CAPITULO |
1. ANTECEDENTES
1.1. Problema.

De acuerdo al ultimo censo realizado se puede observar que la tasa de crecimiento
poblacional para la ciudad de Carapari tiene un valor considerable con un porcentaje de
3.69% aproximadamente, produciendo un hacinamiento de alumnados para la Unidad

Educativa 3 de mayo.

1.1.1. Planteamiento.

La Unidad Educativa 3 de Mayo ubicada en la zona central de la ciudad de Carapari cuenta
con un hacinamiento de estudiantes en sus aulas provocando que muchos de los estudiantes

del nivel primario o secundario de la zona queden sin poder inscribirse.
Las principales causas que originan el hacinamiento en la unidad educativa son:

- Crecimiento poblacional estudiantil en la zona.
- Falta de infraestructura adecuada, ambientes pequefios y/o insuficientes.

- La carencia de unidades educativas en la zona.

De mantenerse la situacion actual se incrementara el hacinamiento de alumnos dando lugar
al bajo nivel académico, también se seguiran presentando incomodidades para el alumnado
dentro del aula, se observara mayor indice de contagio de epidemias y la dificultad de
ensefianza para el maestro sera mayor, no logrando una labor académica 6ptima; por lo que

se hace necesario plantear como solucion las siguientes alternativas:

- Ampliacién de la edificacion.
- Alquiler de una edificacion.

- Construccién de una nueva infraestructura.

1.1.2. Formulacién.

Debido a que actualmente la edificacion de la Unidad Educativa 3 de Mayo no satisface la
demanda estudiantil, y para dar solucion a este problema al optar con la ampliacion de la

edificacion no garantizaria que con el tiempo se llegue a satisfacer con las demandas



estudiantiles, ademas que estructuralmente no es garantizada la estabilidad de la estructura y
optando por otro lado el alquiler de ambientes como solucion tampoco es una opcion viable
debido a que la ciudad de Carapari es sustentada con las regalias del Gas y el petroleo, los
cuales cualquier momento pueden llegar a bajar su valor econémico afectando la economia
de la ciudad de Carapari. Por tanto la alternativa planteada viable para solucionar el
hacinamiento estudiantil es: Disefio estructural de una nueva edificacion para la Unidad

Educativa 3 de Mayo.

1.1.3. Sistematizacion.

Como se definio en la propuesta, se optd por esta alternativa.
Alternativa N°1
Cubierta.- Plana conformada de losa reticular.
Entrepisos.- Losa reticulares.
Estructura de sustentacion.- Portico de H°A° compuesto por viga y columna.
Cimentaciones.- Zapata aislada.

1.2. Objetivos.
1.2.1. General.

Realizar el disefio Estructural de la nueva infraestructura de la Unidad Educativa 3 de Mayo,

con la finalidad de solucionar el hacinamiento estudiantil.

1.2.2. Especificos.

- Realizacién de estudio de suelo de 1 punto pero de una manera muy detallada
haciendo asi en ese sondeo diferentes extractos para verificar si el estudio de suelo
del terreno adyacente al lugar de emplazamiento proporcionado por la entidad es o
no viable para la utilizacion en el disefio.

- Disefiar los entrepisos de losa reticular con caseton de poliestireno expandido.

- Disefiar el sistema aporticado compuesto por vigas y columnas de hormig6n armado.

- Disefiar las cimentaciones de la estructura.



- Realizar otro disefio estructural para el aporte académico con losa alivianada con
viguetas, aplicado al disefio estructural de la Unidad Educativa 3 de Mayo.

- Realizar las especificaciones técnicas, computos meétricos, precios unitarios y
presupuesto general de la obra gruesa.

- Andlisis comparativo técnico y econdmico de entrepisos con losa reticular con
caseton de poliestireno expandido vs losa alivianada con viguetas, aplicado al disefio

estructural de la Unidad Educativa 3 de Mayo. (Aporte académico)

1.3. Justificacion.
1.3.1. Académica.

El disefio de edificaciones ayuda a profundizar los conocimientos adquiridos por el estudiante
durante toda la trayectoria de aprendizaje de la carrera, dando lugar al estudiante a demostrar

la destreza y habilidad en el disefio de la propuesta de proyecto de grado.

1.3.2. Técnica.

El lugar de emplazamiento de construccion de la unidad educativa, cumple con las
caracteristicas técnicas requeridas para el tipo de obra sefialada, lo cual se puede respaldar
con la visita previa que se hizo al lugar dado que el terreno es totalmente plano y de gran

cobertura ademas del estudio de suelo adyacente al lugar de emplazamiento de la obra.

1.3.3. Social.

Contribuir en una alternativa viable de disefio estructural para la edificacion de la Unidad
Educativa 3 de Mayo que evitara el hacinamiento de los estudiantes, el bajo nivel académico
en la sociedad estudiantil, incomodidades dentro del aula y dificultad de ensefianza para el

maestro.

Ademas que se obtendra una sociedad estudiantil con otra visién, generando asi futuros

profesionales para la ciudad de Carapari.



1.4. Marco de referencia
1.4.1. Espacial.

El lugar de emplazamiento del proyecto se encuentra ubicado en la ciudad de Carapari, la
segunda seccion de la provincia Gran Chaco del Departamento de Tarija. Referida con las
siguientes coordenadas geograficas 21°49°55.71” latitud Sur, 63°44°42.97” longitud Oeste,

con una elevacion promedio de 820 m.s.n.m.

1.4.2. Temporal.

En el disefio final del proyecto se considerara minimamente 50 afios de horizonte-vida Util

del proyecto.

1.5. Alcance del proyecto.
1.5.1. Alternativa de planteo estructural definida.

De acuerdo a lo realizado en la propuesta se plante6 dos alternativas de planteo estructural y
como consecuencia al analisis técnico - economico se eligio la alternativa N°1 la cual consta

de los siguientes elementos estructurales:
Alternativa N° 1

Cubierta.- Seré plana conformada por una losa reticular, debido a que los planos no presentan

ningun tipo de armadura para cubierta y que ademas se tienen grandes luces.

Entrepisos.- Losa reticular con poliestireno expandido. Las losas reticulares dispondran en

una o en dos direcciones dependiendo de las dimensiones de los ambientes.

Estructura de sustentacién.- Pdrticos de H°A° conformado por vigas y columnas, son

estructuras de mayor rigidez.
Fundaciones.- Zapatas aisladas.

1.5.2. Resultados a lograr.

Se incorporaron en la Propuesta de Proyecto de Ingenieria Civil los siguientes resultados que

se deberan lograr cuando se desarrolle el proyecto en la asignatura CIV - 502 entre otros.



- Realizacién de estudio de suelo de 1 punto pero de una manera muy detallada
haciendo asi en ese sondeo diferentes extractos para verificar si el estudio de suelo
del terreno adyacente al lugar de emplazamiento proporcionado por la entidad es o
no viable para la utilizacion en el disefio.

- Conformacion de los planos arquitecténicos finales redistribuyendo las columnas
necesarias, designando la ubicacion de las vigas, sin ninguna modificacion de
dimensiones de los ambientes, obteniendo asi el esqueleto estructural de sustentacion
de la estructura, el cual posteriormente serd modelado y calculado con el programa
CYPECAD 2015.

- Disefio y calculo de los elementos estructurales de la Unidad Educativa 3 de Mayo
en base a la normativa de “hormigon armado CBH 87.”

- Calcular y disefiar un elemento mas solicitado de los siguientes elementos
estructurales (viga, columna, losa, zapata y escalera) a mano utilizando los conceptos
adquiridos durante formacion académica.

- Planos constructivos de los elementos estructurales.

- Planificacion de la secuencia de actividades de construccion.

- Especificaciones técnicas, coOmputos métricos, precios unitarios y presupuesto
general de la obra gruesa.

1.5.3. Restricciones o limitaciones.

En el disefio estructural de la Unidad Educativa 3 de Mayo se tendrd las siguientes

restricciones o limitaciones.

- No se realizara el disefio de las instalaciones basicas (agua potable, alcantarillado

sanitario, pluvial, eléctrico, etc.)
- No se hara especificaciones técnicas de la obra fina.

- Los computos métricos, precios unitarios y presupuesto general seran solo de la obra

gruesa y no de la obra fina.



1.5.4. Aporte academico del estudiante.

Anédlisis comparativo técnico y econémico de entrepisos con losa reticular con caseton de
poliestireno expandido vs losa alivianada con viguetas, aplicado al disefio estructural de la
Unidad Educativa 3 de Mayo.

1.5.4.1. Alcance del aporte.

Se realizara un disefio aplicando el sistema de piso con losas alivianadas con viguetas, para
ello se plantea un sistema estructural compuesto por losas con viguetas, apoyados sobres

vigas.

Se realizara un analisis comparativo entre el disefio sistema de piso con losas prefabricadas

con viguetas y el disefio convencional.



CAPITULO II.
2. MARCO TEORICO.
2.1. Levantamiento topograéfico.

Entre los diferentes tipos de levantamientos que existen el que corresponde para este trabajo

es.
Levantamiento catastral y urbano:

Es el levantamiento que se hace en ciudades, zonas urbanas y municipios para fijar
linderos o estudiar las zonas urbanas con el objeto de tener el plano que servira de base para
la planeacion, estudios y disefios de ensanches, ampliaciones, reformas y proyecto de vias
urbanas y de los servicios publicos, (redes de acueducto, alcantarillado, teléfonos,
electricidad, etc.).

Los levantamientos catastrales comprenden los trabajos necesarios para levantar planos de
propiedades y definir los linderos y &reas de las fincas campestres, cultivos, edificaciones,
asi como toda clase de predios con espacios cubiertos y libres, con fines principalmente
fiscales, especialmente para la determinacion de avallos y para el cobro de impuesto

predial.
Las operaciones que integran este trabajo son las siguientes:

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

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

- Referenciacion de cierto numero de puntos especiales, tales como esquinas de
calles, con marcas adecuadas referido a un sistema Unico de coordenadas

rectangulares.

2.2. Normas de disefio de los elementos estructurales.

El disefio y célculo de los elementos estructurales estaran en base a la normativa de

“hormigon armado CBH 87” para todos los elementos de hormigon.



2.3. Método de disefio.

El procedimiento de comprobacidn, para un cierto estado limite, consiste en deducir, por una
parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura correspondiente a la situacion limite
en estudio. Comparando estas dos magnitudes, siempre que las acciones exteriores produzcan
un efecto inferior a la respuesta correspondientes al estado limite, podré afirmarse que esta
asegurado el comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.

En consecuencia, el proceso de célculo que usa la norma que se esta empleando para este

proyecto para los elementes estructurales, consisten en:

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

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

- El criterio de aceptacidn, consiste en la comprobacion:
Rd>Sd

2.4. Coeficiente de seguridad.

En los métodos de calculo desarrollados en esta norma, la seguridad se introduce a través de
coeficientes: minoracién (de la resistencia del hormigon y de la resistencia de acero) y otros

de ponderacion de las cargas y acciones en general.

2.4.1. Estado limites ultimos.

Los valores basicos de los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados limites

ultimos, son los siguientes.



Tabla 1 - Estados limites tltimos — Coeficientes de minoracion de la resistencia de los

materiales.
Material Coeficiente basico Nivel de control Correccién

Reducido +0,05

Acero 7, =L15 Normal 0
Intenso -0,05
Reducido (1) +020

Hormigon ¥. =150 Normal 0
Intenso (2) -0,10

Fuente: Norma Boliviana CBH 87, Hormigdn Armado, 1997, Pag. 51

Para el coeficiente de mayoracion de carga se muestra en la tabla siguiente.

Tabla 2 - Estados limites ultimos — Coeficientes de ponderacion de las acciones.

Coeficiente Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basico
Nivel de control en la Reducido +0.20
gjecucion Normal 0
Intenso -0,10
=186 Minimos y exclusivamente
Darios previsibles en materiales -0,10
caso de accidente Medios 0
Muy importantes +0.20

Fuente: Norma Boliviana CBH 87, Hormigdn Armado, 1997, Pag. 51

2.5. Disefio de entrepisos.

Las losas reticulares con casetones consisten en filas de viguetas o nervios de hormigon
perpendiculares entre si con cabezales macizos sobres las columnas (los cuales son

necesarios para proveer resistencia al corte) y vigas de borde.

2.5.1. Andlisis estructural.

El analisis de estructuras formadas por soportes y forjados (losas planas o forjados

reticulares) puede llevarse a efecto mediante:

- Método directo.
- Método del portico equivalente.

- Meétodo de los coeficientes.



El primer método (Método Directo) consiste en un conjunto de reglas para la distribucién de
momentos a las secciones de losa y de vigas y simultaneamente el cumplimiento de los

requisitos de seguridad y la mayoria de los requisitos de funcionamiento.

2.5.2. Dimensionamiento de losas nervadas.

Los nervios deben de tener las siguientes limitaciones dimensionales de acuerno a la norma
boliviana CBH 87 en el punto 9.4.5.3.

Figura N° 1 - Restricciones de dimensiones para losa reticular.
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Fuente: Norma Boliviana CBH 87, Hormigon Armado, 1997, Pag. 134

El espesor de la losa de concreto “c” sobre el aligeramiento permanente debe cumplir con las
siguientes limitaciones:

3cm
c>

1
10 de la distancia libre entre nervios(e)

Las losas nervadas que no cumplan con las limitaciones dadas, deben disefiarse como losas

y vigas.
2.5.3. Control de deflexiones.

Para poder cumplir con las deflexiones en los forjados, se tomara los valores de espesores

minimos para losas recomendados por la norma CBH 87 como referencia.

Para ello se determinara el peralte equivalente de la losa nervada para asi recién poder
comparar con los valores recomendados por norma, se calcula determinando la altura de una

losa maciza que tenga la misma inercia que la losa nervada propuesta.



Figura N° 2 - Seccion real y su equivalente de una vigaen T
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Fuente: Elaboracion propia.
La altura equivalente “Heq” de la seccion equivalente se la calcula de la siguiente manera:
Propiedades geométricas de la seccion real.
Ar=exc+bxh

€20+ (1-5)+ oo (3
A

}_/=

Aplicando el método de Steiner obtenemos la inercia respecto al eje centroidal de la seccion

real tenemos.

e*c3 C 2 Dpxhd 2

= +(e*c)*(H—2 y) 0 +(b*h)*(y—g>

I)—(=

Inercia respecto al eje centroidal de la seccidn equivalente.
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Igualando ambas inercias podemos despejar la altura equivalente “Heq”, una vez obtenido
este valor recién podemos comparar para poder verificar si cumplimos o no con las alturas
minimas que nos recomienda la norma CBH 87 en el punto 9.4.1 y que las presentamos a

continuacion:

- 5 cm; si no existen cargas concentradas; por ejemplo, placas para cubiertas no

accesibles.



- 7 cm; si laacciones preponderantes son distribuidas o estaticas.

- 10cm; si una parte moderada de las acciones es concentrada y dinamica; por ejemplo,
placas accesibles a vehiculos de turismo.

- 12 cm; si una parte importante de las acciones es concentrada y dinamica; por
ejemplo, placas accesibles a vehiculos pesados.

- 15 cm; placas sobre apoyos puntuales.

Pero la norma CBH 87 en el punto 9.4.5.3 también nos recomienda los siguientes espesores

‘61’,

de las losas en funcion a la luz “I”, y estas recomendaciones son:

- Placas macizas, con dbacos h = 1/35
- Placas macizas sin dbacos h = 1/32
- Placas aligeradas h = 1/28

Pero segun la norma espafiola EHE - 08 en su articulo 50 nos dice que en vigas y losas de
edificacidn, no serd necesario la comprobacion de flechas cuando la relacion luz/canto Gtil

del elemento estudiado sea igual o inferior al valor indicado en la tabla siguiente.

Tabla 3 - Relaciones L/d en vigas y losas de hormigdn armado sometidos a flexion simple.

SISTEMA ESTRUCTURAL K Elementos fuertemente Elementos

Armmados: ~=1,5% débilmente
Ld Armados #=0,5%
Viga simplemente apoyada. 1,00 14 20
Losa uni o bidireccional simplemente
apoyada
Viga continua' en un extremo. 1,30 18 26
Losa unidireccional continua’? en un solo
lado
Viga continua' en ambos extremos. 1,50 20 a0
Losa unidireccional o bidireccional
continua'>
Recuadros exteriores y de esquina en losas 1,15 16 23

sin vigas sobre apoyos aislados

Recuadros interiores en losas sin vigas 1,20 17 24
sobre apoyos aislados

Voladizo 0,40 6 8

" Un extremo se considera continuo si ef momento correspondiente es igual o superior al 85% del momento de empotramiento
perfecio.

*En losas unidireccionales, las esbelteces dadas se refieren a la luz menor.

3 En losas sobre apoyos aislados (pilares), las esbelfeces dadas se refieren a la luz mayor.

Fuente: Norma Espafiola EHE-08, Hormigdn Armado, Art.50, Pag. 166




Puede utilizarse espesores de losas menores que los minimos mostrados recientemente
siempre cuando las deflexiones calculadas no excedan los limites méximos de deflexiones

de la siguiente tabla resumida a partir de los comentarios de la norma espafiola EHE — 08

Tabla 4 - Relaciones L/d en vigas y losas de hormigdn armado sometidos a flexion simple.

EHE, art. 50 CTE DB SE 4.3.3.
Consideraciones Flecha Valores maximos Valores maximos
admisibles admisibles
General Total = /250 y LS00 + 1cm

= 1/500 tabigues fragiles

= 1/400 tabiques ordinarios/
pavimentos sin juntas

= 1/300 resto de los casos

General Activa = L/400

Forjados unidireccionales *
sustenten tahiques o muros Total =L/250'y L/500 + 1cm (%)
= /500 y L1000 + 0,5 cm

Forjados unidireccionales Activa
sustenten tabiques o muros (*)

Siendo L |a longitud del elemento que se comprueba.
(*) En la tabla anterior, en voladizos de forjados unidireccionales se tomara L = 1.6 Lyosae,

Fuente: Norma Espafiola EHE-08, Instruccion de Hormigdn Estructural, Art.50, Pag. 246

2.5.4. Disefo a flexion de la Losa.

A partir de los momentos flectores obtenidos descritos en el andlisis estructural se procedera
al armado de los nervios del forjado, en ambas direcciones de forjado, considerando:

- Las secciones en T para los momentos positivos Mu en el vano.

En cualquier caso se recurrird al uso del diagrama rectangular para el dimensionamiento del

refuerzo a traccion:

Figura N° 3 - Nomenclatura de la losa reticular.

Lbﬁl/ J’—b*»"

/Le=Distancia libre entre nerviosv]’

Fuente: Elaboracién propia



Figura N° 4 - Diagrama de esfuerzos y deformaciones.
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Fuente: Elaboracion propia.
Donde:
fcd = Resistencia reducida a compresion en el hormigén.
a = Profundidad del bloque de compresiones.
x = Profundidad del eje Neutro.
Md = Momento de disefio mayorado.
d = Canto Util
b = Ancho del nervio.
be = Ancho efectivo.
C = Altura de la capa de compresion.

Para el disefio, se realizara el uso de una distribucion rectangular de esfuerzos de
comprension (bloque de esfuerzos) como reemplazo de distribuciones de esfuerzos mas
exactas. En el blogue rectangular equivalente de esfuerzos, se utiliza un esfuerzo promedio

de 0.85 fc' con un rectangulo de altura a = 0.80*c.

Si la altura del blogue de compresiones es menor que la altura de las alas o de la losa o capa

de compresion del forjado, se calcula como una viga rectangular, entonces:

M *ys = Md (Caso ideal)



dxl1 1 2« Md
=d * — —
2 0,85 * fcd = be * 2

_ 0,85 * fcd * be * a
B fyd

As

Si la altura del bloque de compresiones es mayor que la altura de las alas o de la losa de

compresion del forjado, se calcula como una viga T, entonces:
Planteando las ecuaciones de equilibro se obtiene la armadura necesaria de traccion.
> M=0

0.85*fcd *xe *c
fyd

c
My = 0.85*fcd*(e—b)*hf*(d—§) - Asf =

Myw = 0.85*fcd * by, xa*(d— a/2)

085+fcxb W= fyd

q \/dz 2 * Muw 0.85xfcd*b=a
a=d- -

Por lo que la armadura necesaria seria igual a:
As = Ags + Asw
2.5.4.1. Armadura minima.

Segun el codigo CBH nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de
fisuras por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son gobernantes
hasta hormigones con fcd = 300 Kg/cm2 dado que después para la armadura minima gobierna

la ecuacién (falla fragil) del punto 8.1.7.3.



Tabla 5 - Cuantias geométricas, minimas, referidas a la seccion total de hormigon, en tanto

por mil.

Elemento | Posicion | AH 215 L | AH 400 | AH 500 | AH 600

Pilares (*) a8 6 5 4

Losa (**) 2 1,8 1,5 1,4

Vigas (**) 5 3,3 28 23
Horizontal 2.5 2 1.6 1.4

Muros(™*") ™ ertical 15 1.2 0.9 08

Fuente: Norma Boliviana CBH 87, Hormigdn Armado, 1997, Pag. 67
2.5.5. Comprobacion a esfuerzo cortante.

Es necesario comprobar el esfuerzo cortante en los nervios, principalmente a la salida de los
macizados. Habra que comprobar que el esfuerzo cortante que solicita al nervio es inferior a

la resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante:

Vd < Vcu = 0,50 * Vfcd * bw = d

Siendo:

Vd: Cortante que solicita al nervio debidamente mayorado.
Vcu: Cortante que resiste el hormigon.
Para el analisis a cortante hay los siguientes casos:

- Caso1(Vd<Vcu)

Para este caso solo se dispondra de armadura minima y segun la norma CBH en el punto

8.2.3.3. recomienda la siguiente expresion para cuantia minima.

fcd
Aspin = 0,02 * bw * s * fy_d

- Caso2(Vcu<Vd<Vou)

Como en este caso se necesita armadura transversal, antes se verificara que el cortante de
disefio "Vd" sea menor que el cortante que me produce la falla de agotamiento por
compresion oblicua "Vou"

Vou = 0,30 = fcd * bw x d



Donde la armadura para este caso se determinara segin la norma, que es:

Vsu * s
0,90 x d = fyd
] y
fcd

L0,0Z*bw*s*fy—d

n * AVmin =

n = El nimero de piernas de los estribos.
Vsu =Vd - Vcu
Despejando la separacidn de estas dos ecuaciones se tiene:

n*Av * 0,90 = d * fyd

(
I Vsu
s < 4 y
| n * Av * fyd
k 0,02 * bw = fcd

Maxima separacién de estribos segin Norma CBH.
Haciendo cumplir el punto 8.2.3.3 se tiene:
30 cm
s <3 0,85d
3bw

- Caso 3 (vd >Vou)

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

compresion. Lo mas recomendado es cambiar la seccion.

2.6. Estructura de sustentacion.

Este es un sistema que basa su estructura en porticos que forman un conjunto esqueleto de
vigas y columnas conectadas rigidamente por medio de nudos, los cuales caracterizan este
sistema y en donde los vanos entre las columnas y las vigas son complementados por

mamposteria o algun tipo de cerramiento equivalente.



2.6.1. Disefio de vigas.

La viga es un elemento estructural sometido esencialmente a esfuerzos de flexion, que
resisten cargas transversales en angulo recto con respecto al eje longitudinal de la viga.

Recibe las cargas de las losas transmitiéndolas a las columnas y/o muros.

2.6.1.1. Analisis estructural.

El analisis estructural puede realizarse mediante el uso de alguin software de célculo (CYPE

Ingenieros Software para Arquitectura, Ingenieria y Construccion) como en este caso.

La finalidad es determinar los valores de solicitaciones en las secciones criticas comunes
(centros de tramos y apoyos) para dimensionarlas y en secciones especiales cuya verificacion

sea importante.

2.6.1.2. Disefio de armadura por flexion

Para el disefo en estados limites Ultimos de elementos sometidos a esfuerzos normales se

debe de tener en cuenta las siguientes hipotesis.

- Se debe cumplir con las condiciones de equilibrio (estatica) y compatibilidad
(deformaciones).

- De acuerdo con el teorema de Bernoulli; las secciones inicialmente planas,
permanecen planas al ser sometidas a la solicitacion. Esta hipotesis es valida para
piezas en las que la relacion de la distancia entre los puntos de momento nulo, al
canto total, I/h sea superior a 2.

- Se supone una adherencia total del acero y el hormigoén, es decir, que no existe
deslizamiento entre ambos materiales.

- Se considera despreciable la resistencia a la traccion del hormigon.

- Ladeformacion maxima del hormigon es de emax= 0.0035.

- El alargamiento unitario maximo de la armadura se toma igual a 0.0010.

- Seignora la resistencia a traccion del hormigon.

- La relacion esfuerzo - deformacion del hormigdn en compresion para viga se usara

el de parabola rectangulo, ya que este es el que recomienda la norma.

Entonces el modelo de comportamiento a flexion para el estado de rotura es el siguiente:



Figura N° 5 — Diagrama de esfuerzo Parabola rectangulo.
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Fuente: Elaboracion propia

Proceso de célculo a flexion simple.

Primero se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad yf
mostrado en la tabla 2 de este capitulo.
Md = M * y¢
Se deberé calcular el momento reducido de calculo con la siguiente expresion.
Md
Hd = Fed « bw « d2
Donde:
bw = Ancho transversal de la viga.
d = Canto util (distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la
armadura mas traccionada.
Se determinara el valor de ulim, valor que se obtiene en funcion del tipo de acero tal

como se muestra en la siguiente tabla.

