm

4¢16 mm = 3*3,141 cm? = 9,425 cm?
2¢10 mm = 2*0,785 cm? = 1,571 cm?
A; = 10,995 cm?/m

10,995cm? > 9,310cm®> CUMPLE!!
Armadura longitudinal negativa en la columna P14
M = 16600 kg*m  Momento maximo (negativo)
Momento Mg

M; = 16600 kg * m = 1660000 kg * cm
Momento reducido de célculo

oMy 1660000
Ha = S d2«f,,  25+42,52 % 166,67

= 0,220

Haiim = 0,252 — Para acero f, = 5000 kg /cm?
0,220 < 0,252

Ha < Hdlim
Con el valor del momento reducido (u,) se va a la Tabla VI para encontrar la cuantia
mecanica (W;) = 0,2613
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A b, *d Jea 0,2613 * 25 * 42,5 166,67
= *k * ¥ —_—= * *k * —
s = Ws ™ Dw ’ " * 4347 83

yd
Determinacién de la armadura minima

= 10,643 cm?/m

Del cuadro a la Tabla VIII y obtenemos la cuantia mecanica minima wg,,;;, = 0,0033
Agmin = Wemin * by * h = 0,0033 * 25 * 42,50 = 3,506 cm?/m

Tomamos la mayor

A; = 10,643 cm?/m

Se utilizara 3¢p20 mm + 2¢10 mm

3020 mm = 3*3,141 cm? = 9,425 cm?
2$10 mm = 2*0,785 cm? = 1,57 cm?

A; = 10,994 cm?/m

10,994cm? > 10,643cm? CUMPLE!

Calculo de la armadura transversal
V = 17490 Kg Cortante méaximo en la viga (P13)

V, = 17490 kg

foa = 0,50 * \/f.; = 0,50 * /166,67 = 6,455 kg/cm?
Viw = foq * by * d = 6,455 % 25 + 42,50 = 6858,44 kg

Vy > V., » 17490 > 6858,44
Vo = 0,30 % f,q * by, * d = 0,30 * 166,67 % 25 * 42,50 = 53126,06 kg
Vo < Vg <V, — 685844 < 17490 < 53126,06

Voy = Vy — Vo, = 17490 — 6858,44 = 10631,56 kg

4 - Yurt 1063156100
$090%dxf,q 0904250 4347,83

= 6,393 cm?/m
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fea 166,67

Agmin = 0,02 % by, x t * » = 0,02 % 25 % 100 * B 1,917 cm?/m
Agmin 1,917
Ag = “2’”" == 0,958cm?

Obtencion del nimero de fierros

As 6,393
Ap8mm 0,503

Ne barras = =12,72 =~ 13 barras

Ag; = N°barras * AQ8mm = 13 x 0,503c¢m? = 6,539 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 153/13 = 11,8 cm

Se utilizara: 1608 mm c/10cm

6,539 cm? > 6,393 cm? CUMPLE!

y

Detalle de la armadura

F13 500 F14
3620 =305 S0 L=340
— 16— — 70—
2810 L=5310
m il
DTN ARRARR
LI L
2014 L=835
@2 L=0EE
— 17—
lExT1s@He/10 _ 19x1 e BEcME Il a@BeMS
1E 155 282 138 1§
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Verificacion de columnas

Columna N° P17 Planta baja

Datos:

N= 43990 kg

Momento (Mx) = 3740 kg*m

Momento (My) =890 kg*m

Coeficiente de minoracién del acero (y;) = 1,15
Coeficiente de minoracién del hormigén (y.) = 1,50
Resistencia caracteristica del hormigon £, = 250 kg/cm?
Limite de fluencia del acero f,,, = 5000 kg/cm?
a, =0,30m = 30cm

b, = 0,30 m = 30cm

Longitud = 2,95 m

Verificacién del pandeo de la columna

Nudo superior para calcular ¥a

COLUMNAS b H L | I/L
COLUMNA 1 30 30 295 67500 228,814
COLUMNA 2 30 30 295 67500 228,814
> = 457,627
Wax
VIGAS b H L | I/L
VIGA 7 25 40 600 133333,3 222,222
VIGA 8 25 40 350 133333,3 380,952
> = 603,1746
Yay
VIGAS b H L | /L
VIGAS 25 30 500 56250 112,5
VIGA 6 25 30 300 56250 187,5
> = 300
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Ya que el modulo de elasticidad es el mismo tanto en vigas como en columnas se

simplificara asi que no es necesario el calculo con el mismo.

