1. CAPITILO | ANTECEDENTES
1.1. El problema

En la actualidad la necesidad de un lugar donde se pueda llevar a cabo actividades de caracter
social y productivo es muy importante, debido a los cambios sufridos en el pais con respecto
al &mbito politico, teniendo més importancia las agrupaciones sociales, para conocer y hacer
conocer opiniones, sugerencias, proyectos de caracter social publico, y tomar decisiones
colectivas con respecto al barrio la Banda, la localidad de San Lorenzo y la provincia Méndez
en lo que se refiere a interés y necesidades colectivas o de asuntos sociales del barrio,
localidad y provincia, también se necesita de un lugar estratégico como centro de

capacitacion y para realizar eventos sociales.

Esta situacion de necesidad de una infraestructura, hace que se requiera de un edificio con
todos los requisitos necesarios para satisfacer las demandas colectivas de la localidad de San
Lorenzo y la provincia Méndez, en el barrio la banda, ya que la existente no brinda los

requisitos de la poblacién.

Por la demanda de los vecinos y comunarios las autoridades se ven en la obligacion de hacer

un disefio y construccion de una nueva y moderna infraestructura.

1.1.1. Planteamiento.- Segun datos recolectados en el barrio y la localidad de San Lorenzo
la antigua infraestructura fue construida en el afio de 1973, y con el crecimiento de la
poblacién y por la necesidad de organizacion de los pobladores de la region se hace necesaria
una nueva infraestructura donde se puedan llevar a cabo todos las actividades de caracter

productivo.
Las principales causas que conllevan a esta situacion son las siguientes:

o Infraestructura existente antigua y pequefa.

e Necesidad de organizacion para discutir acerca de beneficios o de propuestas de
proyectos para mejorar la calidad de vida en el barrio y la localidad.

e Eventos sociales que pueden ser multitudinarios como ser capacitaciones, fiestas

sociales, funerales, etc.



De continuar la situacion actual, los vecinos del barrio la banda y de San Lorenzo no podrian
ser participes de benéficos que los diferentes niveles de gobierno ofrecen para mejorar la
calidad de vida, no se podrian tomar decisiones a nivel de barrio, comunidad, o provincia,
para proponer o hacer conocer las necesidades de los vecinos en la elaboracion de nuevos
proyectos, tampoco se contaria con ambientes para realizar exposiciones o0 capacitacion para
los vecinos y comunarios, dejando pasar oportunidades para alcanzar un nivel de vida

deseado con respecto a lo colectivo.

Dentro las posibles alternativas de solucion para resolver el problema de Infraestructura se

plantean:

e Alquilar instalaciones privadas para que cumplan la funcién de centro de reuniones y
eventos sociales.
e Construir una nueva infraestructura con disefio Arquitectonico-Estructural que pueda

dar comodidad funcional.

1.1.3. Formulacion.- Haciendo un anélisis de las alternativas, para llegar a la adecuada

solucidn de la situacion existente, da como resultado que:

Con la construccion de la nueva infraestructura destinada para el centro productivo de los

vecinos y campesinos se podria solucionar el problema.

1.1.4. Sistematizacion.- Con la alternativa definida se realizé un andlisis previo de los
elementos estructurales que se implementaran en el disefio estructural del edificio, donde se

sistematizo contemplando lo siguiente.
En funcidn a los planos arquitectdnicos se plantea para el disefio estructural lo siguiente:

Estructura de entrepisos y cubierta: Losas alivianadas de viguetas pretensadas.
Estructura de edificacion: Estructura de porticos de H°A?°
Estructura de cimentacion: La cimentacion sera de zapatas aisladas

Estructura de las escaleras: Escaleras de H°A°.

De ahora en adelante este disefio serd denominado como convencional.



1.2. Objetivos

1.2.1. General.- Realizar el disefio estructural del edificio del “Centro Productivo Comunal

del barrio La Banda de la localidad de San Lorenzo™.
1.2.2. Especificos.- Entre los objetivos especificos se plantean los siguientes:

¢ Realizar el estudio de suelos para determinar la capacidad portante del terreno.

e Disefiar los elementos estructurales de hormigon armado siguiendo lo especificado
en la norma CBH-87.

¢ Disefiar las cimentaciones de acuerdo al tipo de suelo de fundacion.

e Estimar el costo aproximado para el emplazamiento fisico del proyecto

e Determinar el plazo de ejecucion estimado.

¢ Realizar planos estructurales.

o Disefiar entre pisos y cubierta con sistema de vigas T y comparacion con el disefio

convencional.

1.3. Justificacién

1.3.1. Técnica.- Se realizara el calculo estructural con el software CYPECAD, para disefiar
las estructuras de sustentacion del edificio, verificando manualmente los resultados obtenidos

por el programa, aplicando los conocimientos adquiridos en la carrera de ingenieria civil..

1.3.2. Académica.- Se profundizaran los conocimientos adquiridos en el disefio de
edificaciones de hormigdn armado, realizando el dimensionamiento de todos los elementos
intervinientes, adecuadamente y segun las normativas vigentes, y también aportando un

disefio alternativo de entre pisos con sistema de vigas T.