Tabla 6 - Valores limites.

Fyk (Kg/cm?) 4000 1200 5000
Zlim (Xiim'd) 0.679 0.668 0628
ulim 0.335 0332 0319

Mota.- Estos valores fueron obtenidos usando Es = 210 000 Mpa.

Fuente: Elaboracién propia
Si: wlim > pd [No necesita armadura a compresion.]

Si: plim < pd [Si necesita armadura a compresion.]



Calculo de las armaduras.

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

una armadura que soporte los esfuerzos de traccion, es decir:

Con el valor del momento reducido, se obtiene la cuantia mecanica de la armadura
obteniéndolo de la tabla 7.
Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

As = b d _fc
= * * *
S w w F

Donde:

W = Cuantia mecénica de la armadura, obtenido de la tabla 7.

fyd = Resistencia de célculo del acero.

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

Calcular la armadura minima y el valor de “wsmin” se obtiene del punto 8.1.7.3 de la
Norma Boliviana CBH 87 [Tabla 5 de este capitulo].

ASmin = WSpin * bw x d

Esta ecuacion es solo para secciones rectangulares.

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

Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura a compresion debido a que

ulim < ud, se debera seguir los pasos que Se mencionan a continuacion.

Como en este caso se tiene (ud > ulim = 0,250) se procede a dimensionar primero la
armadura de traccion Asiim que es capaz de resistir un momento Mlim para (X =
0,45d), entrando a la tabla 7 obtenemos la cuantia mecanica “wlim”

Entonces la armadura limite sera:

fcd * bw x d

Asiim = 03096« —0



Tabla 7 - Tabla universal para flexion simple, para método pardbola rectangulo.
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Fuente: Tabla 14.3 Hormigon Armado (Jiménez Montoya Edicion 14°)
- El valor del momento limite para esa profundidad de eje neutro es:
Mjim = 0.252 * fcd * bw = d?
Esta ecuacion fue determinada a partir del momento reducido plim (x=0.45d) de la
tabla 6.
- El momento flector que falta para resistir (AM = Md - Mlim) se va a resistir mediante
un incremento de armadura simétrica (equilibrada), tanto en compresion como en

traccion (AAs) para que asi garanticemos que la fibra neutra no baje.



- Realizando sumatoria de momento, encontramos la cantidad de armadura AAs para
que pueda resistir la seccion un momento AM.
AM
" fydx (d—dy)
Nota.- En el acero de compresidn hay que verificar si es que esta fluyendo, en el caso

AAs

que no lo esté la armadura sera antisimétrica.
- Entonces la disposicion de armadura quedara como se muestra en la siguiente

figura 6.

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

2.6.1.3. Diseno armadura de corte.

Es necesario comprobar el esfuerzo cortante en los nervios, principalmente a la salida de los
macizados. Habra que comprobar que el esfuerzo cortante que solicita al nervio es inferior a

la resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante:

Vd < Vcu = 0,50 * Vfcd * bw = d

Siendo:

Vd: Cortante que solicita al nervio debidamente mayorado.
Vcu: Cortante gue resiste el hormigon.

Para el analisis a cortante existen los siguientes casos:



- Caso1(Vd<Vcu)

Para este caso sélo se dispondra de armadura minima y segun la norma CBH en el punto

8.2.3.3 recomienda la siguiente expresion para cuantia minima.

fcd
Aspin = 0,02 x bw * s * fy_d

- Caso2(Vcu<Vd<Vou)

Como en este caso se necesita armadura transversal, antes se verificara que el cortante de
disefio "Vd" sea menor que el cortante que produce la falla de agotamiento por compresion
oblicua "Vou"

Vou = 0,30 = fcd * bw * d

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

( Vsu * s
| 0,90 +d = fyd
n* Avpin = 4 y
fcd
L0,0Z*bW*s*fy—d

n = El nimero de piernas de los estribos.
Vsu = Vd — Vcu
Despejando la separacidn de estas dos ecuaciones se tiene:

(m*Av 0,90 = d * fyd

Vsu
s < y
n * Av * fyd

0,02 = bw = fcd

Maéxima separacion de estribos segun Norma CBH.

Haciendo cumplir el punto 8.2.3.3 se tiene:

30 cm
s<4 0,85d
3bw



- Caso 3 (vd >Vou)

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

compresion. Lo mas recomendado es cambiar la seccion para este caso.

2.6.2. Estudio de columnas.

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

seccion transversal.

2.6.2.1. Longitud de pandeo.

Una estructura se llama intraslacional, si sus nudos bajo solicitaciones de célculo presentan
desplazamiento transversal cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto de vista de
la estabilidad del conjunto y trasnacional en caso contrario. La longitud de pandeo de un
soporte se define como la longitud del soporte biarticulado equivalente al mismo a efectos
de pandeo y es igual a la distancia entre dos puntos de momento nulo. La longitud de pandeo

de los soportes asilados se indica en la tabla 8 en funcion de la sustentacion de la pieza.

Tabla 8 - Coeficiente de longitud de pandeo de las piezas aisladas.

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

Fuente: Tabla 20.1 Hormigon Armado (Jiménez Montoya Edicion 15°), Pag. 268

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

de recurrir a los nomogramas que la norma CBH 87 nos facilita.



Figura N° 7 — Nomogramas para determinar el coeficiente de pandeo.
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Fuente: Norma Boliviana CBH 87, Hormigdn Armado, 1997, Pag. 84

2.6.2.2. Esbeltez geométrica y mecanica.

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccidn constante a la relacion Ag = lo/h entre
la longitud de pandeo y la dimensioén “h” de la seccidn en el plano de pandeo, y la esbeltez

mecanica a la relacion:

lu * a

-

A

Donde:

lu= Longitud libre de la columna.

a = Coeficiente de pandeo.

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

A = Area de la seccion transversal.



Figura N° 8 — Diferente tipo de longitud libre en una columna
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Fuente: Elaboracion propia.

Figura N° 9 — Radio en columnas
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Fuente: Elaboracion propia.

Los valores limites para la esbeltez mecénica que recomienda la norma CBH 87, son los que

se mencionan a continuacion:

- Para esbeltez mecanica A < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza se considera corta.

- Para esbelteces mecénicas 35 < A < 100 (geométricas 10 < Ag < 29), puede aplicarse
el método aproximado.

- Para esbelteces mecanicas 100 < < 200 (geometricas 29 < Ag < 58), debe aplicarse
el método general. Para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su
altura puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas
de referencia, en otras palabras el efecto P-A.

- No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigon armado con

esbelteces mécanicas A > 200 (geométricas Ag > 58)

2.6.2.3. Columnas cortas de concreto reforzado.

La determinacion de una columna corta o larga esté directamente ligada a la esbeltez de la

misma, si la esbeltez mecéanica es menor que 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a



esbelteces geométricas menores que 10) se trata de una columna corta, despreciando los
efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion a pandeo.
La carga que puede soportar esta regida por las dimensiones de su seccion transversal y por
la resistencia de los materiales con lo que esta construida. Se considera que una columna

corta es un miembro mas bien robusto con poca flexibilidad.

2.6.2.4. Columnas intermedias.

Estos tipos de columnas son aquellas que tienen la esbeltez mecanica (35 < A < 100), donde
para poder resolverlas se acudird a los métodos aproximados recomendados por la norma
CBH 87 en su punto 8.3.5.2.

Método de la excentricidad ficticia.

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

esbeltez mecéanica no supere el valor de cien (A < 100).

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

primero orden, y “N” la carga axial actuante.

Mgy
o = Nq
_ de
oy = Nd

- Excentricidad accidental.
Excentricidad accidental “ea”, que toma en cuenta los pequefios errores constructivos
y las inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza normal. Segun el punto
8.3.2.3 de la norma CBH 87 nos da la siguiente ecuacion para este tipo de

excentricidad.

C
e0=ea=%22cm

Siendo “c” la dimensiodn lineal de la seccion paralela al plano de pandeo.
- Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden).
La excentricidad ficticia “efic”, no tiene ningun significado fisico. Se trata de una

excentricidad ficticia tal que, sumada a la excentricidad de primer orden “eo”, tiene



en cuenta de forma sencilla, los efectos de segundo orden, conduciendo a un resultado
suficientemente aproximado.

fyd) b+20%eyy loy

* * — % 1074
12000/ b+ 10x*ey, i

Cfic = (085 +

La referencia de esta ecuacion se encuentra en la seccion 18.6-3°a. Hormigén Armado
de Jiménez Montoya 7° edicion “Editorial Gustavo gili s.a.” o de la Norma Boliviana
CBH 87 en su punto 8.3.5.2.1.

- Excentricidad final.

No es més que la suma de todas las excentricidades:

e(Xr Y)final = mayor(eo: ea) + €fic
2.6.2.5. Flexion esviada.

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

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

- Enaquellas secciones que por su forma, no presentan un plano de simetria, como las
secciones en “L” de lados desiguales.

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

en el plano de simetria.
El Gltimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran:

Algunas vigas, que pueden estar sometidas a cargas laterales (viento, empuje de tierras en

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

La mayoria de los pilares, aunque formen parte de pérticos planos, la accion del viento o del
sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, Io mismo que
las que resultarian de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles inexactitudes
de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del plano principal de

flexion.

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

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



2.6.2.6. Seccion rectangular con armadura simétrica.

En este apartado se trata el problema de flexion esviada de mayor importancia practica, que
es el de la seccidn rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras

conocida y simétrica, en la que la Unica incognita es la armadura total.

En el célculo de estructuras de hormigén armado, es habitual no hacer variar en el
dimensionamiento la seccion de hormigén, ya que ello exigiria en general un nuevo céalculo
de esfuerzos. Y en muchos elementos resulta aconsejable el armado con barras del mismo
didmetro dispuestas simétricamente. Tal es el caso de los pilares de edificacion en los que,
bien en la misma seccion o a lo largo de la altura, actan momentos flectores de diferente
signo y en los que, en todo caso el armado asimétrico exigiria un control de obra especial.
Ademas, siendo importante los esfuerzos normales, la armadura simétrica es razonablemente

eficaz.

Para el dimensionado y comprobacion de este tipo de secciones existe un procedimiento

sencillo y practico, que se expone a continuacion.
Abacos adimensionales en roseta:

Este método es el equivalente en flexion esviada, a los diagramas de interaccion en flexion

recta.

En este método se obtiene un conjunto de superficie de interaccion (N, Mx, My). Estas
superficies pueden representarse mediante las curvas que resultan al cortarla por planos N =
cte. En cada hoja puede agruparse cuatro u ocho de estos gréficos, aprovechando las simetrias

(esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacion en roseta).

Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos
(v, uX, py), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones

y la resistencia del hormigon.

El dimensionado de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta preparada por la
misma disposicion de armadura, recubrimientos relativos, tipo de acero y limite elastico del
mismo. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de “v” del que se trate, con los

valores de px, py, para obtener la cuantia mecanica total necesaria “w”.



El procedimiento a realizar para entrar a los abacos es el siguiente.

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

Nd Nd * ey Nd * ery
V=7, Mx = ; p-y =
Uc Ucxh Uc*b
Definir los valores de momento reducido para entrar a los abacos:

Wy = mayor(py, ky)

Hp = menor(py, ky)

Con los valores de los esfuerzos reducidos y definiendo la distribucion de la armadura para

los pilares se entra a los abacos en roseta correspondiente. Si el valor de “v” no es redondo,

se obtiene “w” por interpolacion entre los resultados correspondientes a los valores redondos

de “v” entre los que esté situado el dado.

Los &bacos en roste para flexion esviada, estan expuestos en el libro de “Jiménez Montoya”

en el tomo II.

2.6.2.7. Consideraciones de disefio.

La norma Boliviana CBH 87 especifica relativamente algunas limitaciones en las

dimensiones, el refuerzo, la restriccion lateral y otros aspectos relacionados con las columnas

de concreto. Algunas de las limitaciones mas importantes son las siguientes:

La menor dimension de las columnas debe de ser de 25 cm.

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

El nimero minimo de barras longitudinales sera, de 4 en secciones rectangulares y de
6 en secciones circulares; siendo la separacién entre dos 2 consecutivas de 35 cm,
como maximo. Sin embargo, en el caso de pilares con b < 40 cm, sera suficiente
colocar una barra en cada esquina.

Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima
entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o0 mayor que 2 cm, que el
diametro de la barra mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en

las esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en contactos.



El didametro de las armaduras transversales debe ser al menos igual a 6 mm, o a la
cuarta parte del diametro maximo de las barras longitudinales comprimidas.
La separacion “‘s” entre estribos, no debe sobrepasar a la menor de las 4 cantidades
siguientes.

e 15 veces el diametro minimo de las barras longitudinales.

e La menor dimension de la seccion.

e 0.85d

e 30cm
La norma recomienda para las armaduras longitudinales de la piezas sometidas a
compresion simple o compuestas, suponiendo que estan colocadas en dos caras
opuestas, A1 y Az, las siguientes limitaciones:
Ay xfyd 2 0.05*Nd ; A; xfyd < 0.5 % Ac * fcd
A, xfyd > 0.05*Nd ; A, +fyd < 0.5 * Ac * fcd

2.7. Escaleras.

Este tipo de elemento esta conformado por losas, estas estructuras permiten conectar distintos
niveles de un edificio. Se suelen disefiar, en general, como losas en una direccion
simplemente apoyadas en las vigas extremas que las soportan. En los extremos que se
presenta la continuidad con alguna losa o placa del entrepiso, se dispondrén de barras de

armadura para resistir los momentos negativos correspondientes.

Es recomendable que posean una inclinacion entre 20° y 40°, pues para pendientes menores

se suelen utilizar rampas.

Las huellas “h” miden entre 25 cm y 30 cm y las contrahuellas “C” entre 16 cm y 19 cm.

Como se puede apreciar en la figura N° 10

Figura N° 10 - Huella y contrahuella en una escalera.
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Fuente: Elaboracion propia.




Como regla préctica se puede utilizar la siguiente expresion para una escalera bien

proporcionada:
h+2C=K
Segun algunos autores nos recomiendan los siguientes valores para K.

- Segln Blondel:
K = 59 cm Para viviendas.
K = 66 cm Para edificios publicos
- Segln Tournus o Neufert:
K=6la64dcmoh—-C=12cm

Estas recomendaciones de estos autores estan basadas en mediadas ergométricas del hombre.

El nimero de escalones puede ser determinado con la siguiente relacion.

_ H
1=e
Donde H es la altura libre desde el descanso hasta el piso en consideracion y C la medida de

la contrahuella.

Se puede calcular la longitud de la proyeccion horizontal del tramo de la escalera con la

siguiente ecuacion.
Li=hx(n-1)

Donde h es la medida de la huella de los escalones, esta ecuacion dependera mucho de los
planos arquitecténicos, por lo cual se puede ir jugando con el valor de la huella pero sin pasar

del valor recomendado anteriormente.

El disefio que se empleara en nuestras escaleras es aquel que esta dentro de la clasificacion

de escaleras para algunos autores como escaleras apoyadas longitudinalmente de dos tramos.

El predimensionamiento del espesor minimo de la losa de la escalera se la puede hacer segun
recomendaciones de la norma CBH 87 con el fin de no calcular las deflexiones en la losa. La
relacién que usaremos de la tabla para nuestro analisis sera la de una losa maciza en una

direccion simplemente apoyada.



L
tmin = %

2.7.1. ldealizacion de escaleras apoyadas longitudinalmente.

Este tipo de escaleras se caracteriza por encontrarse apoyada en los extremos. La armadura
principal se coloca en la direccion mas larga, mientras que en la longitud mas corta, se
dispone de armadura de reparticion, que en caso de la norma CBH, se trata de la minima por

contraccion y temperatura.

Respecto de los apoyos, si bien se consideran usualmente simplemente apoyadas al no existir
posibilidad de un empotramiento perfecto, es posible analizar el caso que a continuacion se

expone.

La figura N° 11 representa una losa de escalera apoyada longitudinalmente sometida a la
accion de cargas verticales uniformes mayoradas generadas por peso propio y sobrecarga. La
figura N° 11 no posee reacciones horizontales debido a la existencia de un apoyo simple, sin
la rigidez suficiente para absorber dichos esfuerzos. En tal caso, los diagramas de momentos

son los gque se observan, es decir, maximos en el tramo y positivos.

Figura N° 11 - Idealizacion de una escalera con apoyo deslizable.

.;;:. 7 A
Fuente: Elaboracion propia.
El modelo de la figura N° 12, en cambio, muestra la misma estructura pero modelada con
apoyos fijos, con rigidez suficiente como para generar un esfuerzo horizontal. En tal caso,
los diagramas cuentan con un momento negativo en la zona de descanso y uno positivo en el
tramo. Se obtienen diagramas de distinto signo lo cual debe ser tenido en cuenta en el

dimensionamiento y en el trazado de las armaduras.



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

armaduras de la manera mas conveniente.

Figura N° 12 - Idealizacion de una escalera sin apoyo deslizable.
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Fuente: Elaboracion propia.

2.7.2. Cargas y solicitaciones.

Las escaleras son estructuras inclinadas y las cargas actdan verticalmente. La determinacion

de los momentos flectores y reacciones se pueden realizar de las siguientes dos maneras
- En proyeccidn horizontal.
Figura N° 13 - llustracion del tramo de la escalera con las cargas verticales.
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Fuente: Elaboracion propia.

El momento maximo para esta forma de carga es:

qy * L?

Mmax ;) = 3

- Inclinada



Figura N° 14 - llustracion del tramo de la escalera con las

Cargas perpendiculares a la viga

| L |

Fuente: Elaboracion propia.
El momento méximo para esta forma de carga es:

Qun * L2

Mmax(+) = 3

Los resultados obtenidos empleando cualquiera de las dos formas de cargar al tramo de la
escalera son iguales. Se recomienda usar el primero el de la proyeccion horizontal, dado que
se asimila al de una viga horizontal, pero sin olvidar que las reacciones resultaran inclinadas

en los apoyos fijos.

Las cargas seran todas aquellas que estardn permanentemente como los escalones, el peso
propio de la losa, el peso de la carpeta de mortero empleado para el piso, el peso del piso,
peso del cielorraso y el peso minimo de las barandas de 1.35 KN sobre los escalones de la

escalera segun la norma NB. 1225002.

2.7.3. Disefio de armaduras.

La armadura de la losa de escalera debe ser colocada de tal forma que la resultante de las
fuerzas del acero en ambos lados de un quiebre no genere el desprendimiento del hormigon.
En la direccion perpendicular a la armadura principal se coloca armadura de reparticion.
Respecto del encofrado, debe cuidarse no generar angulos agudos, ya que el retiro de las
maderas resulta dificultoso. En la figura N° 15 se muestra un ejemplo del detallamiento de

armaduras.



Figura N° 15 - Detallamiento de armadura principal y transversal.
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Fuente: Disefio de estructuras de Concreto Armado “Teodoro E. Harmsen” Pag. 237

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

determinada con la siguiente expresion:

0,85 * fcd 2 * Md
fyd 0,85 = fcd * b * d?

As=pxb=*d

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

y temperatura debe ser al menos igual a 0,0015 para aceros AH 500

2.8. Cimentaciones.

Dependiendo de las necesidades de la edificacion y de las caracteristicas del suelo pueden
disefiarse diferentes tipos de fundaciones superficiales como ser: zapatas de fundacion, vigas
de fundacion y losa de fundacion. En nuestro disefio se estudiara todo lo concerniente a las

zapatas de fundacion aisladas debido a las condiciones geométricas y mecénicas del terreno.

2.8.1. Efectos de cargas excéntricas.

Una zapata se considera cargada excentricamente si la columna soportada no es concéntrica
con el area de la zapata o si la columna transmite, en su union con la zapata no sélo una carga

vertical sino también un momento flector.

La presion del suelo para zapatas excéntricas esta expresada por la siguiente ecuacion

general:



P 6xM, 6xM,
Ax*B BxA2 AxB? a

omax = —

Dicha ecuacion general obedece a la siguiente figura N° 16a.

Figura N° 16 - Casos de excentricidades.
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a.) Zapata aislada vista en planta sometida a cargas y momentos

Tomando en cuenta estos aspectos se desarrolla a continuacion los diferentes casos de
excentricidad de acuerdo a la figura N° 16b, en la que la carga puede actuar: en el centro, el

nucleo, limite y fuera del nicleo central.

b.) Zapata aislada vista transversalmente sometida a cargas y momentos

Fuente: Material de apoyo didéctico Univ. San Simén, Fundaciones, “Pag.78”



Caso I) [Cuando e = 0]

Es el caso en que la excentricidad cae en el centro del nlcleo central o tercio medio, en el
cual el momento es muy pequefio. (Figura N° 17). La presion del suelo esta dada por la

siguiente ecuacion:

P
~ AxB

q
Ademaés que se debe de cumplir con la siguiente relacion:
d=da
Donde:
P = Carga de servicio, que se transfiere a la zapata a través de la columna.
g = Capacidad admisible de carga del suelo.

g = Presion neta que la zapata transmite al suelo.

FiguraN° 17 - Caso | (e =0)

Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones, “Pag.79”

Caso Il) [Cuando e < A/6]

En este caso la excentricidad cae dentro del nucleo central, donde el esfuerzo de compresion

es mayor que el esfuerzo de flexion. (Figura N° 18).



Las presiones del suelo serén:

_ P 1 6xe
qmaX_A*B*( + A)

_ P L 6 *e
qmi“_A*B*< - A)

Ademaés que se debe de cumplir con la siguiente relacion:

Jmax = qa

Figura N° 18 - Caso |l (e < A/6)

Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simc’m, Fundaciones, “Pag.80”
Caso 1) [Cuando e = A/6]

En este caso la excentricidad se encuentra en el limite del nicleo central, en el cual el esfuerzo
directo es igual al esfuerzo de flexion. (Figura N° 19).

Las presiones del suelo estan dadas por las siguientes ecuaciones:

2P
qmax=m

Qmin = 0



Figura N° 19 - Caso Il (e = A/6)

Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones, “Pag.80”

Caso V) [Cuando e > A/6]

En este ultimo caso la excentricidad se encuentra fuera del nlcleo central, si la carga actla
fuera del tercio central se provoca esfuerzos de traccién en el lado opuesto de la
excentricidad. Si el esfuerzo méximo debido a la carga P no excede el esfuerzo admisible
neto, no se espera que se levante ese lado de la fundacién y el centro de gravedad de la
distribucion triangular de esfuerzos portantes debe coincidir con el punto de accion de la

carga P.

Las presiones del suelo estan dadas por las siguientes ecuaciones:

_ 4 xP
qmax_B*B*(A—Z*e)

Qmin =0

Figura N° 20 - Caso 1V (e > A/6)

Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones, “Pag.81”



2.8.2. Distribucidn de presiones.

La distribucién de presiones debajo de una zapata con una carga puntual no es uniforme. La
forma de distribucion de presiones depende del tipo del material de apoyo y del grado de
rigidez de la zapata, como se observa en la figura N° 21. Cuando la distribucion de esfuerzos
es irregular se crea un problema de resolucion bastante complejo, entonces se adopta, para
simplificar el célculo, una reparticion lineal de presiones la cual en la practica demuestra

tener poca variacion con la reparticion real de presiones, (figura N° 21a.)

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

de la zapata y disminuye hacia el perimetro (ver la figura N° 21b.).

En contraste, en suelos arcillosos las presiones son mayores cerca del borde que en el centro
de la zapata, puesto que en este tipo de suelos la carga produce una resistencia a cortante alrededor

del perimetro, la cual se adiciona a la presion hacia arriba (ver la figura N° 21c.).
Figura N° 21 - Distribucion de presiones.
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Fuente: Disefio de estructuras de concreto “Arthur H. Nilson” Pag. 500

2.8.3. Dimensionamiento en planta.

Se utiliza la carga de servicio segin la norma CBH 87 en el dimensionamiento en planta para
obtener las dimensiones de las cimentaciones de forma conceptualmente compatible con la
capacidad admisible del suelo, obtenida a partir del estudio de suelos que se presenta en el

proyecto.

Dependiendo del tipo de excentricidad como se describié en los cuatro casos, pero como

recomendacion se da que la carga se encuentre en el tercio central de la zapata para asi evitar



esfuerzos de traccion en el suelo que tedricamente puede ocurrir antes de la redistribucion de

esfuerzos.

Una vez que se tiene identificado el tipo de caso de excentricidad de carga se aplica la
ecuacion correspondiente para obtener las dimensiones de la zapata, dependiendo de que si
optamos por una zapata rectangular, en este caso serd necesario asumirnos un lado de la
dimensién de la misma para asi obtener el otro lado, pero en lo posible manteniendo la

relacién de A = 2B o viceversa como se observa en la figura N° 16a.

Una vez adoptada las dimensiones en planta de la zapata se debe de proceder a determinar la

presidn neta Gltima que la zapata transmite al suelo y que esta dada por la siguiente relacion.

P 6+M, 6xM,
A*B B=xA? AxB2 a

omax = —

Donde:

ga: Presion neta Ultima que la zapata transmite al suelo (descontando el esfuerzo que genera

la tierra por encima de la zapata).
Areq: Area requerida de la zapata aislada cuadrada (Ax A) o rectangular (Ax B).

Pu: Carga mayorada que debe ser resistida por la zapata, y se la determina de la siguiente

manera de acuerdo a la norma CBH 87.
D = Carga Muerta.

Pu = 1.6D + 1.60L )
L = Carga Viva

2.8.4. Dimensionamiento en elevacion.

Se estima el canto atil "d" de la zapata en funcién a las verificaciones de corte por
punzonamiento y corte por flexién o se puede calcular un canto Gtil minimo. El reglamento
CBH 87 indica que el canto util de las zapatas no debe ser menor a 30 cm para zapatas

apoyadas sobre el suelo.

