1. ANTECEDENTES.

La localidad de Polla perteneciente a la provincia Cercado del Departamento de Tarija,
presenta un aumento significativo en la poblacién Estudiantil, incrementando asimismo
las necesidades de contar con ambientes adecuados para la demanda escolar de la
comunidad Polla.

1.1 EL PROBLEMA

Existe el disefio arquitectonico, pero no se cuenta con el disefio de la estructura de
sustentacion. La falta de infraestructura adecuada para los estudiantes de la unidad
educativa “Polla” es un problema significativo ya que no Se cuenta con ambientes
suficientes que puedan recibir a los estudiantes de la comunidad y alrededores.

El crecimiento de la poblacion escolar ha generado en los Gltimos afios que la oferta de
infraestructura de muchas unidades educativas, entre ellas la Unidad Educativa Polla,
quede reducida ante la demanda de alumnos que se incorporan afio a afio para
inscribirse en diferentes niveles de curso por lo que se presenta la migracion de

estudiantes a otros colegios por la falta de infraestructura.

1.1.1 Planteamiento

No se cuenta con un disefio estructural para el colegio “Polla” de la comunidad de
Polla. Encuestas estadisticas de poblacion estudiantil comprendida entre los 6 a 15 afios
de edad realizadas en la comunidad de Polla por el I.N.E. nos muestran los siguientes

valores:

TOTAL | ASISTE | NO ASISTE
ESTUDIANTES 272 272 0

De los valores anteriores se puede observar que la poblacion en edad estudiantil asiste
a una unidad educativa por lo que se debe contar con establecimientos que puedan
acoger este nimero de estudiantes pudiendo asi también aumentar este numero,
proporcionando la mayor comodidad posible a la poblacion estudiantil. De esta manera

evitar la migracion estudiantil a otros colegios del departamento u otras ciudades.



1.1.2 Formulacién

Con la construccion de la unidad educativa “Polla” se puede dar solucion al
problema, consecuentemente, la calidad de los servicios de educacién en la zona
mejoraran significativamente y la poblacion estudiantil ya no tenga que migrar a otros
colegios de la zona u otras ciudades.

Efectuando un analisis a las posibles alternativas de solucion del problema para una
mejor calidad en los servicios de educacion, la alternativa mas adecuada es el disefio
estructural del colegio “Polla” con la formulacién de planos arquitectdnicos y planos

de armaduras a detalle.

Alternativa 2
Cubierta: Losa alivianada de H°A°con plastoformo.
Entrepisos: Losa alivianada de H°A°con plastoformo.
Estructura de sustentacion: Pérticos de H° A° conformado por vigas y
columnas.

Fundaciones: Zapatas aisladas.

Se puede disefiar y construir de diferentes secciones y materiales cada elemento

estructural, como se muestra en las alternativas, considerando la méas viable en el

capitulo 5.

1.2 OBJETIVOS

1.2.1 General

o Disefiar la estructura de sustentacion de la “UNIDAD EDUCATIVA POLLA”

de la comunidad de Polla de la provincia Cercado, considerando como
prioridad la necesidad de tener una infraestructura de acuerdo a las exigencias
de la Reforma Educativa, de manera que permita desarrollar el proceso de
ensefianza-aprendizaje conforme a condiciones pedagogicas y las politicas

departamentales para el sector.



1.2.2 Especificos

e Modelar la estructura mediante la utilizacion del programa CYPECAD para
el disefio de los elementos estructurales y verificacion manual siguiendo la
normativa CBH-87.

e Realizar el estudio de suelos para poder determinar la resistencia admisible
del terreno sobre el cual se va fundar la estructura.

e Realizar las especificaciones técnicas de la obra.

e cOmputos métricos y rendimientos de mano de obra.

e Realizar los precios unitarios, cronograma de actividades.

e Realizar los planos estructurales.

e Estimar el costo econdmico aproximado del emplazamiento de la obra.

1.3 Justificacion.

Las razones por las cuales se plantea la propuesta de proyecto de ingenieria civil son
las siguientes:

1.3.1 Academica.

Profundizar los conocimientos adquiridos sobre el disefio de estructuras proyectadas
para el sector educacién aportando asi una vez terminado el mismo, a futuros
estudios o disefios en la universidad sobre temas relacionados.

Formar criterio a nivel de ingenieria civil en la mencion de estructuras suficiente para

posteriormente el estudiante poder desarrollarse profesionalmente en la sociedad.

1.3.2 Técnica.

Realizar una verificacion de los resultados obtenidos en la aplicacion del paquete
estructural CYPECAD.

1.3.3 Social —institucional.

Contribuir con la comunidad de polla y de igual manera con las comunidades aledafias
que puedan contar con el disefio estructural de sustentacion de la “NUEVA UNIDAD
EDUCATIVA POLLA”.

De esta manera contribuir con una alternativa de solucién a los problemas de

obsolescencia de la unidad educativa actual y a la incomodidad de los estudiantes.



1.4 Alcance del proyecto

Cabe resaltar que en el proyecto no se realizara el disefio de las instalaciones de agua

potable, alcantarillado y de electricidad. Se usaran estimaciones preliminares para

realizar el presupuesto general de la obra.

Se obtendran los siguientes alcances de proyecto:

Recopilacion y procesamiento de la informacion técnica disponible en la sud

alcaldia de la provincia de cercado.

Estudio de suelos.

Disefio estructural de la infraestructura y superestructura:

Disefio de la cubierta
Disefio de vigas
Disefio de columnas
Disefio de la losa
Disefio de escaleras

Disefio de zapatas

Elaboracion de planos estructurales

Plan de construccidn, especificaciones constructivas, computos métricos, precios

unitarios y presupuesto.

1.5 Localizacion:

La Unidad Educativa “POLLA” esta ubicada en la comunidad de Polla provincia

Cercado, referenciada por las siguientes coordenadas geograficas: 21°22°51.50”
de latitud Sur y 64°27°42.37”de longitud Oeste, y una altitud promedio de 2384

m.s.n.m.
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Figura N° 1.1 Ubicacion del Proyecto
Fuente: Bajado de Internet

1.5.1 Informacidn socioeconémica relativa al proyecto

DISTRITO POBLACION HOMBRES | MUJERES NUMERO POBLACION
TOTAL VIVIENDAS | ESTUDIANTIL
Distrito 515 250 265 195 112
21
Polla 221 106 115 98 62
Morro 72 33 39 30 21
Gacho
Junaca 66 35 31 25 15
Norte
Jaramillo 156 76 80 42 14
Distrito 272 127 145 123 71
22
Espafa 98 44 54 36 31
Norte
Espafa 174 83 91 87 40
Sud

De acuerdo a las encuestas realizadas del CENSO 2012, el Distrito 21 (Polla) cuenta
con una poblacién de 221 habitantes.
La poblacion beneficiada con la construccion del Proyecto es:

Cuadro N°1.1 Poblaciones beneficiadas con el proyecto

Fuente: Elaboracion Propia en Base a CNPV-2012 (INE)



1.5.2 Servicios basicos existentes
e Agua.- De manera general, permite apreciar que un 81% de las viviendas de Polla

tienen acceso al agua por cafieria, mientras que el 19% no cuenta con el sistema

de distribucion de agua por cafieria.

Caracteristicas Total

Se distribuye agua por cafieria 53 67%
Lluvia o vertiente 23 29%
Fuera de la vivienda, dentro del terreno o lote 3 4%

Total 79 100%

Cuadro N°2.1 Obtencion y Distribucién del Servicio de Agua en la Vivienda
Fuente: Elaboracién propia en base a CNPV-2012 (INE)

Si analizamos la informacién a nivel distrital y comunal, se pueden resaltar los
siguientes aspectos:
El distrito 22, presenta cobertura del 76%. Cabe sefialar, que el distrito 21 es que tienen
un mayor acceso al servicio de agua por cafieria, con mayor del 7%.
Si se desciende al ambito comunal, se pueden efectuar las siguientes precisiones:
La comunidad de Polla presenta una cobertura mayor o igual al 56%.

e Saneamiento.- Como se puede observar en la Figura 1, aproximadamente el 52%

de la poblacion no cuenta con servicio sanitario en su vivienda, el 3% cuenta con

camara séptica y el 45% con pozo ciego.
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52% no tiene bano

3% camara septica

45% pozo ciego

Figura N°1.2 Servicio Sanitario en la Vivienda

Fuente: Elaboracion Propia en Excel
e Electricidad.- La gran mayoria de la poblacion de Polla, un 91%, no cuenta
con el servicio de energia eléctrica en sus viviendas, mientras que el 9% si

cuenta con el servicio de energia eléctrica pero producido por un generador.

9% Usa energia electrica

91% Mo usa eneergia electrica

Figura N° 1.3 Uso de Energia Eléctrica

Fuente: Elaboracion Propia en Excel



Si usa

No usa

Total Porcentaje Energia p ;
- Eneraia o orcentaje
Distrito viviendas 9 Eléctrica
Eléctrica
21 79 7 9% 72 91%

Cuadro N°3.1 Uso de Energia Eléctrica en las Viviendas, afio 2012

Fuente: Elaboracion propia en base a CNPV-2012




2. MARCO DE REFERENCIA:

En el desarrollo de la propuesta de proyecto se ha tomado en cuenta, la gestion del
proyecto del estudiante obteniendo asi informacion secundaria y el conocimiento
adquirido previamente.

Tedrico.- Para lograr el objetivo general de la propuesta se presenta a continuacion un
marco de referencia el cual nos brindard conocimientos para realizar los estudios de
disefios que se contemplan en el proyecto.

2.1 Estudio Topografico:

Los levantamientos topogréficos se realizan con el fin de determinar la configuracion
del terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra, de elementos naturales o
instalaciones construidas por el hombre.

En un levantamiento topografico se toman los datos necesarios para la representacion
grafica o elaboracion del mapa del area en estudio. Se lo realiza con equipos
topogréaficos como un Teodolito o una Estacion total.

2.1.2 Curvas de Nivel:

Es el método mas empleado para la representacion grafica de las formas del relieve de
la superficie del terreno, ya que permite determinar, en forma sencilla y rapida, la cota
o elevacidn del cualquier punto del terreno, trazar perfiles, calcular pendientes, resaltar
las formas y accidentes del terreno, etc.

El concepto de curvas de nivel se ilustra en la figura 2.1.

@ couichistancin
Plano horie. ™NA

Plano horiz. N3 -~ 7
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Plano horiz=. N2 o \ =
Plano horiez, N ~ A / : b
z Vo N
& - V'rnzn del terreno
> wobre un phano hovizontal

I =5 Churvas de nivel
3 Proyecoidon de trazaw sobire
un plano horizontal commn

Figura N° 2.1 Curvas de Nivel

Fuente: Representacion del Concepto de Curva de Nivel



2.2 Estudio de suelos:

Cuando se trata de edificaciones, con el estudio de suelos se determina la capacidad
maxima de carga que acepta el terreno y si es suficiente por la sobrecarga del edificio.
Esto se lo realizara mediante un ensayo del suelo “in situ” utilizando el equipo de SPT
(penetrometro dindmico estandar). Este ensayo permite averiguar la densidad relativa
del suelo.

Una vez realizado el ensayo en campo se procede al ensayo en laboratorio:
= Sacar contenido de humedad de la muestra extraida, para calcular su

condicion saturada.
» Realizar ensayos de granulometria y limites de ATTERBERG, para
determinar su clasificacién de suelos segiin SUCS.
= Se realiza la metodologia de célculo
Se tiene que normalizar el nimero de golpes y eso se lo realiza mediante Bowles.
Una vez realizado la correccién, con el nimero de golpes y la clasificacion del suelo,
se puede entrar en los dbacos B.K. Hough, de acuerdo al tipo de suelo, se ubicara de
inmediato los valores de capacidad de carga admisible.

2.2.1 Clasificacion de suelos sistema SUC.

La forma original de este sistema fue propuesto por Casagrande en 1942 para usarse en
la construccion de aeropuertos, emprendida por el Cuerpo de Ingenieros del Ejército
durante la Segunda Guerra Mundial. En cooperacién con la Oficina de Restauracion de
Estados Unidos, el sistema fue revisado en 1952. Hoy en dia, es ampliamente usado
por los ingenieros (Prueba D-2487 de la ASTM). El Sistema Unificado de clasificacion
se presenta en las tablas siguientes; clasifica los suelos en dos amplias categorias:
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SISTEMA CLASIFICACION USCS

GRUESOQOS (< 50% pasa 0.08 mm)

Tipo de Simbolo | % pasa % pasa .
Suelo 5mm.*** | 0.08mm. cu cc IP
GW <4 la3
<5h
GP <6 <16>3
Gravas <50
GM <0.73 (wl-20) 6 <4
>12
GC >0.73 (wl-20) 6 > 7
Sw >6 la3
<5
SP <6 <16>3
Arenas > 50
SM <0.73 (wl-20) 6 < 4
>12
SC >0.73 (wl-20) y > 7

*Entre 5y 12% usar simbolo doble como GW-GC, GW-GM,SW-SM,SP-SC.

***respecto a la fraccion retenida en el tamiz 0.080 mm

** Si IP = 0.73 (wl-20) 6 si IP entre 4 y 7 e IP>0.73 (wl-20),usar simbolo doble: GM-GC,

SM-SC.

En casos dudosos favorecer clasificacion menos plastica Ej: GW-GM en vez de GW-GC.

Cu= (D60)/(D10)

Cc = (D30?)/(Dgo-D10)

Cuadro N°4.2 Sistema de Clasificacion SUC (Suelos Gruesos)

Fuente: Braja M. Das.

SISTEMA CLASIFICACION USCS

FINOS (> 50% pasa 0.08 mm)

Lim. Lig.
Tipo de Suelo Simbolo indice de Plasticidad * IP
wi
Limos inorganicos ML <50 <0.73 (wl-20) 6 < 4
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MH >50 <0.73 (wl-20)
Arcillas CL <50 >0.73 (wl-20) y > 7
Inorganicas
CH >50 > 0.73 (wl-20)
limos y arcillas oL <50
Orgénicos **wl seco al horno < 75% de wl seco al aire
OH >50
turba Pt Materia organica fibrosa se carboniza, se quema o se pone incandescente.

Si IP = 0.73 (wl-20) 6 si IP entre 4 y 7 e IP>0.73 (wl-20),usar simbolo doble: CL-ML, CH-
OH.

** Si tiene olor orgénico debe determinar adicionalmente wl seco al horno

En casos dudosos favorecer clasificacion mas plastica Ej: CH-MH en vez de CL-ML.

Siwl =50; CL-CH 6 ML-MH

Cuadro N°5.2 Sistema de clasificacion SUC (suelos Finos)
Fuente: Braja M. Das.

Suelos de grano grueso que son de naturaleza tipo grava y arenosa con menos
del 50% pasando por la malla N°200. Los simbolos de grupo comienzan con un
prefijo G a S. G significa grava o suelo gravoso y S significa arena o suelo
arenoso.

Los suelos de grano fino con 50% o mas pasando por la malla No. 200. Los
simbolos de grupo comienzan con un prefijo M, gque significa limo inorgéanico,
C para arcilla inorganica u O para limos y arcillas organicos. El simbolo Pt se

usa para turbas, lodos y otros suelos altamente organicos.

Otros simbolos son también usados para la clasificacion:

W: bien graduado

P: mal graduado

L: baja plasticidad (limite liquido < que 50).
H: alta plasticidad (limite liquido > que 50).
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2.3 Disefio arquitectonico:

El disefio arquitectonico fue realizado mediante la elaboracion de alternativas
arquitectonicas de acuerdo a las caracteristicas propias de la comunidad, en forma
conjunta con el personal técnico de la sud alcaldia se determind el mas acorde y

funcional, lograr areas y espacios bien definidos con el cual se procedi6 al disefio final.

2.4 ldealizacion de las estructuras

Losa Alivianada
Viga de H°A°

Columna de H°A®

Losa Alivianada
Viga de H°A°

Columna de H°A®

Viga Planta Baja
Columna de HPA°

Zapata Aislada de H°A® Zapata Aislada de H°A°

Figura 2.2 Idealizacion de la Estructura
Fuente: Elaboracion Propia
2.4.1 Sustentacion de la cubierta
Cubierta, elemento constructivo delimitador del espacio, que generalmente se ubica en
la parte superior de la construccion para protegerlo de las inclemencias atmosféricas,
su principal funcion es evitar la entrada de agua al espacio habitable, pero también

desempefia un papel importante en la proteccién térmica.

Cubierta: losa alivianada
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Figura N° 3.2 Cubierta

Fuente: Elaboracion propia

Una losa de concreto armado, es la superficie plana horizontal de una construccion,
preferentemente entrepiso y azoteas, se dice que es armada porque en su interior esta
compuesta de concreto y una especie de “red” o malla Ilamada parrilla, compuesta de
varillas amarradas entre si por alambre recocido.

2.4.2 Sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos

Los porticos de la estructura estan compuestos de columnas de seccién cuadrada o
rectangular, las vigas de arriostramiento (sobrecimientos y encadenado) de seccién

rectangular y losas macizas.

2.4.3 Fundaciones

Las fundaciones estaran compuestas de zapatas aisladas. Las cargas provenientes de la
estructuras son moderadas por tratarse de una edificacion de dos plantas, como asi
también se tiene un suelo de fundacion regular, la fundacion se encuentra a un nivel de
1.5m, las zapatas aisladas son mas econémicas, puesto que los volimenes de hormigén
que requieren para materializar este tipo de fundacién son reducidos.

En el caso de zapatas de base cuadrada, las armaduras se distribuiran uniformemente

en las dos direcciones paralelas a los lados de la base.
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2.5 DISENO ESTRUCTURAL
Se realizo el disefio estructural de la estructura de hormigon armado (estructura de
sustentacion de la edificacion).

Analisis de cargas

Acciones en la edificacion.- Se denomina carga 0 accion a toda causa que pueda
provocar y cambiar el estado de tensiones al que esti sometido un elemento estructural.
Clasificacion de las acciones o cargas.

Carga gravitatoria. Es la producida por el peso de los elementos constructivos, de los
objetos que pueden actuar por razén de uso, y de la nieve en las cubiertas. Son cargas
siempre verticales. Pueden ser de los siguientes tipos:

Con carga. Es la carga cuya magnitud y posicién es constante a lo largo del tiempo.
Se descompone en:

Peso propio. Es la carga debida al elemento resistente. El peso propio de un elemento
resistente, cuyas dimensiones van a determinarse en el célculo, se estimara
inicialmente, pudiendo para ello utilizarse tablas o formulas empiricas, o datos de
estructuras construidas de caracteristicas semejantes.

Con las dimensiones calculadas se determinara el peso propio real del elemento y se
rectificaran, si es preciso, los céalculos basados en la estimacion.

e Carga permanente. Es la carga debida a los pesos de todos los elementos

constructivos, instalaciones fijas, etc., que soporta la estructura.

Sobrecarga. Es la carga cuya magnitud y/o posicién puede ser variable a lo largo del
tiempo. Pueden ser:
e De uso. Es la sobrecarga debida al peso de todos los objetos que puedan gravitar

por el uso, incluso durante la ejecucion.
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Uso del elemento Sob;ecarga Kg/m’

A. Azoteas
Accesibles solo para conservacion | 100
Accesibles solo pnvadamente 150
Accesibles al publico Segun su uso
C. Hoteles, hospitales, carceles, etc.
Zonas de domutono 200

Zonas publicas. escaleras. accesos | 300
Locales de rewmon y de espectaculo | 500

Balcones volados Segun art. 3,5
E. Edificios docentes

Aulas, despachos y comedores 300

Escaleras y accesos 400

Balcones volados Segun art. 3.5

Cuadro N°6.2 Sobre Carga de Uso

Fuente: Hormigdn armado de Jiménez Montoya (122 edicion)

Carga del viento. Es la producida por las presiones y succiones que el viento origina

sobre las superficies en las que incide.