1.3.3. Social institucional.- Se contribuird con una solucién adecuada a la falta de unos
ambientes para llevar a cabo reuniones de caracter social productivo, para los pobladores de
San Lorenzo, colaborando a la sub gobernacion de la provincia Méndez con el disefio

estructural del proyecto.

1.4. Alcance del proyecto



Teniendo clara la idea de que es lo que se pretende realizar, es muy importante definir el
alcance y las limitaciones que tendrd nuestro estudio, para poder llevar a cabo
satisfactoriamente las actividades propuestas.

Como alcance principal se destaca el disefio estructural de todos los elementos de
sustentacion de la edificacion, asi como la de la cubierta de losa y los entre pisos, plasmando

el disefio en planos estructurales para su posterior utilizacion.

No se realizaran los disefios de instalaciones sanitarias y de agua potable, instalaciones
eléctricas, y de gas. El costo referencial sera calculado solo para la parte de la obra gruesa de
la estructura. En cuanto al aporte académico, se hara el disefio de entre pisos con sistemas

de vigas T multiple, como una alternativa al disefio convencional.
1.5. Localizacién

El emplazamiento del Centro productivo comunal del barrio la banda de la localidad de san
Lorenzo, que se planea disefiar y construir se encuentra en el departamento de Tarija,
provincia Méndez, barrio la banda entre las calles Florida y C.C. Zilvetty, sobre el camino

hacia Sella Cercado.
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Figura 1.1. Ubicacion genral del proyecto (fuente: Google heart)



1.5.1. Disponibilidad de servicios.- El lugar de emplazamiento cuenta con los siguientes
servicios publicos como son: Agua potable, administrado por COSAALT (cooperativa de
servicios de agua y alcantarillado de Tarija), energia eléctrica administrada por SETAR
(servicios eléctricos de Tarija), gas domiciliario administrado por EMTAGAS (empresa
tarijefia del gas), telefonia administrado por COSETT (cooperativa de servicios de

telecomunicacion Tarija).



2. CAPITULO II MARCO TEORICO
2.1. Disefio arquitectdnico y descripcion general

Se disefo espacios tanto para uso exclusivo de los beneficiarios, areas de servicio, sectores

administrativos, y espacios de uso recreativo.

Este disefio fue hecho exclusivamente para cubrir la primera necesidad, que es la zona de
reuniones, el disefio de este edificio contempla un salon, que por razones de uso debe ser
exento de columnas. Aprovechado la superficie y espacios de este salén se disefi6 un &rea de
oficinas en la parte superior a este, como el proyecto es un lugar multi uso se cuenta con

bateria de bafios y una cocina, cumpliendo con todas las exigencias de los beneficiarios.

2.2. Levantamiento topografico

Los levantamientos topograficos 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. Tomando los datos necesarios para la presentacion grafica o

elaboracion del mapa del area en estudio.

Los planos del levantamiento topografico del presente proyecto fueron proporcionados por
la Direccion de Obras Publicas de la Sub Gobernacién de la Provincia Méndez.

2.3. Estudio de suelos

Para el disefio estructural se debe tener en cuenta la capacidad portante del suelo donde se
vaya a emplazar la estructura, el estudio de suelos sera evaluado segun la norma de cimientos
E-050 de suelos y cimentaciones de la norma espafiola, para la determinacion de la
profundidad de fundacion y las pruebas geotécnicas, entre las muchas maneras de ensayos,
la més adecuada para nuestro caso es la prueba de PENETRACION ESTANDAR SPT-
ASTM 1586, esta consiste en una prueba de campo, que tiene como finalidad encontrar el

esfuerzo admisible del suelo

2.3.1. Prueba de penetracion estdndar SPT-ASTM 1586.- El ensayo SPT consiste en
hincar en el subsuelo un toma-muestras del tipo cuchara partida de dos pulgadas (5 cm) de
diametro, mediante golpes de un martillo de rosca de 140 Ib (63,5 kg) de peso en caida libre
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de 30 pulgadas (76,2 cm). El nimero de golpes (N) del martillo necesario para hincar el toma
muestras 1 pie (30 cm), se registra como la resistencia a la penetracién normal del suelo. Este
valor suministra una indicacién de la densidad relativa, en suelos granulares o de la

consistencia, en suelos cohesivos.
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Figura 2.1 Esquema de la prueba SPT (fuente norma E050 de cimentacion)

En suelos granulares, existen correlaciones entre el nimero de golpes (N) y la densidad
relativa o el angulo de friccion efectivo (f) de estos (Peck et al., 1974). De igual manera, N
puede relacionarse con la consistencia de los suelos cohesivos, aun cuando ésta no sea la
propiedad mas indicativa de la resistencia de éstos. Cuando los suelos encontrados en la
exploracién muestran una presencia predominante de grava gruesa o pefiones, se dificulta
grandemente el paso de la punta de la cuchara partida a través de ellos. En estos casos €s
comun la substitucion del toma muestras por un cono sélido con un angulo de 60°. Esto
impide la recuperacion de material, pero permite la obtencion del nimero de golpes N

(ligeramente mayor que si hubiese sido obtenido con él toma-muestras).