2.8.4.1. Verificacion a corte por punzonamiento y por flexion.

Para determinar el canto util “d” y el canto total “h” de la zapata primero se debe calcular la

resistencia de disefio para el hormigon.



fck

Ye

Donde:

fcd: Resistencia de disefio del hormigon.

fck: Resistencia caracteristica del hormigén.

yc: Coeficiente de seguridad para el hormigon (1.50)

Luego se procede a calcular el coeficiente “k” dado por la féormula:

K= 4 (0.5 * Vfcd)

Yt * Oadm
Donde:
fcd = Kg/cm?

Con el valor de “k” se determina el valor del canto ttil tal que:

2 k-1 "4
2x(A—a)
4+k
2% (B—Db)

4 +k
\ 25 cm

(\/a+b AxB a+b

De la anterior ecuacion adoptamos el mayor valor para el canto Util de disefio, asi no

preocupandose en la verificacion tanto corte por flexion como a punzonamiento.

Luego se procede a definir el valor de “c” para el recubrimiento (> 5 cm), con los valores

anteriores se tiene que:

h=d+c



2.8.4.2. Verificacion de esfuerzos.

Se determina la carga real “N” que actuara en la zapata. Con las dimensiones ya definidas

anteriormente, se calcula el peso real de la zapata dada por:
P =1vygeae *a*bxh
Donde el peso especifico segiin norma es 2500 Kg/m?.
Luego se calcula el peso real que actuara en la zapata.
N"=N+P
Posteriormente se procede al calculo de los momentos corregidos.

Como existen fuerzas cortantes (Qx, Qy) en la base de la zapata, es necesario calcular los
momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las siguientes

ecuaciones:
M'x = Mx+ h *Qy
M’y = My + h * Qx

Es positivo si el momento producido por las fuerzas en cuestion tiene el mismo sentido que

el momento y es negativo si tiene sentido contrario.

Finalmente podemos determinar los esfuerzos en las esquinas de la zapata con la siguiente

ecuacion.

__ Pu iM,y*XiM,X*y
A+BT 1 I




Figura N° 22 - Esfuerzos en las cuatro esquinas de la zapata.
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Fuente: Elaboracion propia
De acuerdo al sentido de los momentos en la figura 22 se puede apreciar que el maximo

esfuerzo de compresion es:

NTTANB L, I

Luego se debe de verificar que:
01 < Oadm
Si no cumple esta verificacion se debe cambiar el &rea de la zapata.

2.8.5. Verificacion al vuelco y deslizamiento.

Todo elemento de cimentacion sometido a momentos flectores o fuerzas horizontales debera
comprobarse su seguridad al vuelco y deslazamiento de acuerdo a las recomendaciones del

profesor Jiménez Montoya en su libro Hormigdn Armado 14° Edicion.

- Verificacién al vuelco.

Verificacion en la direccion “x”

(N+P)+5
> 1.50

My +Qx+h) —
Verificacion en la direccion “y”

(N+P) x>
7 2 5150
(Mx+Qy*h) —



Donde:
N: Es la carga de servicio transmitida a la zapata.

€e, 9 ce_ .Y

Mx, My: Momentos en las direcciones “x”, “y”, pero sin mayorar.

Qx, Qy: Esfuerzos cortantes en la direcciones “x”, “y”, pero sin mayorar.

A, B: Las dimensiones en planta de la zapata aislada.

P: El peso propio de la zapata aislada.

h: Altura de la zapata.

Verificacion al deslizamiento.

Como fuerza estabilizante se contara solo con el rozamiento entre la base del
elemento de cimentacion y el terreno, o la cohesion de éste. Se verifica que cumpla
las siguientes recomendaciones:

Para suelos sin cohesion (arenas)
N+P) =t
(N +P) « an(cpa)zl

Ve .50
N+ P)*t
( ) * tan(@q) > 1.50
Vy
Donde:

¢od =2¢/3 = Valor de calculo del angulo de rozamiento interno (¢ = 20° Para arcillas).
Para suelos cohesivos (arcillas)
(N + P) xtan(gq) + A *cd -

1.50
Vx
N + P) « tan + A *cd
(N+P) V;(pd) > 1.50

Donde:
A: Superficie de la base de la zapata.

Cd = 0.5c = valor de célculo (minorado) de la cohesion (¢ = 0.3)



2.8.6. Armadura de disefio.

Determinacién de los momentos flectores en las zonas criticas.

Para el momento de disefio se escoge el sector mas comprimido y se halla el momento a una
distancia del 0.15 del lado de la columna hacia adentro dependiendo en la direccion donde
se esté analizando de acuerdo a la figura N° 23 seguin la norma CBH 87 en su punto 9.8.2.3.1.

Figura N° 23 - Ubicacion de los esfuerzos para determinar la armadura a flexion.
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Fuente: Elaboracion propia
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Se debe hacer un analisis en ambos sentidos tanto en “x” como en “y”, teniendo asi los

siguientes cortes de ambos ejes.
Anélisis de la armadura en el eje "x"

Figura N° 24 - Esfuerzos para el eje “x”
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Fuente: Elaboracién propia
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De acuerdo a la figura 24 determinamos el maximo momento que gira alrededor del eje “y”,

tomando los esfuerzos maximos como se muestran en la figura 25.



Figura N° 25 - Esfuerzos maximos trapeciales.
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Fuente: Elaboracion propia

Los esfuerzos (o5 y 68) se los determina con las siguientes ecuaciones.

(Nd+p) Mydx (% —0.15 * a) M'xd * (g)

5= T TAB B * A3 A+ B3
12 7

r a ' B
. __(Nd+P)_Myd*(7—O.15*a)+de*(7)
87  AxB B A3 A+ B3
12 12

Donde:

A, B : Dimensiones en planta ya definida de la zapata.

a : Dimension de la columna en la direccion “x”, de acuerdo a la figura 24.

Nd: Fuerza normal de disefio (mayorada) que le llega a la zapata de la columna.
P: Peso de la zapata mayorada.

M’yd, M’xd: Momentos de disefio (mayorados) determinados en el punto 2.8.4.2.
Las ecuaciones del madximo momento para cada trapecio de la figura 26 son:

og *B*xm'? (0, —0g) *B*m'?
My = > + 3

os*B*xm'? (0, —05)*Bx*xm'?
My=—""7 3

A—a
m’=T+O,15*a

Adoptamos el maximo momento de ambos trapecios.



(Y]

Nota.- El mismo procedimiento se debe realizar para el andlisis de armadura en el eje “y

para encontrar el maximo momento flector Mx.

Una vez que se tiene los momentos en ambos ejes recién se procede a determinar la armadura,

que a continuacion se muestra el procedimiento.

El porcentaje de acero sera:

0,85 = fcd 1 2 * My
= % — —
P fyd 0,85 * fcd * b * d2

La armadura minima recomendada por la norma es la siguiente.
Ag min = 0,0018 * B+ d

2.8.7. Verificacién a la adherencia.

Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigon del elemento de

cimentacion, debera verificarse que:
Tp < Tpd

B Vd,
T 090xd*nx*u

Tp
Donde:

Tpg = k * 3/ fed?
K: 2 (zapata flexible), 0.95 (zapata rigida)
th: Tension tangencial de adherencia.
th: Resistencia de célculo para adherencia.

Vd1: Esfuerzo cortante mayorado por unidad de longitud, en la seccion critica igual que la

gue se uso para encontrar el momento de disefio (2.8.6).
d: Canto util de la zapata.

n: NUmero de barras.



u: Perimetro de cada barra.

El valor de Vd1 se lo determina de la siguiente manera de acuerdo a la figura 25 y 26, es

decir:

- Enla direccion “x”.

01 —0
Vd1=05*m’*B+( ! 5)*m’*B
04 —0O
lezcg*m’*B+( 4 8)*m’*B
—a
m =——+0.15%a
2
Adoptamos el mayor de los valores de Vd;.
- Enladireccion “y .
0, —0
Vd1=69*n’*A+( 2 9)*n’*A

04— 0O
Vd1=012*n'*A+(%)*n’*A

n = — +0.15*b
Adoptamos el mayor de los valores de Vd;.

2.9. Losa alivianada con vigueta.
2.9.1. Propiedades del concreto.

La vigueta es un elemento prefabricado y presforzado en el cual el concreto se caracteriza
por tener resistencia a la compresion (f°c) de mayor calidad que el utilizado en construcciones
coladas in situ. Los valores tipicos de f°c para elementos prefabricados y presforzados varian
entre 350 y 500 kg/cm2. La calidad y resistencia del concreto usado para la fabricacion de
las viguetas permite la reduccién de las dimensiones de la seccién, lo que lleva a la

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

Con respecto al mddulo de elasticidad, éste se considerara igual a 15200Nf’c que pertenece a
un hormigon de densidad normal de 2320 Kg/m? ya que ademas con esa densidad se tienen

resistencia en el hormigdn menores e iguales a los 35 MPa.



2.9.2. Propiedades del acero de preesfuerzo.

El acero usado para pretensar viguetas es de alto contenido de carbono, con una resistencia
promedio de 17500 kg/cm2, este acero es conocido como alambre de presfuerzo. Los
alambres de presfuerzo individuales se fabrican laminando en caliente lingotes de acero hasta
obtener alambres redondos, después del enfriamiento pasan a través de troqueles para reducir
su didmetro hasta su tamafio requerido. El proceso de estirado se ejecuta en frio lo que
modifica notablemente sus propiedades mecanicas e incrementa su resistencia.
Posteriormente se les libera de esfuerzos residuales mediante un tratamiento continuo de

calentamiento hasta obtener las propiedades mecéanicas requeridas.

Los alambres se fabrican en didametros de 3, 4, 5, 6, 7, 9.4 y 10 mm y las resistencias varian
de 16000 a 19000 kg/cm? (Dependiendo del fabricante). Los alambres de 5, 6 y 7mm de
didmetro pueden presentar acabado liso, dentado y tridentado.

2.9.3. Bovedillas.

Son elementos que se apoyan sobre las viguetas y sirven para aligerar el sistema de piso. Las
bovedillas se fabrican de concreto ligero (con agregados de pdmex o tepetzil), de poliestireno
(nuestro caso) o fibra de vidrio y pueden tener diversos peraltes.

Figura N° 26 - a.) Bovedillas de poliestireno, b.) Bovedilla arena-cemento.

a.) b.)
Fuente: Manual ANIVIP (viguetas pretensadas y bovedillas), Pag. 5

2.9.4. Procedimiento constructivo.

El procedimiento para la construccion de la losa empleando el sistema vigueta y bovedilla es

el siguiente:



1. Almacenar los elementos en obra, figura N° 27

Figura N° 27 — (a) Almacenamiento de los elementos.

Viguetas

Fuente: Manual ANIVIP (viguetas pretensadas y bovedillas), Pag. 21

2. Instalar las viguetas, separadas una distancia tal que ingrese la bovedilla, figura 27b, sobre
elementos niveladores que las soporten o si descansan directamente sobre muros o trabes
introduciéndolas una longitud minima de 5 cm o la que recomiende el fabricante ademas se

debe aplanar las zonas de apoyo.

Figura N° 27b. Almacenamiento de los elementos.
Aplanar  zona
de apoyo si es
necesario Bovedilla

Muro

Introducir
Sem
(minimo)

Polin (E lemento
nivelador)

Fuente: Manual ANIVIP (viguetas pretensadas y bovedillas), Pag. 22

3. Apuntalar la vigueta a una distancia no menor que la longitud de apuntalamiento (Lap), de

acuerdo al calculo realizado.



4. Para que las viguetas se alineen es necesario instalar dos bovedillas en cada extremo. Esto
también es necesario para que las bovedillas adicionales no dejen orificios por donde se
escape el concreto del firme durante el colado de éste, figura 27c. Verificar el espesor de la

capa de firme a la seccion donde se disefio.

Figura N° 27c. Instalacion de las bovedillas.

/Bm'edilla

Vigueta

Fuente: Manual ANIVIP (viguetas pretensadas y bovedillas), Pag. 23
5. Instalar la malla electrosoldada a una distancia de 2cm sobre la bovedilla, figura 27d,
fijandola al refuerzo por momento negativo mediante alambre recocido para evitar que se

deslice durante el colado del firme.

Figura N° 27d. Ubicacion del acero de refuerzo negativo.

Espesor Acero de
[ del firme (e) —Malla / refuerzo
. | / electrosoldada |_2 cm negativo |
T e ;e ] [ ® [
; ]
| Sadlinadlitykadlin
! LViguera LBovediIIa

Fuente: Manual ANIVIP (viguetas pretensadas y bovedillas), Pag. 23
6. Antes del colado del firme, humedecer la superficie que entrara en contacto con el

concreto.

7. Las bovedillas son fragiles, por lo que se debera evitar en lo posible que el personal camine

sobre éstas. Si alguna bovedilla o vigueta se quebrase por este motivo, debera ser



reemplazada. Ademas, en el sistema de losa no se utilizaran, viguetas que se encuentren

quebradas ni que presenten deflexiones positivas.

8. Colocar el concreto del firme repartiéndolo uniformemente y vibrandolo, empezando por

las orillas. EI concreto se apoyara de preferencia sobre la vigueta, Figura N° 27e.

Figura N° 27e. Colocado el firme.

[—Acero de refuerze w'brador—\
por momento negativo

malla
electrosoldada—,

\

kS
N Vigueta LBOV@I.THI&

Fuente: Manual ANIVIP (viguetas pretensadas y bovedillas), Pag. 25
9. Curar la losa y retirar los elementos nivelantes cuando el concreto haya alcanzado una
resistencia mayor o igual que 80% del valor de la resistencia de disefio para un concreto de

resistencia normal.

2.9.5. Disefio para carga gravitacional.

A continuacion se muestran los pasos del proceso de disefio de un elemento pretensado:

2.9.5.1. Fuerza de tesado de los alambres.

Comenzar calculando la fuerza que los alambres de pretensado transmiten a la vigueta para

ver si resiste la trasmision del preesfuerzo.

- Los alambres tienen un esfuerzo a la ruptura fpu = 18000 Kg/cm?. se tensara al 80%
segin manda el codigo ACI 318 seccidn 18.5, para obtener la fuerza inicial en el gato
(fsi).

Nota.- Lo que nosotros tenemos que garantizar que inmediatamente en el momento de la

transferencia los esfuerzos de traccion en el acero de preesfuerzo no excedan al 0.74fpu.

- Una vez obtenido el esfuerzo inicial por alambre se decide el nimero de alambres

gue se usaran, obteniendo la fuerza de transferencia.



- Obtenida la fuerza de transferencia, seré necesario encontrar el &rea de la seccion que
se trabajara, pues no se puede esforzar mas de lo que permite el Cédigo ACI 318 en

su seccion 18.4.

Tabla 9 - Esfuerzos admisibles segln codigo ACI.318S-05 (18.4)

Descripcion Notacion MKS

fii 0.80 + \/f'c

Esfuerzo adm. a la

traccionent=0

Esfuerzo adm. a la )
_, fei 0.60 * f'c
compresionent =0

Esfuerzo adm. a la

fts 1.60 *\/f'c

traccién ent = 00

Esfuerzo adm. a la
, fcs 0.45* f'c
compresion en t =00

Fuente: Elaboracion propia.

2.9.5.2. Disefio de la vigueta como elemento individual.

Como ya se sabe que la vigueta resiste la transmision del preesfuerzo, se pasa a disefiar dicho

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

- Setiene que obtener la fuerza Gtil (Fu) de preesfuerzo Fu = Fi — pérdidas. Las pérdidas
de preesfuerzo seran estimadas segun el cédigo AASHTO y ACI.

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

- Con las propiedades de la seccién y la fuerza (til se estd en el momento de poder
obtener el estado de esfuerzos en la fibra superior e inferior debido al preesfuerzo.

- Chequear la deflexion de la vigueta simple, simplemente apoyada, que ocasiona el

preesfuerzo (contraflecha).

2.9.5.3. Funcionamiento de la vigueta apuntalada.

Es el momento de chequear como funciona la vigueta apuntalada, para lo cual se propondra
los puntales a una separacion (Lap) para la cual se tenga esfuerzos menores que los

admisibles.



Los momentos fueron obtenidos del codigo ACI. (8.3.3) cumpliendo con todas las
condiciones que nos da. Se los determina de acuerdo a la figura N° 28.

Figura N° 28 - Momentos generados por los puntales.

w * Lap?
M(-) = ——
Lap Lap
w * Lap?
M(+) = —5—

Fuente: Elaboracion propia.
Una vez que se tiene los momentos tanto negativo como positivo para un tipo de carga que
estara sobre la vigueta se procede a determinar los esfuerzos en ambas fibras extremas para
que asi los podamos comparar con los esfuerzos admisibles descriptos en la Tabla N° 9. Si
eso se cumple entonces quiere decir que la separacion de los puntales (Lpa) que nos dimos

es la correcta en obra.

2.9.5.4. Funcionamiento de la vigueta a seccion compuesta.

Ya que la vigueta se soporta asi misma, y soporta la carga de trabajo en obra se tiene que

chequear su funcionamiento a seccion mixta.

- Determinando la inercia de la seccion compuesta transformando el concreto como se

muestra en la figura N° 29a.

Figura N° 29 - Seccion compuesta de la losa.

Fuente: Elaboracion propia.



Obtener el momento que actuara sobre cada vigueta por el peso propio en si de la losa
y el nervio que conforma la seccion compuesta endurecida.

Se realiza el diagrama de los estados de esfuerzos por peso propio de la seccion
compuesta y lo obtenido en la seccién simple para obtener la pauta de lo que se tiene

de esfuerzo disponible para utilizarlo en carga viva y carga muerta sobreimpuesta.

Figura N° 29b. Determinacion del esfuerzo disponible para una sobrecarga.

f 12 f n2 f ,,,2

f ’3 f r|3 f m3 f3

Preesfuerzo Peso Peso del Sobrecarga
Vigueta. firme Dispenible

Fuente: Elaboracion propia.

A continuacion se analiza la maxima carga que soporta a deflexion, pues a una luz de
calculo la diferencia puede ser critica y podria ser limitante de carga.

La siguiente ecuacién nos facilitara poder determinar la sobrecarga maxima para que
asi no sobrepasemos las flechas admisibles para que el caso de una seccién compuesta
semi-empotrada.

5% W * Lv*
480 * E * Ixcg

Nota.- No olvidar que la vigueta debido al preesfuerzo tiene una contraflecha ya

Amaxz

incluida.

Ahora se calcula la maxima capacidad de resistencia a flexién que tiene la seccion
compuesta. En esta parte podemos determinar la maxima sobrecarga que la losa puede
resistir sin que la misma falle a flexion, sin olvidar de utilizar la ecuacién que

relaciona momento carga para el caso de semi-empotrado, es decir:

10« M
Lv2

W =



CAPITULO I
3. INGENIERIA DEL PROYECTO.
3.1. Analisis de la topografia.

Se pudo apreciar que el terreno de emplazamiento del proyecto presenta pendientes minimas
y desniveles muy pequefios caracterizandolo asi al terreno como plano, a pesar de esto la
Alcaldia Municipal de Carapari nos proporciond la topografia de dicho lugar, datos que estan

adjuntados en Anexo.

3.2. Analisis del estudio de suelo.

El estudio de suelo fue realizado en el lugar de emplazamiento de la obra, tal como se muestra
la ubicacion en Anexo. Este estudio se lo realizo6 con la finalidad de comprobar los datos del
estudio de suelo que la Alcaldia Municipal de Carapari nos facilito de la obra ya construida

que se encuentra ubicada justo al lado del lugar de emplazamiento de nuestro colegio

El informe de dicho analisis se encuentra en el Anexo A.2, el cuél es un documento avalado

por dicha entidad.

Con la elaboracion del ensayo de penetracién estandar (S.P.T) y el trabajo de laboratorio
donde se realizaron los ensayos de granulometria, limites de Atterberg dando como resultado

el siguiente tipo de suelo:

Suelo arcilloso con arena con baja plasticidad CL con una resistencia admisible de 1.40

Kg/cm?, dicho resultado obtenido a una profundidad de 1.50m del nivel del suelo.

3.3. Analisis del disefio arquitectdnico.

El disefio arquitectonico toma en cuenta todos los requerimientos minimos para un colegio,
el proyectista tiene que hacer un analisis de la arquitectura y modela la estructura de acuerdo
a la misma, los planos arquitectonicos correspondientes se lo puede apreciar detalladamente

en la parte del Anexo A.14.

3.4. Planteamiento estructural.

Una vez obtenida la topografia, el estudio de suelo y el disefio estructural se procedera a
realizar el planteo estructural de la edificacion.



Con los criterios mencionados en el marco teorico se procedera a hacer la idealizacién de la

estructura.

3.4.1. Estructura de la edificacion.

La estructura de sustentacion de la edificacion estd constituida por varios porticos, los
porticos de la estructura estdn compuestos de columnas de seccién cuadrada y rectangular,
vigas de seccion rectangular y las losas seran de forjado reticular. Los porticos estan

vinculados a las zapatas superficiales aisladas.

3.4.2. Fundaciones.

Las fundaciones estardn compuestas de zapatas aisladas, algunas zapatas son combinadas
debido a la muy poca separacion que existe entre algunas columnas. Las cargas provenientes
de la estructura son moderadas debido a la magnitud de la obra, como asi también del tipo de

suelo de fundacion.

3.5. Disefio estructural.
3.5.1. Estructura de sustentacion de la edificacion.

Para este punto es importante aclarar que sélo se realizara el disefio para un solo elemento, y
los resultados de los demas elementos se los obtendra a partir de la memoria del calculo que

el programa CYPECAD nos facilita.

3.5.1.1. Disefo de la losa casetonada de H°A®.

Esta losa que se disefiard a partir de las solicitaciones que el programa nos facilita es
correspondiente al forjado del nivel 6 de acuerdo a cémo se introdujo el nimero de plantas

en el programa de célculo.

Datos geométricos (Losa N° 17):

Espesor de la losa (H): 40 cm
Losa de compresion (c): 5cm

Ancho del nervio (b): 10 cm
Altura del nervio (h): 35cm

Separacion libre entre nervio (e): 40 cm



Caracteristicas de los materiales:

Peso especifico del hormigon: yrea- =2500 Kg/cm?

Resistencia caracteristica del hormigon a compresion: fck = 210 Kg/cm?
Limite elastico caracteristico del acero: fyk = 5000 Kg/cm?

Coeficiente de seguridad del limite eldstico del acero ys: 1.15
Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigén yc: 1.50

Figura N° 30 - Dimensiones de la losa reticular empleada en el disefio.

l—Lb=10 cm l—»Lb=10 cm

Fuente: Elaboracion propia.

Determinacién de las cargas de disefio en la losa:
- Peso debido a la carga permanente no estructural.

Peso propio de la losa:

b2

Yreao * [H* (2 *b + 2% e)? — 4 % (e* x h)]

Pn =
LR (2%b+2xe)?

] PLr = 440.00 kg/m?

e

Fb/2
b Lyl o Ll

Peso de la tabiqueria = 100 kg/m?
Peso del contrapiso = 120 kg/m?

Peso del piso ceramico = 20 kg/m?



Peso del cielo falso = 20 kg/m?
Entonces el total de las cargas permanentes es:
D = 440 + 100 + 120 + 20 + 20 = 700.00 Kg/m?
Carga viva L = 300 kg/m?
La carga Gltima de disefio es:
qu = 1.60 * (682.40) + 1.60 = (300) = 1600 Kg/m?
Determinacion de la armadura a flexion:
- Armadura positiva en la direccion “x”

El analisis se realizara para un ancho de 1m y ademas se asumira que el eje neutro se

encuentra dentro de la capa de compresion.

Figura N° 31 - Seccidn transversal de la losa en la direccion “x”

1 ancho (100 cm) 1

0.85f¢c ﬁ

|
— - — — C

& e L%j

z

17T

T

LbL e

Fuente: Elaboracion propia.

2 * Md
a=dx|1— |1

0,85 * fcd * be * d2

d=H db

Donde:

fcd = 140 Kg/em?

fyd = 4347.83 Kg/cm?
b =100 cm

r=3cm



db = 12 mm [didmetro de la armadura a flexion]
d=36.40 cm
Mu = 500000 Kg*cm/m [Obtenido de la opcidon de isovalores de Cypecad]

Reemplazando valores tenemos:

db 1.2
d=H—r—7=40—3—T=36.40Cm

36.40 % |1— |1 2 * 500000 1.17
= . * —_ —_ = 1.
4 0,85 * 140 = 100 * 36.402 cm

Verificacion de la ubicacién del eje neutro:
a < C
1,17 cm < 5,00 cm

Eje neutro ubicado dentro del patin o losa de compresion, el andlisis es el mismo que una

viga de seccion rectangular.
Del equilibrio de fuerzas horizontales del diagrama de esfuerzo tenemos:

_ 0,85 * fcd * be x a _ 0.85 %140 * 100 = 1.17
17 fyd - 4347.83

= 3.21 cm?/m

La siguiente armadura es para un metro de ancho de losa, y para este ancho entra dos nervios,
por lo tanto la cantidad de acero por nervio es:

As =1.61 cm?

Pero debe de verificarse la armadura tanto minima como la maxima de acuerdo a lo

especificado por norma, para que asi tengamos una estructura ductil.
Determinacion de la cantidad minima de acero.