E «1 E =1
L., 457,627 L., 457,627
W — col — ’ — 759 W — col — ) =152
4x v Exl "~ 603,1746 0,75 Ar Ex1I 300 25
Lvigas Lvigas
Nudo inferior para calcular ¥s
COLUMNAS b H L | I/L
COLUMNA 2 30 30 295 67500 228,814
COLUMNA 3 30 30 200 67500 337,500
> = 566,314
WBx
VIGAS b H L | I/L
VIGA 3 25 30 600 56250,0 93,750
VIGA 4 25 30 350 56250,0 160,714
> = 254,464
¥ey
VIGAS b H L | I/L
VIGA 1 25 30 500 56250 1125
VIGA 2 25 30 300 56250 187,5
> = 300
E x1 Ex1I
2T 566314 . X 566314 -
‘PBX_ZE*I_254,464_ ’ Yo = TFu T =300 ¢
Lvigas Lvigas

Con estos valores de WAy WB vamos al monograma de Fig. 22 y obtenemos el
coeficiente K (para pérticos traslacionales)
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FIGURA 23. Monogramas para determinar el factor K de longitud efectiva en columnas de
porticos.

Kx =1,60

Ky =1,56

Valores limites para la esbeltez

A < 35(, < 10) Pieza considerada corta

35 < 1<100(10 < 4, < 29) Puede calcularse excentricidad adicional

Célculo de la longitud de pandeo y esbeltez geométrica

I, =K%l
Iy = 4,72 m I,y = 4,602 m
Iy
/19 = E
Agx = 15,733 Agy = 1534
Célculo de la esbeltez de la columna
lox Kexl 472

Ax = —_—= = 54‘,502

i I, [0,000675
A 0,30%0,30
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loy _Ky*I_ 4,602
i I, 0,000675
A \0,30%030

Como la esbeltez se encuentra entre 35 < A < 100 se aplica las siguientes formulas:

Determinacion del f.q4 Y f,4 resistencia de calculo del hormigén y del acero

fer 250
= 0,90

1,50 " 1,50

fye 5000 ,
fyd 115 E = 4347,826 kg/cm

Célculo de excentricidades

fea = 0,90 *

=150 kg/cm?

Excentricidad de primer orden
Mg, 89000
€ox = % = Toaan
N, ~ 43990
Mg, 374000

=% = = 8,502
oy =N, T 43990 am

= 2,023 cm

Excentricidad por construccion
_ h 30 150

¢e=20" 20 0

Excentricidad adicional al pandeo (segundo orden)

= *

Cax 3500) b+10+e,, b
( 4347,826) 30 + 20 % 2,023 4727

= * *
Cax 3500 30+10%2,023 30

b + 20 12
eay =3+ Jya "oy oy, 107*
3500 b +10+*e,, b

* 1074

*x10™* =4,419cm

*10™% = 5,208 cm

( 4347,826) 30 4+ 20 # 8,502 460,22
= * *

Cax 3500 30+10+8502 30
Excentricidad final

€rx = €ox T €qx = 2,023 + 4,419 = 6,442 cm
ery = €oy + €qy = 8,502 + 5,208 = 13,71 cm
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Determinacién del momento de disefio
Mgy = Ng * e, = 43990 * 6,442 = 283383,58 kg * cm
Mgy = Ny * ep,, = 43990 13,71 = 603102,90 kg * cm

Capacidad mecénica del hormigon
Uy = foa * hy * hy, = 150 * 30 * 30 = 135000 kg
Determinacion de los esfuerzos reducidos
N, 43990

~ U, 135000

My, 283383,58
= U.+h, 13500030 %7
Mg, 60310290

U, *h, 135000 =30

Con el esfuerzo y momentos reducidos entramos al abaco en roseta de flexion esviada.

w=0,178

= 0,326

M

iy 0,149

Determinar la capacidad mecénica de la armadura total
Urota =W * Uc
Ur = 0,178 * 135000 = 24030 kg
Urotar _ 24030

Arotar = Fa = 1347 826 = 5,527 cm?
El area de la armadura sera 5,527 cm?
Obtencion del nimero de fierros
N° barras = 4s 5,527 =489 =5