Pero para el trabajo de gabinete en laboratorio se deben contar con otros datos acerca del
suelo en estudio como ser su granulometria, los limites de consistencia, su clasificacion segin
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la normativa SUCS, y con todos estos datos se puede recurrir a los dbacos de la prueba SPT

y determinar el esfuerzo admisible del suelo en estudio.
2.4. Normas de disefio

La norma utilizada para el disefio estructural es la norma Boliviana CBH-87, vigente en
Bolivia, la cual serd complementada con una bibliografia de diferentes autores que hacen
mencion al codigo espafiol EHE, también se utilizara la norma DBSE-AE del 2007 que es la
normativa para cargas de servicio en edificios segun la instruccion espafiola, y esta a su vez
fue resumida del Euro cédigo y para el estudio de suelos se utilizara la norma E050 de la

instruccion esparfiola.
2.5. Hormigon armado

En la mayoria de los trabajos de construccion, el hormigon se refuerza con armaduras
metdlicas, de acero; este hormigdn reforzado se conoce como ‘hormigén armado’. El acero
proporciona la resistencia necesaria cuando la estructura tiene que soportar fuerzas de
traccion elevadas. El acero que se introduce en el hormigdn suele ser una malla de alambre
o barras. EI hormigdn y el acero forman un conjunto que transfiere las tensiones entre los dos

elementos.
2.5.1. Hormigones.- A continuacion se da mencion a las caracteristicas generales de los
Concretos usados en la construccion civil:

2.5.1.1. Componentes.- Los hormigones se componen principalmente de tres materiales, que
son los cementos, aridos y agua, estos materiales al ser amasados forman el hormigon o

concreto.

2.5.1.1.1. Cementos.- Los cementos a utilizar en los proyectos de hormigon armado deben
estar regidos por las especificaciones técnicas de las normativas nacionales del cemento
PORTLAND: NB 2.1-001 hasta NB 2.1-014, que son las caracteristicas que el fabricante
supervisa y garantiza a la hora de su elaboracion. En nuestro medio el cemento mas utilizado
para proyectos es el cemento IP-30 estandarizado y el IP-40 de la fabrica de cemento el

puente de alta resistencia, que son los que se fabrican cominmente.



2.5.1.1.2. Aridos.- Los aridos que se utilizan para el concreto armado tienen que que tener
ciertas caracteristicas pero la més importante es el tamafio maximo de sus particulas en
especial el de las gravas, y este tamafio méximo es el menor de las siguientes

recomendaciones:

e Los 5/6 de la distancia entre armaduras horizontales.
e La1/4 parte de la pieza de menor dimension que se hormigona.
e Un 1/3 de la altura libre de los nervios de entre pisos.

e Un % del espesor minimo de la losa superior de los entre pisos.

2.5.1.1.3. Agua.- El agua utilizada para el amasado del concreto debe ser de un caracter

aceptable siendo esta agua potable libre de contaminacion.

2.5.1.2. Propiedades del hormigon.- Entre las mas importantes para la construccién

tenemos: Resistencia, consistencia y el coeficiente de dilatacion térmica.

2.5.1.2.1. Resistencia.- Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de
proyecto a compresion, a los 28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente

serie:

TABLA 2.1
Resistencia caracteristica del hormigon

Tipos de Hormigones Segun su Resistencia

H125 |H15[(H 175 H20 | H25 || H30 | H35 | H40 | H45 | H50 || H55
Fuente: Norma CBH-87

2.5.1.2.2. Consistencia.- La consistencia del hormigon sera la necesaria para que, con los
métodos de puesta en obra y compactacion previstos, el hormigdn pueda rodear las armaduras
en forma continua y rellenar completamente los encofrados sin que se produzcan coqueras.
Como norma general, y salvo justificacion especial, no se utilizan hormigones de

consistencia fluida, recomendandose los de consistencia plastica, compactados por vibrado.

2.5.1.2.3. Coeficiente de dilatacion térmica.- El coeficiente de dilatacién térmica del
acero se tomara igual al del hormigdn, es decir:a=1,0x10°/C



2.5.2. Aceros.- Las armaduras para el hormigon armado seran de acero y estaran constituidas
por barras lisas, barras corrugadas y mallas electro soldadas, sus caracteristicas geométricas

comerciales y mecanicas se presentan a continuacion:

2.5.2.1. Caracteristicas geométricas.- Los didmetros nominales en milimetros de las barras
corrugadas que se utilizan en el proyecto y construccion de obras de hormigén armado, seran

exclusivamente los siguientes, con las areas en cm? que se indican:

TABLA 2.2.
Diametros y areas de barras corrugadas
Diametro | g | g | 10 | 12 | 16 | 20 | 25 | 32
mm
Areacm?2 | 0,126 0,283 | 0,503 | 0,785 | 1,131 || 2,011 | 3,142 || 4,909 | 8,042

Fuente: Norma CBH-87

2.5.2.1. Caracteristicas mecanicas.- Las barras empleadas en el disefio en hormigon armado
deben ajustarse a la siguiente serie de caracteristicas mecanicas minimas, expresadas en la

siguiente tabla:

TABLA 2.3.
Clases de aceros y sus caracteristicas técnicas
_ Carga Alargamiento de .
Clase !_|r_n|te unitaria de rotura, en % Relacion
. . elastico fy, fs/fy, en
Designacion || de rotura fs, en sobre base de
en MPa no - ensayo no
acero MPa no didmetros, no
menor que menor que
menor que menor que
AH400N | D.N. 400 520 16 1,29
AH 400 F E.F. 400 440 12 11
AH500N | D.N. 500 600 14 1,2
AH 500 F E.F. 500 550 10 1,1
AHG600N | D.N. 600 700 12 1,16
AH 600 F E.F. 600 660 8 1,1

Fuente: Norma CBH-87

Con los cuales de disefia los refuerzos a traccion del hormigon.