Segun el cédigo CBH nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de
fisuras por retraccién o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son gobernantes
hasta hormigones con fcd = 300 Kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna
la ecuacion (falla fragil) del punto 8.1.7.1



De acuerdo a la tabla 5 del punto 2.5.4.2 del capitulo 1l tenemos que:
Wsmin = 0.0033
Ag min = WSmin * by, *d = 0.0033 % 10 * 36.40 = 1.20 cm?

Una vez obtenida la armadura minima podemos verificar si nuestra armadura de célculo

cumple o no con dicha armadura, y asi adoptar nuestra armadura de disefio.
As = 1.61 cm?

El nimero de barras para el "db" que nos hemos dado lineas arriba es:

_ 4 % As _4*1'61_142~2
n_ﬂ*dbz_n*l.zz_ T

Entonces debemos usar: 2¢12 [Para cada nervio]
- Armadura positiva en la direccion “y”

El andlisis se realizara para un ancho de 1m y ademas se asumird que el eje neutro se

encuentra dentro de la capa de compresion.

[}

Figura N° 32 - Seccion transversal de la losa en la direccion “y

ancho (100 cm) 0.85F ¢
— ! ; ! - = C
| < L%T
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| i
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Fuente: Elaboracion propia
dx |1 " 2 x Md
= *k —_ j—
4 0,85 = fcd = be * d?
db
d=H-r—db——

2



Donde:

fcd = 140 Kg/cm?

fyd = 4347.83 Kg/cm?

b =100 cm

r=3cm

db = 12 mm [didametro de la armadura a flexion]

d=35.20cm

Mu = 340000 Kg*cm/m [Obtenido de la opcidn de isovalores de Cypecad]
Reemplazando valores tenemos:

db 1.2
d=H—r—db—7=40—3—1.2—7=35.ZOcm

3520+ |1— |1 2 » 340000 0.82
= . * - - = U.
a 0,85 * 140 = 100 * 35.202 cm

Verificacion de la ubicacién del eje neutro:
a < C
0.82cm < 5,00 cm

Eje neutro ubicado dentro del patin o losa de compresion, el andlisis es el mismo que una

viga de seccion rectangular.
Del equilibrio de fuerzas horizontales del diagrama de esfuerzo tenemos:

_ 0,85 * fcd * be x a _ 0.85 %140 = 100 = 0.82

_ _ = 2.25 cm?
51 fyd 4347.83 cm”/m

La siguiente armadura es para un metro de ancho de losa, y para este ancho entra dos nervios,

por lo tanto la cantidad de acero por nervio es:

As =1.12 cm?



Pero debe de verificarse la armadura tanto minima como la méxima de acuerdo a lo

especificado por norma, para que asi tengamos una estructura ddctil.
Determinacion de la cantidad minima de acero.

Segun el codigo CBH nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de
fisuras por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son gobernantes
hasta hormigones con fcd = 300 Kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna
la ecuacion (falla fragil) del punto 8.1.7.1

De acuerdo a la tabla 5 del punto 2.5.4.2 del capitulo Il se tiene que:
Wsmin = 0.0033
Ag min = WSpin * by *d = 0.0033 * 10 * 35.20 = 1.16 cm?

Una vez obtenida la armadura minima podemos verificar si nuestra armadura de célculo

cumple o no con dicha armadura, y asi adoptar nuestra armadura de disefio.
As =1.16 cm?

El nimero de barras para el "db" que nos hemos dado lineas arriba es:

4xAs 4x1.16

= = =1.03=2
n mxdb2 T 1.22

Entonces debemos usar: 2¢12 [Para cada nervio]
- Armadura negativa en la direccion “x”

El analisis se realizara para un ancho de 1m y ademas se asumira que el eje neutro se

encuentra dentro del alma de los nervios.

Figura N° 33 - Seccion transversal de la losa en la direccion “x”

| f > s f | &s T
T ® ® = ® A‘; e —L ______ |
B S N N —
H ‘ ' 2=(d-a/2)
L d ! d TN
) @l ek
_ | 7/ R 0 I N
bp—k e kbt e kbt £c=0.00354+—F b—k 0 85fcd

Fuente: Elaboracion propia.



4+ |1 L 2+« Md
=d * — —
4 0,85 * fcd * (2 * b) * d2

d—H db

Donde:

fcd = 140 Kg/cm?

fyd = 4347.83 Kg/cm?

b =100 cm

r=3cm

db = 16 mm [didametro de la armadura a flexion]

d=236.20cm

Mu = 900000 Kg*cm/m [Obtenido de la opcidn de isovalores de Cypecad]

Reemplazando valores:

db 1.6
d=H—r—7=40—5—7=36.ZOcm

3620 % [1— |1 2 * 900009 12.66
= . * —_ —_ = .
a 0,85 140 * (2 * 10) * 36.20? cm

Verificacion de la ubicacion del eje neutro:
a < h
12,66 cm < 35,00 cm
El eje neutro se encuentra en el nervio.
Del equilibrio de fuerzas horizontales del diagrama de esfuerzo se tiene:

_ 0,85xfcd*(2b)xa  0.85% 140 % (2 +10) * 12.66
B fyd B 4347.83

As, = 6.93 cm?/m



Pero debe de verificarse la armadura tanto minima como la méxima de acuerdo a lo

especificado por norma, para que asi tengamos una estructura ddctil.
Determinacion de la cantidad minima de acero.

Segun el codigo CBH nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de
fisuras por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son gobernantes
hasta hormigones con fcd = 300 Kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna
la ecuacion (falla fragil) del punto 8.1.7.1

De acuerdo a la tabla 5 del punto 2.5.4.2 del capitulo Il se tiene que:
Wsmin = 0.0018

Ag min = WSpin * by * ¢ = 0.0018 % 100 * 5.00 = 0.90 cm?/m
Determinacion de la cantidad méaxima de acero.

La cantidad mé&xima de acero esta determinado para una profundidad del eje neutro como
méaximo de (x = 0,45d) para asi garantizar deformaciones de por lo menos de 0,0043 (por

concepto de ductilidad).

Figura N° 34 - Diagramas de esfuerzos y deformaciones limites.

be »l"

| s =0.0043 T
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+—b— e - £=0.0035-4—F b——+Fo.85fcd
Fuente: Elaboracién propia

Del equilibrio de fuerza horizontal del diagrama de esfuerzos:

fcd * (2 % b) xd 0.306 140 = (2 % 10) * 36.20 713 em?
= (). * = /.
fyd 4347.83 cm®/m

Aspay = 0,306 x

Una vez obtenida la armadura minima como maxima se puede verificar si la armadura de

calculo cumple o no con dichas armaduras, y asi adoptar nuestra armadura de disefio.

As =6.93 cm?/m



El nimero de barras para el "db" que se dio lineas arriba es:

_ 4 % As _4*6.93
n_n*dbz_n*1.62

=345=4/m

Entonces debemos usar: 4¢16 [Para 1 metro de ancho]
- Armadura negativa en la direccion “y”

El andlisis se realizara para un ancho de 1m y ademas se asumira que el eje neutro se

encuentra dentro del alma de los nervios.

[}

Figura N° 35 - Seccion transversal de la losa en la direccion “y
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Fuente: Elaboracion propia.

2 * Md
a=d=* 1—\/1

0,85 * fcd * (2 * b) * d?

d—H db
= r >

Donde:

fcd = 140 Kg/ecm?

fyd = 4347.83 Kg/cm?

b =100 cm

r=3cm

db = 16 mm [didmetro de la armadura a flexion]

d=36.20cm



Mu = 750000 Kg*cm/m [Obtenido de la opcion de isovalores de Cypecad]

Reemplazando valores:

db 1.6
d=H—r—7=40—5—T=36.ZOcm

36.20 % |1— |1 2+750000 10.12
= . * —_ —_ = .
4 0,85 = 140 * (2 * 10) = 36.202 cm

Verificacion de la ubicacion del eje neutro:
a < h
10,12 cm < 35,00 cm
El eje neutro se encuentra en el nervio.
Del equilibrio de fuerzas horizontales del diagrama de esfuerzo se tiene:

_ 0,85« fcd* (2b) xa  0.85% 140 % (2 x10) » 10.12
B fyd B 4347.83

As,

= 5.54 cm?/m

Pero debe de verificarse la armadura tanto minima como la maxima de acuerdo a lo

especificado por norma, para que asi se tenga una estructura ductil.

Determinacién de la cantidad minima de acero.

Segun el codigo CBH nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de

fisuras por retraccién o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son gobernantes

hasta hormigones con fcd = 300 Kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna

la ecuacion (falla fragil) del punto 8.1.7.1
De acuerdo a la tabla 5 del punto 2.5.4.2 del capitulo Il se tiene que:
Wsmin = 0.0018

Ag min = WSpin * by, * ¢ = 0.0018 * 100 * 5.00 = 0.90 cm?/m

Determinacion de la cantidad maxima de acero.



La cantidad maxima de acero esta determinado para una profundidad del eje neutro como
méaximo de (x = 0,45d) para asi garantizar deformaciones de por lo menos de 0,0043 (por

concepto de ductilidad).

Figura N° 36 - Diagramas de esfuerzos y deformaciones limites.
L P 1

T _ [ _ _ T s - T
‘ . z=(d-a/2)
h - —— _d_ 7‘_ _ —— ]
L % LT S Jfﬂfﬁ* om0 ¢
bp—k e b ot ec00035k—F  k—Fossrd
Fuente: Elaboracién propia

Del equilibrio de fuerza horizontal del diagrama de esfuerzos:

fcd x (2 *b) *xd 140 * (2 * 10) * 36.20
= 0.306 * =7.13 cm?/m

ASmax = 0,306 * fyd 4347.83

Una vez obtenida la armadura minima como méaxima podemos verificar si nuestra armadura

de calculo cumple o no con dichas armaduras, y asi adoptar nuestra armadura de disefio.
As =5.54 cm?/m
El nimero de barras para el "db" que nos hemos dado lineas arriba es:

_ 4 % As _4*5.54
rl_1T>l<db2_1't>l<1.62

= 2.76 = 3 barras/m

Entonces debemos usar: 3¢16 [Para 1 metro de ancho]
Verificaciéon de la armadura de cortante.

De acuerdo con la experimentacion en que se basa la teoria de las lineas de rotura, sometida
a una carga uniformemente distribuida que actua en toda su superficie, se encuentra al borde

del colapso, se fisura conformando triangulo y trapecios.

Figura N° 37 - Distribucion de las cargas por las lineas de rotura.



b: (lade mas corto)

45" 45

a: {lado mas largo)

Fuente: Elaboracion propia
a=820m

b=730m

Las cargas que solicitan las secciones de cortante critico son aquellas que actdan sobre zonas
ortogonales limitadas por la linea de cortante critico y la linea de fisuracion intermedia de la

losa tomando con un ancho unitario como se muestra en la siguiente imagen.

Figura N° 38 - Losa en andlisis para el disefio al corte.

a L1=3.65m
L2=3.20m

457 a5° |
L3=0.45m

L3-

Fuente: Elaboracion propia.
Entonces la fuerza cortante que actta sobre 1m de ancho de la zona critica a cortante es:

Vd =qu=*L,*1m = 1600 * 3.20 * 1 = 5120 Kg



El esfuerzo cortante ultimo que soporta la reticula sabiendo que en un metro de losa se

dispone de dos nervios de ancho "b" es:

_vd 5120
Ve T ped T 20+36.20

= 7.07 Kg/cm?

El esfuerzo cortante que puede soportar el hormigon es:

210
fvd = 0.50 * Vfcd = 0.50 * 150 5.92 Kg/cm?

Se puede verificar que el esfuerzo cortante que soporta la losa es mayor que el esfuerzo

cortante que resiste el hormigdn, por lo tanto si se necesita armadura de corte.
Célculo de la distancia hasta donde se pondréa la armadura a cortante:

Tabla 10 - Esfuerzos para diferentes longitudes “Lz;”

L3i (cm) L2 (cm) vd (Kg) | Vu (Kg/cm?) v fvd > Vu
(Kglcm?)

45 320 5120 7.07 5.92 No cumple
60 305 4880 6.74 5.92 No cumple
65 300 4800 6.63 5.92 No cumple
75 290 4640 6.41 5.92 No cumple
85 280 4480 6.18 5.92 No cumple
100 265 4240 5.85 5.92 Okl

Fuente: Elaboracion propia.
Entonces se dispondra de armadura de cortante perimetralmente hasta una distancia de 1 m.
Determinacion de la armadura de corte:
Como: ( Veu<Vd<Vou)
Vou = 0,30 = fcd = 0.30 * 140 = 42 kg/cm?

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



( Vsu * s

0,90 * d * fyd
n* Avpin = y

0,02 %b fed
*k *k kK —
> WS fyd

n = 2 [ndmero de piernas de los estribos de 6 mm de diametro].
Vsu = Vd — (fvd * 2b x d) = 5120 — (5.92 * 2 * 10 * 36.20) = 836.76
Despejando la separacion de estas dos ecuaciones y reemplazando valores se tiene:

(2%0.28 0,90 * 36.20 * 4347.83

=957
| 836.76 95.73 cm
s < 4 y
L 24028434783 _
0,02+10x140 >0

Maéxima separacion de estribos segun Norma CBH.
Haciendo cumplir el punto 8.2.3.3 de la norma se tiene:
30 cm
$ <40,85d = 0.85 % 36.20 = 30.77 cm
3bw =3 %10 =30 cm
Adoptamos una separacion maxima de: s = 30 cm

La longitud donde se pondré los estribos es de 100 cm, por lo tanto el namero de estribo para

esta distancia es:

100 100 ]
n° =T+ 1 =W+1 = 4.33 =~ 5 estribos

Usar: 5@6 ¢/30 cm [En el sector de 1 m]
Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado.

Segun lanorma CBH 87 en su tabla 8.1.7.3 la cuantia de refuerzo de retraccion y temperatura

debe ser al menos igual a 0,0018 para aceros de grado 420, pero no menor a 0,0014
As = 0,0018 *b*d = 0.0018 x 100 * 5 = 0.9 cm?/m

Determinamos el nimero de barras.



4 % As 4%0.9
n:T[*de =n*0.62=3.18z4barra/m

La separacion de las barras para 1m de longitud es:

100 —dbxn 100 — 0.6 4

s = m— 11 = 32.53cm

Adoptamos una separacion de: 30 cm
Utilizar: ¢6mm ¢/30cm (a una profundidad de por lo menos el recubrimiento)

3.5.1.2. Disefo de vigas de H°A®

El célculo de las vigas que compone la estructura del proyecto se calcul6 con el programa
computacional Cypecad 2015. En esta parte se realizara el célculo de la viga mas cargada y
armada o mas critica que corresponde a la viga que se ubica entre los pilares P17 y P18 del

forjado 6, para demostrar el calculo, el funcionamiento del programa.
Pre dimensionamiento.

Lo aconsejable es que la altura de la viga “h” sea mayor o igual a la siguiente relacion para

evitar problemas con las flechas.

=%=@=0.68m=68cm
12 12

Por lo que se adoptara una altura de h =70 cm
La base “b” de la viga sera igual a b =20 cm
Datos geomeétricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
Base de la viga: bw =20 cm
Altura o peralte de la viga: h =70 cm
Recubrimiento: r =3 cm

Momento flector positivo de disefio: Md = 28758 Kg*m

Momento flector negativo de disefio: Md = 26849 Kg*m (en el pilar P17)



Momento flector negativo de disefio: Md = 27003 Kg*m (en el pilar P18)
Fuerza cortante de disefio: Vd = 37304 Kg (en la cara del pilar P17)

Peso especifico del hormigdn: yrea- =2500 Kg/cm?®

Resistencia caracteristica del hormigon a compresion: fck = 210 Kg/cm?
Limite elastico caracteristico del acero: fyk = 5000 Kg/cm?

Coeficiente de seguridad del limite eldstico del acero ys: 1.15
Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigén ye: 1.50
Verificacién de la flecha maxima.

Segun el programa tenemos una flecha méaxima de: fmax = 8.62 mm

Pero segin recomendacion de la norma EHE 08 comentada, la flecha méaxima no debe de

exceder al valor de la siguiente expresion.

_ Liibre — 8.20 =0.0164m = 16.40 mm
500 500 '

fadm

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

Determinacién del momento reducido de calculo:

de Md
Ha = fcd * bw * d2
Donde:

Md = 1796800 Kg*cm

d = 65.60 cm (canto util, asumiendo un diametro de estribo 6mm y acero longitudinal de
16mm)

bw =20cm

fed = _ 20 40 ke/em?
‘=150 150 g/cm



Entonces:

1796800

140 * 20 * 65.602

ud

De acuerdo a la tabla 6 en el punto 2.6.1.2 del capitulo Il el valor pulim = 0.319 para un acero
AH — 500, donde:
pud < p lim
0.149<0.319

No necesita armadura de compresion.

Con esta verificacion garantizamos que por lo menos se tendra deformaciones unitarias de

por los menos igual a 0.0043 [Concepto de ductilidad]
Determinacién de la cuantia mecénica.

De acuerdo a la tabla 7 del punto 2.6.1.2 del capitulo Il se obtiene la cuantia mecénica

entrando a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de célculo.
pud =0.149 — ws = 0.165 [valor interpolado]

Determinacién de la armadura “As”

Donde:

q= K _5000 4783 ke/cm?
fyd=T95=7T15 = 83 kg/cm

Reemplazando valores:

As = 0165 * 20 % 65.60 * — 70 _ 697 em?
> 4347.83 cm

Determinacién de la armadura minima.



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

la ecuacién (falla fragil) del punto 8.1.7.3
Ag min = WSpmin * by, * d = 0.0028 * 20 * 65.60 = 3.67 cm?
Como As > As min, se toma la mayor cuantia la cual es: As = 6.97 cm?

Determinacién del nimero de barras de acero.

4 x As 4 %697
n:T[*dbzzT[*l.62 = 3.47 =~ 4 barras

Determinacion de la separacién de las barras por capa.

bw—2r—2ds—db*xn 20—2%x3—-2%x0.6—4%1.6
s = = = 2.13 cm
n—1 4—-1

Se puede apreciar que la separacidn es mayor a 2 cm y al mayor diametro de 1.6 cm, por lo

tanto la separacion es adecuada.
Usar: 4016
Armadura de piel.

Segun el profesor Jimenez Montoya en su libro 15° en su punto 21.8.4 nos dice que en vigas
cuyo canto util sea superior a 60 cm (como nuestro caso) se debe de colocar armadura de piel
que por norma el diametro debe de ser por lo menos de 10 mm con separacion maxima de 30

cm entre barras para evitar las fisuras que pueden aparecer por encima del talon inferior en

traccion.
100 = As,:
piel
———>0.05
bwx*xd
Donde:
bw =20 cm

d =65.60 cm



Reemplazando valores:

0.05 5
ASpiel = o0 * 20 * 65.60 = 0.656 cm

Esto equivale a un numero de barras igual a:

_ 4 x As _4*0.656

n = dbZ - mr 1002 = 0.84 =~ 1 barras

Usar: 210 [Una barra en cada cara]
- Determinacion de la armadura negativa para el pilar P17.
Determinacion del momento reducido de calculo:

d= Md
HE = Fed « bw = a2
Donde:
Md = 2462700 Kg*cm [Momento de disefio negativo para el pilar P17]

d = 64.23 cm (canto util, asumiendo un diametro de estribo 6mm y acero longitudinal de

16mm, se esta poniendo armadura en dos capas)

bw =20 cm
fd—ka—210—140k )
‘=150 150 g/cm
Entonces:

2462700
ud =0.213

~ 140 * 20 * 64.232

De acuerdo a la tabla 6 en el punto 2.6.1.2 del capitulo Il el valor plim = 0.319 para un acero
AH — 500, donde:

pud < p lim
0.213<0.319

No necesita armadura de compresion.



Con esta verificaciéon garantizamos que por lo menos se tendra deformaciones unitarias de

por los menos igual a 0.0043 [Concepto de ductilidad]
Determinacion de la cuantia mecanica.

De acuerdo a la tabla 7 del punto 2.6.1.2 del capitulo Il obtenemos la cuantia mecanica

entrando a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de célculo.
ud =0.213 — ws = 0.251 [valor interpolado]
Determinacion de la armadura “As”

fcd
As =ws*bwx*xd*x—

fyd
Donde:

4= YK 5000 4783 ke/cm?
fyd=1T5= 115~ 83 kg/cm

Reemplazando valores:

As = 0.251 % 20 % 64.23  —0 _ _ 10,38 cm?
= 0. * * 64.23 x ——— = 10.
S 4347.83 cm

Determinacién de la armadura minima.

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

la ecuacion (falla fragil) del punto 8.1.7.3
Ag min = Wspin * by, *d = 0.0028 % 20 * 64.23 = 3.60 cm?
Como As > As min, se toma la mayor cuantia la cual es: As = 10.38 cm?

Determinacién del nimero de barras de acero.

4 x As 4 %10.38

nzn*dbzz 162 = 5.16 = 6 barras

Determinacion de la separacién de las barras por capa.



La separacion que se determina a continuacion es para la primera capa de 4 barras.

bw—2r—2ds—db*xn 20—2%x3—-2%0.6—4%1.6
s = = =2.13cm
n—1 4 -1

Se puede apreciar que la separacién es mayor a 2 cm y al mayor diametro de 1.6 cm, por lo

tanto la separacién es adecuada.
Usar: 4016 [1ra Capa] + 2016 [2da Capa]

- Determinacion de la armadura negativa para el pilar P18.
Determinacion del momento reducido de célculo:

de Md
HE = Fed « bw = a2
Donde:
Md = 2303300 Kg*cm [Momento de disefio negativo para el pilar P18]

d = 64.23 cm (canto til, asumiendo un diametro de estribo 6mm y acero longitudinal de
16mm, se esta poniendo armadura en dos capas)

bw =20 cm
fod =~ = 229 _ 140 kg/em?
‘=150 150 g/cm
Entonces:

2303300
ud =0.199

~ 140 * 20 * 64.232

De acuerdo a la tabla 6 en el punto 2.6.1.2 del capitulo Il el valor ulim = 0.319 para un acero
AH — 500, donde:

pud < p lim
0.199<0.319

No necesita armadura de compresion.



Con esta verificacion garantizamos que por lo menos se tendré deformaciones unitarias de

por los menos igual a 0.0043 [Concepto de ductilidad]
Determinacion de la cuantia mecanica.

De acuerdo a la tabla 7 del punto 2.6.1.2 del capitulo Il obtenemos la cuantia mecanica

entrando a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de célculo.
ud =0.199 — ws = 0.231 [valor interpolado]

Determinacién de la armadura “As”

fcd
As =ws*bwx*xd*x—

fyd
Donde:

4= YK 5000 4783 ke/cm?
fyd=1T5= 115~ 83 kg/cm

Reemplazando valores:

As = 0231520 % 64.23 +— 0 _ 956 cm?
= 0. * * 64.23 x ———— =9,
S 4347.83 om

Determinacién de la armadura minima.

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

la ecuacion (falla fragil) del punto 8.1.7.3

Ag min = Wspin * by, *d = 0.0028 % 20 * 64.23 = 3.60 cm?

Como As > As min, se toma la mayor cuantia la cual es: As = 10.38 cm?
Determinacion del numero de barras de acero.

_ 4 x As _4*9.56

n_T[*dbz_T[*l.62 = 4.75 =~ 5 barras




Determinacién de la separacién de las barras por capa.
La separacion que se determina a continuacion es para la primera capa de 4 barras.

_bw—2r—2ds—db*n_20—2*3—2*0.6—4*1.6

s = m— e = 2.13 cm

Se puede apreciar que la separacion es mayor a 2 cm y al mayor diametro de 1.6 cm, por lo

tanto la separacion es adecuada.
Usar: 4016 [1ra Capa] + 2016 [2da Capa]
- Calculo de la armadura transversal cerca del pilar P17.

El cortante de disefio es: Vd = 18045 Kg. [Cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara
del apoyo].

Nota.- Se disefia con el cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara del apoyo debido

que a partir a esa distancia aparece la fisura debido al corte.

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

fvd = 0.50 * Vfcd = 0.50 * V140 = 5.92 kg/cm?
Entonces la contribucion del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante es:
Vcu = fvd * bw x d = 5.92 * 20 * 64.23 = 7599.80 kg
Verificacidn para el requerimiento de armadura transversal.
vd > Vcau

18045,00 Kg > 7599,80 Kg
Determinacion de la armadura de corte:
Como: (Vcu <Vd < Vou)

Vou = 0,30 * fcd * bw * d = 0.30 * 140 = 20 * 64.23 = 53953.20 kg



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

Vsu * s
0,90 x d = fyd
n * AVmin 2 4 y
LO 02*b fed
* * * —
T PWES TR
n =2 [namero de piernas de los estribos de 6 mm de didmetro].
Vsu = Vd — Vcu = 18045 — 7599.80 = 10445.20 kg

Despejando la separacion de estas dos ecuaciones y reemplazando valores tenemos:

(2+%0.28 0,90 * 36.20 x 4347.83

10445.20 =136lcm
s < y
| 2%0.28 x 4347.83 — 43.90
\ 0,02+ 10140 70 em

Maxima separacién de estribos segin Norma CBH.
Haciendo cumplir el punto 8.2.3.3 de la norma tenemos:
30 cm
s <10,85d = 0.85 * 64.23 = 54.60 cm
3bw =3 %20 = 60 cm
Adoptamos una separacion maxima de: s = 30 cm

Tabla resumen de separaciones:

Tipo de caso s (cm)
Maéxima separacion debido a (Vd > 10,00
\/cu)
Maéxima separacion por cuantia 40,00
minima.
Maéaxima separacion por 30,00
recomendacion.

Valor adoptado : 10

Determinacién de los nUmeros de estribos.