A@12mm 113
A = N° barras * Ap12mm = 5 = 1,13 = 5,65 cm?
5,65 cm? > 5,527 cm?
5012
Calculo de la armadura transversal
La separacion que tendra la armadura transversal sera:

{ b 6 h(menor dimension de la pieza) = 30 cm
s <
15 * Bge 1a armadura longitudinal = 15% 1,2 = 18cm
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Se adopta una separacion de estribos de 15 cm, la luz de la columna es 2,95 m

N—295+1
~ 15
N=20+1
N =21

El didmetro del estribo sera:

1

—*0Q itudinal = = * 12 =3 mm
®Estribo > 4 de la armadura longitudinal 4

6 mm
Adoptamos un @ = 6 mm para los estribos.

2106 c/15cm

3.5.3. Fundaciones (Cimentos)

El disefio de las zapatas esta basado en el CBH-87 (Cddigo Boliviano del Hormigon
Armado). El célculo estructural se realiz6 con el programa CYPE CAD 2014 y realizd

una verificacion manual.

Disefio de zapata aislada

Zapata N° 17

Los datos iniciales son siguientes:
N = 25025 kg

M, =60kg*m

M, =330 kg xm

V, =90 kg

V, =510 kg

a, =0,30m =30cm

b, =0,30m =30 cm
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Ogam = 2 kg/cm?
ferx = 250 kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigén
fyr = 5000 kg/cm? Limite de fluencia del acero

Determinacion del f.4 Y fyq4 resistencia de calculo del hormigon y del acero

_ ka _ 0 _ 2
fea =155 = 150 = 166/67 kg/cm
5000
_ Jwe = 4347,83 kg/cm?

ﬁ”"L15"L15

Para calcular el peso propio de la zapata, se asume un valor igual al 5% adicional del

total de la carga N, por lo tanto el peso total sera:
Ny = 1,05« N = 1,05 * 25025 = 26276,25 kg

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, se encuentra el area minima que debera

tener la misma:

N 26276,25

Oadm 2

Anec -

= 13138,125 cm?

Se escoge un area mayor a la necesaria, y se determina las siguientes dimensiones
a=120my b=120m

Se debe determinar la altura de la zapata teniendo en cuenta que no tenga problemas
con el punzonamiento, se recomienda adoptar una altura mayor o igual a las

dimensiones de la columna.

foa = 0,50 % /f.q = 0,50 * V140 = 5,92 kg/cm?

4*foa  4%592
Yf * Oreal B 1,60 * 2 B

k =

)
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Reemplazando

p
d \/ao*bo a*b a,+b, J30*30 120120 30+ 30
1= - =

— =35
PR — 4 4 T2e74-1 4 cm
d > 2x(a—a,) 2%(120-30)
d, = - = 15,79
2 4+ k 4+ 740 cm
2+ (b—b,) 2%(120—30)
ds = - = 15,79
L 3 4+ k 4 + 7,40 Srem

Entonces la altura de la zapata sera de 35 cm.
Célculo del peso propio de la zapata
Pp; = yy * Volumen = 2500 = 1,20 * 1,20 = 0,35 = 1260 kg
El peso total sera:
Nr = 26276,25 + 1260 = 27536,25 kg

La fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flector y este sumado

con el momento flector inicial producen un nuevo momento.
Moy = My + (Vi % h)
M,, = 60 + (90 * 0,35) = 91,50 kg * m
M,, = My, + (V, = h)
M,, =330 + (510 * 0,35) = 508,50 kg * m
Los esfuerzos en la zapata seran los siguientes:

P 6xM, 6x*M,
+ —
a*b ax*b? bxa?

o1, =

27536,25 6%91,50 6% 508,50

- _ =191 kg/cm?
120 %120 T 120 #1202 120 = 120 g/em

07
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P 6xM, 6x%M,
+
a*b ax*xb?2 bx*a?

Omax = 02 =

_27536,25 ~ 6%91,50 6 * 508,50

_ =1914 k ?
Omax = 02 120 * 120 + 120 * 1202 + 120 = 1202 g/cm

P 6*xM, 6*M,
G3_a*b_a*b2 b * a?

_ 2753625  6%91,50  6*508,50

= - = 1,91 kg/cm?
120120 1201202 T 1201202 = W01 kg/em

03

Y 6xM, 6xM,
Omin = 04 = " T 0xb?  bra?