2.5.3. Estados Limites.- El proceso general de calculo prescrito en el Codigo Boliviano del
Hormigon Armado corresponde al método de los estados limites, dicho calculo trata de
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reducir un valor, suficientemente bajo, la probabilidad, siempre existente, de que sean
alcanzados una serie de estados limites entendiendo como tales aquellos estados o situaciones
de la estructura, o de una parte de la misma, tales que, de alcanzarse ponen la estructura fuera

de servicio.

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

comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.

Con objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto de las
acciones exteriores puedan ser superior al previsto, o que la respuesta de la estructura resulte
inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en los calculos
mediante unos coeficientes de ponderacion que multiplican los valores caracteristicos de las
acciones y otros coeficientes de minoracion, que dividen los valores caracteristicos de las

propiedades resistentes de los materiales que constituyen la estructura.

En consecuencia el proceso de célculo del Codigo Boliviano del Hormigon consiste en:

e Obtencién del efecto Sd, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en
estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

e Obtencion de las respuesta Rd, de la estructura correspondiente al estado limite en
estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los
materiales.

e El criterio de la aceptacion, consiste en la comprobacion:

Rd > Sd
Siendo:
Sd = Valor de célculo de la solicitacion actuante.

Rd= Valor de célculo de la resistencia de la estructura.
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2.5.3.1. Estados limites ultimos (E.L.U.).- La denominacion de estados limites ultimos

(E.L.U.) 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 en equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estatica de una
parte, o del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido (se estudia
a nivel de estructura o elemento estructural completo).

Estados limites de agotamiento o de rotura, definidos por el agotamiento resistente o
la deformacion plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la
estructura. Cabe considerar el agotamiento por solicitaciones normales y por
solicitaciones tangentes (se estudia a nivel de seccion de elemento estructural).
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 hormigdén que las rodea (se estudia, de forma local, en las zonas de
anclaje).

Estado limite de fatiga, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la
estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas dinamicas (se estudia a

nivel de seccién).

2.5.3.2. Estados limites de servicio (E.L.S.).- Se incluyen bajo la denominacién 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.

Por razén de durabilidad se incluye el estado limite de fisuracién controlada, caracterizado

por el hecho de que la abertura maxima de las fisuras en una pieza alcance un determinado

valor limite, funcion de las condiciones ambientales en que tal pieza se encuentra (se estudia

a nivel de seccion de la pieza). Relacionados con las condiciones funcionales que ha de

cumplir la estructura, se encuentran los siguientes estados limites de utilizacion:

Estado limite de deformacion, caracterizado por alcanzarse una determinada
deformacion (flechas, giros) en un elemento de la estructura (se estudia a nivel de

estructura o elemento estructural).
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e Estado limite de fisuracion, caracterizado por alcanzarse una abertura maxima en las
grietas ocurridas por las deformaciones o fendmenos de retraccion y fraguado del
hormigon (se estudia a nivel de seccion o pieza).

e Estado limite de vibraciones, caracterizado por la presencia de vibraciones de una
determinada amplitud o frecuencia de la estructura (se estudia de estructura o
elemento estructural).

Por razones estéticas los estados limites de utilizacion o servicio pueden identificarse con los
de aparicion y abertura de fisuras, o con el de deformacidn, dejandose a juicio del proyectista

la definicion, que, en cada caso, se haga de cada uno de ellos.

2.5.3.3. Coeficientes de minoracién de resistencia de materiales y mayoracion de
cargas.- Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de
las cargas en los estados limites ultimos que nos indica la norma boliviana de hormigon

armado, son los que se indican en los siguientes cuadros:

TABLA 2.4,
Coeficientes de mayoracion de cargas
Coeficiente bésico Nivel de Control y dafios previsibles Correccion
Nivel de Reducido +0.20
Control Normal 0
en la ejecucion Inenso 010
]/f = 1, 6 = — =
Danos Minimos y exclusivamente
. : -0.10
previsibles materiales
en caso de Medios 0
accidente Muy Importantes +0.20

Fuente: Norma CBH-87

El valor final de 7;, serd el que se obtenga como resultado de la combinacion de las

correcciones introducidas en el coeficiente basico, en funcion del nivel de control adoptado
y de la magnitud de los dafios previsibles. Se tendra en cuenta que, en el caso de dafios

previsibles muy importantes, no es admisible un control de ejecucion a nivel reducido, se
podra reducir el valor final de 7 en un 5% cuando los estudios, célculos e hipotesis sean

muy rigurosos, en los E.L.S. estos coeficientes valen 1 para todas las hipoteisis.
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TABLA 2.5.
Coeficientes de minoracion de resistencia de los materiales