Figura N° 39 - Distribucion de la armadura transversal en funcion al esfuerzo cortante.

Cara del apoyo

Cortante para evilar falla por
agotamiento por traccién

vd -Veu oblicua
Cortante para armadura
minima

- X2 : Armadura de corte ________|
S Arrnaduradecﬂrm"'l"— minima

Xm: Se requiere armadura de corte

Fuente: Elaboracion propia

Los valores de las abscisas X1y X son:

X1 =1,60 m [Hasta esta distancia se tiene cortante menores a Vcu, y se mide desde la cara

de la columna]

X2 = 2.00 m [Hasta esta esta distancia se obtiene cortantes de disefio (0 <Vd < Vcu)]
S1=10,00 cm [Separacidon de los estribos donde se requiere armadura de corte]

S2 = 30,00 cm [Separacion de los estribos donde se requiere armadura minima]

La longitud donde se pondra los estribos es de 160 cm, por lo tanto el nimero de estribo para

esta distancia es:

—X1+1—160+1—17 trib
_Sl —10 = estrinos

o

n

Usar: 17 @ 6 ¢/10 cm [En el sector de Xi]
Y el nimero de estribo para X; es:

°—X2—200—667 7 estrib
H—Sz—30— . ~ estrinos

Usar: 7 @ 6 C/30 cm [En el sector de X2]

- Calculo de la armadura transversal cercal del pilar P18.



El cortante de disefio es: Vd = 15486 Kg. [Cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara
del apoyo].

Nota.- Se disefa con el cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara del apoyo debido

que a partir a esa distancia aparece la fisura debido al corte.

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

fvd = 0.50 * Vfcd = 0.50 * V140 = 5.92 kg/cm?
Entonces la contribucion del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante es:
Vcu = fvd * bw x d = 5.92 * 20 * 64.23 = 7599.80 kg
Verificacion para el requerimiento de armadura transversal.
vd > Vcau

15486.00 Kg > 7599,80 Kg
Determinacion de la armadura de corte:
Como: (Vcu <Vd < Vou)
Vou = 0,30 * fcd * bw * d = 0.30 * 140 * 20 * 64.23 = 53953.20 kg
Donde la armadura para este caso se determinada segun la norma, que es:

( Vsu * s

0,90 = d * fyd
n * Avyin = y

0,02 * b fed
* * *k —
\POerbwrs g

n = 2 [numero de piernas de los estribos de 6 mm de didmetro].
Vsu = Vd — Vcu = 15486.00 — 7599.80 = 7886.20 kg

Despejando la separacion de estas dos ecuaciones y reemplazando valores tenemos:



2% 0.28 % 0,90 * 36.20 * 4347.83

7886.20
s < y
2*0.28 % 4347.83

0,02 x 10 * 140

= 18.02 cm

= 43.90 cm

Maxima separacion de estribos segin Norma CBH.
Haciendo cumplir el punto 8.2.3.3 de la norma tenemos:
30 cm
s <10,85d = 0.85 * 64.23 = 54.60 cm
3bw = 3 20 = 60 cm

Adoptamos una separacion maxima de: s = 30 cm

Tabla resumen de separaciones:

Tipo de caso s (cm)
Maéxima separacién debido a (Vd > 15,00
\cu)
Maéxima separacion por cuantia 40,00
minima.
Maéxima separacion por 30,00
recomendacion.

Valor adoptado : 15

Determinacién de los nUmeros de estribos.

Figura N° 40 - Distribucion de la armadura transversal en funcion al esfuerzo cortante.

Cara del apoyo

Cortante para evitar falla por
agotamiento por traccion
oblicua

vd -Veu

Cortante para armadura
minima

] X2 Amadura decorte ______ |
fe——————x1 : Amadura de corte 4‘4"— minima

Xm: Se requiere armadura de corte

Fuente: Elaboracion propia.

Los valores de las abscisas X1 y X2 son:



X1 = 1,75 m [Hasta esta distancia se tiene cortante menores a Vcu, y se mide desde la cara

de la columna]

X2 = 2.35 m [Hasta esta esta distancia se obtiene cortantes de disefio (0 <Vd < Vcu)]

S1 = 15,00 cm [Separacion de los estribos donde se requiere armadura de corte]

S> = 30,00 cm [Separacion de los estribos donde se requiere armadura minima]

La longitud donde se pondré los estribos es de 175 cm, por lo tanto el nimero de estribo para

esta distancia es:

X, 175 .
=—+4+1=——+4+1=12.67 = 13 estribos
Sy 15

o

n

Usar: 13 @ 6 ¢/15 cm [En el sector de Xi]
Y el nimero de estribo para X; es:

°—X2—235—783 8 estrib
n_SZ_SO_ . ~ estrinos

Usar: 8 @ 6 C/30 cm [En el sector de X2]
Entonces el total de estribo para el tramo central sera la suma de los dos sectores X es decir:
Usar: 15 @ 6 C/30 cm [En el sector central igual a 4.30 m]
- Verificacion a la torsion.
Determinacién del espesor eficaz ""he'" de las paredes.

Segun el punto 8.2.6 de la Norma CBH nos dice que el espesor eficaz se lo determina con la
siguiente relacién, donde "de" es el didmetro efectivo del mayor circulo que se puede inscribir
en el contorno "Ue" constituido por lineas paralelas al perimetro exterior a la seccién, cuyos

vertices son los centros de las armaduras longitudinales y define la linea media de las paredes.

h _de
°=%

de = bw — 2r — 2ds — db



Figura N° 41 - Espesor eficaz en vigas de Hormigon Armado.

Estribo de didmetro "ds" rhe/z

F )

Ffﬁ o 9 Cont_orno 77777777, frea

L medio Ue / envuelta Ae
h r de he de he [Espesor eficaz] kA4 he [Espesor eficaz]
db
Q —————— o R PITFIT
| bw l | bw ‘ J’—bw —J’

Fuente: Elaboracion propia.
Como ya se tiene definido el estribo y la armadura longitudinal, entonces:
ds =6 mm [Diametro de los estribo]
db = 16 mm [Didmetro de la armadura longitudinal]

bw—2r—2ds—db 20—-2%3-—-2%0.6—1.6
he = G = c =1.87 cm

Determinacion del torsor que pueden resistir las bielas a compresion.

La condicion de agotamiento, por compresion, del hormigon de las piezas de seccion

convexa, maciza o hueca, viene dada por:
Td < Ty,

Tu; = 0,36 « fcd * Aexhe ; fcd < 250 Mpa
Donde:
Ae = (bw — he) * (h — he) = (20 — 1.87) — (70 — 1.87) = 1235.48 cm?
fcd = 140 Kg/cm?
Entonces:
Tu; = 0.36 * 140 * 1235.48 * 1.87 = 116234.38 Kg * m

Verificando:



Td < Tul
6700,00 Kg*cm < 116234,38 Kg*cm
Dado que (Tul > Td) el torsor de disefio no provoca rotura a compresion en las bielas.
Determinacion del torsor resistido por las armaduras transversales.
La condicién de agotamiento por traccion de la armadura transversal es:

2 x Ae x At
TdSTuzzf*ftd

Despejando el area de estribo por torsion y sumandole el area por corte tenemos:

At Td Vs
—> +
S 2*xAexftd ftd=+d

Donde:

Td =6700,00 Kg*cm

Ae =1235,48 cm2

ftd = 4347.83 Kg/cm2

Vsu = 10445,20 Kg [Saldo de cortante perteneciente al pilar P18]
d=64,23cm

Entonces:

At/s = 0.03803 cm?/m

Ahora procedemos a determinar la separacion de estribo (2 ramas) haciendo una regla de tres
simple.

_2*AV_2*O.28

s = =
a(§) 003803

= 14.87 cm

Nota.- La distancia entre los estribos no debera superar a las siguientes recomendaciones de

la norma CBH.



0,85 * (bw — he) = 0.85 % (20 — 1.87) = 15.41 cm
s < y
30 cm

Entonces adoptamos una maxima separacion de s = 15 cm
Usar: 15 @ 6 C/15cm

Nota.- Como la armadura obtenida es la misma que la que se obtuvo en corte, entonces no

modifica en nada en la armadura de corte en el sector del pilar P18.
Determinacion del torsor resistido por las armaduras longitudinales.

La condicién de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal es:

* Ae

2
Td < Tuz = * fyd * Asq

Donde:

Ue=2*(bw—he)+2x(h—he) =2%(20—1.87)+ 2% (40— 1.87) = 172.53 cm
Ae =1235,48 cm2

fyd = 4347,83 Kg/cm2

Td =6700,00 Kg*cm

Despejando el area de la armadura longitudinal tenemos:

Td * Ue 6700 * 172.53

= = = 0.108 cm?
2« Aexfyd 2+ 123548 « 4347.83 cm

As,

Obteniendo el numero de barras longitudinales para resistir la torsion tenemos:

_4xAs;  4x0.108

n—1T>|de2 = 1002 = 0.14 =~ 1 barra

Se puede apreciar que se necesita una barra para resistir la tension debido a la torsion, pero

como se puso armadura de piel, sera suficiente para resistir dicha tension.



3.5.1.3. Disefio de columnas de H°A”°.

Se realizard el calculo de la columna C17 ubicada entre las vigas de arriostre y la primera
planta debido a que esta es la mas critica del proyecto, para asi poder demostrar el calculo y
sobre todo verificar los resultados de armadura y dimension de la columna que el programa

Cypecad me da.
Datos geometricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
Base de la columna analizada (C17): b =45 cm
Altura de la columna analizada (C17): h =45 cm
Longitud libre de la columna analizada (C17): L =3.35 m
Normal de disefio: Nd = 168096 Kg
Momento de disefio alrededor del eje x: Mxx = 3705.60 Kg*m
Momento de disefio alrededor del eje y: Myy = 17161.60 Kg*m
Cortante de disefio en la direccion x: Qx = 1710.40 Kg
Cortante de disefio en la direccion y: Qy = 8944.00 Kg
Resistencia caracteristica del hormigén a compresion: fck = 210 Kg/cm?
Limite elastico caracteristico del acero: fyk = 5000 Kg/cm?
Coeficiente de seguridad del limite elastico del acero ys: 1.15
Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigén ye: 1.50

- Predimensionamiento.

Segun la norma esparfiola nos recomienda que se debe usar una seccién dada con la siguiente

relacion para columnas ubicadas perimetralmente o de esquina:
Del programa Cypecad obtenemos la carga de servicio en la columna: Pservicio =105060Kg

pservicio 105060
c=aqax* fck 60 * 210 301.31 cm




Esto equivale a una columna cuadrada de 45x45 aproximadamente

- Determinacion del factor de pandeo.

Figura N° 42 - Perspectivas y vista de los planos de la columna en analisis.

2
Vi A V2
c1
V5 B V6
c3
Plano XZ

Fuente: Elaboracion propia.

c2
V3 A V4
c1
V7 B V8
c3
Plano YZ

A continuacién se muestra una tabla resumen con las propiedades geométricas de todos los

elementos que concurren con el nudo “A” y “B”.

Longitud de
Elemento ejeaejeL | b(cm) | h(cm) | Ixcg (cm®) |lycg (cm?)
(cm)

Columna sup. (C2) 415 45 45 341718,75 | 341718,75
Columna analizada (C1) 380 45 45 341718,75 |341718,75
Columna inf. (C3) 120 45 45 341718,75 | 341718,75
Viga (V1) 920 20 90 | 1215000,00 -
Viga (V2) 920 20 90 | 1215000,00 -
Viga (V3) 275 20 50 208333,33 -
Viga (V4) 820 20 70 | 571666,67 -
Viga (V5) 920 20 40 | 106666,67 -
Viga (V6) 920 20 40 | 106666,67 -
Viga (V7) 275 20 40 106666,67 -
Viga (V8) 820 20 40 106666,67 -

Determinacidn de los coeficientes de pandeo.

Anélisis en el plano "xz"

ch1+1c¢2 341718.75 341718.75
1 1 380 T 415
lIJ — cl c2 — — 0.65
AT T a Lo 1215000 1215000
oy, Iy 920 920



ch1+lcx3 341718.75 | 341718.75

_da " ls 380  t T 120  _
Vg = Luxs 4 Luxe ~ 106666.67 4 106666.67 =16.16
s ' lye 920 920
Analisis en el plano "yz"
la |l 341718.75 | 341718.75
Uy = I~ l _ 7380 405 _ 4 4g
A lus | Tw ~ 208333,33  571666,67
Lz " lva 275 820
leyr |, los 34171875 | 341718.75
B Ly I 106666,67  106666,67
L7 lug 275 820

Entrando al nomograma para portico traslacionales de la figura N° 8 en el punto 2.6.2.1 del

capitulo Il obtenemos los factores de longitud efectiva.
K(xz) = 1.85 — KxLu=1.85%335=619.75 cm

K(yz) = 1.94 — KyLu = 1.94*335 = 649.90 cm

Nota.- Se adopt6 el nomograma para porticos traslacionales debido a que en nuestro disefio

no se tiene elementos de contraviento.

- Determinacion de la esbeltez mecéanica de la columna.

K * lu
A y) = —2—

|l punsrs
T T AT [Taseas 477

Analisis en el plano “xz”

r

_ Kxlu 619.75 4771
X r, 1299 7
Analisis en el plano “yz”
_ Kxlu 64990 £0.03
Yo oor, 1299 T

y



Como Ax = 47.71 y Ay = 50.03 estan dentro del rango de (35 <X < 100), entonces se trata

de una columna intermedia, por lo tanto si es necesario realizar una verificacion de pandeo.
- Excentricidad de primer orden.

Debido a que tenemos una columna intermedia debemos determinar la excentricidad de
primer orden para ver si es 0 no menor que la excentricidad accidental recomendada por

norma.

_ Mdy 17161.60

®ox = Ngq = 168096 _ >10cm
_Mdx_ 370560 _
oy = Nd ~ 168096 oM

- Excentricidad accidental.

Segin Norma CBH en su punto 8.3.2.3 la excentricidad accidental viene expresada de la

siguiente manera.

45
— =2.25cm = 2cm

®a= 507 20

Se puede apreciar que la excentricidad accidental de 2.25 cm es mayor que las
excentricidades de primer orden, por lo tanto adoptamos la excentricidad accidental para la
determinacion de la excentricidad total.

- Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden).
La excentricidad ficticia se la determina de la siguiente manera:

Analisis en la direccion “x”:

fyd \ b+20%ep loy
. =(085 ) 10~
Cfic ( T12000) b+ 10veq, t
Donde:
d= K 5000 34783 ke/em?
fyd =115 =115 ~ 434783 ke/cm

lox = 619.75 cm



r=12.99 cm
eox = 0.10 cm

Reemplazando valores:

619.752
*10™* = 3.66 cm

4347.83) 45+ 20 % 0.10

- =(0.85
Ctic ( 2000 ) " 45+ 10 < 0.10

Analisis en la direccion “y”:

*
12.99

b + 20 * eoy*loy2

x 107

_ fyd )
eﬁc = (085 + 12000
Donde:
d= fyk _ 5000 4347.83k 2
fyd=1T5= 115~ 83 kg/cm

lox = 649.90 cm
r=12.99 cm
€oy =0.02 cm

Reemplazando valores:

>kb+10>»<e0y r

649.902
*10™* = 3.96 cm

4347.83) 45+ 20 % 0.02
*
12000 45+ 10 % 0.02

Cfic = <085 +
- Excentricidad final.
Entonces la excentricidad final sera igual a:

erx = €3 + efc = 2.25 4+ 3.66 = 591 cm

ery = €3 + efc = 2.25+3.96 = 6.21 cm

*
12.99

- Determinacién de los esfuerzos reducidos.

Nd 168096

V= fdsbsh 140-45:45 27




Nd*er, _ 168096 *5.91

HX=Ac>l<h>l<fcd_45*452*14020'08

Nd * ey _ 168096 * 6.21

T Acebrfod  45-452x140 208

Hy

Con los valores obtenidos se entra en el abaco en roseta para flexion esviada (Anexo A12),

con armadura en las cuatro esquinas y en las cuatro caras.
Obteniendo asi el siguiente resultado:
w = 0.20 [Cuantia mecanica]

- Determinacion de la armadura total longitudinal “As”.

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

A bt 020 %45 %45« 20 _ 1304 cm?
=wx*bx*xh*— =0.20 * 45 % 45 * =13.
Stotal =W fyd 4347.83 cm

Entonces el numero de barras sera igual a:

4 x As 4 % 13.04
n:n*dbzz — = 6.48 =~ 7 barras

Pero por simetria aumentaremos una barra mas, es decir:
Usar: 8 @ 16

- Determinacion de la armadura minima “Asmin”.

Segun la tabla 8.1.7.3 de la norma CBH nos dice que la cuantia minima no debe ser menor a

la siguiente expresion.
Aspin = 0.006 xb *h = 0.006 * 45 x 45 = 12.15 cm?
8016 = 16.08 cm? > 12.15cm? Ok!!!

Como referencia se tomara como armadura minima también lo del punto 8.1.7.2 de la Norma

CBH para compresion simple y compuesta.

0.05+Nd  0.05 168096

A = d . 4347.83 = 1.93 cm? [Armadura minima en una cara]




En una cara de la columna se colocara 3 barras de 16 mm, entonces:
3016 = 6.03 cm? > 1.93 cm? OKk!!!
- Caélculo de la armadura transversal de la columna.
El cortante mayorado (cortante de disefio) es:
Vd = 8944 kg.

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

fvd = 0.50 * Vfcd = 0.50 * V140 = 5.92 kg/cm?

Entonces la contribucion del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante es:
db 1.6
d=h—r—ds—7=45—2—0.6—7=41.60cm

Vcu = fvd * bw * d = 5.92 * 45 * 41.60 = 11082.24 kg
Verificacion para el requerimiento de armadura transversal.
vd < Vcou
894400 Kg < 11082.24 Kg

Solo se dispondra de armadura minima.

fcd
ASpin = 0,02 *bw * s * fy_d

Despejando la separacion "'s" de esta expresion tenemos:

nxAsxfyd  2+0.28+4347.83

< = = 19.
SS 002+bwrfcd  002+45-120 _ Lo°lem

Adoptamos una separacion de: s =20 cm

La separacion “s” entre estribos, no debe sobrepasar a la menor de las 4 cantidades

siguientes:



15db =15 % 1.6 = 24 cm

s < b = 45cm
— )0.85d = 0.85 % 41.60 = 35.36 cm
30

Adoptamos una separacion maxima segun recomendacion de Norma: S = 24 cm

El diametro de la armadura transversal sera igual a:

! db—1'6—04 =4
ClSestribo2 Z* _T_ <+ =S4 mm

6 mm

Adoptamos un didmetro de: ds =6 mm
Usar: @ 6 C/20 cm [Estribo de dos pierna]

3.5.1.4. Disefo de zapata aislada de H°A°.

Para este punto tomaremos los datos de esfuerzo y dimensiones del pilar P17 obtenidos del

programa Cypecad.

Datos de la zapata aislada correspondiente al pilar P17:

Esfuerzo normal en estado de servicio: N = 109941 Kg

Esfuerzo normal dltimo de disefio: Nd = 175905.60 Kg

Momento en servicio alrededor del eje x: Mxx = 0.00 kg*m

Momento en servicio alrededor del eje y: Myy = 0.00 kg*m

Cortante en servicio en la direccion x: Qx =527 kg [Sentido a la derecha]
Cortante en servicio en la direccion y: Qy = 2327 kg [Sentido hacia abajo]
Lado de la columna en direccion “x”: b =45 cm

Lado de la columna en direccion “y”: h =45 cm

Resistencia caracteristica del hormigon a compresion: fck = 210 Kg/cm?

Limite elastico caracteristico del acero: fyk = 4200 Kg/cm?

Capacidad maxima admisible de carga del suelo: ga = 1.15 Kg/cm?



Coeficiente de seguridad del limite eldstico del acero ys: 1.15

Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigén yc: 1.50
- Dimension en planta.

Determinacion de la tension admisible neta del suelo.

Como todavia no se tiene la dimension definida de la zapata por lo tanto aumentamos en un

5% a la carga de servicio por desconocer de dicho peso, es decir:
N'=N+0.05*N = 109941 + 0.05 * 109941 = 115438.05 kg
Asumiendo una seccion cuadrada, la dimensién minima de la seccion sera:

N’ 6*My 6% My
- - Sqa
AxB B=xA2 A=xB2

omax = —

Reemplazando valores tenemos:

115438.05 6%*0 6x*0

AxA  AxAZ AxA?
Tanteando obtenemos:

< 1.15 Kg/cm?

A =317cm

B=317cm

Adoptando valores constructivos tenemos:

A =340cm

B =340cm

Verificacion de esfuerzo:

Verificacidn para el extremo lejano mas desfavorable de la zapata

_ 11543805 6+000 6000 _ ..,
omax = 3402 3403 3208~ 079Kg/cm

omax < qn

1.00 Kg/cm? < 1.15 Kg/em?  Ok!!!



Determinacion del canto util.

Con las siguientes ecuaciones se podra determinar el canto minimo de la zapata, olvidandose

la verificacion tanto a corte por flexion y por punzonamiento.

K = 4 * (0.5 * Vfcd)

Ye*qa
fcd = fek A0 140 Kg/cm?
Ye 150
Donde:
yf=1.60

ga = 1.15 Kg/cm?
Reemplazando valores:

I = 4 % (0.5 *v140)

=12.
1.6 = 1.15 86

Entonces los valores de canto Util son:

(|atb A«B _a+b_ (45445 340340 45445 _
4 "2k—1 4 4 2+12.86—1 g rorbem
2*x(A—a) 2x(340—45)
4>/ _ _

4 +k 211286  S+99em
2*(B—b)_2*(340—45)_3499
4+k  4+1286 oM

\ 25 cm

Adoptamos el mayor de los cantos.
d =46.05cm

Entonces la altura total de la zapata serd igual a:

db 1.6
h=d+7+r=46.05+7+5=51.85



Adoptamos una altura de:

h=60cm

Entonces el nuevo valor de canto util adoptado sera:
d=60—5—%=54.20cm

Una vez obtenido el dimensionamiento de la zapata, obtenemos los momentos que actdan en
la zapata debido a los cortantes.

Mx' = Mx + h * Qy = 0.00 + 0.60 * 2327 = 1396.20 kg * m

My’ =My + h * Qx = 0.00 + 0.60 * 527 = 316.20 kg * m

El peso propio de la zapata de acuerdo a las dimensiones definidas es:
P=A*Bxh=23.40%3.40+0.60 2500 = 17340 kg

Entonces el peso total corregido que se transmite al terreno de fundacion es:
N' =N+ P =109941 + 17340 = 127281 kg

Con las fuerzas y momentos corregidos verificamos si cumplimos con el esfuerzo admisible.

127281 6 *31620 6% 139620 <
340 340 340 * 3402 340 * 3402

1.15 Kg/cm?

kg kg
1.13—5 < 1.15— Ok!!!
cm cm
Se puede verificar que cumplimos con el esfuerzo admisible, por lo tanto las dimensiones

definida lineas arriba son correctas.
Verificacién al vuelco.

- Verificacion en la direccion “x”

(N +P) *% (109941 + 17340) + 222

_ 2
(My + Qx *h) 0.00 + 316.20

Verificacion en la direccion “y”

= 684.31 > 1.50 Ok!!




3.40
2

(N+P) *% (109941 + 17340)

- = 154.97 > 1.50 Ok!!!
(Mx + Qy * h) 0.00 + 1396.20 =

Verificacién al deslizamiento.

- Verificacion en la direccion “x” ¢ = 2*20°/3

Para suelos arcillosos:

(N +P) xtan(qpq) + Axcd (109941 + 17340) = 0.24 + 3.4 x 3.4+ 0.5 % 0.3
Vx B 527

> 1.50 Ok!!!

= 57.97

- Verificacion en la direccion “y” ¢ = 2*20°/3

Para suelos arcillosos:

(N+P) *tan(qpq) + A*xcd (109941 + 17340) = 0.24 + 3.4 % 3.4 x 0.5 % 0.3
Vy B 2327

> 1.50 Ok!!

=13.13

- Determinacioén de la armadura a flexion.
Determinacion de los momentos flectores en las zonas criticas.

Para el momento de disefio se escoge el sector mas comprimido y se halla el momento a una
distancia del 0.15 del lado de la columna hacia adentro dependiendo en la direccion donde
se esté analizando de acuerdo a la figura N° 43 segun lanorma CBH 87 en su punto 9.8.2.3.1.

Figura N° 43 - Ubicacion de la zona critica para los momentos de disefio.

Gs Gs
o2 i i o1
i My
A
a4+ 0.15a
1T
Oy [==m=mmmnaad R - ———-- - - - Cit
Mx 44— i | b B
L [ A — - === - - -~ G112
015p 7 Ha T
G3 Px ql? i Gs ch |

Fuente: Elaboracion propia.



- Analisis de la armadura en el eje "x"
Figura N° 44 - Cortes en la direccion “x”, esfuerzos en la zona critica.
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Fuente: Elaboracion propia.

Determinacion de los esfuerzos de todas las esquinas de la zapata.

v 12 (B) 12w ()

- +
A*xB™ B x A3 - A * B3

ol =

Nota.- Introducir los momentos de acuerdo a la figura 24 del capitulo I1.
Donde:

N’ =127281*%1.60 = 203649.60 Kg

M’yd =31620.00*%1.60 = 50592.00 Kg*cm

M’xd =-139620.00*1.60 = - 223392.00 Kg*cm

Reemplazando valores.

 203649.6 12%50592 (3#) N 12 % 223392 » (géﬂ) 1735 Ke/em?