2753625 6%9150  6%50850
Omin = 94 = 1505120 120 = 1202 120 1202

= 1,91 kg/cm?

Como se observa que la zapata no tiene traccion y toda la seccién trabaja a compresion.

Verificacion al vuelo

a
_Nrx3
yva - 2 1I50
ox
27536,25 * %
- - > I
Vo 5150 18056,56 > 1,50 CUMPLE
a
_Nrx3
yvb - 2 1I50
oy
27536,25 13—0
= = 324911 > 150 CUMPLE!
Yob 508,50

Verificacion al deslizamiento
Para suelo cohesivo:

El valor de la cohesion es 1000 kg/m?®
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C4 = 0,50 * Cohesion = 0,50 x 1000 = 500

axbxCy
ySaz—Zl,SO

X

120 * 120 = 500
= = 80000 > 1,50 CUMPLE!

ysa_ 90
axbxCy
Ysp = ——— = 1,50
£

120 « 120 * 500
Ysb = 10 = 14117,6 > 1,50 CUMPLE

Calculo de la armadura

Los valores de L1y L se determinan de la siguiente manera:

a_a1
L, = > + 0,15 % a,

120 — 30
L, = — + 0,15 *30 = 49,50 cm

b_b1
L2= 2 +0,15*b1
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120 — 30

L, = — + 0,15 * 30 = 49,50 cm

Los valores de Y1y Y2 se determinan por medio de trigonometria estos corresponden

[P 4]

a esfuerzos de disefio en direccion “a” y en direccion “b”.
Y, =0, =191 kg/cm?
Y, = 0 = 1,91 kg/cm?

Calculo de la armadura en la direccion “a”

Datos:

0, = 1,91 kg/cm?

Factor de seguridad n = 1,60

a=140cm

Ly =49,50cm

Omax = 1,914 kg/cm?

L% 1 2 )
Mg, =nx*a O-a*?-l'z*(o-max_aa)*g*l'l

49,502 1 2
+ > * (1,914 —1,91) * 549,502 = 449905,10 kg * m

Mg = 1,6 % 120 [1,91 *

Momento reducido de calculo

Mg, 449905,10
T axd?xf.y 120 %252 % 166,67

Uy = 0,036

wg = g * (14 ug) = 0,036 * (1 + 0,036) = 0,0373
El &rea de armadura sera:

fed 166,67
As=wyg*xax*xdx—=0,0373 120 » 25 *

———— = 4,290 cm?
» 4347,83 o

95



Determinacién de la armadura minima
De la Tabla VIII se obtiene la cuantia minima (w; ,,,;;,) = 0,0018

Agmin = Wsmin * @ * h = 0,0018 x 120 * 35 = 7,56 cm?/m
Se adopta la mayor de 7,56 cm?

As 7,56
Ap12mm 1,13

N?Q barras = = 6,68 = 7 barras

Ag = N barras * Ap12mm = 7 = 1,13 = 7,91 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos

140_20
7~ = 20cm

Se utilizara 7012 c/20 cm
Calculo de la armadura en la direccion “b”
Datos:
o, = 1,91 kg/cm?
Factor de seguridad n = 1,60
a=140cm
L; =49,50cm
Omax = 1,914 kg/cm?

L5 2
Mg, =n*b Ub*7+5*(0max—0b)*§*Lz

49,502 1 2
+5* (1914 = 1,91) + 549,50 | = 449905,10 kg *m

My, = 1,6 % 120 [1,91 x
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Momento reducido de célculo

Mg, 44990510 0.036
Ha = wdz«f,, 120%252%166,67
wy = pg * (14 ug) = 0,036 * (1 + 0,036) = 0,0373

El area de armadura sera:

A axd cd 0,0373 %120 = 25 1 ' 4,29 7”2
— * % * — — * * P —
y Wa fyd ' 4347,83 ’ ¢

Determinacion de la armadura minima
De la Tabla VIII se obtiene la cuantia minima (wg ;) = 0,0018

Ag min = Wemin * b * h = 0,0018 x 120 = 35 = 7,56 cm?/m
Se adopta la mayor de 7,56 cm?