Material Coeficiente basico | Nivel de control || Correccion
Reducido +0.05
ACERO ys = 1,15 Normal 0
Intenso -0.05
) Reducido +0.20
HORMIGON Ye =15 Restantes Casos 0
Intenso -0.10

Fuente: Norma CBH-87

Los valores bésicos de los coeficientes de seguridad, para el estudio de los estados limites

ultimos, son los siguientes:

Coeficientes de minoracion del acero...............ccoeveieiene... 5’ =115
Coeficiente de minoracion del hormigén................oooooiini.. =150
Coeficiente de las acciones de efecto desfavorable.................. 7 =1.60

2.5.3.4. Hipotesis de cargas.- Cuando la reglamentacion especifica de las estructuras no

indique otra cosa, se aplicaran las hipétesis de cargas enunciadas a continuacion.

Para encontrar la hipdtesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera segun la CBH-87, de la siguiente forma:

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

cuya actuacion simultanea sea compatible.

HIPOTESIS1 74 -G+yy-Q
HIPOTESIS Il 09-(y, -G+y,-Q)+09-y, -W

HIPOTESIS I 0.8-(y -G+ - Qu )+ Fug + W,
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Donde:

G = Valor caracteristico de las cargas permanentes.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables de uso.

W = Valor caracteristico de las cargas de viento.

Qeq = Valor de las cargas variables durante la accion sismica.
Weq = Valor de las cargas de viento durante la accion sismica.
Feq = Valor caracteristico de la accion sismica.

Los coeficientes de ponderacién 7, para el caso de control normal se ejecucion que

recomienda Jiménez Montoya son los siguientes:

V1 =1. Si el efecto de las cargas permanentes es favorable.

71 =1,50 Si el efecto de las cargas permanentes se desfavorable.
71 =0 si el efecto de las cargas variables es favorable.

71 = 1,60 Si el efecto de las cargas variables es desfavorable.

La hipotesis 111 solo se utiliza en la comprobacion relativa de las demas hipdtesis segun lo

establecido en la norma boliviana CBH-87.

2.5.4. Bases de calculo.- En el estudio de las secciones de forma cualquiera sometidas a
solicitaciones normales, en el estado limite ultimo de agotamiento resistente, es decir en el
agotamiento por rotura o por deformacidn plastica excesiva, se efectla bajo las siguientes

hipétesis.

2.5.4.1. Caracterizacion del estado limite altimo (E.L.U.).- En todas las solicitaciones que
se presentan en una seccion que van desde traccion a compresion centrada se conocen las

deformaciones de las fibras extremas de la seccion en estudio.

2.5.4.2. Compatibilidad de deformaciones.- Bajo solicitaciones normales a la seccion tanto
la armadura de acero como el concreto tienen la misma deformacion. Se admite el la hipdtesis
de Bernoulli de que las deformaciones normales a una seccion transversal siguen una ley de
linealidad plana. Como consecuencia de esta hipotesis y de la anterior, al conocerse las
deformaciones en dos fibras de la seccion las demas quedan determinadas mediante

trigonometria simple.
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2.5.4.3. Diagrama tension deformacion del hormigon.- En el diagrama de esfuerzo y
deformacion del concreto parabola-rectangulo, formado por una parabola de segundo grado
y un segmento rectilineo. El vértice de la parabola se encuentra en abscisa 2 por 1000, que
es la deformacion de rotura del hormigon en compresion simple, y el vértice del rectangulo
en la abscisa 3.5 por 1000, que es la deformacion de rotura del hormigén en flexion. La
ordenada méxima de este diagrama corresponde a una compresion de 0.85*fcq ,siendo fcq la

resistencia minorada o de calculo del hormigon a compresion.

UE"

OE5 fed[ ™ 7777

Zc

0.0020 0.0a3s

Figura 2.2. Diagrama parabola rectangulo (fuente: Norma CBH-87)

Este diagrama conduce a resultados perfectamente concordantes con la experimentacion

existente.

2.5.4.4. Diagrama tension deformacién del acero.- La tension en cualquier armadura se
obtiene a partir de la deformacién de la fibra correspondiente, mediante el diagrama tencién

deformacion de calculo del acero.

En la normativa espafiola se admite, a falta de datos experimentales, el diagrama
caracteristico del acero sea formado por una recta de Hooke y otra recta inclinada

determinada como se indica en la figura.

La rama de compresion es simétrica a la de traccion respecto al origen. Como modulo de

deformacion del acero se admite un valor de E = 2x10° N/mm? (MPa).
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Figura 2.3. Diagrama tencion deformacién del acero (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

2.5.5. Dominios de deformacién.- Para el célculo de la capacidad resistente de las secciones,

se supone que el diagrama de deformaciones pasa por uno de los tres (3) puntos, A, Bo C

definidos en la figura.