017 T 3402 340% 340* TR

_ 2036496 12 + 50592 (Béﬂ) N 12 % 223392 + (32&) 1720 Ke/em?

%2 = T 3402 340* 340 T
203649.6 12 * 50592 (32&) 12% 223392 + (32&)

o= — N _ = —1.788 Kg/cm?

3402 3404 340%



203649.6 12 * 50592 (3;&) 12 223392 + (3;&)
04 =7 - = = —1.804 Kg/cm?
3402 340 3404

Determinacién de los esfuerzos en la zona critica.

! d I B
N +12*Myd*(7—0.15*a)+12*de*(7)
AxB ™ B * A3 - A+ B3

ol =

Reemplazando valores:

340
_ 2036496 12:50592+(035+45) 12+223392+(%7)
% = T 3402 340% 340% - e
340
_ 2036496  12+50592 (035+45) 12+223392+(57)
% =" 3402 T 340" + 340* = Th727Ke/em
340
_ 203649.6 1250592 * (0.35 % 45) 12223392« (T) = —1.795 Kg/cm?
07 " 340z T 340° - 340° - TR e
340
203649.6 12 50592 x (0.35 + 45) 12+ 223392+ (*5-) 2
6y = — _ _ = —1.796 Kg/cm
3402 3404 3404

Nos quedamos con el trapecio con los valores mas altos.

Figura N° 45 - Trapecio mas solicitado en la zona critica.

L
o8 tl I_I_ o4

Fuente: Elaboracion propia.

o4 =-1,804 Kg/cm2
08 =-1,796 Kg/cm2
Para este diagrama de esfuerzos trapecial el momento de disefio es:

A—a 340 — 45
m'=T+0,15*a=T+0.15*45=154.25cm



Entonces:

og*B*m'? (0, —0g)*Bx*m'?
2 3

Myd =

Reemplazando valores:

1.796 * 340 * 154.252  (1.804 — 1.796) = 340 * 154.252
Myd = > + 3 = 72854 Kg * m

- Andlisis de la armadura en el eje "y"

Figura N° 46 - Cortes en la direccion “x”, esfuerzos en la zona critica.

.

— 0.15b — 0.15b

S Rt B

Fuente: Elaboracion propia.
Nota.- Introducir los momentos de acuerdo a la figura 24 del capitulo 11.
Donde:
N> =127281*%1.60 = 203649.60 Kg
M’yd =31620.00*%1.60 = 50592.00 Kg*cm
M’xd =-139620.00*1.60 = - 223392.00 Kg*cm

Determinacién de los esfuerzos en la zona critica.

NG 12Myqx(5) 125 Mg x (5 - 0.15+D)

" A*B™ B * A3 - A * B3

ol =



Reemplazando valores:

340
203649.6 1250592 % ( > ) 12 * 223392 * (0.35 * 45)

%9 =" "3307 T 3404 3404
340
_ 203649.6 N 12 % 50592 * ( > ) 12 * 223392 * (0.35  45)
010 = T 3502 3404 3404
340
_ 203649.6 12%50592 ( 2 ) 12 % 223392 % (0.35 * 45)
©11 = T 3402 340% 340%
340
_203649.6 12%50592 ( > ) N 12 % 223392 * (0.35 * 45)
%12 = T 3402 3407 340%

Nos quedamos con el trapecio con los valores mas altos.

= —1.751 Kg/cm?

= —1.757 Kg/cm?

= —1.766 Kg/cm?

= —1.773 Kg/cm?

Figura N° 47 - Trapecio mas solicitado en la zona critica.

S

Fuente: Elaboracion propia.
o4 =-1,804 Kg/cm2
o012 =-1,773 Kg/lcm2
Para este diagrama de esfuerzos trapecial el momento de disefio es:

B—b 340 — 45
m’=T+O,15*b=T+O.15*45=154.25cm

Entonces:

Reemplazando valores:

q 1.773 % 340 * 154.252 4 (1.804 — 1.773) = 340 * 154.252
X =
2 3

= 72531.29 Kg * m



- Armadura a flexion para el momento flector de disefio Myd.

El porcentaje de acero requerido sera:

0,85 = fcd 2 * Myd
= —x% _ —
P fyd 0,85 * fcd * b * d2

db 1.6
d=h-r——=60—-5——=>54.20cm

2 2
Donde:
h=60cm
B=b=340cm
r=5cm
db =16 mm

Myd = 7285400 Kg*cm

Reemplazando valores:

= 0.00173

0,85 * 140 L 2 * 7285400
= — % — -
P 4347.83 0,85 * 140 = 380 * 54.202

Transformando la cuantia a cantidad de area de acero tenemos:
AsB=px*bxd=0.00214 % 380 x 54.20 = 31.93 cm?
Determinacion de la armadura minima.

Ag min = 0,0018 ¥ B * d = 0.0018 * 380 * 54.20 = 33.17 cm?
Se adoptara la maxima armadura entre la minima y la de célculo.
Asb = 33.17 cm?

Determinacion del numero de barra y espaciamiento de las mismas.

4 x As _4*33.17

n=n*db2 = 1602 = 16.49 ~ 17 barras




Calculando la separacion de las barras para el "db" adoptado anteriormente y para el

namero de barras calculado para una longitud "B" tenemos:

_B—db*n—Zr_340—17*1.6—2*5

s = m— = 17 -1 = 18.93 cm

Adoptamos una separacion de 15 cm
Por lo tanto la cantidad de acero que se necesita para el momento Myd es:
21 barras 16 ¢ C-15cm

- Armadura a flexion para el momento flector de disefio Mxd.

El porcentaje de acero requerido sera:

0,85 = fcd " 2 * Myd
= — % — —
P fyd 0,85 * fcd * b * d2
db 1.6
d=h—r—db—7=60—5—1.6—7=52.6Ocm
Donde:
h=60cm
A=b=340cm
r=5cm
db =16 mm

Myd = 7253129 Kg*cm

Reemplazando valores:

0,85 * 140 2% 7253129
=—— - = 0.00183

= 1—
P 4347.83 i 0,85 * 140 * 380 * 52.602

Transformando la cuantia a cantidad de area de acero tenemos:

AsB=p=xb=*d=0.00183 * 380 * 52.60 = 32.82 cm?



Determinacion de la armadura minima.

Ag min = 0,0018 * B+ d = 0.0018 = 380 * 52.60 = 32.19 cm?
Se adoptara la méxima armadura entre la minima y la de calculo.
Asb = 32.82 cm?

Determinacion del nimero de barra y espaciamiento de las mismas.

4 % As 4 % 32.82

n :T[*db2 = 71602 = 16.32 =~ 17 barras

Calculando la separacién de las barras para el "db" adoptado anteriormente y para el

namero de barras calculado para una longitud "B" tenemos:

_A—db*n—Zr_340—17*1.6—2*5

— 17 -1 = 18.93 cm

S

Adoptamos una separacion de 15 cm
Por lo tanto la cantidad de acero que se necesita para el momento Mxd es:
21 barras 16 ¢ C-15cm

- Verificacion a la adherencia.

Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigén del elemento de

cimentacion, debera verificarse que:

Tp < Tphd

B Vd,
T 090+d*nx*u

Tp
La resistencia de calculo por adherencia es:

Tpq = k * 1/ fcd?
Donde:
fcd = 140 Kg/cm?

K =2 [Zapata flexible]



Tpg = 2 * 1/ 1402 = 53.92 kg/cm?
Verificacion en la direccion ""x"".

Para realizar el analisis de verificacion en esta direccion, primero se determinara el valor de

Vd: que se encuentra en la seccion critica que es la misma que para determinar el momento

critico.
Figura N° 48 - Cortes en la direccion “x”, esfuerzos en la zona critica.
T; 0.15a T’— 0.15a
m— o P
Jail Jlall
i =
) ) 4 ] o3 o .
- ol —— = o4
| A | A

Fuente: Elaboracion propia.
Donde los esfuerzos mas desfavorables son:

Figura N° 49 - Trapecio mas solicitado en la zona critica.

Fuente: Elaboracion propia.
o4 =-1,804 Kg/cm2
08 =-1,796 Kg/cm2

Entonces el valor de VVd; es:

04_0

Vd1=08*m’*B+( 8)*m’*B

Donde:

m’=154.25 cm



B =340 cm
Reemplazando valores:

1.804 — 1.796
2

Vd; = 1.796 = 154.25 * 340 + ( ) * 154.25 * 340 = 94400.99 Kg

Entonces la tension tangencial de adherencia.

_ Vd,
T 090%d*nx*u

Tp

Donde:

d=54.20cm

n =21 [NUmero de barras]

u=zn*db=nx*1.6="5.03 cm [Perimetro de una barra]

Reemplazando valores:

_ Vd, B 94400.99 1633 Ke/em?
= 000-d+n-u_ 090%5420+21503 | oo°Ke/em
Verificando:

b <tbd
18,33 < 53,92 [Kg/cm?] Ok!!!
Verificacion en la direccion "'y"".

Para realizar el andlisis de verificacion en esta direccion, primero determinaremos el valor
de Vd; que se encuentra en la seccion critica que es la misma que para determinar el

momento critico.



(Y3

Figura N° 50 - Cortes en la direccion “y”, esfuerzos en la zona critica.

T* 0.15b T@ 0.15b
i i

Fuente: Elaboracion propia.
Donde los esfuerzos mas desfavorables son:

Figura N° 51 - Trapecio mas solicitado en la zona critica.

REARE

Fuente: Elaboracion propia.

o4 =-1,804 Kg/lcm2
o012 =-1,773 Kg/lcm2

Entonces el valor de VVd; es:

Vd; = o4, *n’*A+(G4_68)*n’*A
Donde:
n’ =154.25 cm
A =340 cm

Reemplazando valores:

1.804 — 1.773
2

Vd; = 1.773 * 154.25 * 340 + ( ) * 154.25 * 340 = 93773.35 Kg



Entonces la tension tangencial de adherencia.

_ Vd,
T 090%d*nx*u

Tb

Donde:

d =52.60 cm

n =21 [NUmero de barras]

u=zn*db=mx*1.6 =5.03 cm [Perimetro de una barra]

Reemplazando valores:

_ Vd, 3 93773.35 1877 Ke/em?
T 090 +d*n*u  090#5260+%21%503 g/cm
Verificando:

tb <tbd

18,77 < 53,92 [Kg/cm?] Ok!!!



3.5.1.5. Disefio de Escalera de H°A®

El célculo de la escalera que compone la estructura del proyecto se calculé con el programa
computacional Cypecad 2015. En este punto se realizara el calculo de la escalera central con
fines de poder llegar casi a la misma armadura que el programa nos proporciona para dicha
escalera, este es un célculo aproximado debido a que el programa usa el método preciso de
elementos finitos, y en cambio nosotros idealizaremos dicha escalera como un elemento

lineal viga.

Datos geométricos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
Longitud transversal del tramo de la escalera (dmbito) bt = 1.80 m
Huella de los peldafios = 30 cm

Contrahuella de los peldafios = 18 cm

Desnivel que salvar = 3.96 m

NUmero de escalones = 22

Resistencia caracteristica del hormigon a compresion: fck = 210 Kg/cm?
Limite elastico caracteristico del acero: fyk = 4200 Kg/cm?
Coeficiente de seguridad del limite elastico del acero ys: 1.15
Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigén yc: 1.50

Figura N° 52 - Escalera de analisis.

Fuente: Programa de célculo Cypecad V.15.



Idealizacion de la escalera.

Se realizd la idealizacion de dicha escalera con elementos lineales (vigas), como dicha
escalera solo tiene apoyos en la partida y llegada, entonces esto nos obligd a usar un programa

que en nuestro caso fue el sap2000 para encontrar las solicitaciones.
Determinacion del espesor de la losa.

Segun la norma espafiola nos recomienda espesores minimos para losas. La cual adoptamos

el valor para una losa simplemente apoyada.

L 510
thin = ﬁ = % = 25.50 cm = 25 cm

Determinacién de la inclinacion de la losa.

C 18
o = arctang (H) = arctang <%) = 30.96 grados

Determinacion de las cargas.

- Andlisis del tramo inclinado.

e Peso propio de la losa:
_ trypeae  0.25 %2400
9= "os(@) ~ cos(30.96)

= 699.71 Kg/m?

e Peso propio de los escalones:

_ C * yHvo _ 018 * 24‘00
qz = 2 = 2
e Peso propio de la carpeta de mortero:

= 216 Kg/m?

_ (h+0C) *e*ymortero _ (0.30+0.18) x 0.015 = 2100

— 2
Js o = 030 = 50.40 Kg/m

e Peso propio del piso:

. (h+C) + e;ypiso propio _ (0.30 + 0.18()) ;(;).012 £2800 .. Kg/m?

e Peso propio del cielorraso:

€ * Yyeso _ 0.02 * 1300

= = 30.32 Kg/m?
cos(a) co0s(30.96) g/m

ds =



- Analisis del descanso de la escalera.

e Peso propio de la losa:
Qe = t* Ypoao = 0.25 * 2400 = 600 Kg/m?

e Peso propio de la carpeta de mortero:
q7 = € * Ymortero = 0.015 * 2100 = 31.50 Kg/m?

e Peso propio del piso:
ds = € * Ypiso propio = 0-012 x 2800 = 33.60 Kg/m?
e Peso propio del cielorraso:
do = € * Yyeso = 0.02 * 1300 = 26.00 Kg/m?
Nota.- Segin recomendaciones de la Norma NB 1225002 nos dice que la carga minima
puntual en cada escaldn debe de ser de 1,35 KN
Llevando esa carga puntual en distribuida tenemos:

B 2xP B 2 *135
910 = bt~ 0.30 » 1.80

= 500.00 Kg/m?

Entonces el subtotal de cargas muertas es:
Para el tramo de la escalera:
dp =q; +qz +q3 +q4 + g5 + qq9 = 1550.20 Kg/m?
Para el descanso de la escalera:
dp =g + g7 + g + g9 = 691.10 Kg/m?
- Analisis de la carga viva.
Segun recomendaciones de la Norma NB 1225002 en la tabla N° 4.1 la carga viva es:
gL = 500 Kg/m?

- Combinacion de carga.

Para el tramo de la escalera:

qu = 1,60 * qp + 1,60 * q;, = 1.60 * 1550.20 + 1.60 * 500 = 3280.32 Kg/m?



Para el descanso de la escalera:
qu = 1,60 * qp + 1,60 * q, = 1.60 * 691.10 + 1.60 * 500 = 1905.76 Kg/m?
Determinacién de las solicitaciones.

Una vez obtenida las cargas procedemos a cargar la estructura idealizada como se muestra a

continuacién usando el programa sap2000:

Figura N° 53 - Cargas actuando en la escalera idealizada con el programa Sap.2000.

3280, 37

i

(]
~
=

ol 785,74

Fuente: Programa computacional Sap.2000.
Determinacion de las armaduras.
- Determinacién de la armadura a flexion en el tramo 1-2

Determinacién del momento reducido de calculo:

Md

Hd = e bw = &2

Donde:

Md = 1307277 Kg*cm/m [Momento de disefio negativo en el apoyo de arranque]



db 2.00
d=t—r—7=25—3—7=21cm

bw =100 cm
fod =~ = 210 _ 140 g /em?
‘=150 150 g/cm
Entonces:

1307277
ud =0.212

~ 140 = 100 * 21.002

De acuerdo a la tabla 6 en el punto 2.6.1.2 del capitulo Il el valor pulim = 0.319 para un acero
AH — 500, donde:

ud < p lim
0.213<0.319
No necesita armadura de compresion.

Con esta verificacion garantizamos que por lo menos se tendra deformaciones unitarias de

por los menos igual a 0.0043 [Concepto de ductilidad]
Determinacién de la cuantia mecanica.

De acuerdo a la tabla 7 del punto 2.6.1.2 del capitulo Il obtenemos la cuantia mecanica

entrando a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de célculo.
ud =0.213 — ws = 0.251 [valor interpolado]
Determinacion de la armadura “As”

fcd
As = ws*bwx*d*x—

fyd
Donde:

fyk 5000 5
= ——=——=4347.83 kg/cm

fyd =175 =115



Reemplazando valores:

140
— — 2
As = 0.251 x 100 = 21.00 * 134783 16.97 cm“/m

Determinacién de la armadura minima.

Segun el codigo CBH nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de
fisuras por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son gobernantes
hasta hormigones con fcd = 300 Kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna
la ecuacion (falla fragil) del punto 8.1.7.3

Ag min = WSpin * by, *d = 0.0018 x 100 * 21.00 = 3.78 cm?/m
Como As > As min, se toma la mayor cuantia la cual es: As = 16.97 cm?/m

Determinacion del nimero de barras de acero.

_ 4 % As _4*16.97
n_1't>l<db2_1'r>l<2.002

= 5.40 = 6 barras/m
Pero en nuestro disefio tenemos una longitud transversal "bt" para el tramo por lo tanto el
namero de barras para esa longitud es:

barras
*1.80 m = 10.80 =~ 11 barras

Calculando la separacion de las barras para el "db" adoptado anteriormente y para el nimero

de barras calculado para una longitud "bt = 1.80 m" tenemos:

_bt—db*n_180—2.00*11
" n—1 11—-1

S = 15.80 cm

Adoptamos una separacion de: s =15 cm
Recalculando el nimero de barras para la nueva separacion adoptada tenemos:

_ bt + Sadoptada _ 180 + 15

B - =11.47 = 12Db
Sadoptada T db 15+ 2.00 arras

n

Por lo tanto la cantidad de acero que se necesita para la flexion negativa para el tramo 1-2 es:

Usar: 12 barras ¢ 20 C/15



- Determinacién de la armadura transversal en el tramo 1-2.

Para determinar esta armadura se realizara el analisis tanto a cortante, torsion, como también

de la armadura minima de retraccion y temperatura.
e Andlisis de armadura por corte:
El cortante de disefio es: Vd =8971.72 Kg/m. [Cortante obtenido de la idealizacion]

Pero como nuestra longitud transversal de nuestra escalera es de bt = 1.80 m entonces el

cortante ultimo de disefio es:
Vd =8971.72 + 1.80 = 16149.09 Kg

Figura N° 54 - Esfuerzos cortante de la escalera idealizada.

e
=
s

Fuente: Programa computacional Sap.2000.
Determinacion de la resistencia virtual de célculo del hormigén a esfuerzo cortante.
fvd = 0.50 * Vfcd = 0.50 * V140 = 5.92 kg/cm?
Entonces la contribucion del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante es:
Vcu = fvd * bw xd = 5.92 * 180 * 21.00 = 22362.78 kg
Verificacién para el requerimiento de armadura transversal.
vd < Vcau
16149.09 Kg < 22362.78 Kg

Solo se dispondra de armadura minima.



fcd
Aspin = 0,02 * bw * s * fy_d

Despejando la separacion "s" de esta expresion tenemos:

<0 *Asxfyd 2% 1.13%4347.83
~0,02xbwxfcd  0.02 % 180 * 140

S =19.49 cm

Adoptamos una separacion de: s = 15 cm

Maxima separacion de estribos segin Norma CBH.

Haciendo cumplir el punto 8.2.3.3 de la norma tenemos:
30 cm

$<140,85d =0.85%21.00 =17.85cm
3bw = 3 %180 = 540 cm

Adoptamos una separacion maxima por recomendacion de la norma de: s =30 cm
Usar: @ 12 C/15 [Estribo de dos pierna]
e Anadlisis de armadura por torsion:

El momento torsor de disefio es: Td = 1937.61 Kg*m/m. [Momento torsor obtenido de la

idealizacion]

Pero como nuestra longitud transversal de nuestra escalera es de bt = 1.80 m entonces el

momento torsor ultimo de disefio es:
Td = 4189.06 * 1.80 = 3487.70 Kg * m

Figura N° 55 - Esfuerzo torsores de la escalera idealizada.

N

Fuente: Programa computacional Sap.2000.

Determinacion del espesor eficaz ""he’" de las paredes.



Segun el punto 8.2.6 de la Norma CBH nos dice que el espesor eficaz se lo determina con la
siguiente relacion, donde "de" es el didmetro efectivo del mayor circulo que se puede inscribir
en el contorno "Ue" constituido por lineas paralelas al perimetro exterior a la seccién, cuyos

vertices son los centros de las armaduras longitudinales y define la linea media de las paredes.

de = bw — 2r — 2ds — db

Figura N° 56 - Espesor eficaz para el andlisis a torsion en vigas.

Estribo de didmetro "ds" rhe/z

F )

Ffﬁ o 9 Cont_orno 77777777, frea

L medio Ue / envuelta Ae
h r de he de he [Espesor eficaz] kA4 he [Espesor eficaz]
db
Q —————— o R PITFIT
| bw l | bw ‘ J’—bw —J’

Fuente: Elaboracion propia.
Como ya tenemos definido el estribo y la armadura longitudinal, entonces:
ds = 12 mm [Diametro de los estribo]
db =20 mm [Didmetro de la armadura longitudinal]

_bw—2r—2ds—db_25—2*3—2*1.2—2.0

3 3 = 2.43 cm

he

Nota.- Se tomo el valor de bw = 25 cm debido a que ahora tomamos la altura de la losa de la
escalera y no el ancho, ya que si se tomaria el ancho de la circunferencia, saldria de la seccién

de la losa.

Determinacién del momento torsor que pueden resistir las bielas a compresion.



La condicion de agotamiento, por compresion, del hormigdn de las piezas de seccion

convexa, maciza o hueca, viene dada por:

Td < Tuy

Tu; = 0,36 *fcd x Aexhe ; fcd < 250 Mpa

Donde:
Ae = (bw — he) * (h —he) = (180 — 2.43) — (25 — 2.43) = 4007.75 cm?
fcd = 140 Kg/cm?
Entonces:
Tu; = 0.36 * 140 * 4007.75 * 2.43 = 490837.16 Kg * cm
Verificando:

Td < Tul

348769.80 Kg*cm < 490837.16 Kg*cm

Dado que (Tul > Td) el torsor de disefio no provoca rotura a compresién en las bielas.
Determinacion del torsor resistido por las armaduras transversales.

La condicion de agotamiento por traccion de la armadura transversal es:

2 * Ae * At
TdSTu2=T*ftd

Despejando el area de estribo por torsion y sumandole el area por corte tenemos:

At Td Av
S 2xAexftd s

Donde:
Td = 348769.80 Kg*cm
Ae =4007.75 cm2

ftd = 4347.83 Kg/cm2



T * 1.20?

Av  Avpin ) )
i ic = 0.075 cm*/cm
Entonces:

At/s = 0.0175 cm?/cm

Ahora procedemos a determinar la separacion de estribo (2 ramas) haciendo una regla de tres

simple.

_2*AV_2*1.13

0 a() 007

= 30.16 cm

Nota.- La distancia entre los estribos no debera superar a las siguientes recomendaciones de

la norma CBH.
0,85 * (bw — he) = 0.85 * (180 — 2.43) = 150.93 cm
s < y
30 cm

Entonces adoptamos una maxima separacion por recomendacion de norma de s =30 cm

Nota.- Nos quedamos con la separacion de los estribos ya definidos anteriormente por el

analisis a corte, debido a que son los mas desfavorables.
Usar: @ 12 C/15 [Estribo de dos pierna]
Determinacion del torsor resistido por las armaduras longitudinales.

La condicién de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal es:

2 x Ae
TdSTU3=

* fyd * As,

Donde:

Ue=2x(bw—he)+2x*(h—he) =2 (180 —2.43) + 2 * (25 — 2.43) = 400.28 cm
Ae =4007.75 cm2

fyd = 4347,83 Kg/cm2

Td = 348769.80 Kg*cm



Despejando el area de la armadura longitudinal tenemos:

Td * Ue 348769.80 * 400.28

— — — 2
2+xAex*fyd 2%4007.75 % 4347.83

As,q 4 cm

Obteniendo el numero de barras longitudinales para resistir la torsion tenemos:

_4xAs;  4+4.00

n_T[*de = 37002 = 1.27 =~ 2 barra

Se puede apreciar que se necesita dos barras para resistir la tension debido a la torsion, por

lo tanto la armadura longitudinal final para este tramo es:
Usar: 14 barras ¢ 20 C/15
e Anadlisis de armadura por retraccion y temperatura:

Segun el codigo ACl en el punto 7.12.2.1 la cuantia de refuerzo de retraccién y temperatura
debe ser al menos igual a 0,0018 para aceros de grado 420, pero no menor a 0,0014

As = 0,0018 *b *t = 0.0018 = 100 * 25 = 4.50 cm?/m
Determinacion del nimero de barras.
Nos adoptamos un diametro de ¢ = 6 mm [Acero para contraccion y temperatura]

4 x As 4 x 4.50
N= = 1207 3.98 = 4 barras/m

Determinacidn de la separacién de las barras para 1m de longitud.

100—db*n 100 — 1.2+ 4
ST T -1 T 2-1

=31.73 cm

Adoptamos una separacion de: s =30 cm

e Resumen de las armaduras transversal del tramo 1-2 de la escalera:

Tipo de analisis Armadura transversal [Estribos de 2 pierna]




Corte ¢ 12 mm c/15 cm

Torsion ¢ 12 mm c/15 cm

Retraccion y temperatura ¢ 12 mm ¢/30 cm [Para 1.00 m de longitud]

De acuerdo a la tabla resumen adoptamos la siguiente armadura transversal para el tramo
1-2 de la escalera.
Usar: ¢ 12 mm c/15

3.5.1.6. Disefo de entrepisos con vigueta.

Como se puso en el alcance del aporte académico que se iba hacer una comparacion técnica
y econémica de la estructura con dos tipos de entrepisos distintos, en esta parte se realizara

un disefio manual de entrepisos con losas de viguetas.