Es otra sobrecarga variable. Se admite que el viento, en general, actla horizontalmente

y en cualquier direccion. Sobre una edificacion tiene dos acciones:

e Presion: Depende en mayor medida de la velocidad También va a depender de la
altura de la construccion.

e Direccion del viento: se admite que el viento, en general, actla horizontalmente y
en cualquier direccion. Se consideraré en cada caso la direccion o direcciones que

produzcan las acciones mas desfavorables.

Las estructuras se estudian ordinariamente bajo la actuacién del viento en direccion a
sus ejes principales y en ambos sentidos. En casos especiales, por ejemplo: estructuras
14 reticuladas abiertas, construcciones con caras dentadas o con estructura oblicua a
las fachadas, se estudia ademas su accion en las direcciones sesgadas que resulten

desfavorables.



e Presion dinamica del viento: el viento de velocidad v (m/s) produce una presién

dindmica w (kg/cm2) en los puntos donde su velocidad se anula, de valor:

Donde:

C: Coeficiente e6lico dado en tablas o por formulas

w : Presién dindmica del viento

v : Velocidad del viento

Almra de coronacicn del edificio

sobre el terrenc en m. cuando la Velocidad del vieato P.I'E'E.ilflr.l
: . . ) v dinamica w
situacion topografica es: kaim®
Normal Expuesta m/'s km'h £
De(a 10 - 28 102 50
De 1l a3l - 34 125 75
De 31 a 100 De 0a30 40 144 100
Mayor de 100 [De 31a 100 45 161 125
- Mavor de 100 |49 176 150

Cuadro N°7.2 Presion Dindmica del Viento

Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” (122Edicion)
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. . Coeficiente edlico en:
Situacion Superfici — -
Angulo  de | Superficies planas Superficies curvas mgosas ].i?:i 1Ees - curvas muy
J.;E?df-nma A barlovento | A sotavento | A barlovento | A sotavento | A barlovento | A sotavento
viento o
Ca C3 Cg T3 Cy
En remanso
oo - 0° +0.8 0.4 +038 0.4 +0.8 04
En comente
o +0.8 04 +038 0.4 +0.,8 04
a0° +0.8 0.4 +0.8 0.4 +0.8 04
Toe +0.8 04 +038 0.4 +0.4 04
60° +0.8 0.4 + 0.4 0.4 0 04
J0° +0.6 04 0 04 04 04
40° +0.4 0.4 0.4 0.4 038 04
3o +0.2 04 0.8 04 -1.2 04
20 0 0.4 0.8 0.4 -1.6 220
10° 0.2 0.4 0.8 0.4 2.0 220
e 04 04 0.4 04 2.0 220

Cuadro N°8.2 Coeficiente edlico de sobrecarga local en una construccién cerrada
Valores intermedios pueden interpolarse linealmente.
Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigoén Armado” (122 Edicion)
2.5.1 Estructura de sustentacion de cubierta
2.5.1.1 Norma de disefio
El proyecto comprende un andlisis técnico aplicando el CBH-87 (Cddigo Boliviano del
Hormigon Armado-87), de aplicacion obligatoria en todo el territorio del pais.
2.5.1.2 Hipdtesis de carga

Segun el CBH-87 son las siguientes:

HIPOTESIS |y, *G+Yy,*Q

HIPOTESIS Il 0.90( y, *G+Y, *Q)+0.90%y, *W

HIPOTESIS I1I: 0.80(yrg * G + ¥rq * Qeq) + Foq + Wegq

Donde:

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

Q = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.
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Qeq = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacidn, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.

W = valor caracteristico de la carga del viento.

Weq = valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica. En general,
se tomard Weq = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara: Weq =
0,25W.

Feq = valor caracteristico de la accion sismica.

vfg = coeficiente de mayoracion de carga muerta igual a 1,6 (de efecto desfavorable)
vfq = coeficiente de mayoracion de carga viva igual a 1,6 (de efecto desfavorable)

2.5.1.3 Parametros de diserio

Los materiales empleados para la fabricacién de las piezas de hormigon armado son el
hormigon y el acero de refuerzo, que se describen a continuacion:

2.5.1.4 Hormigon

El Hormigon es un material semejante a la piedra, que se obtiene mediante la mezcla
cuidadosamente proporcionada de cemento, arena, grava u otro agregado y agua.

Una caracteristica importante tanto del hormigon como del acero es que el coeficiente
de expansion y contraccion térmica de ambos varia en una cantidad pequefia (o H® A°
=0,000011 m/m°C y para el acero o A°=0,000012 m/m°C), esta ventaja es sumamente
importante ya que permite a los dos materiales trabajar de una manera conjunta.
Habitualmente el hormigon de una estructura es definido en el proyecto fijando tres de
sus parametros fundamentales:

» Tamafio méaximo del arido.

« Consistencia.

 Resistencia a compresion.

2.5.1.4.1 Propiedades mecanicas del Hormigon

Entre las propiedades mecanicas, la resistencia a compresion del hormigon se refiere a
la amasada y se obtiene a partir de los resultados de ensayos de ruptura por compresion,

en numero igual o superior a dos, realizados sobre probetas normalizadas, fabricadas a
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partir de laamasada, conservadas y ensayadas. Al igual que la resistencia a compresion
del hormigon, la resistencia a traccion es determinada a partir de ensayos con probetas.
. Resistencia a compresion

La resistencia caracteristica del hormigon es el resultado de un control estadistico
realizado con probetas de ensayo cuyo resultado sigue una curva de distribucion de
frecuencias (curva de Gauss), asociado a un valor de un 95% de probabilidad de
ocurrencia.

Se adopta como resistencia caracteristica del hormigon a compresiéon (fck), a la
resistencia que alcanza el hormigon a los 28 dias. Una manera de determinar la
resistencia a compresion a j dias, es mediante la siguiente tabla:

Coeficientes de conversion respecto a probetas del mismo tipo a diferentes edades
Edad del Hormigén (dias) 3 7 28 90 360
Cemento Portland comun 040 | 065 | 1.00 | 1.20 | 135
Cemento portland de alta resistencia | 0.55 | 0.75 | 1.00 | 1.15 | 1.20

Cuadro N°9.2 Resistencia de la Compresion

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon ArmadoCBH-87

Coeficientes de conversion respecto a probetas del mismo tipo a diferentes edades

Edad del Hormigén (dias) 3 7 28 90 360

Cemento portland comdn 040 | 0.70 | 1.00 | 1.05 | 1.10

Cuadro 10.2 Resistencia a la traccion

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

= Valor Minimo de la resistencia

La resistencia de proyecto, fck del hormigon, en ningln caso sera inferior a 12,5 MPa.
Por el hecho de que la resistencia a traccion no es significativa, para el calculo se la
desprecia, asumiendo que el hormigon no tiene resistencia a traccion.

2.5.1.4.2 Moédulos de deformacidon longitudinal
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Para cargas instantaneas o répidamente variables, el mddulo de deformacion
longitudinal inicial Eo del hormigoén (pendiente de la tangente en el origen de la curva

real V — €), a la edad de j dias, puede tomarse igual a:

E.-=21000-./f; ; enkg/lcm?

E.-=6640",/f,; ; enMPa
Donde: fj = resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad.
Como modulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, Es (pendiente de la
secante), se adoptara:
E;=6640-/f; ; enMPa.

E;=0,90"E-
Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de

0,5 fj. en esta expresion debe entrarse con fj en MPa.
Como valor medio del modulo secante de la deformacién longitudinal del hormigén
Ecm, se adoptara el dado por la siguiente expresion:

Eom = 44000 - (fo + 80)'/3 ; en kg/em?2.

Eon=9500- (f +8)/3 :enMPa.

Normalmente, fe esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de Ecm
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma
expresion para deducir Ecm a partir de una resistencia fj (to), correspondiente a una edad
to, dada.
Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los
dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos, en climas
Secos.
2.5.1.4.3 Coeficiente de Poisson

Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones elasticas, bajo tensiones
normales de utilizacién, se tomara un valor medio, p igual a 0,20. En ciertos célculos,
puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.

2.5.1.4.4 Coeficiente de dilatacion térmica

Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigon armado, se tomara:
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o= 1.0x1075/°C
2.5.1.5 Acero

El Acero refuerzo estd conformado usualmente por barras circulares de acero con
deformaciones superficiales apropiadas para proporcionar anclaje y adherencia
necesaria. Una vez que las barras estén completamente rodeadas por la masa de
hormigon endurecido, comienzan a formar parte integral del elemento. El resultado de
la union de estos dos materiales es el hormigon armado.

Las armaduras para hormigdn son de acero y estdn constituidas generalmente por:
barras lisas o barras corrugadas. Los diametros nominales, en milimetros, de las barras

lisas y corrugadas que se utilizan en el proyecto y construccion de obras de hormigon

armado son:
o
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Cuadro N°11.2 Diametros y areas de aceros (Barras lisas y corrugadas)
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Se considerara como limite elastico fy del acero, al valor de la tensién que produce una

deformacion remanente del 0.2 %.

2.5.1.5.1 Barras corrugadas:

Son las que presentan en el ensayo de adherencia por flexion, una tension media de
adherencia tm) y una tension de rotura de adherencia (tu) que cumplen las dos
condiciones siguientes:

-Diametros menores a 8 mm:

Tym = 7 MPa.
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Tpy = 11.22 MPa.
-Diadmetro de 8 a 32 mm, ambos inclusive: Ty, =8 —0.12 x pMPa.
Tpy =13 —-0.20 « PpMPa

Donde: @ = Diametro en mm.
Diametros superiores a 32 mm: Ty, = 4MPa
Tpy = 7MPa.
Los anteriores valores tienen aplicacion para determinar la resistencia de calculo para
adherencia (tod).

Las barras deben cumplir las caracteristicas mecanicas minimas del siguiente cuadro:

Designacion | Clase | Limite Carga Alargamiento | Relacion
(1) de Elastico | unitaria de |de rotura en | fs/fyen
acero fya en!| rotura f. | % sobre base | ensayono
MPa no | en MPa no de 5| menor
didmetros, no que
menor menor que
menor que 3)
que )
AH 400 N D.N. 400 520 16 1.29
AH 400 F E.F. 400 440 12 1.10
AH 500 N D.N. 500 600 14 1.20
AH 500 F E.F 500 550 10 1.10
AH 600 N D.N 600 700 12 1.16
AH 600 F E.F 600 660 8 1.10

(1) AH = Acero para hormigén (D.N. = Dureza natural, E.F. = Estirado en frio).
(2) Parael célculo de los valores unitarios se utilizara la seccion nominal.

(3) Relacion minima, admisible, entre los valores de la carga unitaria de rotura y del limite

elastico, obtenidos en cada ensayo.

Cuadro N°12.2 Caracteristicas mecanicas minimas de las barras corrugadas

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
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2.5.1.5.2 Resistencia caracteristica

La resistencia caracteristica del acero fyx, se define como el cuantil 5% del limite

elastico en traccion (aparente fy, o convencional al 0,2%, 10,2).

2.5.1.5.3 Resistencia de calculo

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

fyk

Por: fya = 5.

Donde: fyk = limite elastico del proyecto.
vs = coeficiente de minoracion del acero igual a 1,15
La anterior expresion es valida tanto para traccion como para compresion
2.5.1.5.4 Mddulo de deformacion longitudinal
Para todas las armaduras nombradas en el cuadro N°11, como mdédulo de deformacion
longitudinal se tomaré:
Es =210’000 MPa

2.5.1.5.5 Coeficiente de dilatacion térmica
El coeficiente de dilatacidn térmica del acero se asumira igual al del hormigén, es
decir:

a=1,0x10s/°C

2.5.1.5.6 Estados limites ultimos
La denominacion de los estados limites ultimos engloba todos aquellos
correspondientes a una puesta fuera de servicio de la estructura, ya sea por colapso o
rotura de la misma o de una parte de ella.
» Estado limite de equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estatica de
una parte o del conjunto de la estructura, considerada como cuerpo rigido.
» Estado limite de agotamiento o de rotura, definido por el agotamiento resistente
o la deformacidn plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos

de la estructura.



» Estado limite de inestabilidad o de pandeo, de una parte o del conjunto de la
estructura. (Se estudia, en general, a nivel de elemento estructural.)

» Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre
las armaduras y el hormigdn que las rodea.

» Estado limite de anclaje, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales
de la estructura por efecto de la fatiga, bajo la accidn de las cargas dindmicas.

En estados limites ultimos, los coeficientes de minoracion de la resistencia seran los

siguientes:
COEFICIENTE NIVEL DE ]
MATERIAL ; CORRECCION
BASICO CONTROL
Reducido + 0,05
Acero vs=1,15 Normal 0
Intenso - 0,05
Reducido (1) +0,20
Hormigon ve = 1,50 Normal 0
Intenso (2) -0,10

En el caso de piezas hormigonadas en vertical, la resistencia de proyecto del hormigdn debera ademas,

minorarse en un 10 %

(1) No se adoptara en el calculo una resistencia de proyecto del hormigén mayor de 15 Mpa.

(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacion industrial con

control a nivel intenso.

Cuadro N°13.2 Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Por lo tanto los coeficientes de seguridad para el estado de limite tltimo son:

Coeficiente de minoracion del aCero.........cocvvvvveviivveievirineen, vs=1,15
Coeficiente de minoracion del hormigén......................... ve = 1,50
Coeficiente de mayoracion de carga muerta .................... vfg= 1,60

Coeficiente de mayoracion de cargaviva ...................... vfq = 1,60



COEFICIENTE

NIVEL DE CONTROL Y DANOS

] CORRECCION
BASICO PREVISIBLES
Nivel de control en la | Reducido + 0,20
ejecucion Normal 0
: Intenso - 0,10
=16 Dafios previsibles en Minimos y -0,10
caso exclusivamente
Medios 0
Muy + 0,20

y de la magnitud de los dafios previsibles.

un control de ejecucion a nivel reducido.

el producto v, -y, resulte inferior a 1,65

estudien con el mayor detalle los anclajes, nudos, enlaces, apoyos, etc.

- El valor final de vy, sera el que se obtenga como resultado de la combinacién de las

correcciones introducidas en el coeficiente basico, en funcion del nivel de control adoptado

- Se tendré en cuenta que, en el caso de dafios previsibles muy importantes, no es admisible

- Se podra reducir el valor final de yr en un 5% cuando los estudios, calculos e hipdtesis sean

muy rigurosos, se consideren todo las solicitaciones y sus combinaciones posibles y se

- Deberan comprobarse, con especial cuidado y rigor, las condiciones de figuracién, cuando

Cuadro N°14.2 Coeficientes de ponderacion de las acciones

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

2.5.1.5.7 Estados limites de servicio o de utilizacion

Se incluyen bajo la denominacion de estados limites de utilizacion todas aquellas

situaciones de la estructura para las que la misma queda fuera de servicio por razones de

durabilidad, funcionales o estéticas.

Las comprobaciones a realizar en ELS para el hormigén armado son tres:
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« Estado limite de fisuracion: controlada, caracterizado por el hecho de que la abertura
maxima de las fisuras en una pieza alcance un determinado valor limite.

« Estado limite de deformacion: caracterizado por rebasarse una determinada cota de
deformacion (flechas, giros) en un elemento de la estructura.

e Estado limite de vibracién: caracterizado por la presencia de vibraciones de una

determinada amplitud o frecuencia de la estructura.

Por razones estéticas los estados limites de servicio pueden identificarse con los de
aparicion y abertura de fisuras, o con el de deformacion. 32
Los coeficientes de seguridad para el estado de limite de servicio tienen un valor de 1
en todos los casos.
= Estado limite de fisuracion
Ya se sabe que en estructuras de hormigon armado suele ser inevitable la aparicion
de fisuras, que no suponen inconveniente para su normal utilizacion, siempre que
se limite su abertura maxima a valores compatibles con las exigencias de
durabilidad, funcionalidad, estanqueidad y apariencia. La clave de la verificacion,
entonces, es mantener la abertura de fisura por debajo de los valores méaximos

dados en funcion del tipo de ambiente.

Clase de exposicion Wmax(mm)
Hormigon Armado Hormigon Pretensado
I 0.4 0.2
lla,I1b,H 0.3 0.2
Ia,11b,1V,F 0.2 Descompresion
I11c,Qa,Qb,Qc 0.1

!Adicionalmente debera comprobarse que las armaduras activas se encuentran en la zona comprimida

de la seccidn, bajo la combinacién de acciones cuasipermanentes.

Cuadro N°15.2 Valores méximos de la abertura de fisuras Wmax
Fuente: Instruccion de hormigon estructural EHE-1998
Fisuracion por tensiones normales. Fisuracién por traccion
La comprobacion general del estado limite de fisuracion por traccion consiste en

satisfacer la siguiente inecuacion:

Donde:
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Wyq: abertura caracteristica de fisura.
Whax: abertura méaxima de fisura definida en el cuadro N°15
Metodo general de calculo de la abertura de fisura

La abertura caracteristica de fisura se calculara mediante la siguiente expresion:

Wi=B "Sm &m
Donde:
B: coeficiente que relaciona la abertura media de fisura con el valor caracteristico y
vale 1,3 para fisuracion producida por acciones indirectas solamente y 1,7 para el resto
de los casos (en general, se adopta 1,7 y se esta del lado de la seguridad).
Sm: separacion media de fisuras, expresada en mm.
em: alargamiento medio de las armaduras, teniendo en cuenta la colaboracion del
hormigon entre fisuras.

Se define:

Sm=2c+0,2s+0,4-K1-®.A;—’jﬁws
Donde:

c: recubrimiento del hormigon (r).

s: distancia entre barras longitudinales. Si s >15@ se toma s = 15@.En caso de vigas
armadas con n barras,se tomara s=b/n siendo b el ancho de la viga.

K1: coeficiente que representa la influencia del diagrama de tracciones en la seccion,

de valor:
&1+ &
1= 8 - 81
Donde €1 y & son las deformaciones maxima y minima calculadas en la seccion

fisurada, en los limites de la zona traccionada (figura N° 7.2)
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Figura N° 4.2 Casos de Flexion Simple, traccién compuesta y traccion simple

Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigon Armado” (142 Edicidn)
@: didmetro de la barra traccionada méas gruesa o didmetro equivalente en el caso de grupo
de barras.
Aceficaz:. Area de hormigon de la zona de recubrimiento, definida en la figura N°8,en
donde las barras a traccion influyen de forma efectiva en la abertura de las fisuras.
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Figura N° 5.2 Area eficaz de hormigon que influye en el ancho de fisura

Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigon Armado” (142 Edicion)
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Donde:

os: tension de servicio de la armadura pasiva en la hipdtesis de seccion fisurada.

Es: Mddulo de deformacion longitudinal del acero.

Ka2: coeficiente de valor 1,0 para los casos de carga instantanea no repetida y 0,5 para
los restantes.

osr: tension de la armadura en la seccién fisurada en el instante que se fisura el
hormigon, lo cual se supone que ocurre cuando la tension de traccion en la fibra mas
traccionada de hormigén alcanza el valor fctm.