2%  3.5%
e - -
Lo 78 g
P N/ .
z".‘-.-‘ .-"‘-.-( / .“l
] VAR
o Wi // b
~ SN | /S A
d 8 "u\ A 3 \‘\ \// s ‘-;"..
h i \"‘ﬂ, _‘_/"'.: - / N?. :
& N2~ A 1T, 40
e el .
” ” *'\;// :’f Xz+00
. / bl
85 A 44-:::—,::. /,"" N "|’¢ -y
{ il O o ‘/ 8 / ‘YI"' *'I
4 ! -
10% 2%
&

Figura 2.4. Dominios de deformacion (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

Dominio 1: Traccion simple o compuesta: toda la seccion esta en traccion. Las rectas de

deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento del acero mas

traccionado, del 10 por mil.
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Dominio 2: Flexion simple o compuesta: el acero llega a una deformacion del 10 por mil y
el hormigén no alcanza la deformacién de rotura por flexion. Las rectas de deformacion,

giran alrededor del punto A.

Dominio 3: Flexion simple o compuesta: la resistencia de la zona de compresion todavia es
aprovechada al méaximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto B,

correspondiente a la deformacion de rotura por flexion del hormigén: gcy = 3,5 por mil.

El alargamiento de la armadura mas traccionada estd comprendido entre el 10 por mil y &y,

siendo &y el alargamiento correspondiente al limite elastico del acero.

Dominio 4: Flexion simple o compuesta: las rectas de deformacion giran alrededor del punto
B. El alargamiento de la armadura mas traccionada estd comprendido entre ey y 0 y el

hormigon alcanza la deformacion méaxima del 3,5 por mil.

Dominio 4.a: Flexion compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe una
pequefia zona de hormigon en traccion. Las rectas de deformacidn, giran alrededor del punto
B.

Dominio 5: Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a compresion. Las
rectas de deformacién giran alrededor del punto C, definido por la recta correspondiente a la

deformacion de rotura del hormigdén por compresion: gy = 2 por mil.

2.5.6. Flexion.- La flexién segun el libro de Hormigén Armado de Jiménez Montoya, se

analiza como a continuacion se describe:

La profundidad del eje neutro varia en el intervalo 0.259*d <x<x,, Y las rectas de

deformacion giran alrededor del punto B, es decir que la deformacion de la fibra méas
comprimida del hormigdn alcanza su valor de agotamiento gc = 0.0035, al que corresponde

unatencion igual a 0.85* f_, . La deformacion €1 de la armadura de traccion esta comprendida
entre 0.010> ¢, > £, y por tanto esta armadura tendra una tencion igual a su resistencia de

célculo f, . En este dominio tanto el hormigén como la armadura de traccién alcanzan su

resistencia de calculo, por lo que se dice que existe flexion perfecta, como se muestra en la

figura.
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Figura 2.5. Seccion sometida a flexion simple (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

La deformacion de la armadura comprimida, con recubrimientos d, =0.10d , es:

x—d,
X

g, =0.0035- >0.00215

A la que corresponde una tencion igual a f,, para los aceros normalmente empleados.

Incluso para recubrimientos mayores puede admitirse, en este dominio que la armadura de

compresion alcanza su resistencia de calculo sin error apreciable.

Para las secciones rectangulares sometidas a flexién simple o compuesta, en las que la

profundidad del eje neutro sea 0.259+d < x < x,, , las ecuaciones en el estado ltimo de

agotamiento, pueden ponerse en la forma:

N, =0.6881-b-x-f +A, - f, - A f,
N, -€=0.6881-b-x- f,-(d-0.416-x)+ A, f 4 -(d —d,)

En donde las deformaciones, asi como las tenciones y esfuerzos, se han tomado en valor

absoluto.

Para secciones rectangulares sometidas a flexion simple, con profundidades del eje neutro no
superiores al valor limite, las ecuaciones de equilibrio, en el estado Gltimo de agotamiento

son:

0=b-x-f-y+Ac,—A-f,
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M, =b-x-f,-w-(d-2-x)+A'c,-(d—d’)

u

X 1
s f N/mm2
d = 1+1.429x10°- f, (f,4 en N/mm?)

&=

En estas ecuaciones los términos A' y Acorresponden al area de aceros comprimida y al area
traccionada respectivamente, en cuanto a d', es la distancia desde la fibra mas comprimida

al centro de gravedad de los aceros en compresion. Por otra parte ya se dijo que en la practica

puede adoptarse o, =0 para £<0.1667 y 0, = f, para &> 0.1667.

Estas ecuaciones pueden ponerse de la siguiente forma adimensional:

a):éz.l//_}_a)'.&
fl

(= o+ -2 (1)
fq

Con los siguientes significados:

M A f

u yd ' : yd

Hbaz. 1 “Thd-f, ““bd-f,

Siendo y y 4 los parametros que cuantifican el area y el centro de gravedad del diagrama

de compresiones del hormigon, cuyos valores son:

e Dominio2; Tabla14.1. Hormigdn Armado Jiménez Montoya
e Dominio3;  =0.6881 A1 =0.4160

Para secciones rectangulares sometidas a flexion simple, con profundidades del eje neutro
superiores al valor limite, las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad de deformaciones,

en el estado ultimo de agotamiento, domino 4 son:

0=0.6881-b-x- f, + A-f ,—A-c,
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M, =0.6881-b-x- f_,-(d —0.4160-x)+ A*f , -(d —d')

d—-x

& =0.0035-
X

o =¢-E <f,

Pero este caso se presenta solo excepcionalmente en la préctica, por dar lugar a soluciones

poco econdmicas, ya que el acero no se aprovecha integramente.