Datos geométricos y caracteristicas mecanicas de los materiales.
Pafio a analizar mas cargado = U54 (Forjado 6)

Luz libre a cubrir a cubrir =3.90 m

Longitud de apoyo total de las viguetas = 10 cm

Longitud de la vigueta = 4.00 m

Resistencia especificado a la compresion de la vigueta = 350 Kg/cm?
Resistencia especificada a la fluencia del acero = 5000 Kg/cm?

Resistencia especificada a la traccion del acero dentro de la vigueta = 18000 Kg/cm?

Figura N° 57 - Losa unidireccional de analisis.

(25%25) (25%25)
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V-6128: 20x50




Fuente: Programa computacional Cypecad V.15.
Determinacion de la altura de la losa.

- Segun la norma oficial Mexicana de vigueta y bovedilla NMX-C-406-1997

_Lv_400
25 25  ovdm

- Segln el manual tecnico de viguetas prefabricadas "Premex" para bovedillas de poliestireno

_ Lv_ 400
20 20

Adoptamos una altura de losa de: H =20.00 cm

Verificacidn de los esfuerzos producidos por la fuerza de preesfuerzo de los alambres

con la resistencia del concreto

Nota.- Para este disefio se basara en base a la Norma Americana ACI. 318S-05 debido a que

la norma CBH 87 no contienen algun capitulo para Hormigén Pretensado.

- Inmediatamente después de la transferencia de la fuerza de preesfuerzo al concreto,
los alambres se lo tesara al 74% de su resistencia a la traccion. ACI. 318S-05 (Seccion
18.5)

Diametro del cable de la vigueta = 0.4 cm

fsi = 0,74 = fpu

Donde:

Fpu = 18000 Kg/cm? [Resistencia especificada a la traccion del acero]



fsi = 0,74 = 18000 = 13320.00 Kg/cm?
- Determinacion de la fuerza de transferencia para un alambre.
Alalambre = 0.13 cm? [Area de un alambre]
Entonces la fuerza de transferencia por alambre es:
Ft = fsi * Ajalambre = 13320.00 * 0.13 = 1673.84 Kg
La fuerza de transferencia total para el total de alambre sera igual a:
n = 3 [Numero de alambres en la vigueta]
Ftyora) = N° * Ft = 3 % 1673.84 = 5021.52 Kg

- Determinacién de los esfuerzos admisibles en el concreto establecidos por el cddigo
ACI. 318s - 05 (Seccion 18.4)

Esfuerzo maximo de compresion del concreto durante la transferencia:

Nota.- Segun codigo ACI la minima resistencia del hormigon a la que se tiene que tesar
(transferir la fuerza de preesfuerzo de los alambres al concreto) es de 245 Kg/cm2 que es lo

que equivale al tesado al séptimo dia.

f ‘ci = 245 Kg/cm? [La minima resistencia a la que se puede tesar el H°P°]

fci = —0,60 * f'ci = —0.60 * 245.00 = —147.00 Kg/cm?

Esfuerzo maximo de tension del concreto durante la transferencia:

fti = 0,80 * Vf’ci = 0.80 * V245 = 12.52 Kg/cm?

Esfuerzo en la fibra extrema en compresién (después que han ocurrido todas las perdidas):
fos = —0,45 * f'c = —0.45 * 350 = —157.50 Kg/cm?

Esfuerzo en la fibra extrema en tension (después que han ocurrido todas las perdidas):

fts = 1,60 * Vf'c = 1.60 * V350 = 29.93 kg/cm?

- Determinacion de las caracteristicas geométricas de la seccion de la vigueta.

A —




Propiedades geometricas
a= 6,00 cm
b= 4,00 cm
c= 11,00 cm
d= 2,50 cm
e= 1,50 cm
f= 2,00 cm
g= 1,50 cm
h= 3,00 cm
K= 2,00 cm
S= 6,00 cm

db = 0,40 cm h'= 10,50 cm
YCQbruta = 4,39 cm
Abruta = 74,75 cm?
IXbruta = | 748,29 | cm?

Nota.- Datos correspondientes a la vigueta de la serie 101 de concretec.
Determinacion de la seccion transversal de la vigueta.

Se tiene que obtener el area transversal de la vigueta para lo que se transformara el acero a

su equivalente en concreto (Homogenizacién de la seccion)

_ Es
n= Ec
Donde:

Es = 1950000 Kg/cm?

Segun la Norma AASHTO 5.4.2.4 nos recomienda que utilicemos la siguiente ecuacion para

poder determinar el mddulo de elasticidad del concreto.

Ec = 15200 * Vf’ci = 15200 * V245 = 237917.63 Kg/cm?

Entonces:

Es 1950000

n= a = m = 8.20 [razon modular]



Teniendo la razon modular ahora se puede obtener sus propiedades geométricas de la vigueta

homogenizando la seccion a un solo material, es decir:

Propiedades geométricas de la seccion
homogenizada a concreto para f'ci =245Kg/cm?.

Atotal = 77,46 cm?
Ycg = 4,35 cm
Ixcg = 760,84 cm?

Figura N° 58 - Homogenizacion de la vigueta en el momento de la transferencia de

esfuerzo.

] O
k |

c

Fuente: Elaboracion propia.

Determinacion de los esfuerzos en la seccién homogenizada debido a las fuerzas de
(Pore)rc, (Prrer) g

preesfuerzo. _ Fliotal
Acotal Ixcg Ixcg
7
O -TF”
cl /‘f
el /
cg ‘ + + V__+
\
el
veg c2
O J O -~
leg——
_ Ftiorar (P %) * ¢, _ (P, xe;) * ¢y
Atotal IXCg IXCg

Esfuerzo superior:

Ftiotal . (Prxe)) xc;  (Prxep)*cy
Ixcg Ixcg

Osup = —
Atotal



Donde:

Ft total = 5021.52 Kg [Fuerza de preesfuerzo debido a todos los cables]
P1 = 1676.84 Kg [Fuerza de preesfuerzo debido al cable superior]

P, = 3347.68 Kg [Fuerza de preesfuerzo debido a los cables inferiores]
Avotal = 77.46 cm? [Area de la seccion homogenizada a concreto]

e1 = 1.65 cm [Excentricidad del cable superior]

e» = 2.35 cm [Excentricidad de los cables inferiores]

¢l =6.15 cm [Fibra extrema superior]

€2 = 4.35 cm [Fibra extrema inferior]

Reemplazando tenemos:
osup = -23.58 Kg/cm?
Esfuerzo inferior:

_ Ftiotar  (Prxeq) ¢, _ (P, xe;) *c,
Atotal Ixcg Ixcg

Oinf =
Reemplazando valores tenemos:
oinf = -93.99 Kg/cm?
- Verificacion de esfuerzos.
omax(sup-inf) < fci

93,99 Kg/cm? < 147,00 Kg/cm? Ok!!!

Conclusion:



Como si cumple el esfuerzo de compresion inicial en la transferencia si esta dentro de los
limites permisibles y por lo tanto se puede aplicar esta cantidad de preesfuerzo a la seccion

de la vigueta, pues la seccion resiste la fuerza de transferencia aplicada.

Disefio de la vigueta como elemento individual, para que se auto soporte simplemente

apoyada.
- Determinacién de los esfuerzos debido solamente al preesfuerzo.

Nota.- Aqui se supone gque el hormigon ya alcanzo su resistencia de disefio por lo tanto la

razon modular es otra debido a que ahora se tienen otro mddulo de elasticidad.

_ Es
n= Ec
Donde:

Es = 1950000 Kg/cm?

Segun la Norma AASHTO 5.4.2.4 nos recomienda que utilicemos la siguiente ecuacion para

poder determinar el modulo de elasticidad del concreto

.Ec = 15200 * Vf’ci = 15200 * v/350 = 284365.96 Kg/cm2
Entonces:

Es 1950000

N = = o3t og 6.86 [razon modular]

Con este nuevo valor de razén modular tenemos las siguientes propiedades geometricas de

la seccién homogenizada a concreto.




Propiedades geométricas de la seccion
homogenizada a concreto para f'c =350Kg/cm?.

Atotal = 76,96 cm?
Ycg = 4,36 cm
Ixcg = 758,52 cm?

Entonces los esfuerzos en la fibra inferior y superior de la seccion son los siguientes.

_Ftiota  (Prxe)*c (p,xe,) *
Atotal Ixcg Ixcg
<
O x ,
cl
el
cg ‘ + + | +
|
el
yeg 2
1 O | O [ i \
o

_ Ftiorar (P %) * ¢, _ (P, xey) x c,

Atotal Ixc Ixcg
Esfuerzo superior: 8

_ Ftiotal _ (Prxey)xcy  (Prxey) *cy
Atotal Ixcg Ixcg

Osup =

Donde:

Ft total = 5021.52 Kg [Fuerza de preesfuerzo debido a todos los cables]
P1=1676.84 Kg [Fuerza de preesfuerzo debido al cable superior]

P> = 3347.68 Kg [Fuerza de preesfuerzo debido a los cables inferiores]
Avotal = 77.46 cm? [Area de la seccion homogenizada a concreto]

e1 = 1.65 cm [Excentricidad del cable superior]

e2 = 2.35 cm [Excentricidad de los cables inferiores]

¢l =6.15 cm [Fibra extrema superior]

c2 = 4.35 cm [Fibra extrema inferior]



Reemplazando tenemos:
osup = -23.65 Kg/cm?
Esfuerzo inferior:

Ftiotar  (Prxeg) ¢, _ (P, xe;) * ¢,
Atotal Ixcg Ixcg

Ojnf = —

Reemplazando valores tenemos:
oinf = -94.74 Kg/cm?
- Determinacion de la fuerza util (Fu) de preesfuerzo.
Nota.- Para determinar la fuerza atil (Fu) se necesita saber las pérdidas de preesforzado.
e Determinacién de la pérdida por acortamiento elastico (Perdida instantanea)

Para determinar esta pérdida se usara la ecuacion de la AASHTO 5.9.5.2.3?

Af, Ep f
= — %k
Donde:

Ep = 1950000 Kg/cm?

El valor de "Eci" corresponde al modulo de elasticidad del concreto en el momento de la

transferencia del preesfuerzo.

Eci = 15200 * Vf’ci = 15200 * V245 = 237917.63 Kg/cm?

El valor de "fcgp" es la sumatoria de las tensiones del hormigon en el centro de gravedad de
los tendones de pretensado debidas a la fuerza de pretensado en el momento de la

transferencia y al peso propio del elemento en las secciones de maximo momento.

Entonces:



Mo xe  Ftya*e  Ftytal

f =+ —
6P = = Ixcg = Ixcg Atotal

Donde:

Ft total = 5021.52 Kg [Fuerza de preesfuerzo debido a todos los cables]
A total = 77.46 cm? [Area de la seccion homogenizada a concreto]

e = 1.02 cm [Excentricidad desde el centroide de la seccion al centro de gravedad de los
cables]

El valor del momento por peso propio *"Mo" es igual a:

qo * Lv?

Mo =
© 8

do = Ynepe * Atotal = 2400 * 0.008 = 19.20 Kg/m

o * Lv?  19.20  (4)?

Mo =
° 8 8

= 37.18kg * m

Determinacion de la ubicacion del centroide de los cables en la seccién de la vigueta

homogenizada.

-
1 * db, 1 * db, > o

T*nl*S‘l'T*nz*K
Cc =
g wedb  medb)
2 * n1 + 2 * n2 s "—‘7
nl =1 [Ndmero de cables superior] 17:: O yJC 2 O
|

n2 = 2 [Numero de cables inferior]
dbl =db2=0.4cm
Reemplazando valores tenemos:
yc =3.33 cm

Se puede observar que el centro de gravedad de los cables se encuentra por debajo del centro
de gravedad de la seccion homogenizada, esto nos dice que para hallar "fcgp" se debe colocar
signo negativo debido a la flexion por el centro de gravedad de los cables de preesfuerzo,
excepto por peso propio.

Mo e l:ttotal *e Fttotal

f =
R S Y



El valor de "fcgp™ es igual a:
fcgp = -66.57 Kg/cm?
Entonces la pérdida por acortamiento elastico es igual a:

1950000

Afpes = 237917.63

E
_cpi * fcgp = * 66.57 = 545.58 kg/cm?

E

e Determinacion de la perdida por contraccion (Perdida diferida)

Segun la AASHTO LRFD (5.9.5.4.2-1) nos facilita la siguiente relacion para poder

determinar esta pérdida.

Afysp = (117 — 1,03 * H) * 10
Donde:
H =70 % [Humedad relativa ambiente media]

Afysgr = (117 — 1,03 * H) * 10 = (117 — 1.03 = 70) * 10 = 449.00 Kg/cm?

e Determinacién de la pérdida por fluencia lenta del hormigdn (Perdida diferida)

Segun el codigo ACI tenemos la siguiente ecuacion para determinar esta pérdida que es:
Es
AprR = Ker * E * (feir — feas)

Donde:

Kcr = 2 [Para elementos pretensados]

Es = 1950000 Kg/cm?

Ec = 284365.96 Kg/cm?

fcir = fcgp = 66.57 Kg/cm?

El valor de "fcds" es igual a la tension del hormigon, en coincidencia con el baricentro del
acero de pretensado, debido a todas las cargas permanentes sobrepuestas que se aplican al

elemento una vez que ha sido pretensado. Se entiende como “cargas permanentes

sobrepuestas” a aquellas que permaneceran en la estructura por tiempos prolongados, son

M; *e

fcds -

Ixcg



generalmente las concargas mas una fraccion de las sobrecargas que se suponen que actuaran

permanentemente sobre la estructura (entre el 15 y el 40% de la sobrecarga de disefio).
M; = Mp + %M,

e = 4.35-3.33 = 1.02 cm [Ubicacion desde el centro de gravedad de la seccion hasta el
baricentro de los cables]

Ixcg = 760.84 cm?

Para encontrar el valor de "MD" determinamos todas las cargas permanentes que actuaran

sobre la vigueta.

Carga Muerta (D): Kg/m?
Peso del poliestireno expandido 0
(despreciable)
Peso del firme (0,05+0,02)*2400 168
Contrapiso 0,05*2400 120
Cemento adhesivo para la cerdmica

— 5
(e=10mm)
Peso ceramica 50x50 20
Peso del cielo falso 20
Total 333
Carga Viva (L): Kg/m?
Sobrecarga de servicios en aulas de colegio 300

Para poder determinar la carga por metro lineal sobre la vigueta necesitamos saber la

distancia de intereje de viguetas.

dp = D *b =333 0.5 = 166.50 Kg/m

De la misma manera determinamos el valor de la carga por metro lineal para la sobrecarga.
qL =L*b =300%0.50 = 150 Kg/m

Entonces los momentos para la vigueta simplemente apoyada (para obtener el caso mas

desfavorable) son:

-Momento por carga muerta:



_gp*Lv?  166.50 * 4.00

Mp 3 3 = 333.00 Kg * m
-Momento debido a la sobrecarga:

qr * LvZ  150.00 = 4.002
M, = = = 300.00 Kg * m

8 8

Una vez obtenido el valor de los momentos, ahora determinamos el momento "M1" para

poder determinar el valor del esfuerzo "fcds™
M, = Mp + %M, = 333 + 0.3 * 300 = 423.00 Kg * m
El valor del esfuerzo "fcds" sera igual a:

M; xe 42300+ 1.02

- — 56.49 Kg/cm?
Trcg 760.84 g/cm

feas =

Finalmente podemos decir que la pérdida por fluencia lenta es igual a:

1950000

ittt _ — 2
* S BA3EE0€ * (66.57 — 56.49) = 138.18 Kg/cm

Es
AprR = Ker * E_C * (fcir - fcds) =2

e Determinacion de la pérdida de relajacion de los cables (Perdida diferida)
Para determinar esta pérdida se usara la ecuacion que nos proporciona la ACI.
Afprz = [Kre — ] * (Afpps + Afpgr + Afpcr)] * C
Donde:

AfpES = 545.58 Kg/m?
AfpSR = 449.00 Kg/m?
AfpCR = 138.18 Kg/m?

Los valores de Kre, J y C se toman de la siguiente tabla.

Tabla 24-3 — Valores de K. v J

Tipo de cable Kre (pSi) J
Cordon o alambre aliviado de tensiones Grado 270 20.000 0,15
Cordon o alambre aliviado de tensiones Grado 250 18.500 0,14
Alambre aliviado de tensiones Grado 240 & 235 17.600 0,13
Corddn de baja relajacion Grado 270 5000 0,040
Alambre de baja relajaciéon Grado 250 4630 0,037




De esta tabla se obtendra los valores de "Kre™ y "J" para cordon de baja relajacion Grado
270, donde:

Kre = 5000 psi

J=0.040

Tabla 24-4 — Valores de C

£./5, Corddn o alambre aliviado | Barra aliviada de tensiones, o corddn o cable
de tensiones de baja relajacion
0,80 1,28
0,79 1,22
0,78 1,16
0,77 1,11
0,76 1,05
0,75 1,45 1,00
0,74 1,36 0,95
0,73 1,27 0,90
0,72 1,18 0,85
0,71 1,09 0,80
0,70 1,00 0,75

Para entrar a esta tabla necesitamos los valores de fpi y fpu donde:
fpi : Tension en el acero de pretensado debida a Ppi/Aps

Ppi : Fuerza de pretensado en los cables en la ubicacion critica del tramo luego de efectuar
las reducciones debidas a las pérdidas por friccion y en los dispositivos de anclaje, pero antes
de efectuar las reducciones debida al acortamiento el&stico y todas las pérdidas diferidas en

el tiempo.
Aps : Area total del acero de pretensado.

Nota.- Como se trata de un elemento (vigueta) pretensado donde no hay friccion ni
dispositivo de anclaje entonces el valor de Ppi sera la fuerza total de preesforzado debido a

todos los cables de preesfuerzo.

Entonces:



_ (5021.52)
fpi _\3%013) _ 4,4
fpu 18000 '

Entrando a la tabla tenemos el valor de "C":

C=0.95

Finalmente decimos que la pérdida por relajacion de los cables es igual a:
Afyp, = [Kre — ] * (Afpgg + Afpgg + Afpcr)] * C = 290.93 Kg/cm?

Resumen de todas las pérdidas de preesfuerzo.

Tipo de pérdida Kg/m?

Por acortamiento elastico 545,58
Por contraccion del hormigon 449,00
Por fluencia lenta del hormigon 138,18
Por relajacion de los cables 290,93
Total (Atotal) 1423,68

Entonces el esfuerzo y fuerza util que nos queda debido a las pérdidas de preesfuerzo son:

- Esfuerzo util:

_ Fotal 5021.52

futil = T — D¢otal = W —1423.68 = 11896.32 Kg/cmz

- Fuerza util:
FUoral = furil * Ap = 11896.32 * 0.38 = 4484.81 Kg

- Determinacién de la contra flecha debido solamente a la fuerza preesfuerzo.
La ecuacion que se empleara para determinar la contra flecha es igual a:

A _S*M*LVZ
Max™ 48« E x|

Donde:

Lv=4.00 m
Ec = 284365.96 Kg/cm?
Ixcg = 758.52 cm*



El valor del momento "M" corresponde al momento generado por los cables de preesfuerzo;

es decir:
M = Fuyoea * € = 4484.81 * 1.02 = 4586.80 Kg * cm
Entonces el valor de la contra flecha es igual a:

A _S*M*LVZ_ 5 % 4586.80 * 4002
max™ 48« Ex] 48 % 284365.96 * 758.52

= 0.35cm

- Determinacion de la flecha debida solamente al peso propio de la vigueta.

5 % w * Lv?
384 x E x|

Amax=
El valor de la carga linealmente distribuida debido al peso de la vigueta "w" es igual a:
W = Yyepe * Atotal = 2400 % 0.0077 = 18.47 Kg/m

Entonces el valor de la flecha debido al peso propio de la vigueta es:

A 5% 0.18 * 4002
max™ 384 x 284365.96 * 758.52

= 0.000002 cm

Obtencion de la flecha real debido a la fuerza de preesfuerzo y el peso propio de la vigueta.
A= Aconrafiecha — Mecha= 0.35 — 0.000002 = 0.35 cm
Determinacién del funcionamiento de la vigueta apuntalada.

Nota.- Para determinar el funcionamiento de la vigueta apuntalada debemos determinar los
esfuerzos a la que estard sometida la vigueta con los puntales, para tal efecto nos damos la

separacion de los puntales y verificar si es la correcta 0 no con el resultado de los esfuerzos.

Lap = 2.00 m [Separacion de los puntales]



w * Lap?

M(-) =

Lap Lap

w * Lap?

M) = —

Las ecuaciones que se presentan para determinar los momentos fueron obtenido del cédigo

ACI. 318S-05 (8.3.3.), ademas cumpliendo todas las condiciones que nos para su uso.

Nota.- Se hace el uso de la ecuacion de momento positivo para claros exteriores y no la de

interiores para asi tener el caso més desfavorable en el disefio.

Integrando las cargas a las cuales la vigueta serd sometida durante el proceso de fundicion en

obra son:
Carga Muerta (D): Kg/m
Peso del poliestireno expandido (despreciable) 0
Peso del firme (0,05+0,02)*2400*0,5 84
Peso propio de la vigueta (Atotal*2400)*0,5 18,47
Total 102,47
Carga Viva (L): Kg/m
Debido a los trabajadores y equipo (100*0,5). 50

Entonces la sobrecarga total de fundicion en obra es:
S.C.T.=D+L=10247 + 50 = 152.47 Kg/m

Una vez obtenido la sobrecarga total podemos determinar los momentos positivos como

negativos.

w* Lap?  152.47 % 2.00?
8 8

M(-) = =76.23 Kg*m

w* Lap?  152.47 % 2.00°
9 9

M(+) = = 67.76 Kg *m



A continuacidn se obtienen los esfuerzos en la fibra superior e inferior para las dos momentos
pero sin tomar en cuenta la fuerza de preesferzo debido a que ya se determinaron los esfuerzos

para ese caso lineas arriba.
- Esfuerzo debido al momento negativo.
Esfuerzo superior:

o +M *C _ 7623.50 * 6.14
ST Ixeg 758.52

= 61.75 Kg/cm?

Esfuerzo inferior:

M«C _ 7623.50 * 4.36

= = —43.78 Kg/cm?
Ixcg 758.52 3.78 Kg/cm

inf = —

- Esfuerzo debido al momento positivo (al centro del primer claro extremo).

Esfuerzo superior:

M * C 6776.44 * 6.14

_ — - _ 2
Ixcg 758.52 >4.89 Kg/cm

fsup =

Esfuerzo inferior:

M+ C  6776.44 x 4.36

= =38.92K z
Ixcg 758.52 g/cm

finf =+

- Determinacion de los esfuerzos totales debido a la fuerza de preesfuerzo y los
esfuerzos de la vigueta apuntalada.

e Para el momento positivo (al centro del primer claro extremo):
Esfuerzo superior:
Ot—sup = Osup + foup = —23.65 + (—54.89) = —78.54 Kg/cm?
Esfuerzo inferior:

Ot—inf = Osup + fsup = —94.74 + 38.82 = —55.83 Kg/cm?



e Para el momento negativo:
Esfuerzo superior:
Ot—sup = Osup + fsup = —23.65 + 61.75 = 38.10 Kg/cm?
Esfuerzo inferior:
Ot—inf = Osup + fsup = —94.74 + (—43.78) = —138.52 Kg/cm?

- Verificacion de los esfuerzos maximos obtenidos en la vigueta apuntalada con los

esfuerzos admisibles.

Nota.- Para la verificacion de los esfuerzos de debe adoptar el maximo de los esfuerzos para

ser comparado con el admisible.
En este caso tenemos:
o(t-inf) < fcs
138,52 Kg/em2 < 157,50 Kg/cm? OK!!!

Conclusién: Se puede observar que el esfuerzo méximo obtenido para la vigueta apuntalada
es menor que el esfuerzo admisible que la norma ACI me da para elementos preesforzados
(después que hayan ocurrido todas las pérdidas), por tanto la longitud de separacién de los

puntales escogida es la correcta.
Determinacién del funcionamiento de la vigueta a seccién mixta.
- Determinacién de las propiedades geométricas de la seccion.

Retirando los puntales y garantizando que ya se tiene una seccién de losa monolitica,

entonces ahora se tiene la siguiente seccién mixta.

Datos: b

— 0 —

AAAAAAAA
AAAAA

b=050m

H=0.20m H

C=0.05m




Nota.- Para poder determinar las propiedades geométricas de esta seccion mixta se usaran
los datos de la vigueta homogenizada a concreto punto lineas arriba cuando ya alcanzé su

resistencia de disefio.

Es evidente que ahora se trabajara con una viga en T, es decir:

Se hara una simplificacién de aumentar 2 cm el espesor de la losa para asi no tomar en cuenta
el hormigon que se introduce entre el material aligerante y la vigueta teniendo una nueva

seccion como esta:

b=050m - - i
. ) .
H=0.20m "' |
O
C=0.07m H
o 0 O

Antes de calcular las propiedades geométricas de la nueva seccion mixta se calculara la razon

modular entre el hormigon de la losa y el de la vigueta.
Entonces:
Losa: f'c = 210 Kg/cm?

Ec = 15200 * Vf’c = 15200 * V210 = 220268.93 Kg/cm?

Ec(vigueta) = 284365.96 Kg/cm?