Las tensiones en las armaduras pueden evaluarse a partir de la siguiente expresion:

5, = M
$0.8-d-A;
8. = Mfis
T0.8-d- A

Donde:
Mk: Momento para el que se realiza la comprobacion del Estado Limite de Fisuracion.
El valor de célculo en la seccidn que interesa verificar.
Mris: momento para el que la fibra mas traccionada de hormigén alcanza el valor de
feem Puede hallarse como:

Mfis =fa*Wp

Con Wb, mddulo de la seccidn bruta antes de la fisuracion.

Para una seccidn rectangular tipo de hxb, se hace:

b - h? 3 2
Mfis= 6 0,30 |fek

Tomandose un valor de 0,30 como media entre 0,21 (para resistencia caracteristica

inferior a traccién) y 0,39 (para resistencia caracteristica superior a traccion).

Limitacion de fisuracion por esfuerzo cortante
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La instruccion espafiola estima que la fisuracion debida a esfuerzo cortante se controla
adecuadamente si se cumplen las separaciones entre estribos indicadas en el cuadro N°
2.11

La separacion debe ser menor que las que se indican:

[(Vyg—3 Vo) A, d]lsen - a- [N/mmz] Separacion entre estribos (mm)
<50 300
75 200
100 150
150 100
200 50

Cuadro N°16.2 Separacion entre estribos de vigas

Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigon Armado” (142 Edicidn)

Limitacion de fisuracién por esfuerzo torsion
Puede suponerse que la fisuracion debida a esfuerzo torsor se controla adecuadamente

siempre que la separacion entre armaduras transversales (st) cumpla las siguientes

limitaciones:
S, < a
t=2
S, < b
t=2
S¢ <200mm
Donde:

a:menor dimension transversal de la pieza
b:mayor dimension transversal de la pieza
= Estado limite de Deformacion
El Estado Limite de Deformacién se satisface si los movimientos (flechas o
giros) en la estructura o elemento estructural son menores que los valores
limites maximos.
Las normas dan valores de las flechas maximas relativas en funcion de la

importancia del elemento que van desde L/250 hasta L/500.
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Calculo de la flecha instantanea

El modulo de elasticidad longitudinal
1
E,=44000-f,, /3

fem = fck,28 + 80
Momento de inercia equivalente

I, = (%)3 I+ [1 - (%)3] Iy =1,

Donde:

le: inercia equivalente (o de Branson)

Ma: momento flector maximo aplicado a la seccidn hasta el instante en que se evalla la

flecha.

Mt: momento nominal de fisuracion de la seccion, que se calcula mediante la expresion.

M;=fepi-Wp

Fet,fi : resistencia a flexotraccion del hormigon.
3 2
fee =037 |fek
Wh: médulo resistente de la seccion bruta respecto a la fibra extrema en traccion.
Ib: momento de inercia de la seccidn bruta.

I momento de inercia de la seccidn fisurada en flexion simple.

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

la posicion de la linea neutra (x).

x
d

[
=n.p1-<1——> !l 1+ 1+n . (1+p2)2

2(+"’2 )]I
|

Donde:

| M
alw
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Asl

pl:b-d
_As2
pz_b_d

A partir de aqui, la inercia de la seccion fisurada se llama como:
x x
If =n-Asl-(d—x)-(d—§)+n-Asz-(x—r)-(§—r)
Calculo de la flecha diferida

Las flechas diferidas, producidas por las cargas de larga duracién, resultantes de las

deformaciones por fluencias y retracciones.

A:—E
1+50-p’

p, - Cuantia geométrica de la armadura de compresion

& : coeficiente que depende de la duracion de la carga y que toma los valores:

5 0 més afos 2.0
1 afio 1.4

5 meses 1.2

3 meses 1.0

1 mes 0.7

2 semanas 0.5

Cuadro N°17.2 Valores del coeficiente &
Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” (142 Edicidn)

La flecha total a plazo infinito maxima, se obtiene entonces, como una suma de la
flecha instantanea mas la flecha diferida.
= Estado limite de Vibraciones
En general, para cumplir el Estado Limite de Vibraciones debe proyectarse la
estructura para que las frecuencias naturales de vibracion se aparten
suficientemente de ciertos valores criticos.
A falta de datos mas precisos u otros criterios que puedan sugerir otras normas
especificas, en el cuadro N° 16 se recogen las exigencias que deben satisfacerse
en estructuras susceptibles de experimentar vibraciones por movimientos

ritmicos de las personas.



Estructura Frecuencia (Hz)

Gimnasios o palacios de deporte >8,0
Salas de fiestas o conciertos sin asientos fijos >7,0
Salas de fiestas o conciertos con asientos fijos >3,4

Cuadro N°18.2 Valores de frecuencias criticas

Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigon Armado” (142 Edicidn)
2.5.2 Elementos estructurales

2.5.2.1Vigas

Las vigas son elementos estructurales sometidos primordialmente a flexién, donde
existen fibras comprimidas y fibras traccionadas.

Para determinar las maximas solicitaciones en los elementos viga se cargar la estructura
de la siguiente manera:

(@) Para determinar los maximos momentos positivos en los tramos cargados:

Figura N° 6.2 Actuacion de la carga para obtener los maximos Momentos

positivos en tramos cargados



Fuente: Elaboracién propia

(b) Para la obtencion de los méximos momentos negativos en los apoyos de las vigas
principales se cargan dos luces adyacentes y otra no (ver figura a continuacion)

LT illllllll LU

Figura N°7.2 Actuacion de la carga para obtener el maximo momento negativo en el
punto a

Fuente: Elaboracién propia

2.5.2.2 Armadura longitudinal

Segun la norma las ecuaciones para el célculo de la armadura en vigas son las

siguientes:
Momento mayorado
My=1,6-M
Momento reducido de calculo:
M,
Ha =75 ¢
by, -d? - fq
Ha < Kd lim

Con ug4 se entra en el cuadro N°19.2 y se obtiene la cuantia mecanica w,

A =w, b, d-Le
fyd

Se debe calcular el &rea minima que necesita la pieza, para esto se encuentra la cuantia

geométrica minima referida a la seccidn total de hormigon del siguiente cuadro.
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TIPO DE ELEMENTO CLASE DE ACERO
ESTRUCTURAL B 400 S B 500 S
Pilares 0.006 0.005
Losas® 0.0018 0.0015
Vigas® 0.0033 0.0028
Muros® | Armadura horizontal 0.002 0.0016
Armadura vertical 0.0012 0.0009

Cuadro N°19.2 Cuantias geométricas minimas referidas a la seccién total de
hormigon

Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigon Armado” (142 Edicidn)
(1) Cuantia minima de cada una de las armaduras, longitudinal y transversal, repartida en las
dos caras. Las losas apoyadas sobre el terreno requieren un estudio especial.
(2) Cuantia minima correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda disponer en la cara
opuesta una armadura minima igual al 30 % de la indicada en la tabla.
(3) La cuantia minima vertical es la correspondiente a la cara de traccién. Se recomienda
disponer en la cara opuesta una armadura minima igual al 30 % de la indicada en la tabla.
La armadura minima horizontal deberé repartirse en ambas caras. Para muros vistos por ambas
caras debe disponerse el 50 % en cada cara. Para muros vistos por una sola cara podran
disponerse hasta 2/3 de la armadura total en la cara vista. Si se disponen juntas verticales de
contraccion a distancias no superiores a 7,5 m, con la armadura horizontal interrumpida, la

cuantia geométrica horizontal minima puede reducirse a la mitad.

Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria
Asmin = Wsmin by, - d
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El area de armadura final serd el mayor de los dos valores encontrado

& i W (W/fyg)*103
0.0890 0.0300 0.0310 D
0.1042 0.0400 0.0415 0
0.1181 0.0500 0.0522 M
0.1312 0.0600 0.0630 |
0.1438 0.0700 0.0739
0.1561 0.0800 0.0849 N
0.1667 0.0886 0.0945 |
0.1685 0.0900 0.0961 0
0.1810 0.1000 0.1074
0.1937 0.1100 0.1189 2
0.2066 0.1200 0.1306
0.2197 0.1300 0.1425
0.2330 0.1400 0.1546
0.2466 0.1500 0.1669
0.2590 0.1592 0.1785
0.2608 0.1600 0.1795 D
0.2796 0.1700 0.1924 0
0.2987 0.1800 0.2055 M
0.3183 0.1900 0.2190
0.3382 0.2000 0.2327 '
0.3587 0.2100 0.2468 N
0.3797 0.2200 0.2613 |
0.4012 0.2300 0.2761 0
0.4233 0.2400 0.2913
0.4461 0.2500 0.3070 3
0.4500 0.2517 0.3097
0.4696 0.2600 0.3231
0.4938 0.2700 0.3398
0.5189 0.2800 0.3571
0.5450 0.2900 0.3750
0.5722 0.3000 0.3937
0.6005 0.3100 0.4132
0.6168 0.3155 0.4244 0.0929
0.6303 0.3200 0.4337 0.1006 D
0.6617 0.3300 0.4553 0.1212 0
0.6680 0.3319 0.4596 0.1258 M
0.6951 0.3400 0.4783 0.1483
0.7308 0.3500 0.5029 0.1857 '
0.7695 0.3600 0.5295 0.2404 N
0.7892 0.3648 0.5430 0.2765 |
0.8119 0.3700 0.5587 0.3282 0
0.8596 0.3800 0.5915 0.4929
0.9152 0.3900 0.6297 0.9242 4
0.9844 0.4000 0.6774 5.8238

Cuadro N°20.2 Tabla universal para flexion simple o compuesta Aceros de dureza natural

Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigén Armado” (142 Edicién)



2.5.2.3 Armadura transversal

Segun la norma las ecuaciones para el calculo de la armadura transversal en vigas son las

siguientes:
fva =05 /fca — [kg/lcm?]
Veuw=fva by d
Si: V<V, Asminzo,oz-bw-t-}fﬁ
Si: Vg >V Ay =0,30f.q-b-d

Va debe ser menor o igual que Vou, y mayor que Ve, caso contrario, se debe cambiar
las dimensiones de la seccién transversal.
Veu 't
At =0,90d f,q

El area de armadura encontrada es para todas las piernas que tiene el estribo, por lo
tanto si se quiere encontrar el area para una pierna de sebe dividir el rea encontrada
entre el nimero de piernas.

2.5.2.4 Columnas

Las columnas son elementos estructurales de hormigon armado. Su funcion principal
es absorber los esfuerzos de la estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma
comun es la cuadrada y la rectangular.

La armadura esta constituida por barras longitudinales que son las que absorben los
esfuerzos principales junto con el hormigoén, y la armadura transversal que son los
estribos, tienen la funcion de evitar la rotura por deslizamiento, evitando el pandeo de
la armadura longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.

2.5.2.5 Columnas cortas y largas

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a
compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexién lateral que origina que
pierdan capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas por su esbeltez pueden

clasificarse en: Columnas cortas y columnas Largas
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La esbeltez de un elemento se determina mediante la siguiente formula:

Célculo de coeficientes adimensionales de pandeo WA y ¥B

— — co — — co
lIIAx - lIIAy - ¥ ExI lPBx - lpBy - ¥ ExI
Lvigus Lvigas

Con estos valores de YA y WB se va al monograma figura N°11 y se obtiene el
coeficiente K (para porticos traslacionales).

I‘I"A_ o “'Pd \P; L+ {J;i
. & = . = .
e I = 100,07 10 ‘= oo
= £ E 10,0 50,0 — =T
L= - I S 30— 5.0 SO F =
30 1T . - 30 20,0 an — 200
2,0 — r — 2.0 T F r
i N L 10,0 _| i | 1o
1 mas a0 30, E ap
20 — ’ — 3o
e . it o — — Fn
0. — # — Q& 6.0 — &.0
a7 — P - a7 50— - =0
g: : o oF : ;g 4.0 2.0 [~ =0
bk . o 0 — P - 3o
04 — ” — 0.4 i
0.3 — o - o3 20 — =, — =2n
= 1.5
a2 — N T &s - a2 N
. F 1.0 —| i - 1.0
a1 - - o 1 «
- - )
-~ 1
# at B
E____Eﬁ_»____ 05 ———— @ n————E—%}—— 1-——- ¢
PORTICOS INTRASLACIMALEES PORTICOS TRASLACIONSL ES

Figura N°8.2 Monogramas para determinar el factor K de longitud efectiva en
columnas de porticos

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Valores limites para la esbeltez:
(1) A <35 (Ag < 10) pieza considerada corta
(2) 35 <A <100 (10 < Ag <29) puede calcularse excentricidad adicional

Calculo de la longitud de pandeo y esbeltez geométrica

l.=K-1
L,
lg = E
Célculo de la esbeltez de la columna
l
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Donde: lo= Es la longitud de pandeo

k = Coeficiente de pandeo

. Excentricidad minima de calculo

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en
el baricentro la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva
(dependiendo la direccion en que se estéd considerando el pandeo) igual al mayor de los

dos valores:
h b
— 0_
e><20 20
2cm

Excentricidad de primer orden

e = M e ] de
ox — Nd oy — Nd

Excentricidad por construccion

ec:%

Excentricidad adicional debido al pandeo (segundo orden)

fcd)_b+20'eox_lox .
3500 b+10-e,,x b
b+20-e, I,>
eay=(3+ fyd). . oy ‘oy
3500° b+ 10 €oy b

eax =3+

Excentricidad final
€fx = €ox T €.+ €4y
ey = €gy, t €.+ €y

. Resistencia del hormigén

A través de una serie de ensayos empiricos en laboratorio, se ha concluido que se puede
determinar la resistencia del hormigdn para las columnas usando un coeficiente de
reduccidn, asi tenemos que la resistencia de calculo del hormigén para las columnas

es:

fcd:()’go.&

c
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=  Armadura longitudinal
Mayoracion de los momentos y la normal

N;=N-1,6
My, =M, 1,6
Mg, =M,-1,6
Determinacion del momento de disefio
Mg, = Ng-epy
Mg, = Ng- ey,

Determinar la capacidad mecanica del hormigon

Uc=fcd'hx'hy

Determinar los esfuerzos reducidos

Ng
T,
px = de
Uch,
_ My
uy = U, h,

Con los valores de esfuerzo reducido y momentos reducidos se entra al abaco en roseta

de flexion esviada y se obtiene la cuantia mecanica (w) figura N°9.2
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ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA g ACERO DE DUREZA |

13 NATURAL
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Figura N°9.2 Diagrama de Iteracion adimensional

Fuente: Pedro Jiménez Montoya “Hormigon Armado” (142 Edicidn)

Determinar la capacidad mecénica de la armadura total

Urotat =w-Ug¢

_ UTotal
ATotal -
f yd

= Armadura transversal

Para el célculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos

==
A

sera:

ot

< {b 0 h (menor dimension de la pieza)
s<

15- (Dde la armadura longitudinal

El diametro del estribo sera:
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1/ .
/4. (Z)de la armadura longitudinal
(Z)Estribo = 6 mm

Para atender la necesidad del calculo

2.5.2.6 Losas macizas
Es que permite absorber mayores irregularidades en la planta estructural, ya que debido
a su mayor hiperestaticidad las cargas consiguen encontrar caminos relativamente
sencillos hasta los pilares. Por tanto, permite disefios en planta que el resto de tipologias
no soportan adecuadamente.
La losa maciza descansa sobre vigas a las cuales les trasmiten su carga y éstas a su vez
a las columnas. Se supone que los apoyos de todos sus lados son relativamente rigidos,
con flechas muy pequefias comparadas con las de la losa. El refuerzo para estas losas
se coloca en dos direcciones ortogonales para soportar los momentos desarrollados en
cada una de ellas. Este tipo de losa es comunmente usado en la construccion, por ser
sencillo de construir y por ser facilmente adaptable a disefios irregulares.
El disefio se realiza tanto por flexion como por corte, de manera similar al realizado
para las losas aligeradas. Ademas, al igual que en el caso de las losas aligeradas s6lo
se consideran las cargas de gravedad.
Entre las desventajas de este tipo de losas es que son caras, mas pesadas tienen un
mayor espesor con referencia a las losas alivianadas.
Cargas actuantes en el forjado

» Peso propio de forjados

» Sobre pisos y acabados: Para determinar esta carga se tomara en cuenta el peso

del piso y el peso del cielo raso
» Carga de muros: Se adopta el peso de los ladrillos, cemento, arena, carga de
revoque

» Carga accidental: Es aquella que esta dada por norma (sobre carga de uso)
Para determinar el area de armadura que requiere la losa de acuerdo a la norma se aplica
las siguientes formulas:

My;=1,6-M
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_bw'dz'fcd

b,, = Ancho de la pieza, analizamos para un metro de ancho

Ha

Ua1im = 0.319 — Para losas de hormigon con un acero fy = 5000 kg/cm2
Con el valor encontrado de pg4, se entra en la tabla universal de calculo en el cuadro N°
2.16 y encontramos el valor de la cuantia mecénica ws.

El area de armadura para la losa sera:

fea
As:Ws'bw'd'L
fyd
Se debe calcular el &rea minima que necesita la pieza, para esto, se encuentra la cuantia
geométrica minima (ws min) del Cuadro N°20
Con la cuantia geométrica minima se encuentra la armadura minima necesaria en la
pieza.

Ag min = Wsmin " by - d

El area de armadura final serd el mayor de los dos valores encontrados.

2.5.3 Estructuras complementarias

2.5.3.1 Escalera.

Se citan criterios para su disefio:

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

Esquema de una escalera de H° A°
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Estas leyes se han derivado no sélo de la experiencia practica, sino también de medidas

sobre el cansancio de personas subiendo escaleras son diferentes formas de peldafios.

Una dimension frecuente es h =30 cm y ¢ = 18 cm. (Dando un angulo o = 30 °). La

pendiente de los tiros de la escalera, dados por: tan o= c/h. Para el trazado definitivo,

se debe tomar cuenta que no se permite que en un mismo tiro haya mas de 16 peldarios.

Una escalera se compone de las siguientes partes:

>

Peldafio: Es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya
el pie al subir o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte
vertical se llama “contrahuella o tabica”.

Tramo: Es una serie de peldafios continuados. Si la escalera es de varios tramos
termina en una superficie horizontal llamada Meseta o Rellano. El final de la
escalera se llama Desembarco.

Caja de escalera: Es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edifico.
Cuando este espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama Escalera
Ciega; y cuando hay un espacio central, éste recibe el nombre de Ojo de
Escalera.

Arranque de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.
El ancho o ambito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras
exteriores de las zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura
minima que debe tener es de 60 cm., mientras que para el cruce de dos personas
deberéa tener como minimo 80 cm., aunque en escaleras para viviendas el ancho
minimo que se utiliza es de 1 metro.

Cuando el rellano o meseta coincida con los suelos de los pisos, ni las puertas
del ascensor ni la entrada a las viviendas deben interrumpir la circulacion por
las escaleras.

La Altura de Paso o Escapada es: la distancia libre en vertical entre el suelo del
primer peldafio y el techo que tiene encima; siendo la distancia normal la
comprendida entre 2 y 2,40 m.; s6lo en casos de excepcion y en escaleras de

poca importancia se puede reducir la medida hasta 1,80 m.
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» El Ancho o Huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm. para que
pueda apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica esta
comprendida entre los 11 y 22 cm., siendo las comodas las que tienen entre 11
y 18 cm.

» La huella, al encontrarse con la contrahuella, casi siempre queda ligeramente
prolongada entre 2 y 4 cm; a este saliente se lo denomina Borddn y sirve para
disminuir el desarrollo de la escalera; a la vez que consigue una anchura mayor
de huella, no teniéndose en cuenta este saliente para el avance de la escalera.