2.5.7. Compresion.- Por definicion para que exista compresion simple o compuesta el eje
neutro ha de estar situado fuera de la seccién, de modo que sea h < x < +oo. Todas las fibras
de la seccion estan comprimidas y las rectas de deformacion corresponden al dominio 5, con
pivote en el punto C (ver figura 2.6.), corresponde a este caso las solicitaciones de

compresion con débiles excentricidades.

Deformaciones Tensiones del Tensiones
hormigdn del acero

15 %00 085 fed e . &'Jﬂ

T %2 N &
yd 2 u__+
|Nc
|
IO’
A | Ar
il 0:‘ / 1 1

Figura 2.6. Seccion sometida a compresion (fuente: H. A. Jiménez Montoya)

La deformacién y tension de la fibra mas comprimida del hormigdn son respectivamente,

&, <0.0035 y 0.85- f_,. Ambas armaduras trabajan a compresion, la menos comprimida Az

con una tension o, < f ;, y la mas comprimida Az con tencién igual a f,.

Para secciones rectangulares sometidas a compresion simple o compuesta, en las que la
profundidad x del eje neutro sea h < x < +oo, las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad
de deformaciones, en el estado ultimo de agotamiento, pueden escribirse de la siguiente

manera:
N,=b-h-f,.w+A -0 +A- fyd
N, € =b-h-fy -y (2-h-d,)+A o,-(d-d,)
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x=d o,=¢ E <f

—0002. X% <
“ x-3/7-h v

Férmulas que derivan de tomar momentos respecto a la armadura Aomas comprimida. Al

area del segmento de compresiones se le ha designado por h- f_, -y, y al distancia de su

centro de gravedad a la fibra mas comprimida por A-h.

Los valores de w y 4 se han tabulado en funcion de & =x/h, cuya variacion puede verse

en la tabla del anexo (anexo A.XI1.).

Debe tenerse en cuenta que para pequefias excentricidades, se han tomado momentos
respecto a la armadura mas comprimida, lo que tiene ventajas para la resolucion de ciertos

problemas.

Con respecto al disefio de elementos que estan sometidos a compresion simple o compuesta

se pueden utilizar los diagramas de interaccion que se presentan en los anexos.

2.5.8. Cortante.- Para el disefio en el estado limite de agotamiento del cortante en una pieza

se tienen que verificar las siguientes expresiones:

Vrd SV 1

u

Vrd SVu2
El primer término de estas expresiones es el esfuerzo cortante reducido de célculo:

V, =V, +Vpd +V

En donde las expresiones V,, y V., son las fuerzas de pretensado y la componente de

tracciones y compresiones en secciones de canto variable (cartelas) respectivamente, en

estructuras de hormigon normales se puede considerar V,, =V, .

(13

Para el caso habitual de edificaciones, el cortante ultimo por compresion oblicua del alma

V,,” en piezas de hormigon armado en flexion simple con axiles despreciables armadas con

cercos o estribos el cortante ultimo por agotamiento por bielas resulta:
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V, =0.30f, b, -d

En donde b,y d son el ancho del alma y el canto Util respectivamente, esta formula es

aceptable solo para piezas de hormigdn armado ordinarias.

El esfuerzo cortante ultimo de agotamiento por cortante por traccién en el alma, se puede

estimar segun la ecuacion:
Vu2 :ch +Vsu

En donde V_, y V. son la contribucion del concreto para resistir el cortante y la

contribucion de las armaduras transversales para cortante, respectivamente. Para el primer
término del segundo miembro de la ecuacion, en situaciones normales de construccion se

puede admitir la siguiente expresion:

v, =f,-b,-d

cu cv (o]

Y su expresion f_,, que es la resistencia virtual a cortante del hormigon se puede estimar de
la siguiente manera:
200 A,

f,=0.10&-(100p, - f, ) &=1+ o i

Donde:

& = coeficiente de la influencia del canto util.
p, = cuantia del acero longitudinal.

Aq = es el area de aceros longitudinal de traccion anclada una distancia igual o mayor a d

Y para la contribucion del acero para el cortante, en construcciones normales de hormigén
armado, reforzadas cercos o estribos se puede decir que se satisface con la siguiente

expresion:
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En esta ecuacion las expresiones A y S, son el area transversal de aceros y la separacion de

estribos. (Anexo A.XI.).

2.5.9. Elementos estructurales.- Las estructuras de hormigén armado estan constituidas por
diferentes elementos que presentan monolitismo, y vinculacion muy rigida, son diferentes
entre si y trabajan eficazmente bajo esfuerzos determinados para cada tipo de elemento, asi
por ejemplo las vigas tienen que trabajar en flexion y las columnas en compresion, etc. A
continuacion se veran las formas para dimensionar estos elementos bajo criterios de

seguridad.