La raz6n modular es:
n=1.29

Entonces las propiedades geométricas de la seccion mixta homogenizada a un concreto de

resistencia igual a de la vigueta son:

Propiedades geométricas de la seccién mixta
homogenizada al concreto de la vigueta

Atotal = 348,07 cm?
Ycg = 13,81 cm
Ixcg = 10705,58 cm?

- Determinacién de los momentos que actuara sobre la vigueta.

Nota.- Como la vigueta compuesta tiene restriccién al giro, se considera semi-empotrada y

esto justifica que se use un momento de la siguiente magnitud como promedio.

W « L2
10

- Momento por peso propio de la vigueta simple.

W+ L2 _0.18% 4002

M 10 10

2955.19 Kg * cm

- Momento por carga de peso conformado por la fundicion y el complemento aligerante.

M_W*L2_0.84*4002
10 10

13440.00 Kg * cm

- Determinacion de los esfuerzos de la seccion compuesta.

e Esfuerzos solo para el peso de la vigueta en la seccion compuesta.
Esfuerzo en direccion de la fibra extrema superior de la losa.

M=+y  2955.19 * 6.19

= =-1.71k 2
Ixcg 10705.58 g/cm

fll =

Esfuerzo en direccion de la fibra extrema inferior de la losa.

M*ye 295519119
Ixcg 10705.58

f', = = —0.33 kg/cm?



Esfuerzo en direccion de la fibra extrema inferior de la vigueta.

_ My 2955.19%13.81
7 Ixcg  10705.58

!

= 3.81 kg/cm?

e Esfuerzos solo para el sistema conformado por el firme y el complemento de
poliestireno expandido en la seccion compuesta.

Esfuerzo en direccién de la fibra extrema superior de la losa.

M+y  13440.00 * 6.19
Ixcg 10705.58

', = = —7.76 kg/cm?

Esfuerzo en direccién de la fibra extrema inferior de la losa.

M=+y  13440.00  1.19
Ixcg 10705.58

f'', = — = —1.49 kg/cm?

Esfuerzo en direccién de la fibra extrema inferior de la vigueta.

M *ycg 13440.00 * 13.81
Ixcg ~ 10705.58

f'y = = 17.34 kg/cm?

- Esfuerzo final disponible para la sobrecarga.

£y

Preesfuerzo Peso Peso del Sobrecarga
vigueta firme disponible

e Esfuerzo final en la fibra superior de la losa.
f1 = f’1 + fHZ = _171 + (_776) = _94‘7 kg/CmZ
e Esfuerzo final en la fibra inferior de la losa.

f,=f,+f",+f", =-23.65+ (—0.33) + (—1.49) = —25.47 kg/cm?



e Esfuerzo final en la fibra inferior de la vigueta.
f =13 +f'3+f";=-9474+3.81 + 17.34 = —73.59 kg/cm?

- Determinacién de la sobrecarga que soporta la seccion compuesta debido a la

deflexion.

Como nuestro momento es para semi-empotrado, entonces se asumird como una
aproximacion con vigueta semi-empotrada con la siguiente ecuacion para determinar la

deflexién de la seccién compuesta.

5 % w * Lv*
480 * E = |

Amax=

Nota.- El valor de la carga "w" sera debido al peso de todo el firme (Losa) + el complemento
de poliestireno ya que lineas arriba ya se determind la deflexion para el peso propio de la

vigueta.
Reemplazando valores tenemos:

5 % w * Lv* 5 % 0.84 * 400%

280+ E+1 480 = 28436596 » 10705.58 _ 074 cm

Amax=

Comparando esta flecha con la que se obtuvo anteriormente para la vigueta simple tenemos
la siguiente flecha final de la seccién compuesta considerando ademas la contra flecha que

me genera la fuerza de preesfuerzo.

Afina1= Asimple — Acompuesta= 0-35 — 0.074 = 0.28 cm [con sentido hacia arriba]

Esta deflexién final serd aquella que quedard después de ser endurecido el concreto y

retirados los puntales.
- Determinacion de la deflexion admisible por norma ACI. 318s-05

Segun esta norma en su tabla N° 9.5b nos facilita el siguiente valor de deflexiébn como

admisible.

Lv. 400
Amax—perm.= @ = m = 0.83 cm



- Determinacion del margen de deflexién que se dispone.

Nota.- No se debe de olvidar que la deflexiéon final debido al preesfuerzo y el peso propio de
la vigueta mas el peso de la seccion compuesta tienen sentido hacia arriba, por lo tanto el
margen de deflexion para la sobrecarga que se tiene es dicha deflexion final + la deflexion

admisible que proporciona la norma.
Asc = Afipal + Amax—perm.= 0.28+0.83 = 1.11cm

Con esta deflexion determinamos el valor maximo de la sobrecarga que debe de resistir la
vigueta para que asi no se sobrepase las flechas mas de este valor cuando el entrepiso entre

en funcionamiento.

Aplicando la ecuacion de deflexidn para semi-empotramiento tenemos el siguiente valor de

sobrecarga.

 Agc #480*ExIxcg 111+ 480 « 284365.96 * 10705.58
B 5 Lv* - 5 % 400

= 12.72 Kg/cm

Transformando la carga lineal en carga de superficie tenemos:
Wsc = 2543.89 Kg/m?

- Determinacién de la maxima sobrecarga que resiste la seccion compuesta debido a la

flexion.
El méaximo esfuerzo que se obtuvo en la seccién compuesta es:
fmax = 73.59 Kg/cm?
De acuerdo a la ecuacion de la flexion determinamos el méximo valor del momento.

fmax * Ixcg  73.59 x 10705.58
M= = = 57024.16 Kg * cm
y 13.81

Y de acuerdo a la ecuacion para encontrar el momento de una viga semi-empotrada podemos
determinar el valor maximo de la sobrecarga que la seccion compuesta puede resistir debido

a la flexion.

_10+M _ 10+57024.16
WETve T 4002

= 3.56 Kg/cm



Transformando la carga lineal en carga de superficie tenemos:
Wsc = 712.80 Kg/m?

- Verificacion de esfuerzo de la seccion compuesta debido a la méxima sobrecarga por

flexion.

Los esfuerzos que se llegaria a obtener si es que la losa se somete a la carga por flexion recién

determinada son:

fy

Ty fs
Sobrecarga Esfuerzo debido a la Esfuerzo
disponible maxima sobrecarga final

Determinacion de los esfuerzos debido a la sobrecarga maxima que ocasiona el analisis de la

flexion.
- Esfuerzo en la fibra superior de la losa.

£ = My  57024.16  6.19
T Ixeg 10705.58

= —32.95 Kg/cm?

- Esfuerzo en la fibra inferior de la losa.

My 57024.16 * 1.19
Ixcg ~ 10705.58

fo = = —6.31 Kg/cm?

- Esfuerzo en la fibra inferior de la vigueta.

_ Mxy 57024.16 * 13.81

f = =
7 Ixcg 10705.58

= 73.59 Kg/cm?

Entonces los esfuerzos finales que se tiene despues de haber aplicado la sobrecarga maxima

debido a flexion sobe la losa son:



- Esfuerzo en la fibra superior de la losa.

f, =f, +f, = —9.47 4+ (=32.95) = —42.42 Kg/cm?

- Esfuerzo en la fibra inferior de la losa.

fg = f, + fs = —25.47 + (—6.31) = —31.87 Kg/cm?

Verificacion del maximo esfuerzo final con el esfuerzo admisible segln corresponda.

f (max-8) fcs

42,42 < 157,50 [Kg/em?] Ok!!
Conclusion: Se puede observar que el maximo esfuerzo final de la seccion compuesta se

IA

encuentra entre la unién de la losas con la vigueta, con un valor mucho menor que el esfuerzo

admisible que la norma ACI me da.

Pero el esfuerzo en la parte inferior de la losa compuesta es nulo, pero nosotros sabemos que
un elemento pretensado si resiste a la traccion segun el capitulo 18.4.2 de la ACI. Lo cual

esto hace que la sobrecarga debido a la flexion aumente un poco mas, es decir:

Segun el codigo ACI. Lo maximo de esfuerzo a traccion que debe de tener el hormigon

pretensado es:
fts = 29.93 Kg/cm?
De acuerdo a la ecuacioén de la flexiéon determinamos el maximo valor del momento.

M = fts x Ixcg  29.93 » 10705.58
-y 13.81

= 23196.08 Kg * cm

Y de acuerdo a la ecuacion para encontrar el momento de una viga semi-empotrada podemos
determinar el valor maximo de la sobrecarga que la seccion compuesta puede resistir debido

a la flexion.

_10-M_10-23196.08 .
W=TvZ T 002 45 Kg/em

Transformando la carga lineal en carga de superficie tenemos:

Wsc = 289.95 Kg/m?



Obteniendo asi con esta sobrecarga adicional los siguientes esfuerzos finales que son:

f1a

/10 flg/

s

Esfuerzo
final

- Esfuerzo en la fibra superior de la losa.

M*y 23196.08 * 6.19
Ixcg  10705.58

fo = = —13.40 Kg/cm?

- Esfuerzo en la fibra inferior de la losa.

M+y  23196.08 x 1.19

= = -2.57K z
Ixcg 10705.58 g/cm

f10 =

- Esfuerzo en la fibra inferior de la vigueta.

M+y 23196.08 = 13.81

fi, = = =29.93K 2
1= Txcg 10705.58 g/cm

fiy
Esfuerzodebidoa la
sobrecarga adicional

Entonces los esfuerzos finales después de haber aplicado la sobrecarga adicional son:

- Esfuerzo final en la fibra extrema superior de la losa.
fi, =f, +fy = —42.42 + (—13.40) = —55.82 Kg/cm?
- Esfuerzo final en la fibra extrema inferior de la losa.
fi3 =fg +fo = —31.78 + (—2.57) = —34.35 Kg/cm?
- Esfuerzo final en la fibra extrema inferior de la vigueta.

f14_ == fll == 29.93 Kg/CmZ

Verificamos nuevamente el méximo esfuerzo final con el esfuerzo admisible segln

corresponda.



f (max-8) < fes

55,82 < 157,50 [Kg/cm?] Ok!!!
Nota.- Como ahora se sabe que el maximo esfuerzo que ocasiona la sobrecarga adicional no

sobrepasa los esfuerzos admisibles que la norma nos da, también hay que verificar si esta

sobrecarga adicional no ocasiona deflexiones mayores que la admisible, es decir:

La deflexion admisible que la norma nos da es:

Lv 400
Amax—perm.: ﬁ = m = 0.83 cm

Aplicando la ecuacién de deflexion para semi-empotramiento tenemos el siguiente valor de

sobrecarga.

Agc *480 E + Ixcg  0.83 * 480 * 284365.96 * 10705.58
w = =

= 951K
5+ Lv? 5+ 4007 >1Kg/cm

Transformando la carga lineal en carga de superficie tenemos:

Wsc = 1902.69 Kg/m?

W (sobrecarga-flecha maxima)

1902,69 kg/cm? Ok!!!

W (sobrecarga-adicional)
289,95 kg/cm?
- Tabla resumen de sobrecargas.

Una vez que se verifican los esfuerzos, entonces ahora podemos elegir cual es la sobrecarga

maxima que la losa puede soportar sin pasar de los esfuerzos admisibles.

Tabla resumen de sobrecargas permisibles.

Deflexion (Kg/m?) Flexion (Kg/m?)
2543,89 1002,75
Como se puede observar la que manda es la “Flexién”




Determinacion de las armaduras.

L ]
Ty
L J

— 0 —

- Armadura a flexién negativa.

Del equilibrio del diagrama de esfuerzo, y ademéas del concepto del método de LRFD

tenemos:
Md < Mn

Donde el valor del momento Gltimo para un ancho “1.00 m” es igual a:

wy, =1,60+D+ 1,60 * L

Carga Muerta (D): Kg/m?
Peso del poliestireno expandido (despreciable) 0
Peso del firme (0,05+0,02)*2400 168
Contrapiso 0,05*2400 120
Cemento adhesivo para la ceramica (e=10mm) 5
Peso ceramica 50x50 20
Peso del cielo falso 20
Peso de la vigueta en un metro de ancho de losa 36.94
Total 369.94

Carga Viva (L): Kg/m?

Sobre_carga de servicios en la biblioteca del 500
colegio (Losa U54)

wy, = 1,60 x 369.94 + 1,60 * 500 = 1391.90 Kg/m?

Entonces el momento ultimo de acuerdo al punto 8.3.3 de la ACI. Para losas de dos claros es

igual a:

_ WusxLv?  1391.90 * 4.00°
B 9 B 9

Md = 247449 Kg * m/m



Determinacion del momento reducido de calculo:

Md

M = e bw = &

Donde:
Md = 247449 Kg*cm/m [Momento de disefio negativo]

db =10 mm

db 1.00
d=H—r—7=20—2.5—T=17.00cm

bw =100 cm
fod =~ = 229 _ 140 kg/em?
‘=150 150 g/cm
Entonces:

247449
ud = 0.0611

~ 140 % 100 * 172

De acuerdo a la tabla 6 en el punto 2.6.1.2 del capitulo Il el valor ulim = 0.319 para un acero
AH — 500, donde:

pud < p lim
0.061 <0.319

Con esta verificacion garantizamos que por lo menos se tendré deformaciones unitarias de

por los menos igual a 0.0043 [Concepto de ductilidad]
Determinacién de la cuantia mecéanica.

De acuerdo a la tabla 7 del punto 2.6.1.2 del capitulo Il obtenemos la cuantia mecéanica

entrando a la tabla universal para flexion simple con el momento reducido de calculo.

ud =0.213 — ws = 0.064 [valor interpolado]



Determinacion de la armadura “As”

fcd
As =ws*bw*xd *x —

fyd
Donde:

q= YK 5000 4783 ke/cm?
yd=T15" 115~ 83 kg/cm

Reemplazando valores:

140
— — 2
As = 0.064 x 100 * 17.00 * 134783 3.50 cm“/m

Determinacién de la armadura minima.

Segun el codigo CBH nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de
fisuras por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son gobernantes
hasta hormigones con fcd = 300 Kg/cm? dado que después para la armadura minima gobierna
la ecuacion (falla fragil) del punto 8.1.7.3

Ag min = WSmin * by, *d = 0.0018 % 100 * 17 = 3.06 cm?/m
Como As > As min, se toma la mayor cuantia la cual es: As = 3.50 cm?/m

Determinacion del nimero de barras de acero.

_ 4 x As _ 4 % 3,50
n_T[*dbz_T[*l.OOZ

= 4.45 =~ 5 barras/m
Pero en nuestro disefio tenemos una longitud transversal "bt" para el tramo por lo tanto el
namero de barras para esa longitud es:

barras
*1.80 m = 10.80 =~ 11 barras

Calculando la separacion de las barras para el "db" adoptado anteriormente y para el nimero
de barras calculado para una longitud "b = 1.00 m" tenemos:

_b—db*n_100—1.00*11

T—1 11-1 =8.90 cm

S



Adoptamos una separacion de: s =10 cm
Recalculando el nimero de barras para la nueva separacion adoptada tenemos:

_ b+ Sadoptada _ 100 + 10
" Sadoptada +db 10 4+ 1.00

n = 10 barras

Por lo tanto la cantidad de acero que se necesita para la flexion negativa por metro lineal es:
Usar: 10 barras ¢ 10 C/10
- Determinacién de la armadura de contraccion y temperatura.

Segun la Norma CBH en su tabla 8.1.7.3 la cuantia de refuerzo de retraccion y temperatura

debe ser al menos igual a 0,0018
As = 0,0018 * b *c = 0.0018 = 100 * 5.00 = 0.9 cm?/m
Determinacion del nimero de barras.

4 x As 4%x0.9
nzn*dbzzﬁ*0.62=4barra3/m

Determinacion de la separacion de las barras para 1m de longitud transversal.

_100_100_25
s = =7 = cm/m

Por lo tanto la cantidad de acero por contraccion y temperatura que se necesita en un 1 metro

de losa es:

4barras 6¢ C-25



CAPITULO IV
4. APORTE ACADEMICO
4.1. Analisis comparativo técnico y econémico.

Para poder realizar este punto se tuvo que hacer dos disefios de la estructura, uno con forjados
reticulares y el otro con forjados unidireccionales de viguetas, es muy evidente que ambos
forjados son aligerados pero con caracteristicas técnicamente diferentes.

4.1.1. Analisis comparativo técnico.

- Losas reticulares con casetones de poliestireno expandido perdido.

Este tipo de losa se emplea hoy en la actualidad porque lo que se busca es aligerar al maximo
el peso de las losas al mismo tiempo que se persigue dotarla de un mejor aislamiento térmico,
y buscando simultaneamente una manipulacion mas ligera y coémoda de las piezas de los
aligeramientos, a continuacion se dara un listado de sus caracteristicas técnicas mas

relevantes.

e Féacilmente se puede alcanzar luces de hasta 9 metros con las caracteristicas
geométricas que se ha usado en el disefio, no teniendo asi problemas de soportar
sobrecargas de hasta 5 KN/m? ni deflexiones excesivas, logrando asi que se tenga
ambientes mas libres y las distribuciones de tabiqueria puedan cambiarse a voluntad
sin temor a roturas en los aligeramientos.

e Con este tipo de losa se proporciona un aislamiento acustico y térmico.

e El caseton de poliestireno expandido, es el elemento aligerante del sistema el cual
ademas sirve como cimbra para las nervaduras de la losa. El caseton de poliestireno
queda alojado en el interior de la losa, lo que facilita la colocacion de instalaciones.

e Segun el profesor Florentino Regalado, quien fue que experimentalmente nos dice
que los forjados reticulares pueden aguantar cargas no previstas del orden de un 20
% por encima de las losas de viguetas, a igualdad de parametro de célculo.

e Una de las desventajas relevante de este tipo de losa es que se necesita un 80% mas
en madera que las losas con viguetas, dando lugar asi a mayor cantidad de mano de

obra.



e Los forjados reticulares requieren mas atencion y su calculo es mas complejo que los
basados en vigas y viguetas, debido a que de las losas con viguetas solo necesitas
saber la longitud de tu vigueta y la sobrecarga en el momento de hacer la compra.

e Las estructuras con forjados reticulares exigen un mejor estudio en los proyectos de
las instalaciones verticales, dado que los huecos no previstos no se abren tan
facilmente como rompiendo una bovedilla.

e De acuerdo a nuestro disefio realizado con ambos tipos de losas se obtuvo que en peso
la losa reticular supera el 60% del peso de la losa con vigueta.

Peso de la losa reticular: 440 kg/m?
Peso de la losa con vigueta: 210 kg/m?

e Los forjados reticulares con sus nervios cruzados ortogonalmente (nuestro caso),
materializa muchisimo mejor que el unidireccional, el caricter e hipdtesis de
diafragma rigido indeformable de los pisos en sus planos como habitualmente se
acepta en los calculos de los edificios de gran altura, uniformizando los
desplazamientos y repartiendo los esfuerzos de manera directa a las rigideces que

posean los elementos que sostienen los edificios.

- Losa unidireccional de viguetas pretensadas con complementos de poliestireno

expandido.

Este tipo de losa hoy en dia se la esta empleando muchisimo por la facilidad constructiva que
nos brinda en el momento de realizar el forjado en la estructura. Algunas de sus

caracteristicas mas relevantes son:

e En comparacion a la losa reticular se necesita muchisimo menos cantidad de acero,
es decir la diferencia de acero es del 80 % menos.

e Este tipo de losa es mucho mas liviana que la losa reticular.

e En este tipo de losa se elimina el entablado, solo se usa soleras y puntales, logrando
asi una menor cantidad de tiempo en el momento de ejecucion de la obra.

e El tiempo que se necesita para realizar este tipo de losa es inferior en un 25% del
tiempo que se necesita para realizar la losa reticular en lo que se comprende mano de

obra.



e La reduccion de concreto por metro cuadrado de esta losa es muchisimo menor, es
decir un 60% de diferencia en comparacién de los forjados reticulares.

e Unade las desventajas de este tipo de losa es que no se tiene ambientes libres, es decir
que como normal lo m&ximo que se puede abarcar en separaciones de columnas de
hasta 6 metros, que arquitectonicamente no es muy apreciable.

e Otra de las desventajas de este tipo de losa es que si 0 si se la debe de emplear en
estructuras aporticadas y no en estructuras planas.

e Larigidez que nos ofrece este tipo de losa en la union vigueta — viga no es buena en
comparacion a la losa reticular, debido a que los forjados reticulares se hormigonan
en un solo conjunto teniendo asi una rigidez mas solida, tal que esto repercute en

ayudar a la resistencia sismica.

4.1.2. Analisis comparativo econémico.

En este apartado se redactara todo lo que concierne a los dos disefios que se han realizado.

Tabla 11 - Analisis comparativo econdmico entre ambos tipos de losas.

Losa alivianada con

Requiere 10 Pie/m?
- Cemento:
Requiere 58 kg/m?

Descripcion Losa Reticular )
vigueta.
- Acero: - Acero:
Requiere una cantidad de | Requiere una cantidad de
acero de 16 kg/m? acero de 2.15 kg/m?
Materiales. - Encofrado: - Encofrado:

Requiere 2 Pie/m?
- Cemento:

Requiere 23 kg/m?

Mano de obra.

- Albaiil:
Requiere de 1.5 hrs/m?
- Ayudante:
Requiere de 2 hrs/m?

- Encofrador:

Requiere de 1.15 hrs/m?

- Albaiil:
Requiere de 1 hrs/m?

- Ayudante:
Requiere de 1.5 hrs/m?

- Encofrador:

Requiere de 0.8 hrs/m?




- Armador: - Armador:

Requiere de 1 hrs/m? Requiere de 0.8 hrs/m?

Costo por metro cuadrado Tiene un costo: 706 Bs Tiene un costo: 390 Bs

Fuente: Elaboracion propia.

Es muy evidente de acuerdo a los precios unitarios que se adjuntan en los anexos que la
estructura con losa de vigueta es mucho més econdmica que la estructura con forjados

reticulares.

A continuacion se mostrara una tabla con algunos datos importante de ambos disefio, la cual

nos ayudara como referencia en el analisis econémico.

Tabla 12 - Analisis comparativo econémico del disefio de la estructura con losa reticular Vs
losa alivianada de vigueta.

o Losa con _
Descripcion ) Losa reticular
vigueta

Volimenes de pilares [m?] 107.27 104.55
Volimenes de zapatas [m°] 204.80 319.52
Volimenes de vigas [m°] 305.98 264.77
Voluimenes de losas [m] 225.29 579.19
Precio total — Pilares (Bs) 495702.81 486593.96
Precio total — Zapatas (Bs) 692443.96 1087876.84
Precio total — Vigas (Bs) 1319996.32 1172566.15
Precio total — Losas (Bs) 1255547.36 2319291.48
Precio total de la obra

3902543.90 5214888.92
gruesa (Bs)

Fuente: Elaboracion propia.

Es muy evidente que el precio de la estructura idealizada con losa alivianada con vigueta es
mucho mas econdémica que la otra estructura, aunque en la tabla N° 5 se observa que en el
disefio de la estructura con losa de viguetas se tiene mas namero de pilares, zapatas, vigas y

losas. Todo esto es debido a que el disefio de losa alivianada de vigueta es mucho mas liviana



en comparacion al otro disefio, a lo cual las solicitaciones son mucho menores dando lugar

asi a dimensiones y sobre todo a cuantias mucho menores en los elementos estructurales.



CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.
CONCLUSIONES.

e El plano topografico se elabor6 con una precision de generar curvas de nivel cada
medio metro y muestra que el lugar de emplazamiento es plano.

e Se cumplié el principal objetivo, el de disefiar y calcular la estructura de sustentacion
de la “Unidad Educativa 3 de Mayo”

e El estudios de suelos que se realiz6 en el lugar de emplazamiento a una profundidad
de 1.50 metros da una resistencia del suelo de 1.15 kg/cm?.

e Se realizo el disefio de la estructura con losas de vigueta, donde luego se pudo
comparar técnicamente y econOmicamente ambos disefio, teniendo asi como
referencia que el disefio empleando vigueta es mucho mas econdémico que el disefio
de la estructura con forjados reticulares.

e Econdmicamente la aplicacion de losa reticular en el disefio Nueva Unidad Educativa
3 de Mayo no es aconsejable puesto que es mucho mas cara constando por metro
cuadrado 706 Bs a comparacion de la losa alivianada con viguetas prefabricadas que
Ilega a costar por metro cuadrado 390 Bs, aunque técnicamente se justifique su uso.

e El disefio de los elementos de hormigén armado fue realizado por el programa
computacional Cypecad v.15 en base a prescripciones de la Norma Boliviana CBH
87. Se realiz6 con satisfaccion la verificacion de cada elemento estructural donde se
pudo comprobar los resultados de armadura obtenidos.

e Setiene un area construida de 3892.43 m?y un costo total del proyecto de 5214888.92
Bs, por lo que el costo de la obra por metro cuadrado sin tomar en cuenta la

supervision y el equipamiento es de 1339.75 Bs/m?.



RECOMENDACIONES.

Es necesario el estudio del suelo para formar una idea del comportamiento que tendra
bajo la aplicacién de cargas y obtener asi, un dato aproximado de su valor soporte,
indispensable para el disefio de zapatas.

Se recomienda que en lo posible se uniformice el tamafio de los elementos
estructurales para que asi constructivamente sea facil y rapido en construir.
Implementar el uso de programas computacionales para el analisis y disefio de
estructuras, logrando, de esta manera aprovechar el factor tiempo al maximo.

Se recomienda consultar a personas profesionales en este tema para ampliar los
criterios que se deben tener en cuenta para el correcto disefio de estructuras y para

tener la seguridad de que no existird ningdn tipo de falla en la estructura.