» Las barandillas: son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda
para que sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera.

Para el disefio de la escalera se tomara en cuenta la Norma ACI 318-05 para generar el
calculo, debido a que la norma boliviana no es clara en cuanto al criterio de disefio de
escaleras.

Dimensionamiento:

Calculo del espesor de la escalera (t)

In L_n
t=20 =25
Angulo de inclinacion de la huella
P
cCoOSsd =—=———
VPZ + CP?
Altura inicial
_ t
T cosa
Altura media;
cp
h,, =h+ 7

Cargas que actlan sobre la escalera:
Wu1 = WD + WL

Momento de disefo:
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MU diseiio — 1 6 ) M_max
Canto util (d) d=t—r

Donde: recubrimiento (r)

espesor (t)

Momento reducido de calculo:

Ha=p, a2 foq

Ha < K4 iim

Calculo de la cantidad de armadura

A =w, b, d-Jet
fyd

Armadura minima:;
A min = Wsmin * bw d

2.5.3.2 Fundaciones

Es aquella parte de la estructura que se coloca generalmente por debajo de la superficie

del terreno y que transmite las cargas al suelo o roca subyacente.
Las fundaciones estan compuestas de zapatas aisladas
Dimensionamiento

El célculo de las zapatas aisladas se realiza de la siguiente manera:

| b :
@ @
ey
5 & My
&ii I ~> Vx -~
- Yy - - g N ‘L Vv
h a”
1
I b 1 " @ @
| | “+— bo N

a

Figura N°10.2 Cargas actuantes en una Zapata aislada
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Fuente: Hormigon Armado Jiménez Montoya

Los datos necesarios son:
Mx = Momento en el eje x

My = Momento en el eje y

Vx = Cortante en el eje x

Vy = Cortante en el eje y

N = Carga vertical que llega a la zapata.

Para calcular el peso propio de la zapata, se asume un valor igual al 5% del total de la
carga N:

PPzapata = 1.05xN
Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima que debera

tener la misma:
N

Apec =
Oadm

Se escoge un area mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas de
ay b, estos deben ser valores constructivos.

Para comprobar si las dimensiones cumplen, se verifica la esquina critica:

_N+6*Ma 6 x M,
Omax =402 h T axb?

Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el o,4,, = 0

Para estimar la altura de la zapata, se usa la siguiente formula:

( \/ao-bo a-b a,+ b,
d1: 4

o k-1 2

d > g, -2 (@a-a)
27 4+k
d _2'(b_bo)
\ 37T 4+k
Donde:
k= 4"fvd
Y5 Oreal
fvd=0’5'\/fcd
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El 6,04 puede serel 0,4, 0 €l 044m

Asumimos recubrimiento de la zapata de r =5 cm.

Por lo tanto la altura de la zapata seré igual a h=d + 5cm.

La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.

Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, calculamos el peso propio
real de la zapata con la siguiente formula:

P P apata = Yy " volumen

La carga vertical N total seréd la sumatoria de la carga N mas el peso propio de la zapata.
Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flector, y éste sumado
con el momento flexor inicial, producen un nuevo momento. Dichos momentos seran:
M,, =M,+V,-h
My, =M, +V,-h
Una vez encontrados los esfuerzos en los extremos de la zapata, se realizan las
verificaciones de estabilidad.

Verificacién al vuelco

_ (N+P-Pupara) -a/2

> 1,5
VYva M,+V,-h
N+P-P -b/2
Yob = ( zapata) / > 1’5
Verificacion al deslizamiento
Para suelo sin cohesion:
(N+P-P,q,)-tan @ . 2
s = Vl’ d > 1’ 5 ; QPq = ; X0
@ = angulo de rozamiento interno
Verificacién a la adherencia
Y N, a—a,
Va="- ( S +0,15 a,,)
Tb_0,9-d-n-n-(b < fba

fbdzki/ﬁ
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Vg = Esfuerzo cortante en la misma seccion donde se ha calculado la armadura

d = Altura util de la zapata

n = Numero de barras de acero que ha disefiado la zapata

@ =Diametro de la barra que estoy usando

K= Es un coeficiente empirico que considera la rigidez de la zapata para zapatas
flexibles

K =2 y para zapatas rigidas K= 0.95

Calculo de la armadura

Para calcular la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de disefio. Para
esto calculamos las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la
misma.

Luego encontramos el momento (Me) a una distancia de 15 cm de la cara de la columna
del blogue méas comprimido.

El momento mayorado sera:

M,;,=1,6-M,
__ Hae
Ha b-d?-f.

w=pug (11— ug)
El &rea de armadura sera:

A =w-b-d-Jet
fyd

Del Cuadro N° 2.15, escogemos la cuantia minima W ,,,;, Y con ésta determinamos la
armadura minima necesaria en la pieza.
Asmin =Wsmin-b-d

El area de armadura final serd el mayor de los dos valores encontrados.
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3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Andlisis de estudios de suelos

Se realiz6 la préactica de S.P.T (Standard Penetration Test) o prueba de penetracion
estandar en la comunidad de Polla del departamento de Tarija donde es el lugar de
emplazamiento de la obra.

La muestra de suelo se tomo del fondo de la excavacion donde se realizé el ensayo para
el posterior analisis de laboratorio. La clasificacion de suelos se realiz por medio de
S.U.C.Sy A.AS.H.T.O. através de granulometria y limites de Atterberg.

La granulometria se realizo mediante el método del lavado ya que al ser un suelo
arenoso con considerable cantidad de finos, eso arrojo un porcentaje retenido en el
tamiz N°. 200 muy elevado (mayor al 50 % de material de la muestra).

Para suelos cohesivos se debe realizar el ensayo de limites de Atterberg ya que es de
suma importancia para clasificar el suelo de fundacion que en esta ocasion se define

como un suelo A-4(8) en la clasificacion A.A.S.H.T.O y S.C. en la clasificacion
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S.U.C.S que en resumen nos dice que el suelo de fundacion de lugar de emplazamiento
es LIMOS INORGANICOS, CON ARCILLAS DE BAJA PLASTICIDAD.

Figura N°11.3 Abacos para la determinacion de la capacidad portante del suelo

Fuente: Guias de laboratorio de suelos UAIMS

Pozo N° Profundidad Tipo de suelo | Resistencia Admisible
1 2,00m ML 2,50 Kg/cm?
1 2,50 m ML 2,60 Kg/cm?
1 3,00m ML 2,60 Kg/cm?
Cuadro N°21.3 Analisis de suelos
Fuente: Elaboracién propia
Pozo N° Profundidad Tipo de suelo | Resistencia Admisible
2 2,00m ML 2,30 Kg/cm?
2 2,50 m ML 2,40 Kg/cm?
2 3,00m ML 2,40 Kg/cm?

Cuadro N°22.3 Andlisis de suelos

Fuente: Elaboracién propia
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PLANTA BAJA

Figura N°12.3 Ubicacion de pozos
Fuente: Elaboracién propia

El estudio de suelos fue realizado por el proponente. Ver anexo 1 del presente
documento.

3.2 Andlisis de estudio topografico

El levantamiento Topografico del lugar de emplazamiento de la obra, fue Realizada
por el proponente, a traves de los cuales se generd los planos topogréaficos de curvas de
nivel, emplazamiento y perfiles de terreno de la zona. Ver anexo 2. Las coordenadas
geogréficas de emplazamiento son 21°22°51.50” ” de latitud Sur y 64°27°42.37”de

longitud Oeste, y una altura de 2384 m.s.n.m.

53



) ORh G ., B ddO ¢

PN

o

LY

Figura N°13.3 Plano topografico y emplazamiento
Fuente: Elaboracion propia
3.3 Planteamiento estructural
Los datos basicos que se utilizaron para elaborar el proyecto son los que se

mencionan a continuacion:

» Parael disefio del Colegio Polla la norma espariola de cargas recomienda tomar
un valor que oscila entre 200 — 300 kg/m?, se tom6 una sobrecarga de 300
kg/m?, se hace referencia con mas detalle en el anexo A.3.1. Detalle de Cargas.
» La resistencia de los materiales que se utilizaron son los que se indican a
continuacion:
fo= 250 kg/cm? (resistencia caracteristica del hormigon).
fy= 5000 kg/cm? (resistencia caracteristica del acero).
Se tomaron estos valores porque son los que nos permite colocar el programa CYPE
CAD. No obstante en muestro medio se trabaja con aceros de 4200 kg/cm? lo cual nos
da un margen para resistencia del hormigén y del acero ademas de cargas que no han
sido tomadas en cuenta como ser el peso de libreros y otros muebles o cargas que no

se puedan prever en esta etapa.
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» Segun la norma Boliviana uno puede escoger el nivel de control y dafios
previsibles, se tomé un control normal que es lo mas comun en nuestro medio
y los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y
mayoracion de cargas son los que se indican a continuacion:
Y. = 1,50 coef.de minoracion para el hormigon
Ye = 1,15 coef.de minoracion para el acero

Ye = 1,60 coef.de mayoracion de cargas

Los coeficientes que se muestran son que se utilizaron para calcular todos los elementos
estructurales del proyecto (vigas, columnas, la escalera, fundaciones, etc.).
: e k
» La capacidad portante del suelo se tomo el siguiente valor: cadm = 2,30 ﬁ

Figura N°14.3 Planteamiento estructural de la edificacion
Fuente: Elaboracién propia

El planteamiento estructural se muestra en mayor detalle en el anexo 8.
3.3.1 Estructura de la cubierta

La estructura de la cubierta sera de losa alivianada con viguetas pretensadas.
3.3.2 Estructura de la edificacion
» Calculo de vigas

Armadura transversal
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El célculo de las vigas a cortante que componen las estructuras del proyecto, se
calcularon por el programa computacional CYPECAD. Introduciendo los datos
generales que se indicaron anteriormente.
En esta etapa se realizara el calculo de la viga mas armada o mas critica viga 74 entre
columnas P-25 y P-24. Calcula paso a paso de acuerdo al marco teérico y
recomendaciones de la norma la armadura requerida a cortante como asi también
verifica la armadura minima de esta seccion. Ver anexo 10.
Armadura longitudinal
El calculo de las vigas a flexion que componen las estructuras del proyecto, se
calcularon por el programa computacional CYPECAD. Introduciendo los datos
generales que se indicaron anteriormente.
En esta etapa se realizara el calculo de la viga mas armada o mas critica viga 74 entre
columnas P-25 y P-24 para la verificacion de armaduras obtenidas la planilla de
verificacion que se muestra a continuacién y calcula paso a paso de acuerdo al marco
tedrico y recomendaciones de la norma la armadura requerida a flexion como asi
tambien verifica la armadura minima de esta seccion.

» Célculo de losas
La estructura de sustentacion de los entrepisos estard constituida por viguetas
pretensadas prefabricadas y complemento de poliestireno expandido.
Para la determinacion de los parametros que caracterizan a la losa como ser el tipo de
viguetas la altura del complemento, se realizé las comparaciones de los materiales
prefabricados de varias empresas proveedoras en nuestra capital, basandonos en la
calidad del material el costo y la garantia que presentan se optd por emplear en el disefio
viguetas y complementos prefabricados de la marca SOBOPRET.

» Célculo de columnas
Armadura longitudinal
Este célculo se desarroll6 de acuerdo a lo que se indica en el capitulo 2, a continuacion
se muestran el célculo de la columna P-25 con la que se verifica los resultados

obtenidos por el programa CYPECAD.
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Para una mayor compresion ver los planos estructurales de columnas en el anexo A.9.
Cuadro de columnas, donde se detalla la distribucion de acero para cada una de las
columnas.

Armadura transversal

Se realizd la verificacion a cortante de la columna P-24 donde se indica la armadura
transversal y proceso de calculo es como se indica en el capitulo.

Para poder definir el didmetro de la armadura transversal se tomo lo que recomienda la

norma Boliviana de hormigdn armado y Jiménez Montoya que nos dice:

1
b<,9
En nuestra estructura el didmetro de la armadura longitudinal mas gruesa es de 12mm.

ong. max

La norma recomienda tomar como diametro minimo para los estribos de 6mm.
Los valores obtenidos con la planilla de calculo verifica el armado de la columna
mediante el programa CYPECAD. Se tiene en el anexo A.10. Cuadro de columnas el
detalle de armado de cada columna.
3.3.3 Fundaciones y Escaleras

» Célculo de fundaciones
Zapata medianera. Centrada y combinada.
El proceso de calculo con el cual se calcul6 la fundacion de la columna P-24 de verifico
dimensiones de la zapata como asi también el armado en ambas direcciones. Los
detalles de zapatas se muestran en el anexo 10.

» Disefio de escaleras

Geometria
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Figura N°15.3 Escalera vista en planta
Fuente: www.google.com
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Figura N°16.3 Escalera vista en perfil
Fuente: www.google.com

Para detalles de escaleras, ver anexo 9.
Cargas
Sobre carga de uso = 500 kg/m?

Resultado del calculo y armaduras
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De acuerdo al resultado de momentos resultantes méximo no requiere armadura de
refuerzo por que se debera disponer la armadura minima.

Para mas detalle del armado de cada uno de los tramos de cada escalera revisar el anexo
A.9. Planos estructurales/Plano de escaleras.

3.4 Analisis, calculo y disefio estructural

3.4.1 Estructura de sustentacion de la cubierta

La cubierta es de losa alivianada con viguetas pretensadas y complemento de
poliestireno de 50 cm de ancho , con un canto de 20 cm y 1 m de ancho longitudinal,
las viguetas pretensadas seran prefabricadas con una resistencia de 350 kg/cm? para
todas las losas de la estructura de sustentacion.

3.4.2 Estructura de sustentacion de la edificacion

e Calculo de vigas

Armadura longitudinal
MEMORIA DE CALCULO VIGA H°A° SOMETIDA A FLEXION SIMPLE

Para el dimensionamiento de las vigas se procedi6 a cargar los porticos en el programa

CYPECAD. para obtener las maximas solicitaciones; a continuacion se realiza la verificacion
manual de armaduras para comprobar si los armados obtenidos por el programa coinciden

con los calculos manuales.
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1. GEOMETRIA Y ESFUERZOS PRESENTES EN LA VIGA

1 11
11 i

FEIERE NG

Figura N°17.3 llustracion de cargas en vigas

Fuente: Elaboracion Propia

De acuerdo a la arquitectura del edificio se eligid la viga de longitud mas larga que
para este caso es la que se muestra en la grafica anterior siendo una viga de 20x50 cm.
Longitud de viga: 6,40 m

Viga 74 entre P-25 y P-24

Mmax izq: 16637,5 kg*m P-25

Mmax central: 12225 kg*m

Mmax der: 16806,25 kg*m P-24

2. ARMADURA POSITIVA
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2.1.DATOS:

Momento mé&ximo de servicio Mmax = 12225 |Kg*m
Peralte de la seccion = 60 cm
Ancho de la seccion bw = 25 cm
Peralte efectivo = 57 cm
Recubrimiento r= 3 cm
Resistencia caracteristica del hormigén fck = 250 kg/cm2
Resistencia caracteristica del acero fyk = 5000 kg/cm2
Coeficiente minoracion Hormigon yc = 1,5
Coeficiente minoracién Acero ys = 1,15
Coeficiente mayoracién de cargas yf= 1,6
2.2. CALCULOS
| Momento| Md (kg*m)= | 19560 | My=M,.,, *v;
| Momento reducido | ud = | 0144 | M, |
Ha _'bw*dz*fcd
| Cuantia geométrica | w= | 0,160 |Detablas
Armadura| As(cm2) = 8,75
‘ ‘ (cm2) ‘ ‘ A3=w#bw#d3f”d ‘
yd
| Armadura minima | Asmin (cm2)= | 42 | —w.__ sb_+h
| Armadura escogida |[As cm2)= | 875 |

| Armadura a utilizar | 4¢16+3¢12

Asprov

>

As

3. CALCULO ARMADURA NEGATIVA 1ZQUIERDA

| Asprov(cm2)=

OK
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3.1. DATOS:

Momento maximo de servicio Mmax = 16637,5 |Kg*m
Canto de la seccion = 60 cm
Ancho de la seccion bw = 25 cm
Peralte efectivo = 57 cm
Recubrimiento r= 3 cm
Resistencia caracteristica del hormigon fck = 250 kg/cm2
Resistencia caracteristica del acero fyk = 5000 kg/cm?2
Coeficiente minoracién Hormigon yc = 1,5

Coeficiente minoracion Acero ys = 1,15

Coeficiente mayoracién de cargas yf= 1,6

3.2. CALCULOS

Momento mayorado Md (kgm) = 26620 My=M,.. *¥5
Momento reducido pd = 0,197 py = My
'bw =d? = fcd
Cuantia geométrica w = 0,228 De tablas
Armadura Necesaria|  As (cm?) = 12,45 A =—wsbwsd» fed
yd
Armadura minima | Asmin (cm?)= 4,20 Asmin = Wiin * by, = h
Armadura escogida | As (cm?) = 12,45 As

Armadura a utilizar | 5¢16+ 2¢10
12,45

=> Asprov(cm?)

Asprov > As OK

4. CALCULO ARMADURA NEGATIVA DERECHA P-24
4.1. DATOS:



Momento méximo de servicio| Mmax = | 16806,25 | Kgm
Canto de la seccion = 60 cm
Ancho de la seccion bw = 25 cm
Peralte efectivo = 57 cm
Recubrimiento r= 3 cm
Resistencia caracteristica del hormigén fck = 250 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk = 5000 kg/cm?
Coeficiente minoracion Hormigon yc = 15
Coeficiente minoracion Acero ys = 1,15
Coeficiente mayoracion de cargas yf= 1,6
4.2. CALCULOS
Momento mayorado Md (kgm) = 26890 My =M., *Yf
Momento reducid d= 0,199 = Ma
omento reducido ud = : g = b f.,
Cuantia geométrica w = 0,231 De tablas
- J— . b . d . ft‘d
Armadura Necesaria As (cm?) = 12,61 A, =w=bw=d= .
¥
Armadura minima | Asmin (cm?)= 4,20 A .o =w,. *h,_*h
Armadura escogida | As (cm?) = 12,61 As
Armadura a utilizar
5¢16+2 910
=> Asprov(cm2)= 12,61
Asprov > As OK

4.3. ARMADURAS ADOPTADAS




Viga entre el pilar N°25 y 24 Nivel +
(cm?) | Armadura adoptada (mm)
3,60 m.
Armadura longitudinal inferior 8,75 |49l6+2¢12
Armadura longitudinal superior 12,45 |5¢16+2¢10
Armadura transversal 55 11le ®8 mm ¢/10 cm

4.4. VERIFICACION DE DEFLEXIONES

L/500
L 640 Y max 1,28 cm
b (cm) 20
5 g=l*
h (cm 60 —_ =
(cm) f=388" Evi
P esp (kg/m) 2500
fma.x = ﬁ
g 3,75 | kg/cm g=bxhxy
E 2100000 Kg/(:m2
I 450000 | cm*
E = 21000 *./fck
f 0,009 AL
’ cm 12

CUMPLE DEFLEXION
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Figura N°18.3 Detalle de armadura de vigas

Fuente: Elaboracién propia

Armadura transversal
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MEMORIA DE CALCULO VIGA H°A° SOMETIDA A CORTE
Longitud de viga: 6,40 m

Viga 74, entre P-25 y P-24

Cortante izg: 27360 kg P-25

Cortante der: 28570 kg P-24

1. ARMADURA TRANSVERSAL IZQUIERDA

1.1. DATOS:

Cortante maxima de servicio Vmax = 27360 Kg
Peralte de la seccion h= 60 cm
Ancho de la seccién bw = 25 cm
Peralte efectivo d= 57 cm
Recubrimiento r= 3 cm
Resistencia caracteristica del hormigon fck = 250 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk = 5000 kg/cm?
Coeficiente minoracion Hormigon yc = 1,5

Coeficiente minoracion Acero vs = 1,15

Coeficiente mayoracion de cargas yf= 1,6

1.2. CALCULOS

Cortante mayorado de célculo Vd (kg) = 27360

Vd=1,6=V

Resistencia a cortante del
- ) 6,45 frd=0,5=,fcd
hormigon fvd(kg/cm?)=

Cortante resistida por el
) 9191,25 . _
hormigon Veu(kg) = Voy=Foa*bw=d

27360 > 9191,25 Necesita armadura transversal
Vd (kg) Vceu(kg)




Vo =0,30% fcd=bw=d

Vou (kg) = 71250

Cortante resistida por el acero | Vsu (kg) = 18168,75
_ Vsu =1
Armadura Transversal Ast(cm?/m)= 192 |As= 0,90 *d * fyd
,
Armadura Transversal para una y D E kg ke
] P Astl(cm?/m)= 0,96 st min 0025w e
pierda 1
Adoptando un diametro de ® (mm) 8
Area de la barra Aso (cm?)= 0,50
NUmero de barras Nb = 11
Armadura de las barras Ast(cm?/m)= 5,53
Distribucion de las barras S(cm) = 10
Distribucion Final (O] C-10

2. ARMADURA TRANSVERSAL A LA DERECHA

En este caso se tiene que para la cortante maxima no necesita armadura de corte y

como al lado derecho tenemos menor fuerza de corte colocamos la misma armadura

Distribucion Final (OR]

C-10

MEMORIA DE CALCULO DE LOSAS




Figura N°19.3 Imagen ilustrativa de losa
Fuente: Elaboracion propia

Hipdtesis de carga:
1.6+*CM + 1,6 «CV

Cargas actuantes en la losa:

La Carga viva se asume una carga de 300 kg/m? valor asumido de bibliografia debido
a que en la funcionalidad de las plantas esta destinada para bibliotecas y aulas.