As 756
AP12mm 1,13

NQ barras = = 6,68 = 7 barras

Ag = N2 barras * Ap12mm = 7 = 1,13 = 7,91 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos

40 _
7 = cm

Se utilizara 7012 c/20 cm
Verificacion a la adherencia
n=7
®=120cm
k = 2 (zapatas flexibles)

_Yr*N a—a,

(

V4 +0,15*a,)

a
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. 1,60 * 25025 (120 - 30
a= 120 2

_0,90*d*n*7r*(2)_fbd

Tp

~ 16516,50
= 090+30%6%m*12

fbd=k*3\/%

fra = 2 % 1/166,672 = 60,57 kg/cm?

T < fpu  CUMPLE!

Detalle de la armadura
k— 70 70— k— 70 70—
Lo e e e L.

T@M2cHE =145 [ MM2cM8 L=145

<30 >4

-] (-]

140

wn

140

s
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= 27,04 kg/cm?

P17

<30 5

I

4X1912 L=83

<305

+ 0,15 * 30) =16516,50 kg

25

&
g, |
&

‘o

[~
L]

L=114



4. APORTE ACADEMICO

4.1. ESCALERA AUTOPORTANTE

Para analizar este tipo de escalera se considera como un portico con un momento en el
descanso intermedio transferido entre las ramas por una torsion desarrollada a través
del descanso.

El método de andlisis usado depende de la condicion de soporte del descanso superior.
Si la reaccién horizontal puede ser desarrollada, la clésica distribucién de momentos

puede ser usada considerando la escalera sin traslacion.

Para evitar una correccion de deflexion al procedimiento de distribucién de momentos,
el problema puede ser resuelto por el teorema de Castigliano respecto a la energia de
deformacion. Pero un apoyo fijo al punto A, el momento de distribucion puede
nuevamente ser usado y para una escalera completamente con el extremo libre, el
momento puede ser resuelto por estatica. Para el caso en el cual el apoyo superior sea
flexible, la estructura puede ser resuelta por el teorema de Castigliano.

El célculo de la escalera se lo realiz6 en el programa CYPECAD Version 2014, la

verificacion manual se presenta a continuacion.

El trazado de una escalera, una vez elegido el tipo, ha de basarse en las dimensiones de
la huella “h” y de la contrahuella “c”. Por razones de seguridad para los usuarios todos
los peldafios deben ser iguales y para evitar un cansancio excesivo, las dimensiones de

[IPN2]

¢’y “h” han de cumplir determinadas condiciones, siendo las mas frecuentes:

(Tournus) h+2c=53cm

h-c=12cm

(Neufert) 2c+h=61a64cm

h—-c=12cm
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Materiales utilizados en el disefio
Los materiales utilizados para el disefio estructural son:
e Resistencia caracteristica del hormigon ( a los 28 dias) fer = 250 kg/cm?

e Limite de fluencia del acero fyr = 5000 kg/cm?

Disefio de la escalera
La escalera sera del tipo autoportante de dos tramos con un descanso intermedio,
dispuestos mediante 24 escalones con una huella de 25 cm y una contrahuella 14 cm.

El calculo de la misma se realizé con la ayuda del programa CYPECAD.

Disefio de la escalera

Datos:

fox = 250 kg/em? Resistencia caracteristica del H°

fyx = 5000 kg/cm? Limite de fluencia del acero

Yy = 2500 kg/m?3 Peso especifico del hormigon

ys = 1,15 Coeficiente de minoracion del acero

ys = 1,50 Coeficiente de minoracién del hormigén
Base (b) = 1.75m

Huella = 0,25m

Contra huella = 0,14m
Longitud total = 4,50m

175

30

175

178 275
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1 2,75 1,75

Farada

1,68

lo.34]

1,34

Anélisis de cargas
Carga muerta
RAMPA
Peso debido a los peldafios
Volumen de peldafios = 0,21 m?
Peso peldafios = 152 kg /m?
Carga debido al peso propio de la rampa por metro de ancho
Pp =yu * hiosa

Pp = 2500 = 0,34 = 850 kg/m?

Peso de solado
Ppg = 100 kg/m?>
Barandillas

k
P, = 200- «
m

— 2
75m 114,29 kg/m

Carga muerta total en la rampa
Qcmr = 1216,29 kg/m?
DESCANSO
Carga debido al peso propio del descanso
Pop =Y * ygsa

Ppp = 2500 * 0,34 = 850 kg/m?
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Peso de solado
Pps = 100 kg/m?
Barandillas

p, = 2009
= —_— %
B m 1,75m

= 114,29 kg /m?

Carga muerta total en el descanso
QCMD = 1064‘,29 kg/m2

Sobrecarga de uso
Qsc = 400 kg/m?
Carga Ultima actuante en la escalera
QU = 1,6Qc¢y + 1,60

Rampa

QU = 1,60 x 1216,29 + 1,60 * 400 = 2586,06 kg/m?
Descanso

QU = 1,60 * 1064,29 + 1,60 * 400 = 2342,86 kg/m?

Célculo de la estructura

La estructura seré calculada de acuerdo al siguiente esquema.
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Aislando el tramo superior tenemos

2y3

P 2586,06
= 2 _ ]2 = g 2 _ 2 —
Y, = 271 [1% —1F] 7+2.75 [2,752 — 1,75%] = 4995,8kg * m
Y. £ [1+ 1,]? 258606 [2,75 + 1,75]% = 9521,4k
= — — %
2 2 %1 1 2% 2,75 ’ ’ ARG *m

_Px(I+1)?  2586,06+ (2,75 + 1,75)?

= 18486,8 kg * m

T 2xl%sino 2% 2,75 *sin 31
Px*(l+1,)* 2586,06x* (2,75 + 1,75)? 18486.8 &
= = = *
2 % | * sin « 2% 2,75 % sin 31 eRg=m

Los esfuerzos en el tramo superior son los siguientes:

¢ CARGAS

i y!
iy, W

P W
¥ 34 I
Y Ldbih_»
I
,l' 1 e et =14 t
a) k)

Y, = P(L+ ;) = 2586,06(2,75 + 1,75) = 11637,27 kg *xm

P(l+1,)? _ 2586,06(2,75 + 1,75)?
2%[xtan o< 2% 2,75 xtan 31

X =-— = 15846,3 kg *m
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lLos ¥ i3 »miga equiva.
leme da lgces Ly |y

MOMENTQS 1/\ s somstida & 3arga p.
FLECTORES jSer- 1 L3 inea de trazos ¢o.
Y1 [~ i Y. fregponce dl Lasu de
f L | ; | sabrecarga 3310 en fires)
c)
A P \2
/ sl cosa-pleog &
ESFUERZOS Ao cath
CORTANTES LR + 7
-%(l ol,;-zcos X +pros iiel) C L;7 gl
d)

Poerm Plley ) cos’a

—«p genall+ly)
A 21 L
ESFUERZOS S S

"F,-\\
'Q‘, ) "
AXILES \3”\ Pli+ly)" coslac ey
231 senw PG
C
e}

Ve =—P *1l; =2586,06 * 2,75 = 7111,67 kg
Ver = —P [+ 1,)? Pl
CT_Z*l( + 1;)* cos < — Pl; cos «
2586,06

Ver = m(2,75 + 1,75)? x cos 31 — 2586,06 = 1,75 = cos 31 = 4282,2 kg

P
V, = —z—l(l+ll)2cos o« + Pcos « (I +1)

. 2586,06
A7 2%275

(2,75 + 1,75)? cos 31 + 2586,06 cos 31 (2,75 + 1,75) = 1813,65 kg

Esfuerzos axiles
Px(l+1)? cos?x
= *
¢ 21 sin o

2586,06 = (2,75 + 1,75)%? cos312
= k
¢ 2 %275 sin31

— P x*l; #sin «

— 2586,06 * 2,75 * sin31 = 78121,03 kg

Px(l+1;,)* cos®x
—_ *

—Pxsinx(l+1
T ; : ( 1)
* J— *
A 2 %275 sin31 , l @ ) ‘
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Las componentes de los esfuerzos axiales seran de acuerdo al siguiente esquema:

TC' = T¢ * cos x = 17360,23 * cos 31 = 66962,8 kg

N¢ = N¢ * cos o = 13281,22 * cos 31 = 59765,50 kg

)

b
My =My = N¢ * = 59765,50 x—— = 52294,80 kg * m

El momento flector local en ambos tramos es:

. Qu+ [>? 2586,06 * 2,752
My = 3 = 3 = 2444,63 kg *m

El momento flector en el descanso es:

_ Qu*m? 2342,86 % 1,752
My =———= > = 3587,50 kg *m

Armadura de traccion en el tramo superior

A - T¢ 669628 13.39¢cm?
= Fe 5000 oM
Armadura de compresion en el tramo inferior
N/ 59765,50
Ay = —=————=11,95cm?