Para la carga muerta se suma el peso de la losa con capa de compresion, el peso del
ceramico y el peso de la capa de yeso inferior a la losa con un total de 285 kg/m?.
Calculo de la capa de compresion de la losa de H°A®:

Donde b es el ancho del complemento.

€emin = 3CM

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

43cm
eo:g:( : )=3,580m

Por fines constructivos se adopta:
e =5cm
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Figura N°20.3 llustracion de losas

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

fyd

2 - 50 « 5cm
Snec = 1956 37 MPa

ASpec 2

ASpec = 0,586 cm?/m

Célculo del nimero de barras:

@ = 6mm
A, = 0,28cm?
A; 0.586cm?
n= A_n = 028cm? 3 barras/m

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

@ 6mm/25cm ambas direcciones
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Calculo del momento flector que debe resistir la vigueta:
Carga total Q:

kg kg
Q=1.6*xCM+1.6*CV = 1,6*(110—2+300—2>
m m
kg

Reducimos la carga q al area de aplicacion:

De la tabla anterior sabemos que P es igual a 50 cm.

kg
q-= 656@* 0,5m

kg
=328~
1 m

Para una losa simplemente apoyada tenemos el momento flector maximo en el centro
del tramo con el siguiente valor:

q L2 328%’ * (5,33m)?

M =
f 8 8

Momento de disefio:

Mf =1164,76 kg +m
Madm = 1605 kg +m
Mf < Madm Cumple...!

Altura h y tipo de vigueta:

La altura del complemento y el tipo de vigueta estan determinados por la longitud que
debe cubrir la vigueta y el momento flector maximo, estos pardmetros estan tabulados.
Se realiza una cotizacion directa en la empresa proveedora con los momentos flectores
méaximos Y la luz de célculo y nos proporciona como resultado Vigueta Tipo (364-530-
103), con una altura de complemento de 15cm.
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VIGUETA PRETENSADA 6| 1144 | Vanable

IGUETA PR A
VIGUE ETENSAD 1 Variable

'VIGUETA PRETENSADA |

105 Variable

Cuadro N°23.3 Ficha técnica de viguetas pretensadas

Fuente: Concretec

B - | 3 N -
DES CI10 FNC
C
Distancia entre ejes (Paso) D 50-58-60 62-70-72
Altura de complemento h, del10a25 | del12a25
Altura de carpeta de compresion h; 5 5
Altura paquete estructural H de15a30 | de17a30

Cuadro N°24.3 Ficha técnica descriptiva de viguetas

Fuente: Concretec

Figura N°21.3 Imagen ilustrativa de losas y viguetas con complementos

Fuente: Concretec
Vigueta pretensada TIPO VT50 disefiada para longitudes de 5,8 a 6,7m.
Tipo de complemento 15x43x130.
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Distancia Dimensiones . Consumo de
Tipo de
vigas P e h b hormigon
complemento
cm cm cm cm m3/m2
60 5 12 53 12x53x130 0,057
50 5 12 43 12x43x130 0,059
60 5 15 53 15x53x130 0,063
50 5 15 43 15x43x130 0,066
60 5 20 53 20x53x130 0,077
50 5 20 43 20x43x130 0,082

Cuadro N°25.3 Dimensiones del complemento
Fuente: CONCRETEC.

MEMORIA DE CALCULO DE COLUMNAS

1.UBICACION, GEOMETRIA Y ESFUERZOS PRESENTES EN LA
COLUMNA

Para el dimensionamiento de las columnas se procedié a cargar los pérticos en el
programa Cypecad. para obtener las maximas solicitaciones; a continuacion se realiza
la verificacién manual de armaduras para comprobar si los armados obtenidos por el

programa coinciden con los calculos manuales.

|
=

R4l - P 3 bal o lt]
S L = =

Figura N°22.3 Ubicacién de columna de comprobacion

Fuente: Elaboracién propia
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De acuerdo a las solicitaciones se escogié la columna identificada como P-24 en el
programa que inicia en la cimentacion hasta el piso 2 entre las cotas 0,00 hasta la cota

mas 7,00 m de dimensiones en la base de 25x30 cm.

NUMERO COLUMNA: 24
COTA: 0,00 - 3,6
b (cm)= 25

h (cm)= 30

Nd (Kg) = 93510
Mx (Kg*m)= 3920

My (Kg*m)= 1050

L (m)= 3,6
COTA: 36-7
b (cm)= 25

h (cm)= 30

Nd (Kg) = 93510
Mx (Kg*m)= 3920
My (Kg*m)= 1050

L (m)= 3,6

2. CALULO DE LA ESBELTEZ GEOMETRICA - COMPROBACION AL
PANDEO
Para las vigas de 20x50se tiene:
Ix (cm*)= 208333
ly (cm*)= 33333
I (cm) = 640

Para las vigas de 20x40 se tiene:
Ix (cm*)= 106667
ly (cm*)= 26667



I (cm) = 533
Para las vigas de 25x60 se tiene:
Ix (cm*)= 450000
ly (cm*)= 78125
I (cm) = 640

Para las columnas de 25x30 se tiene:
Ix (cm*)= 56250
ly (cm*)= 39063
H (cm) = 360
Calculo de la longitud de pandeo:

Se calculara el coeficiente K con los valores de :

» (#) columnas
YA =
EIN .
» (T) vigas
Con ayuda del esquema anteriormente presentado se tiene:

En A: En B:

Yx = 1,11 Px = 0,22

Yy= 2,89 Yy = 4,34
EnC:

Px = 0,24

Yy = 3,12

Entrando a la cuadro 3 con los valores obtenidos se tiene el valor de K:

Tramo A-B: Tramo B-C:
Kx = 0,68 Kx = 0,61
Ky=| 0,90 Ky=| 090

Se tomara el mayor valor de K en ambos tramos respectivamente:




Tramo A-B: Tramo B-C:
K= 0,90 K= 0,90
Longitud de pandeo:
PLANTA BAJA: PLANTA ALTA:
lo (cm) = 324 lo(cm) = 324
Célculo esbeltez geométrica:
Ag = lo
9= %

Donde:

h: Es la minima dimensién de la columna en la direccion que se desea comprobar.

PLANTA BAJA: PLANTA ALTA:
Agx= 12,96 Agx= 12,96
Agy= 10,80 Agy= 10,80
3. REFUERZO LONGITUDINAL
3.1. DATOS
0,00 - 3,6
Esfuerzo normal de calculo mayorada Nd = 93510 |Kg
Momentos flectores de calculo direccion X |  Mxd = 392000 |Kg*cm
Momentos flectores de célculo direccion Y Myd = 105000 |Kg*cm
Canto paralelo al eje X hx = 25 cm
Canto paralelo al eje Y hy = 30 cm
Resistencia calculo del hormigon fcd = 166,67 |Kg/lcm?
Resistencia calculo del acero fyd = 4347,83 |Kg/cm?
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3.2. CALCULOS

Capacidad mecanica del
o Uc (Kg)= 125000
hormigon
Axil reducido V= 0,748
Momento reducido alrededor del
. pX = 0,034
eje X
Momento reducido alrededor del
) My = 0,105
ejeyY
El mayor de los momentos
_ pl = 0,105
reducidos
El menor de los momentos
) p2 = 0,034
reducidos
Cuantia mecanica w = 0,042
Capacidad mecanica de la
Utotal(KQ)= 5187,5
armadura total
Armadura de Acero total Avotal (CM2)= 1,19
Armadura minima Anmin (cm2)= 9,75
Armadura escogida As (cm2)= 9,75
Disposicion de la armadura => 4D16+2 D12

De abacos

Apin=0.008*hx*hy

Asprov 10,03



3.3. DATOS

COTA:

36-7

Esfuerzo normal de calculo mayorada

Nd =

93510

Kg

X

Momentos flectores de calculo direccion

Mxd =

392000

Kg*cm

Y

Momentos flectores de calculo direccion

Myd =

105000

Kg*cm

Canto paralelo al eje X

hx =

25

cm

Canto paralelo al eje Y

hy =

30

cm

Resistencia calculo del hormigén

fcd =

166,67

Kg/cm?

Resistencia calculo del acero

fyd =

4347,83

Kg/cm?

3.4, CALCULOS

Capacidad mecanica del

hormigon

Uc (Kg)=

125000

Axil reducido

0,748

Momento reducido alrededor del
eje X

px =

0,034

Momento reducido alrededor del

ejeY

by =

0,105

El mayor de los momentos

reducidos

0,105

El menor de los momentos

reducidos

0,034
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Cuantia mecanica W= 0,042 |De abacos
Capacidad mecanica de la
Utotal(Kg)= 5187,5
armadura total
U =w*lU
o e [
Avotal
Armadura de Acero total U
(Cm2): 1,19 '-!.'.n::." =
S
Armadura minima Anmin (CM2)= 9,75 Apnin=0.008*hx*hy
Armadura escogida As (cm2)= 9,75
Disposicion de la armadura => 4D16+2P12 Asprov 10,03
3.5. REFUERZO TRANSVERSAL
El didmetro minimo ®6 mm
25% del didmetro de la As longitudinal ®4 mm
Diametro elegido ®6 mm

La separacion de estribos no sera mayor que la menor de las siguientes dimensiones:

0.85*d = 17,85 cm
S> 30cm = 30 cm
12*<CDb long. = 19,2 cm

Por lo tanto, y por facilidad constructiva, se tomara el siguiente espaciamiento para
toda la columna:
S = 15 cm

Finalmente la disposicion de la armadura transversal es la siguiente:

®6 C/15



4. ARMADURAS ADOPTADAS

Pilar N° 25 entre el nivel +0,00 m.y +7,00 m | (cm2) Armadura adoptada
Armadura longitudinal principal Nivel +0.00 a
10,03 4D16+2P12
+3,6 m
Armadura longitudinal principal Nivel +3,6 a
12,06 4D16+2D12
+7,00 m
Por
Armadura transversal @6 C/15
Norma
P24 +3.80
’ ;
Pos. | Diam. No.YLong. Total
{cm) | (cm)
1 | @16 | 4| 405 | 1620 2l 2| 3
2 | @12 2| 395 | 790 S < 3
3 @6 | 25 | 107 | 2675 = = N
4 @6 | 25 36 | 900
25
Ji=
i & A
8 | +0.20
: . /4 ¥

Figura N°23.3 Detalle de armadura de columnas

Fuente: Elaboracion propia
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3.4.3 Fundaciones y Escaleras

El desarrollo del célculo de las fundaciones se detalla en los anexos de este documento.
La fundacion se define a una profundidad de 1,5 m. con zapatas aisladas.
MEMORIA DE CALCULO ZAPATA AISLADA

1. UBICACION, GEOMETRIA Y ESFUERZOS PRESENTES EN LA
ZAPATA AISLADA

Figura N°24.3 Disposicion de zapatas

Fuente: Elaboracion propia

DATOS CYPECAD
N(Kg)= 64200
Mx(Kg*m)= 820
My(Kg*m)= 530
Vx(Kg)= 1750
Vy(Kg)= 1220
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1. DATOS GENERALES

Carga de Servicio

= 64,20 Tn
Tension admisible sobre el terreno cadm= 2,3 Kg/cm?
Dimension de la columna en eje x ao = 25 cm
Dimension de la columna en eje y bo = 30 cm
Resistencia caracteristica del hormigén fck = 250 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk = 5000 kg/cm?
Coeficiente minoracion Hormigon yc = 1,5
Coeficiente minoracion Acero vs = 1,15
Coeficiente mayoracion de cargas yf= 1,6
2. DIMENSIONAMIENTO DE LA ZAPATA
2.1. BASE DE LA ZAPATA
Area aproximada de la zapata A(cm?)= | 29308,70
Dimension de los lados a(cm)=b= | 171,198 _ 1L05«N
Dimensién adoptada a(cm)=b= 180 Tadm
La tension sera ot(kg/cm?) 1,98

2.2. CANTO UTIL DE LA ZAPATA

d _\/ao*bo a*b  (ao+bo)
e 4 2k —1 4
= 8,14 2(a— ao)
d1 (cm) = 34,28 d, >4 4+Kk
2(b —bo)
d2 (cm) = 25,53 4+ K
d3 (cm) = 24,70 K _ 27/ fcd
V¢ TOw
Canto util adoptado d(cm) = 35
Recubrimiento r(cm) = 5
CANTO TOTAL h(cm) = 40




2.3. COMPROBACION DE LA TENSION EN EL TERRENO

Carga de Servicio N = 64200,00 |Kg
Carga debido al peso propio de zapata P.P.= 31104 |Kg
Tension admisible cadm= 2,3 Kg/cm?
Tension calculada ot= 2,08 Kg/cm?

ot >cadm CUMPLE

Siv < 2h se trata de una zapata rigida

V=775
2h =80
Zapata rigida

3. DETERMINACION DE LAS ARMADURAS

Los momentos flectores en las secciones de referencia “a” y “b” son:

yf*N a—ao
*

— 2
Mad = >a ( > + 0,15 * ao)
Momento de disefio actuante en “a” | Mad (kg*m)= 18836,46
Momento de disefio actuante en “b”| Mbd (kg*m)= 18033,78

Para determinar las armaduras correspondientes, se usara la formula simplificada:

o=pH(1+y)
Armadura minima Asmin(cm?)= 11,34
Disposicién de armadura 11d12 Aral(cm?)= | 12,44
Lado a:
Momento reducido M= 0,0513
Cuantia ®a = 0,0539
Armadura calculada As (cm?) = 16,97
Armadura necesaria As (cm?)= 16,97
Armadura real Aral (cm?)=  [15,82
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NUmero de barras N. barras = 14
Espaciamiento entre barras S(cm) = 13
DISPOSICION FINAL 1412 C/213

Lado b:
Momento reducido M= 0,0491
Cuantia ob = 0,0515
Armadura calculada As (cm?) = 16,22
Armadura necesaria As (cm?)= 16,22
Armadura real Arcai(cm?)= 15,82
NUmero de barras N. barras = 14
Espaciamiento entre barras S(cm)= 13
DISPOSICION FINAL ‘ 14®12 C/13

4. COMPROBACIONES

4.1. CORTANTE Y PUNZONAMIENTO

Ye*N (b+by+d) x{a—ag—d)
®

2% foax (bp+d) xd,

a*h 4
Fvd (kg/cm?) 6,455
23302,2222 < 28765,0125
CUMPLE

4.2. ADHERENCIA

Cortante de célculo a Vd (Kg) = 46366,667

La armadura se encuentra en buenas condiciones de adherencia cuando sea:

vd

b=
t 09+xd*«n*xm*xQ

< fbd = 0.953/fcd?

th(kg/cm2)= 20,92 < fbd(kg/cm2)= 28,77
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CUMPLE

5. ARMADURAS ADOPTADAS

Zapata N° 24 (cm2) Armadura adoptada
Armadura en direccién de x 15,82 14d12 C/13
Armadura en direccion de y 15,82 14d12 C/13

MEMORIA DE CALCULO ESCALERA HORMIGON ARMADO

1. GEOMETRIA DE LA ESCALERA

ot

LI

L&

Figura N°25.3 Referencia de escalera de calculo

1.DATOS GENERALES:

Fuente: Elaboracién propia

L1 (m)=| 2,7 |Longitud horizontal rampa | yreas(Kg/m®)=| 2500
L2 (m)=| 2,2 |Longitud descanso

a(m)=| 1,5 |Ancho derampa

B (m)= 3 Ancho total de descanso

t(m)=| 0,15 |Espesor de losa

h(m)=| 0,3 |Huella
ch(m)=| 0,18 |Contrahuella

Z(m)=| 3,6 |Alturamediaa salvar

N=| 20 Numero de peldafios
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3. ANALISIS DE CARGAS
CARGA MUERTA RAMPA

Peso debido a los peldafios

Volumen peldafios(m®)= 0,041
Peso peldafios(Kg)= 2025
Area losa rampa(m?)= 4,05

Carga de peldafios por metro de ancho
gpel (Kg/m)= 500,00
Carga debido al peso propio del a rampa por metro de ancho

gr (Kg/m)= 375
Sobre carga de cerdmica por metro de ancho

gsc (Kg/m)= 50

Carga muerta total en la rampa

QCM (Kg/m)= 925,00
DESCANSO
Carga debido al peso propio del descanso por metro de ancho
qd (Kg/m)= 375

Sobre carga de cerdmica por metro de ancho
gsc (Kg/m)= 50

Carga muerta total en el descanso
QCM (Kg/m)= 425

SOBRECARGA
La sobrecarga de uso para el disefio de escalera recomendada por metro de ancho es la

siguiente:
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QCV (kg/m)=

500

Carga ultima actuante con la siguiente combinacion:

QU =1.6*QCM + 1.6*QCV

RAMPA

Wr (Kg/m)=| 2280,00
DESCANSO

Wb (Kg/m)=| 1480

Lr(m)=

2,7

Ld (m) =

2,2

Idealizando la escalera se tiene el siguiente esquema:

TRAMO:

A-B

Longitud rampa

Longitud descanso

Figura N°26.3 Idealizacion de la escalera

Calculando se obtienen lo siguiente:

Md (Kg*m)

5909,084

Qd (Kg) =

5190,897959

Fuente: Elaboracion propia

VB (Kg) =

5190,897959

Md2

VA (Kg) =

4221,102041

Para el momento negativo se recomienda tomar el valor de losa apoyada en viga

perimetral:

-MB(Kg*m)=

298,467

Md =

g+l

-

24

-MA(Kg*m)=

692,55
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4. REFUERZO ARMADURA POSITIVA POR METRO

4.1. DATOS
Momento maximo de disefio Mmax = | 5909,084 |Kg*m
Canto de la seccion t= 15 cm
Ancho de para el calculo bw = 100 cm
Peralte efectivo d= 12 cm
Recubrimiento r= 3 cm
Resistencia caracteristica del hormigon fck = 250 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk = 5000 kg/cm?
Coeficiente minoracién Hormigon yc = 1,5
Coeficiente minoracion Acero ys = 1,15
4.2. CALCULOS

Momento reducido pd = 0,246
Cuantia geométrica w = 0,301 |De tablas
Armadura Necesaria | As (cm?) =| 13,85 A, =w=bw=d = fea

wd
Armadura minima | ASmin 2,25 A_,..=w,. *b, *h
Armadura escogida |As (cm2) =| 13,85 As
Armadura a utilizar

11®16 22,11
=> Asprov(cm?)=
Asprov > As OK
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5.REFUERZO ARMADURA NEGATIVA (A) POR METRO, IDEM PARA (B)
5.1. DATOS

Momento méaximo de disefio Mmax = | 692,55 Kg*m
Canto de la seccion t= 15 cm
Ancho de para el calculo bw = 100 cm
Peralte efectivo d= 12 cm
Recubrimiento r= 3 cm
Resistencia caracteristica del hormigon fck = 250 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk = 5000 kg/cm?
Coeficiente minoracion Hormigon yc = 1,5

Coeficiente minoracion Acero ys = 1,15

5.2. CALCULOS

Momento pd = 0,03
Cuantia w = 0,031 |De tablas
— . . . ffd
Armadura  |[As(cm?) | 1,43 A, =w=bw=d= .
¥
Armadura ASmin
- 2 2,25 A min = Winin * bw *h
minima (cm9)=
Armadura |As(cm?)| 2,3 Asmin
Armadura a
. 11®16 22,11
utilizar => Asprov(cm?)=
Asprov > As OK
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6. ARMADURA DE DISTRIBUCION SUPERIOR E INFERIOR
Se adoptara una armadura de distribucion minima, por lo tanto se tiene la sgte.
Disposicion:
D8 ¢/20
7. ARMADURA SUPERIOR TEMPERATURA

Se dispondra de armadura minima, por lo tanto:

Armadura minima | Asmin (cMm?)= | 2,25 A, = 0.0018 « bw * t

Armadura a utilizar => 11d16 Asprov(cm?)=| 22,11

8. VERIFICACION AL CORTE

8.1. DATOS:

Cortante maximo de disefio Vmax = |5190,897959 Kg
Canto de la seccion t= 15 cm
Ancho de para el calculo bw = 100 cm
Peralte efectivo d= 12 cm
Recubrimiento r= 3 cm
Resistencia caracteristica del hormigon fck = 250 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk = 5000 kg/cm?
Coeficiente minoracion Hormigon yc = 1,5

Coeficiente minoracion Acero ys = 1,15

8.2. CALCULOS

Resistencia a cortante del hormigon | fvd(kg/cm?)= 6,45 fvd= 0,5+ ./fed
Cortante resistente por el hormigon Vceu(kg) = 774000 | v __f .*bw=d

5190,897959 <  7740,00 No necesita armadura transversal
Vd (kg) Vcu(kg)
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Figura N°27.3 Caracteristicas Geométricas de la escalera

Fuente: Elaboracién propia
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Figura N°28.3 Detalle de armaduras de escaleras
Fuente: Elaboracién propia
Juntas de dilatacion
Se considerd también juntas de dilatacion, tomando en cuenta que es una region seca,
con variaciones de temperaturas superiores a los 10°c y que su ubicacién no debera ser
superior a los 25 m, para un a = 1.0e-5/°C y una variacion de temperatura segun la
norma de:

Donde “e” es el espesor del elemento en cm.

Obteniendo asi para 35 cm, que es el espesor de viga, un At = 16,64°C.

1 -5
Ap=L,*ax*Ar=25m*

* 16,64 °C = 0,00416 m

O,

AL = Lo*o*AT
Para 25 m se tiene un AL = 0,416 cm.

En Polla se llega a alcanzar temperaturas de hasta 40°C, calculando asi un AL=1,0 cm.

por lo tanto, y por razones constructivas, se adoptara un espacio de 3,0 cm.
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3.5 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

3.5.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones tecnicas para la ejecucion de las obras fue elaborado a detalle
segun los items contenidos en el proyecto, por la bastente informacion existente se lo

presenta todo en el anexo 4.

3.5.2 Precios unitarios

Se ha efectuado el andlisis de los precios unitarios directos y la incidencia de las cargas
sociales, utilidades, gastos generales e impuestos de ley con los cuales se ha obtenido
el precio de aplicacion. Para este analisis se ha tomado en cuenta el precio de los
materiales puestos en obra con referencia a los precios vigentes en el mercado de la
ciudad de Tarija; los precios de los materiales locales (Agregados y piedra) se han
calculado de acuerdo al costo real en el area del proyecto.

El presupuesto del proyecto ha sido elaborado en base a la cubicacion de los volimenes
de obra para cada uno de los items (partidas) que lo conforman (ver detalles de
computos métricos en anexo 5).

Sus respectivos precios unitarios han sido analizados siguiendo procedimientos
regulares de ingenieria, considerando los costos de mano de obra, materiales, equipos,
la incidencia en ellos por costos indirectos y utilidades.

Se han asumido los siguientes valores de GG, U, IVA, IT y BS para el célculo de los

Precios Unitarios:

GG Gastos Generales 8
U Utilidad 7
IVA Impuesto valor agregado 14,94
IT Impuesto a la transaccion 3,09
BS Beneficios Sociales 55

Cuadro N°26.3 Gastos generales y beneficios sociales

Fuente: Elaboracién propia

Los precios unitarios se muestran en el anexo 6.
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3.5.3 Computos métricos

Los computos metricos se presentan en el anexo 5 de este documento.

3.5.4 Presupuesto general

El presupuesto de las obras de infraestructura fue elaborado a partir de los computos
métricos de las obras a ejecutarse, y los precios consignados para cada actividad
especifica. En anexos, se presentan los precios unitarios, volumenes y el presupuesto
de las obras.

El presupuesto del Colegio Polla es de 5.033.438,61 (Cinco millones treinta y tres mil
cuatrocientos treinta y ocho con 61/100 Bolivianos) que equivale a $us. 728.428,16
(Setecientos veintiocho mil cuatrocientos veintiocho con 16/100 Dolares americanos).
El area total de construccion es de 1639,18 m? haciendo un valor de 444,39 $us/m?
(Cuatrocientos cuarenta y cuatro con 39/100 Doélares americanos por metro cuadrado
de construccion de obra).

El presupuesto general se muestra en el anexo 6.

3.5.5 Cronograma de actividades
El cronograma de ejecucion propuesto para un periodo de 228 dias calendario, se

encuentra en anexos de este documento. Ver anexo 6.
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4. APORTE ACADEMICO - LOSA RETICULADA.

Se realiza una comparacion técnico econémico entre una losa alivianada y una losa
Reticular, las ventajas y desventajas de cada elemento estructural.

4.1 Marco Tedrico.

4.1.1 Losa nervada o reticulada

Es una mezcla entre losa llena o maciza y losa ceramica. Aqui las viguetas son
reemplazadas por nervaduras de hormigén, las que (al igual que las viguetas) se
encargaran de contener los hierros principales. Es decir que es una losa cerdmica, pero
en este caso el elemento estructural (vigueta) no viene prearmado, sino que se lo fabrica
“in situ”.

Su fabricacion es muy similar al de una losa llena, necesitdndose de un encofrado, en
donde se apoyaran los bloques y los hierros, para luego verter la mezcla, pero

hay que saber que existen distintos métodos para su concepcion.

Si la sobrecarga es mayor a 275 Kg/m? o si la luz entre apoyos es mayor a 4,50 m, se

agregara un nervio transversal en la parte media de la losa.

Obviamente este tipo de losas es aplicado en reemplazo de losas llenas, con el fin de
ahorrar en peso y el material.

También conviene reforzarlas con una armadura superior de reparticion en forma de

parrilla o malla cima.
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Figura N°29.4 Losa “Nervada o Reticulada”

Fuente: www.google.com

4.1.2 Losa alivianada.
El sistema de losas més utilizado a nivel mundial es el alivianado con vigueta

pretensada, por su facil ejecucion y montaje, al ser un sistema de alta resistencia,
permitiendo realizar superficies funcionales plenas por la longitud permisible de los
elementos prefabricados.

La losa alivianada por vigueta pretensada, permite lograr una gran reduccion en
material y mano de obra a emplearse en la edificacion, por la versatilidad del sistema
constructivo y la rigidez de la prefabricacion en viguetas de hormigones de alta
resistencia con cable como alma estructural, es sin duda el método mas factible para
realizar losas.

Con luces permisibles de hasta 8,2 metros, la vigueta pretensada se apoya simplemente
sobre las vigas de construccion, albergando piezas de poliestireno expandido para

lograr que las losas sean mas livianas.
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Existen diversos tipos de viguetas pretensadas, las cuales trabajan a diferentes
resistencias de carga. Al adquirirlas debera tener conocimiento sobre la garantia, y las
caracteristicas técnicas de montaje y resistencia, a fin de lograr una estructura que no
presente desperfectos causados por un agente externo (prefabricacion).

Sin duda el sistema de losa alivianada, requiere de una gran cantidad de material para
realizar el encofrado, ya que toda la parte baja de la losa debe estar revestida de madera
apuntalada a fin de no tener pérdidas de hormigon a la hora del vaciado de la carpeta

de compresion.

Figura N°30.4 “Elementos de sistema Constructivo m?”

Fuente: www.google.com

4.1.3 Ventajas y Desventajas.
El sistema constructivo que se estudia, losas reticulares como losas alivianadas

presenta las siguientes ventajas para tipo de forjado:
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4.1.4 Losa reticular

e Los esfuerzos de flexion y corte son relativamente bajos y repartidos en
grandes areas.

* Permite colocar muros divisorios libremente.

* Se puede apoyar directamente sobre las columnas sin necesidad de trabes de
carga entre columna y columna.

* Resiste fuertes cargas concentradas, ya que se distribuyen a areas muy grandes a
través de las nervaduras cercanas de ambas direcciones.

* Las losas reticulares son mas livianas y mas rigidas que las losas macizas.

* El volumen de los colados en la obra es reducido.

* Mayor duracion de la madera de cimbra, ya que so6lo se adhiere a las nervaduras,
y puede utilizarse mas veces

* Este sistema reticular celulado da a las estructuras un aspecto agradable de
ligereza y esbeltez.

* El entrepiso plano por ambas caras le da un aspecto mucho mas limpio a la
estructura y permite aprovechar la altura real que hay de piso a techo para el paso
de luz natural. La superficie para acabados presenta caracteristicas 6ptimas para
que el yeso se adhiera perfectamente, dejando una superficie lisa, sin ocasionar
grietas.

* Permite la modulacién con claros cada vez mayores, lo que significa una
reduccion considerable en el nimero de columnas.

* La construccion de este tipo de losa proporciona un aislamiento acustico y
térmico.

* La ausencia de trabes a la vista elimina el falso plafon.

* Permite la presencia de voladizos de las losas, que alcanzan sin problema 3 y 4
metros.

» Mayor rigidez de los entrepisos, gran estabilidad a las cargas dinamicas, soporta
cargas muy fuertes.

* Su aplicacion es muy variada y flexible, bien puede utilizarse en edificios de

pocos niveles, 6 grandes edificaciones, para construcciones de indole publico,
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escuelas, centros comerciales, hospitales, oficinas, multifamiliares, bodegas,

almacenes, construcciones industriales 6 casas econémicas en serie o residencias

particulares
4.1.3 Losa Aligerada
Este otro sistema en su concepto es muy similar al primero, solo que aqui las vigas se
colocan en un solo sentido, no se forman reticulas, el aligerado se logra con elementos
de espuma de poliestireno, las cuales se conocen con el nombre de bovedillas, tienen
una ceja para apoyarse directamente en la base o patin de las viguetas. Las viguetas son
prefabricadas y pueden venir coladas completamente, o con el alma abierta, lo cual es
mucho mejor ya que garantiza que la losa trabaje monoliticamente, al igual que en caso
anterior se les coloca también una capa de compresién de concreto reforzado con una
malla electro soldada para evitar grietas por temperatura.
La principal ventaja de las losas aligeradas a base de vigueta y bovedilla, es que son
auto soportables, lo que quiere decir que se elimina la cimbra de contacto, Unicamente
requieren de un apuntalamiento al centro de los claros, lo que las vuelve mucho més
econdémicas y que puedan construirse mucho mas rapido comparado con la losa
reticular y la losa maciza, son una excelente opcién para edificaciones con claros
pequefios, como los de una casa habitacion.
Su principal desventaja es que no funcionan muy bien para claros muy grandes, ya que
empiezan a requerir viguetas de mucho peralte. Otra desventaja que mas bien en
funcional, es que a veces hacen ruidos durante el proceso de dilatacion y contraccion,
estos ruidos son provocados por la bovedilla que cruje y como el area de bovedilla es
mayor que en una losa reticular estos ruidos son méas notorios, pero no representan de
ninguna manera una falla estructural.
4.3 Producto del Aporte
Comparacion Tecnica —Economica de una losa reticular y una losa alivianada.
La losa que se va disefiar tiene una dimension de 4,27 my 4.07 m
Las cargas que se aplicaran a la losa seran de:

= Sobre carga muerta (acabados,pisos,cielo razo y demés)=120 kg/m?

= Carga de servicio (carga de uso)=300 kg/m?
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= Peso especifico del hormigon armado=2500 kg/m?®
4.3.1. Calculo del peso propio de la losa reticular
La losa reticular estd compuesta por una capa de compresion de 5 cm de espesor y
nervios con una seccion de 10 cm de base y una altura de 20 cm dispuestas cada 50 cm
de eje a eje, y para los vacios se utilizara bloques de poliéster con dimensiones de 40
cm por 40 cm con una altura de 20 cm con una densidad que varia entre 8 a 10 kg/m?.

ITm*x1m=*025m—4%x04m=*0.4m=*0.20m) * yyoso k
P.PL_Rz( ) VHA =305_g
1 m?2 m2

(4*04m=*0.4m=*0.20m) * YpoL1ESTER kg

P.PgLoquE PoLIESTER = 1m? = 1'28W

kg
P.Tyr=P.P g+ P-PBLOQUE POLIESTER — 30628?

Figura N°31.4 “Vista en Planta de Losa Reticular”

Fuente: Elaboracion Propia
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carpeta de comprecion

nervio

S50 cm
10 cm

Figura N°32.4 “Corte-Losa Reticular”
Fuente: Elaboracion Propia
4.3.2 Célculo de peso propio de losa alivianada

La losa alivianada consta de las siguientes dimensiones:

J LG EIE

VIGUETA PRETENGADA  VIGURETA PRETENSADA  VIGUETA PRETENGADA  WVWGUETA FRETERSADA  VIGUETA PRETENSADA  WIGURTA PRETRNGADA

vT10 V120 V130 V140 vi50 vig0

Figura N°33.4 “Seccion Tipo de la Vigueta”
Fuente: Sobopret

F : |
®) . - » complemento | 9 Ngrmigon
e fem) fem] fem) (m? /)
60 5§ | 10 | 53 | 10x53x130 | 0.054
50 5 7w | 43 | 10x43x130 | 0.055
60 § | 12 | 53 | 12x53x130 | 0087 _
50 5 12 43 12x43 x 130 0.0589
60 ] 5 | 15 | 83 | 15x53x130 | 0.063
o | 5 | v | a3 | 15x43x130 | 0.066
60 | 5 | 20 | s3 | 20x53x130 | 0077
50 78 | 20 | a3 | 20x43x130 0.082

Figura N°34.4 “Propiedades Geométricas de la Vigueta”

Fuente: Sobopret
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Momentos admisibles Kgm/m

| SERIES | =~ MOMENTOS ADMISIBLES Kgm/m _____
Oa 561 | 708 |
1a 803 | 1026
2a 1089 | 1379
3a 1192 | 1520 |
4a | 1362 | 1726 |
5a 1605 | 2046 |
6a | 1859 | 2374 |
7a
8a
9a

Figura N° 35.4 “Momentos Admisibles”
Fuente: Prear
Las viguetas estan distribuidas del lado més corto de la losa de manera longitudinal,
con una separacion de eje a eje de 50 cm ,la carpeta de compresion tendra una altura
de 5 cm y se utilizara bloques de poliéster para ocupar los espacios vacios con una
densidad que varia de 810 kg/m?3.

Im*1m=*=0.05m+2*1m=*0.007955m) * ypoyo k
P.P,, _ ¢ )*Virw _ 164789
1 m? m?2
(0.2m*1m? — (21 m*0.007955 m? + 1 m? * 0.05) * ypo,,
P.Ppgy. = 1 m2
y m
=1341-2
m
kg

P'TL.A == P'PL.A + P'PPOL. - 166121?
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Figura N°36.4 “Seccion en Planta y Corte Losa Alivianada”
Fuente: Elaboracion Propia

“ANALISIS DE LOSAS ALIVIANADAS”
LOSA ALIVIANADA CON VIGUETAS PRETENSADA:
VERIFICACION DE VIFUETAS PRETENSADAS COMPLEMENTO
PLASTOFORM

LOSA PRIMER PISO (nivel + 3,60)
Determinacion de la ARMADURA NEGATIVA'Y POSITIVA entre Porticos 37-
39

Figura N° 37.4 “Momentos Negativos de porticos”
Fuente: Cypecad.
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DETERMINACION DE LA ARMADURA NEGATIVA ENTRE PORTICOS
APOYO 1 PORTICO 37 TRAMO DE VIGA 42

Obtenido del Programa

DATOS
fok= 250 kg/cm?2
fyk= 5000 kg/cm?2
fed= 166,67 kg/cm?2
fya= 4347,83 kg/cm?2
— Mqg= 65000 kg*cm
h= 20 cm
bw= 50 cm
di= 1 cm
d= 19 cm

Determinacién de momento reducido de célculo: (pa)

My

M= b, @ foq

pd=

0,02

Determinacién de la cuantia mecanica:(Ws) valor extraido de Cuadro N°20

Con pd= -
A,=w=bwsd= E
yd
Wsmin = ‘ 0,0015

Ws=

0,0205

0,75 cm?

Asmin= Wsmin*bw*d

1,43

[cm?

As1=

1,43 cm?

Determinacién de barras a usar

1,80

25,00

2,00

25,00

Barras

cm
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\ 2010 C/25 |
DETERMINACION DE LA ARMADURA POSITIVA ENTRE PORTICOS

APOYO 2 PORTICO 39 TRAMO DE VIGA 27

DATOS
fok= 250 kg/cm?2
fyk= 5000 kg/cm?2
fed= 166,67 kg/cm2
fya= 4347,83 kg/cm2
—> Mqd= 82000 kg*cm Obtenido del Programa
h= 20 cm
bw= 50 cm
di= 1 cm
d= 19 cm

Determinacién de momento reducido de célculo: (pad)

My

RD PR

Ha

Determinacién de la cuantia mecanica:(Ws) valor extraido de Cuadro N°20

Con ud= - ws=0.031
2
A5=w3bw*d3@ 1,13 cm
vd
Wsmin = l 0,0015
Asmin: Wsmin*bw*d 1,425 sz
A = 1,43 cm?