7 fk 5000

105



Armadura de flexion
Armadura en el paramento superior

P 2444,63 o 4rem?
ST 080xhxf,y 080+168+434783 "

Armadura en el paramento inferior

My 3587,50

A- = =
0,80 % h fya 0,80 * 1,68 « 4347,83

= 0,61cm?

Esta armadura calculada esta dispuesta en ambas caras en la direccion de la escalera y

en toda ella. En la direccion transversal se dispondra armadura minima.

La armadura en el paramento superior serd la suma de la armadura necesaria para
traccion mas la armadura de flexion.

Ag + AY = 13,39 + 0,42 = 13,81 cm?/m
Con¢l6 mm  A=2,011cm?

A —13’81—687 7b
5—21011—, = arras
175
T+1=26cm

9016 c/20 cm

Para el calculo de la armadura en el paramento inferior se procede de la misma
manera.

Ag + A7 = 11,95+ 0,68 = 12,63 cm?/m
Con¢l6 mm  A=2,011cm?

—12'63—628 7b
s=oo11 - 048 = arras/m
175
T+1=26cm

9016 c/20 cm

106



Se dispondra de armadura transversal minima para ambos tramos

De la Tabla VIII se obtiene la cuantia mecanica minima (Ws,,;,) = 0,0015
Asmin = Wemin * by * h = 0,0018 % 175 * 34 = 10,71 cm?

Con ¢8mm  A=0,503cm?

10,71
s = 0.503 = 21,31 = 22 barras
322,26
> = 15,122 =~ 15¢cm

Armadura transversal
2208 ¢/15cm

La armadura en el descanso sera la armadura necesaria para traccion mas la armadura

de flexion.

Ag + AF = 13,39+ 0,42 = 13,81 cm?/m
Con¢l6 mm  A=2,011cm?

—13’81—687 7b

s=5011 - 087 arras
175
T+1=26cm

9016 ¢/20 cm

Armadura transversal minima para la meseta

Asmin = Wemin * by * h = 0,0018 = 380 * 34 = 23,256 cm?/m

Con ¢16mm  A=2,011cm?

A. = 23,256 =11,56 ~12b

5= 2o = 1LS6 =~ arras
175
5 + 1 = 15,58 se asumira 20cm

9016 c/20cm
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Detalle de la armadura

-
-| Ac eA
ﬂa_ [=]
{'ﬂ-;_ |
d VA AN
] 2
'|L '|L '|L
115 ars
Seccién A-A
, 275 ) 175 )
T i
@16¢/20

168

I 40 i

Viga

10216¢20

2Z8c5
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Seccibn C-C

) 176
)1
o0
2
216¢/20
S 1051600
\@182r20
Seccion B-B
) 175 30 175 ) Seccion D-D
1 T 1
10@16¢/20 " 175 .,
@16¢/20 22080115

34
—
34
—

' é1s-c/z.§/. — 21@8c/15

1021620
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CONCLUSIONES

v La capacidad del portante del terreno es bastante buena por lo que permite el
dimensionamiento de fundaciones economicas.

v La topografia del terreno no es demasiado accidentada por lo cual no hay un
movimiento de tierras significativo.

v El programa CYPE CAD Version 2014, permite reacomodar las armaduras de
tal manera que elemento sea mas facil de construir.

v Se aplicd las normativas Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)
para el disefio del hormigdn armado.

v El disefio de las estructuras de madera se estipuld de acuerdo Manual de Disefio
para Maderas del grupo Andino.

v En las piezas de hormigon armado se recomienda un tamafio maximo nominal
del agregado igual a 1.

v Se recomienda realizar un nuevo estudio de suelos a la hora del emplazamiento
de la estructura, para constatar la informacién obtenida por la Sub Gobernacion de
Padcaya.

v Se recomienda realizar otro estudio topogréafico a la hora de emplazamiento del
proyecto a fin de constatar la informacion obtenida por la Sub Gobernacion de Padcaya.
v Las armaduras de la estructura tanto en flexién como en traccion obtenidas en
el célculo con el programa CYPECAD Version 2014 difieren en un 5 al 10 %

aproximadamente de los resultados conseguidos con un célculo manual.
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