Determinacion de barras a usar

As

n=— 1,80 2,00 Barras
Ay
esp= 25,00 25,00 cm
2010C/25
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Verificacién del Momento Positivo

Mecal= 1731 kg*m (Cypecad)
Moadm= 1826 kg*m Revista Fabricante
1731 < 1826 CUMPLE
Acero de refuerzo en losa de compresion
h= 5 cm Espesor de la losa de compresion
fya=  4347,83  kg/cm? Resistencia de calculo del acero
50-hy 200
>

Amin > >
"7 fya  fya

1,5 > 0,0575 > 0,046 CUMPLE
n= i_s = 5,00 Barras
esp= 10 cm
5®6C/10 formado una armadura tipo malla
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LOSA ALIVIANADA RETICULAR:

Figura N° 38.4 “Representacion Gréafica Losa Reticular”

Fuente: Manual de Estructuras

GEOMETRIA DE LA LOSA
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11 S -

LOSA QUE SE

COMPARO d

R

/,.f"

SECCEON TIPO H=0.25

4.27x4.47 metros con nervios de 10 cm de espesor y entre ejes de 50 cm.

e Las acciones a considerar seran:

Peso Propio

A determinar

Cargas muertas

120Kg/m2

pavimento

Sobrecarga de uso

300Kg/m2 uso colegio
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e Los coeficientes de ponderacion de las acciones seran:

Coeficiente de seguridad sobre acciones permanentes y= 1,35

Coeficiente de seguridad sobre acciones variables y= 1,5

e Los materiales a emplear seran:
Acero B500S ys =1.15
Hormigon HA-25/B/20/1 y.= 1.50
PREDIMENSIONADO DEL FORJADO

Segun la tabla del articulo 50 de la EHE 08 la relacion L/d debe ser inferior a 23 para

no tener que comprobar el estado de deformaciones.
La luz mayor es de 447 cm, luego si:
L/d<23 = L/23<d
d>447/23>19.43 cm

a este valor del canto atil para determinar el canto del forjado habra que sumarlo

medio didmetro de las barras de armado y el recubrimiento.

Respecto al diametro de las barras, dadas las luces podemos pensar en que

algunos refuerzos deberan ser de diametro 12 mm.

En cuanto al recubrimiento nos encontramos en un ambiente protegido tipo I, el

recubrimiento serd& de 20 mm. Por tanto el canto minimo del forjado sera

19.43+0.6+2=22.05 cm constructivamente consideramos un canto de 25 cm.

Predimensionado ancho minimo:

Se considerd un ancho de nervio de 100 mm dado que el elemento aligerante

sirve de recubrimiento.

Tabla de predimensionamiento:

Capa de compresion 50 mm
Ancho de nervio 100 mm
recubrimiento 20 mm
Intereje 500 mm
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Criterios de distribucion de momentos en la placa La distribucion de momentos debidos

a cargas Vverticales en la secciones criticas, apoyos Yy vano, a lo largo de la placa,

obtenidos segun los procedimientos indicado en método directo.

Se realizara de acuerdo con los criterios definidos en las tablas 22.4.5.ay b.

Tabla 22.45.a

Momentos negativos |[En soporte interior

En soporte exterior

Banda de soportes 75% 100%
Banda central 25% 20%
Tabla 22.4.5.b
Momentos positivos |En ambos casos
Banda de soportes 60%
Banda central 40%

CALCULO DE LOS REFUERZOS
Cargas permanentes:

Peso Propio 306,28  kg/m?
Revestimiento 120 kg/m?
Total cargas

Permanentes: (3,00+1,2)*1,35=

Sobrecarga de Uso:
2,94 KN/m?*1,5= 4,41 KN/m?

TOTAL: 10,05 kN/m?

3,00 KN/m?
1,18 KN/m?

5,64 kN/m?

CALCULO DE MOMENTO ISOSTATICO EN DIRECCION “Xx”

y = Gatad b L® 102,42 kN*m

0 8
Vano Extremo:

Reparto de Mo en Apoyos y centros de vano
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Tabla 22.4.3.2

Caso A|Caso B |Caso C
Momento negativo en apoyo exterior| 30% 0% 65%
Momento positivo en vano 92% | 63% | 35%
Momento negativo en apoyo interior | 70% | 75% 65%

En el vano extremo estamos en el Caso A.

0%

30%

52%

Apoyo Apoyo
Dorsal Frontal

VANO EXTREMO

Reparto del momento isostatico
Momento negativo en el apoyo dorsal: 0,30*102,42=
Momento positivo en el vano: 0,52*102,42=
Momento negativo en el apoyo frontal: 0,70*102,42=

30,73 kN*m
53,26 kN*m
71,70 kKN*m
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Ab
5 A 3

M M4 M M+ M

Bambi centrul 1) RIG 125 I 125
Banda de pilancs 1% 6% 7504 6% 75% £
anda de pilares 3 52| -
| = =

Banda central 10% Y% |2.5% () 12.5%

Expresion grafica de los valores de la tabla

Reparto en banda central y banda de pilares

Apoyo dorsal (momentos negativos):

Banda de pilares 1*30,73=

30,73 kN*m
Banda central 0,20*30,73= 6,15 kN*m
Centro del vano (momentos positivos):
Banda de pilares 0,60*53,26= 31,96 kN*m
Banda central 0,4*53,26= 21,30 kKN*m
Apoyo frontal (momentos negativos):
Banda de pilares 0,75*71,70= 53,77 kN*m
Banda central 0,25*71,70= 17,92 kKN*m
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Reparto por nervio en cada banda

Puesto que cada portico la banda de pilares (2.23 metros de ancho) se encuentra
entre dos mitades de banda central (1,12 metros cada mitad) los esfuerzos por nervio
son:

Apoyo dorsal (momentos negativos):

Banda de pilares 30,73*0,85/2,23= 11,71 KN*m
Banda central 6,15*0,85/(1,12+1,12)= 2,33 KN*m
Centro del vano (momentos positivos):
Banda de pilares 31,96*0,85/2,23= 12,18 kKN*m
Banda central 21,30*0,85/(1,12+1,12)= 8,08 KN*m

Apoyo frontal (momentos negativos):
Banda de pilares 57,77*0,85/2,23= 20,50 kN*m
Banda central 17,92*0,85/(1,12+1,12)= 6,80 KN*m

Dimensionamiento de armadura
A partir del momento, basdndonos en el Anexo 7 de la EHE 08 para flexion simple,
obtenemos:

Apoyo dorsal. Banda de pilares.
Md: 11,71 kKN*m

fck
fea=0,857" 14,17 N/mm?

(4
d=250-(20 recubrimiento +12 medio didmetro barra longitudinal + 8 diametro barra
transversal)
d= 210 mm
21cm

Uo=feab-d 1487500 N 14875 KN

Primer, comprobaremos que el momento frontera es superior a nuestro momento.
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X, =0625-d 0,131 m

X
My =08-U, - X (1 —04- g) = 117,14 kN*m
Por lo tanto:
U52:O
2M,
Un=Uo(1= === 56,86 kN
U
Ag =2 = 1,31 cm?
fyd
210 mm
Centro del vano. Banda de pilares.
Md: 12,18 kKN*m
_ fck _ 2
fca=0,85—= 14,17 N/mm
c
354166,67 N 354,17 KN

Ur¢=fca b ho =

Ura = fea" (b —b,) - hy = 283333,33 N 283,33 KN

Primero, comprobaremos que ho es menor que 0,8 Xf

0,131 m; 0,131*0,8= 0,105
X, =0,625-d =

0,05<0,105 A continuacion comprobamos que:

Md < UTC ' (d - O,Sho)
Urc * (d = 0,5h,) = 65,52 kN*m
Por lo que procedemos a dimensionar igual que en el caso anterior

U32:0
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2M
Uy =U, (1— 1_Uo-ii>= 59,18 KN

U
Ay = s1 _

=1 _ 1,36 cm?
fya

2010 mm

Apovyo frontal. Banda de pilares.
Md: 20,50 kN*m

fea:0,85 % = 14,17 N/mm?

c

Uy:fog-b-d= 1487500 N 1487,50 KN

Puesto que el momento frontera es mayor a nuestro momento, como hemos

Comprobado anteriormente:
U52:0

2M,
U =Up| 1= 1=p=5 | = 101,03 KN

Ut

Ay =— = 2,32 cm?

~ fua
212 mm

Apoyo dorsal. Banda central.
Md: 2,33 kKN*m

f.0:0,85 Lk 14,17 N/mm?

c

Urc=fca-b h, = 354166,67 N

354,17 KN
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Uro = fea' (b—by) hy = 283333,33 N 283,33 KN

Como ya hemos comprobado que ho es menor que 0,8 Xf
Md S UTC - (d - O,Sho)

Procedemos a dimensionar igual que el caso anterior

U52:0
2M,
U =Up|1— |1—- = 11,15 kN
s1 o ( Uo R d)
Ay = Us1 — 0,26 cm?
fyd
208 mm

Centro del vano. Banda central.

Md: 8,08 kN*m
f..0,85-Jck _ 14,17 N/mm?
c
Urc = fcab-h, = 354166,67 N 354,17 kN
Ura =fca - (b—b,) h, = 283333,33 N 283,33 KN

Como ya hemos comprobado que ho es menor que 0,8 X

Md S UTC ) (d - O,Sho)

Procedemos a dimensionar igual que el caso anterior

U32:0
U =, [1- [1=2Ma )2 39,01 kN
s1 o U, -d )
0,90 cm?
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Us1 _

A, = —= =
s1 fyd
2d8 mm
Apoyo frontal. Banda central.
Md: 6,80 kN*m
. fck _ 2
fca:0,85-— = 14,17 N/mm
c
Ur¢=fca b-h, = 354166,67 N 354,17 kN
Urg=fca(b—by) h, = 283333,33 N 283,33 KN

Como ya hemos comprobado que ho es menor que 0,8 Xf
Md S UTC ) (d - O,Sho)

Procedemos a dimensionar igual que el caso anterior

U52:0
2M,
Uqa=U,[1- [1- =
s1 o< U, d) 32,75 kN
As1 = fya 0,75 cm?
28 mm

Vano Central:
Reparto de Mo en apoyos y centro de vano

En el vano extremo estamos en el Caso C.
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70%

=

52%

APOYO  APOYO
DORSAL FRONTAL

VANO CENTRAL

Reparto del momento isostatico en vano central
Momento positivo en el segundo vano: 0,35*102,42= 35,85 kN*m
Momento negativo en apoyo frontal del segundo vano: 0,65*%102,42= 66,57 KkN*m

*El momento dorsal de este vano, esta calculado anteriormente como momento frontal
del vano anterior.

Reparto de banda central y banda de pilares

Apoyo dorsal (momentos negativos):

o Calculo anteriormente.

Centro del segundo vano (momentos positivos):
Banda de pilares 0,6*35,85= 21,51 kN*m
Banda central 0,4*35,85= 14,34 kKN*m

Apoyo frontal del segundo vano (momentos negativos):
Banda de pilares 0,75*66,57= 49,93 kN*m
Banda central 0,25*66,57= 16,64 KN*m

Reparto por nervio en cada banda
Puesto que en cada portico la banda de pilares (2,23 metros de ancho) se

117



encuentra entre dos mitades de banda central (1,12 metros cada mitad) los esfuerzos
por nervios son:
Apoyo dorsal:

Calculado anteriormente.

Centro del segundo vano:
Banda de pilares 21,51*0,85/2,23= 8,20 KN*m
Banda central 14,34*0,85/(1,12+1,12)= 5,44 KN*m

Apoyo frontal del segundo vano (momentos negativos):
Banda de pilares 49,93*0,85/2,23= 19,03 kKN*m
Banda central 16,64*0,85/(1,12+1,12)= 6,32 KN*m

Dimensionamiento de armadura
A partir del momento, basandonos en el Anexo 7 de la EHE 08 para flexién

simple obtenemos:

Centro del sequndo vano. Banda de pilares.
Md: 8,20 kN*m

fea:0,85 " % = 14,17 N/mm?

c

Urc:fea'b-ho = 354166,67 N 354,17 KN

Ura:fea* (b —bo) - h, = 283333,33 N 283,33 KN
Como ya hemos comprobado que ho es menor que 0,8 Xf
My < Urc* (d — 0,5h,)
Procedemos a dimensionar igual que el caso anterior

U52=0

2M
Uﬂ:uo(l_ 1_Uo-dd>= 39,57 KN
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4 Us_

=1 _ 0,91 cm?
s1 fyd

28 mm

Apovyo frontal del sequndo vano. Banda de pilares.
Md: 19,03 kN*m

feca: 0,85 % = 14,17 N/mm?

c

Urc:feab-h, = 354166,67 N 354,17 KN

Ura:fea* (b —bo) - h, = 283333,33 N 283,33 KN

Como ya hemos comprobado que ho es menor que 0,8 Xf

Md S UTC ) (d - O,Sho)

Procedemos a dimensionar igual que el caso anterior

U52:0

_ 2M, _
U1 =Uo| 1- 1_Uo'd - 93,57 KN
Asl = & = 2,15 sz
fyd
212 mm
Centro del sequndo vano. Banda central.
Md: 5,44 kN*m

. fck _ 2

fcd0,85y—— 14,17 N/mm
c

119



354166,6
Urc:fea b h, = 7 N 354,17 KN

283333,3
Urq:fea-(b—by) h, = 3N 283,33 KN

Como ya hemos comprobado que ho es menor que 0,8 Xf
My < Ugpc - (d —0,5h,)

Procedemos a dimensionar igual que el caso anterior

U52:0
2M
U51:U0(1_ fl_Uo-(Z): 26,14 KN
ASl = E = 0,60 sz
fyd
28 mm
Apovyo frontal del sequndo vano. Banda central.
Md: 6,32 kN*m
. fek _ 2
fca: 0,85 = 14,17 N/mm
Urcifeq-b-h, = 3954166,67 N 354,17 KN
Ura:fea'(b—by) - hy = 283333,33 N 283,33 KN

Como ya hemos comprobado que ho es menor que 0,8 Xf
Md S UTC " (d - O,Sho)

Procedemos a dimensionar igual que el caso anterior
U52=0

2M
Usy = U, (1 - -7 ‘2) = 30,38 KN
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U
Agy = f—S: = 0,70 cm?
Yy

28 mm

CALCULO DEL MOMENTO ISOSTATICO EN LA DIRECCION «Y”

:(gd+¢Id)'lp'l12:

M, 3

107,22 kN*m

Vano extremo:

Reparto de Mo en apoyos y centro de vano

Caso A |Caso B |Caso C

Momento negativo en apoyo exterior| 30% 0% 65%

Momento positiva en vana 52% 63% 35%

Momento negativo en apoyo interior | 70% | 75% | 65%

En el vano extremo estamos en el Caso A.
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]
(
d
(
|

1]
52%

APOYO  APOYO
DORSAL FRONTAL
VANO EXTREMO

Reparto del momento isostatico

Momento negativo en el poyo dorsal: 0,30*107,22=

32,17 kN*m
Momento en el vano: 0,52*107,22= 55,75 kN*m
Momento negativo en el poyo frontal: 0,70*107,22= 75,05 kKN*m

| "\i‘ _ ” jimcn
23 I\
L&
M M M M+ M-
Bandu central . 0% 0% 125G Wk '2.5(1;
F ———— — — —
o 106 0% 75% 60 5% =
Banda de pilares m 7 ’::
" Banda centreal [ 10% 20% 12.5% 0% l_'.’,ﬁ;_ ;
_ S
122
Expresion gréafica de los valores de la tabla
Reparto de banda central y banda de pilares
Apoyo dorsal (momentos negativos):
Banda de pilares 1*32,17= 32,17 kN*m
Banda central 0,20*32,17= 6,43 kN*m
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Centro del vano (momentos positivos):
Banda de pilares 0,6*55,75= 33,45 kN*m
Banda central 0,4*55,75= 22,30 kN*m

Apoyo frontal (momentos negativos):
Banda de pilares 0,75*75,05= 56,29 kN*m
Banda central 0,25*75,05= 18,76 KN*m

Reparto por nervio en cada banda
Puesto que en cada pdrtico la banda de pilares (2,14 metros de ancho) se
encuentra entre dos mitades de banda central (1,07 metros cada mitad) los esfuerzos

por nervios son:

Apoyo dorsal: (momentos negativos)
Banda de pilares 32,17*0,85/2,14= 12,78 KN*m
Banda central 6,43*0,85/(1,07+1,07)= 2,56 KN*m
Centro del vano (momentos positivos):
Banda de pilares 33,96*0,85/2,14= 13,29 kKN*m
Banda central 22,30*0,85/(1,07+1,07)= 8,86 kKN*m

Apoyo frontal (momentos negativos):
Banda de pilares 56,29*0,85/2,14= 22,36 KN*m
Banda central 22,92*0,85/(1,07+1,07)= 7,45 KN*m

Dimensionamiento de armadura
A partir del momento, basandonos en el anexo de la EHE 08 para flexion simple,

obtenemos:

Apoyo dorsal. Banda de pilares.
Md: 12,78 kN*m
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£..:0,85 ’% _ 14,17 N/mm?

c

Uy fog-b-d= 1487500 N 1487,50 KN

Primero, comprobaremos que el momento frontera es superior a nuestro

momento.
X; =0,625-d = 0,131 m
X
Mp=08-Up- X (1-04-2) = 117,04 kn*m
Por lo tanto:
U32:O
2M,
Uqa=U,[1- 1—Uo_d = 62,14 KN
U
Ag = FS; = 1,43 cm?
210 mm
Centro del vano. Banda de pilares.
Md: 13,29 kN*m
0,85 Lk _ 14,17 N/mm?
c
UTC:de b hO = 354166,67 N 354,17 KN
Urg:fea (b—b,) - h, = 283333,33 N 283,33 KN

Primero, comprobaremos que ho es menor que 0,8 Xf
0,131 m; 0,131*0,8= 0,105
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X, =0625-d=

0,05<0,1058 A continuacion comprobamos que:
My < Ugpc - (d —0,5h,)

Urc - (d—0,5h,) = 6552 kN*m

Por lo que procedemos a dimensionar igual que en el caso anterior

U32:O
2M
U51:U0<1— 1—U0_‘ii>= 64,68 KN
4, = st 1,49 cm?
fyd
210 mm
Apovyo frontal. Banda de pilares.
Md: 22,36 kKN*m
2
fcd:o,ss-ﬁ= 14,17 N/mm
Uy fea b -d= 1487500 N 1487,50 KN

Puesto que el momento frontera es mayor a nuestro momento, como hemos

comprobado anteriormente:

U32:0

2M,
U =Up|1—- |1— = 110,58 KN

U, d

2,54 cm?
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Us1 _

AT g, T
Yy

212 mm
Apoyo dorsal. Banda central.

Md: 2,56 kKN*m

feq:0,85 et _ 14,17 N/mm?

c

UTC:fcd ‘b ho = 354166,67 N 354’17 KN
Ura:fea* (b —bo) - h, = 283333,33 N 283,33 KN

Como ya hemos comprobado que ho es menor que 0,8 Xf
Md S UTC ) (d - O,Sho)

Procedemos a dimensionar igual que en el caso anterior

UsZ:O
2M,
U.=U,1-— [1-— = 12,22 KN
s1 o ( UO . d>
U
Ay =2 = 0,28 cm?
fyd
28 mm

Centro del vano. Banda central.

Md: 8,86 kN*m

2
fea:0,85 % _ 1417 N/mm

c

Urc:feqa b h, = 394166,67 N 354,17 KN

Urag:fea(b—by) hy = 283333,33 N 283,33 KN
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Como ya hemos comprobado que ho es menor que 0,8 Xf
Md S UTC " (d - O,Sho)

Procedemos a dimensionar igual que en el caso anterior

UsZ:O
Uo=u (12 1o M) _ 42,80 KN
s1 0] UO . d ]
A, =5 0,98 cm?
fyd
28 mm

Apoyo frontal. Banda central.

Md: 7,45 kKN*m

@:

fca:0,85- Y 14,17 N/mm?

c

Urc:fea-b-h, = 354166,67 N 354,17 KN

Ura: fea (b —bgy) - hy = 283333,33 N 283,33 KN

Como ya hemos comprobado que ho es menor que 0,8 Xf
My < Urpc-(d —0,5h,)

Procedemos a dimensionar igual que en el caso anterior

U52:0
2M,
U =Up(1—- |1- = 35,92 KN
s1 [ ( Uo R d>
Ay = Us1 _ 0,83 cm?
fya
28 mm
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Vano central.
Reparto de Mo en apoyos y centro de vano

En el vano central estamos en el Caso C.

o
PARY s

3%

APOYO APOYO
DORSAL FRONTAL
VANO CENTRAL

Reparto del momento isostatico en vano central
Momento positivo en el segundo vano: 0,35*107,22= 37,53 KN*m
Momento negativo en apoyo frontal del segundo vano: 0,65*107,22= 69,69 KN*m

*El momento dorsal de este vano, esta calculado anteriormente como momento frontal
del vano anterior.

Reparto de banda central y banda de pilares

Apoyo dorsal (momentos negativos):

Calculado anteriormente.

Centro del segundo vano (momentos positivos):
Banda de pilares 0,6*37,53= 22,52 KN*m
Banda central 0,4*37,53= 15,01 KN*m
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Apoyo frontal del segundo vano (momentos negativos):
Banda de pilares 0,75*69,69= 69,69 kKN*m
Banda central 0,25*69,69= 17,42 KN*m

Reparto por nervios en cada banda
Puesto que en cada portico la banda de pilares (2,14 metros de ancho) se
encuentra entre dos mitades de banda central (1,07 metros cada mitad) los esfuerzos

por nervios son:

Apoyo dorsal:
Calculo anteriormente.

Centro del segundo vano:
Banda de pilares 22,52*0,85/2,14= 8,94 kKN*m
Banda central 15,01*0,85/(1,07+1,07)= 5,96 KN*m

Apoyo frontal del segundo vano (momentos negativos):
Banda de pilares 69,69*0,85/2,14= 27,68 kN*m
Banda central 17,42*0,85/(1,07+1,07)= 6,92 KN*m

Dimensionamiento de armadura
A partir del momento, basandonos en el anexo de la EHE 08 para flexion simple,

obtenemos:

Centro del sequndo vano. Banda de pilares.

Md: 8,94 kN*m
fcd:o,ss-@= 14,17 N/mm?
c
Upc:feq b-h, = 35416667 N 354,17 KN

Urg: fea (b—b,) - h, = 283333,33 N 283,33 KN
Como ya hemos comprobado que ho es menor que 0,8 Xf

Md S UTC - (d - O,Sho)
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Procedemos a dimensionar igual que en el caso anterior

U52:O
2M,
Uga=U,11- [1-— = 43,22 KN
s1 o < Uo R d)
U
Ay, =3t 0,99 cm?
fyd
28 mm

Apovyo frontal del sequndo vano. Banda de pilares.

Md: 27,68 kN*m
2M
Uy =U, (1 — 11— 0 ‘3) = 138,24 KN
A, = Usi _ 3,18 cm?
fyd
2912 mm

Centro del sequndo vano. Banda central.

Md: 5,96 kKN*m
2M
Usy = U, (1 - -7 ‘ii) = 28,67 KN
A, = Usi _ 0,66 cm?
fyd
208 mm

Apoyo frontal del sequndo vano. Banda central.
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Md: 6,92 kN*m

2M,
Up=Up| 1= [1-7=5|= 33,33 KN
o
yd

208 mm
CALCULO DE CORTANTE EN NERVIOS
Aunque es usual dar a los abacos una dimension entre 1/6 y 1/5 de la luz, en el
plano adjunto tenemos las dimensiones de los abacos reales.
A continuacion vamos a estudiar el cortante en los nervios que concluyen en el

pilar ya que es el abaco donde menos nervios acometen, 3 por cada cara, en total 6.

Va=09a qa) (L1, —Ap-Aq) = 171,53 KN
Donde Ap y Al son las dimensiones del &baco.
El cortante por nervio sera 171,53/6= 28,59 KN

0,15

La colaboracion del hormigon sera: = £(100pf,;) /3b,d

c

Siendo d el canto Gtil en

e = (1 n fzoo/d> _ 198 <2 milimetros

p es la cuantia geométrica de traccion,es decir la armadura de negativos en el punto a

considerar, en el sentido “X” disponemos 2 & 8

As+4p _ 0,033
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Valor que representa la colaboracion del
Vcu= 17,99 KN hormigon,el
debera absorber la diferencia hasta el corte.

Vsu=Vd-Veu= 10,60 KN
DETALLE DE REFUERZO DE CORTANTE
EN NERVIOS
?roms B s For jodo /

,
h,
\

2: didimetro del refuerza (mm)
30 separdacién entre refuerzos {om)

La figura representa una seccion del nervio con armado a cortante mediante dos
ramas, los elementos de refuerzos (aviones en el argot) sirven para situar
correctamente el armado inferior sin necesidad de separadores.

COMPROBACION DEL ESTADO LIMITE DE PUNZONAMIENTO. Articulo
46 EHE 08
La superficie o area critica se define a una distancia igual a 2d desde el perimetro del

soporte, siendo d el canto Gtil de la losa, calculado como la semisuma de los cantos
utiles correspondientes a los armados en dos direcciones ortogonales.

Al disponer el armado en dos direcciones el canto util en uno y otro sentido
diferira
en el diametro de las barras empleadas en el otro sentido, como hemos visto a la hora
de calcular el canto util a lo largo del ejercicio.
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<

Ox

Figura 46.2.a Figura 46.2.b Figura 46.2.c

El area critica se calcula como el producto del perimetro critico U; por el canto
atil d.
La determinacion del perimetro critico U: se realiza segun las figuras representadas
para pilares interiores, de borde o de esquina segun dibujo.
No serd necesaria armadura de punzonamiento si se verifica la condicion:
Tsd < Trd
donde el primer término es la tension nominal de calculo en el perimetro critico

_ Fsd,ef

Fsa.ef €S el esfuerzo efectivo de punzonamiento de célculo, teniendo en cuenta el efecto

del momento transferido entre losa y soporte.
Fsaer = BFsq  Simplificadamente
p=1.15 para pilares interiores
[=1.40 en soportes de borde
[=1.50 en soportes de esquina
Fsd es el esfuerzo de punzonamiento de calculo
U: es el perimetro critico definido anteriormente es el canto util de la losa

7rd €S la tension maxima resistente en el perimetro critico

fcv es la resistencia qfredctivgidﬁ Horoupgn 3oertante en N/mm?
de valor 15 n/mm2 en caso dé control indirecto del hormigon

fo=fek resistencia a compresion del hormigon <60 N/mm?

p=/@mﬂ£0ﬁ2
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En nuestro ejercicio para el pilar 66
Ui= (250*2+21*2*210)= 3138,94 mm?
B=1.50

Fsa=171,53 KN

171530 1,50 0,39 N/mm2
'sd =3138,94-210

14101
Px = 10-21 0,010
1+1,01
Py=To.21 ~ 0010
o= 0,010

t¢= 0,58 N/mm?  Por lo que no serd necesaria armadura de punzonamiento

Armadura de Temperatura y Retraccién de fraguado:

Para absorber esfuerzos generados en el concreto de la losa de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccién de fraguado, y permitir un control
eficiente de la figuracion, se puede utilizar una malla electrosoldada con esfuerzos de
fluencia Fy=49,05 kN/cm2, requiriéndose la siguiente armadura minima en las dos

direcciones:

Pmin = 0,0015
ASmin = pmin . b.d
Asmin = (0.0015) (100 cm) (21cm)= 3,15 cm2 Por metro de ancho
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11,00 Barras

esp= 9,00 cm

1196C/10

RESUMEN DEL APORTE ACADEMICO
TECNICAMENTE
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LOSA ALIVIANADA CON VIGUETA PRETENSADA

DETERMINACION DE ARMADURA NEGATIVA
SECCION Ma (2) . As Amin | oo
h(cm) bw(cm) | (kg*cm) cm? cm?
20 50 65000 0.02 0.75 1.43 2010 mm
DETERMINACION DE ARMADURA POSITIVA
20 50 82000 0.03 1.13 1.43 2010 mm

VERIFICACION DEL MOMENTO POSITIVO
Mcal < Madm

1731<1826  CUMPLE....!

ACERO DE REFUERZO EN LOSA DE COMPRESION

596C/10 Formado una armadura tipo malla.

LOSA ALIVIANADA RETICULAR

CALCULO DEL MOMENTO ISOSTATICO EN LA DIRECCION “X”
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Vano extremo:
Reparto de Mo en apoyos y centro de vano

Reparto del momento isostatico

Momento negativo en el poyo dorsal: 30,73 KN*m

Momento en el vano: 53.26 KN*m

Momento negativo en el poyo frontal: 71,70 KN*m

Reparto de banda central y banda de pilares

Apoyo dorsal (momentos negativos):

Banda de pilares: 30,73 KN*m
Banda central: 6,15 KN*m

Centro del vano (momentos positivos):

Banda de pilares: 31,96 kN*m
Banda central: 21,30 KN*m

Apoyo frontal (momentos negativos):

Banda de pilares: 53,77 KN*m
Banda central: 17,92 KN*m

Reparto por nervio en cada banda
Apoyo dorsal: (momentos negativos)

Banda de pilares: 11,71 KN*m
Banda central: 2,33 KN*m

Centro del vano (momentos positivos):

Banda de pilares: 12,18 KN*m
Banda central: 8,08 KN*m

Apoyo frontal (momentos negativos):

Banda de pilares: 20,50 KN*m
Banda central: 6,80 KN*m

Dimensionamiento de Armadura

Momento (KN*m)

As “ Calculo” (cm2)

Armadura (mm)
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Apoyos dorsal Banda de Pilares | -11,71 KN*m 1,31 2010 mm
=t |
a 4 i
12,18 KN*m 1,36 2010 mm
Centro Vano, Banda de pilares
Apoyo frontal Banda de pilares | -20,50 KN*m 2,32 2012 mm
“ <? a T
. 0
Apoyos dorsal Banda Central -2,33 KN*m 0,26 208 mm
8,08 KN*m 0,90 2068 mm
Centro del Vano, Banda
central
Apoyos frontal Banda Central -6,80 kN*m 0,75 268 mm

s .
a
a
<
a

La armadura de calculo han sido obtenidas de acuerdo a las formulas del Anejo 7 de la EHE 08
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Vano central.
Reparto de Mo en apoyos y centro de vano
Reparto del momento isostatico en vano central
Momento positivo en el segundo vano: 35,85 KN*m
Momento negativo en apoyo frontal del segundo vano: 66,57 KN*m
Reparto de banda central y banda de pilares
Centro del segundo vano (momentos positivos):
Banda de pilares: 21,51 kN*m
Banda central: 14,34 KN*m
Apoyo frontal del segundo vano (momentos negativos):
Banda de pilares: 49,93 KN*m
Banda central: 16,64 kN*m
Reparto por nervios en cada banda
Centro del segundo vano:
Banda de pilares: 8,20 KN*m
Banda central: 5,44 KN*m
Apoyo frontal del segundo vano (momentos negativos):
Banda de pilares: 19,03 KN*m
Banda central: 6,32 KN*m
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Dimensionamiento de Armadura

Momento (KN*m) As “ Calculo” (cm2) | Armadura (mm)
Centro del segundo vano Banda | 8,20 kN*m 0,91 208 mm
de Pilares
19,03 KN*m 2,15 2012 mm
Apoyo frontal segundo vano
Banda de pilares
— o  —
| |
i
Centro del segundo Vano, 5,44 KN*m 0,60 208 mm
Banda central
Apoyo frontal del segundo vano | 6,32 KN*m 0,70 208 mm
Banda Central

La armadura de célculo han sido obtenidas de acuerdo a las formulas del Anejo 7 de la EHE 08

CALCULO DE MOMENTO ISOSTATICO EN DIRECCION “Y”
Vano Central:

Reparto de Mo en Apoyos y centros de vano

Reparto del momento isostatico

Momento negativo en el apoyo dorsal: 32,17 kN*m
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Momento positivo en el vano: 55,75 KN*m
Momento negativo en el apoyo frontal: 75,05 kN*m

Reparto en banda central y banda de pilares
Apoyo dorsal (momentos negativos):
Banda de pilares: 32,17 KN*m
Banda central: 6,43 kN*m
Central del vano (momentos positivos):
Banda de pilares: 33,45 KN*m
Banda central: 22,30 kN*m
Apoyo frontal (momentos negativos):
Banda de pilares: 56,29 KN*m
Banda central: 18,76 kN*m
Reparto por nervios en cada banda
Apoyo dorsal (momentos negativos):
Banda de pilares: 12,78 KN*m
Banda central: 2,56 KN*m
Central del vano (momentos positivos):
Banda de pilares: 13,29 KN*m
Banda central: 8,86 kN*m
Apoyo frontal (momentos negativos):
Banda de pilares: 22,36 KN*m
Banda central: 7,45 kN*m
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Dimensionamiento de Armadura

Momento (KN*m)

As “ Calculo” (cm2)

Armadura (mm)

Apoyos dorsal Banda de Pilares | -12,78 KN*m 1,43 2010 mm
— —
| |
; o
13,29 KN*m 1,49 2010 mm
Centro Vano, Banda de pilares
Apoyo frontal Banda de pilares | -22,36 KN*m 2,54 2012 mm
— o0 ——f
‘ A @ s T
. 0
Apoyos dorsal Banda Central -2,56 KN*m 0,28 208 mm
\
8,86 KN*m 0,98 2068 mm
Centro del Vano, Banda
central
Apoyo frontal Banda Central -7,45 KN*m 0,83 208 mm
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La armadura de célculo han sido obtenidas de acuerdo a las formulas del Anejo 7 de la EHE 08

Vano Central:
Reparto de Mo en apoyos y centro de vano
Reparto del momento isostatico en vano central
Momento positivo en el segundo vano: 37,53 KN*m
Momento negativo en apoyo frontal del segundo vano: 69,69 KN*m
Reparto de banda central y banda de pilares
Centro del segundo vano (momentos positivos):
Banda de pilares: 22,52 KN*m
Banda central: 15,01 kN*m
Apoyo frontal del segundo vano (momentos negativos):
Banda de pilares: 69,69 kKN*m
Banda central: 17,42 KN*m
Reparto por nervio en cada banda
Centro del segundo vano:
Banda de pilares: 8,94 kN*m
Banda central: 5,96 kN*m
Apoyo frontal del segundo vano (momentos negativos):
Banda de pilares: 27,68 KN*m
Banda central: 6,92 kN*m
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Dimensionamiento de Armadura

Momento (KN*m)

As “ Calculo” (cm2)

Armadura (mm)

Centro del segundo vano Banda | 8,94 kN*m 0,99 268 mm
de Pilares
27,68 KN*m 3,18 2012 mm

Apoyo frontal segundo vano
Banda de pilares

— o  —

| |

i
Centro del segundo Vano, 5,96 KN*m 0,66 208 mm
Banda central
\

Apoyo frontal del segundo vano | 6,92 KN*m 0,77 208 mm

Banda Central

La armadura de célculo han sido obtenidas de acuerdo a las formulas del Anejo 7 de la EHE 08
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CALCULO DE CORTANTE EN NERVIOS
Va=(9a 9a) (L1l —Ap- A1) =171,53 KN

El cortante por nervio seréa: 28,59 KN

Vcu=17,99 KN  Valor que representa la colaboracion del hormigon, el hacer debera
absorber la diferencia hasta el corte.

Vsu=Vd-Vcu= 10,60 KN

COMPROBACION DEL ESTADO LIMITE DE PUNZONAMIENTO. Articulo
46 EHE 08

No sera necesaria armadura de punzonamiento si se verifica la condicion:
Tsd = Trd

donde el primer término es la tension nominal de calculo en el perimetro critico

Fsd,ef

171530 - 1,50
'sa = 313894210 = 0.39 N/mm?

tr¢= 0,58 N/mm?  Por lo que no seré necesaria armadura de punzonamiento
Armadura de Temperatura y Retraccién de fraguado:

Asmin = 3,15 cm?  Por metro de ancho

11®6C/10

ECONOMICAMENTE

Descripcion de Losa Costo en Bs | Costo en $us
Losa aligerada con Viguetas 6959,55 1007,17
Losa alivianada Reticular 11236,35 1626,10
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CONCLUSIONES

Una vez finalizado el disefio Estructural de la Unidad Educativa Polla, las conclusiones
que se obtuvieron son:

Con la elaboracion de este proyecto se logré que los conocimientos adquiridos
en la Universidad se puedan profundizar, articular e integrar.

La etapa de analisis estructural es muy importante, por tanto controlar los
esfuerzos en cada elemento estructural. si es posible verificar con otro método
de anélisis.

Se disefid viga centradora debido a que la zapata se sobredimensionaba.

Los elementos estructurales fueron calculadas con la ayuda del programa
Cypecad. y verificados con la hoja de calculo Excel para la obtencion de las
solicitaciones.

Los planos estructurales se obtuvieron del programa Cypecad. el cual genero
armaduras que varian alrededor del 5% con relacion a las armaduras calculadas
manualmente.

De acuerdo al analisis matematico los resultados reflejan que la losa alivianada
con viguetas sufre mayor deformacion teniendo asi un valor 10 mm a relacion
de la losa reticulada que tiene un valor de deformacién de 5,87 mm, estos
resultados con lo que respecta al método utilizado para el anélisis de cada una
de las losas.

El presupuesto del Colegio Polla es de 5.033.438,61 (Cinco millones treinta y
tres mil cuatrocientos treinta y ocho con 61/100 Bolivianos) que equivale a $us.
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728.428,16 (Setecientos veintiocho mil cuatrocientos veintiocho con 16/100
Doélares americanos).

Se compard técnica y economica dos tipos de losas alivianada con viguetas y
reticular o nervada.

Finalmente se concluye que una losa reticulada resulta mas eficiente porque nos

permite cubrir luces mas grandes.

RECOMENDACIONES

No utilizar programas computacionales, si no sabes que método de resolucién
utiliza.

Tener mucho cuidado en el calculo de momentos ya que estos influyen mucho
en los resultados.

Se recomienda respetar los planos constructivos para la ejecucion de la obra.
Verificar en la etapa de andlisis estructural, por lo menos con dos métodos de
analisis, para ver que los resultados sean iguales o parecidos

La resistencia admisible del suelo, es un factor muy importante para el
emplazamiento de un proyecto, y se considera que para zapatas aisladas la
capacidad portante debe estar dentro el rango de 2 a 3.20 kg/cm2.

Se recomienda verificar constantemente la armadura de vigas, columnas, etc.

antes de vaciar el hormigoén.
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