2.5.9.1. Vigas.- Para el disefio de las vigas se emplea las ecuaciones simplificadas del
diagrama rectangular, el cual se basa en una aproximacion del area comprimida, y se asume

un blogue de compresiones rectangular de profundidad igual a y =0.80-x que es la altura

equivalente del rectangulo, a continuacion se detallan las ecuaciones a ser empleadas.

Para el disefio de las armaduras de flexion en E.L.U. conocidas las dimensiones y resistencias

de los materiales, las ecuaciones usadas son las siguientes.

Determinacion de la necesidad de una armadura de compresion:
M, <0.251-b-d?- f_,

Profundidad del bloque de compresiones:

y=d-|1- [1- M, >
0.425-b-d?- f_,

Capacidad mecanica de las armaduras y area de aceros:

U=A-f,=085b-y-fg,

Para el disefio de las armaduras para esfuerzos cortantes, en E.L.U. se deben verificar las

siguientes desigualdades.

V, <V,
V, <V,,

V, =0.30-b-d- f_, V,, =b, d-f
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La separacion de los estribos viene dada por la menor de las siguientes condiciones:

S, <30cm
§,<0.85-d
S, <3-b

Para la comprobacién de secciones de hormigdn armado se puede emplear las siguientes
ecuaciones con la finalidad de determinar el esfuerzo Gltimo que puede soportar la seccion:

0=085-b-y-f, + A -, —A -,

M, =0.85b-y-f, -(d—%)+A§ f,y-(d—d")

2.5.9.2. Columnas.- En el disefio de soportes de hormigon armado la norma boliviana

recomienda las siguientes consideraciones constructivas.

En el caso de columnas cuadradas o rectangulares el didmetro minimo de los aceros
longitudinales sea ¢12 y como minimo tendran que ser cuatro, en el caso de columnas
circulares tendrdn que ser 6412 como minimo, también se tendra en cuenta que la

excentricidad minima ficticia sea h/20 0 2 cm.

En el andlisis de soportes de concreto se debe tener en cuenta los efectos del pandeo estos
son ocasionados por la fuerza axial y el momento flector producido por la dicha fuerza y su

excentricidad.

Para evaluar el pandeo es necesario determinar si un pértico es traslacional o intraslacional,
o dicho de otro modo si sus nudos sufren movimientos horizontales o no. La norma boliviana

clasifica si un pértico es traslacional o intraslacional con las siguientes desigualdades:

h <02 Sin<4

Donde:
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n=namero de plantas de la estructura.
h = altura total de la estructura desde la cara superior de los cimientos.

N = suma de las reacciones de los cimientos, con la estructura totalmente cargada.

ZEI = suma de rigideces a flexién, de los elementos de contraviento, en la direccion

considerada, tomando para el célculo de “I”, la seccion total no fisurada.

La longitud de pandeo geométrico de un pilar se define como la longitud entre los puntos de
momento cero o puntos de inflexion bajo efectos de pandeo, esta longitud de pandeo es igual
a la longitud del pilar multiplicado por un coeficiente de pandeo el cual puede ser

cuantificado mediante los siguientes monogramas.

WA k Y YA k i
[ [=_ =1 =
50,0 = 1.0 — 50.0 e f‘“f{‘ =
10.0 - 10.0 100.0 0.0 /" v 100.0
&n 3 iy 50.0 4. 10,0 50.0
S0 =5 o =l 30.0 - 5.0 30.0
3.0 o= ey 3.0 20.0 — 4.0 — 20.0
20 - e L~ 2.0
A - 100 — 10,0
(IR 9.0 — 3.0 = 9.0
o — ~— 8.0
10 — — 10 50 50
88 = + = 8% 6.0 6.0
07 — — 0.7 5.0 — = 5.0
0.6 & Py 0.6 0 — . Eodo
0.5 05 R S
04 - 0.4 3:0 = 3.0
- f
0.3 0.3 2.0 2.0
’ -t 1.5
0.2 T 0.2 ) A r
1.0 1.0
0.1 + 0.1
0 - - - e () = I ]

(@) ()

Poveicox arrviostradoy POreos no aertoxivadon

Figura 2.7. Monograma para coeficientes de pandeo de pérticos (Norma CBH-87).

En estructuras a porticadas se pueden considerar pilares aislados, en los que la posicion de
los puntos donde se anula el momento de segundo orden no varia con el valor de la carga, en

cuyo caso el coeficiente de empotramiento se puede determinar con la siguiente tabla.

TABLA 2.6.
Coeficientes de pandeo para pilares aislados
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Sustentacion de la pieza de longitud (

Un extremo libre y otro empotrado

= N &~

Ambos extremos articulados

Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1

Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
Soportes elasticamente empotrados 0.70
otros casos 0.90

Fuente: Norma CBH-87

Con los valores de la longitud de pandeo geométrica y mecanica se puede determinar el

método por el cual disefar la columna, segln su esbeltez, la norma recomienda:

A <35 (geométrica 2 <10) columna corta se desprecia los efectos de pandeo.

35< 1 <100 (geométrica 10 < A < 29) se aplica el método de la excentricidad ficticia.
100 < A <200 (geométrica 29 < 1 <58) se aplica el método general.

A > 200 (geométrica A >58) no es recomendable columnas con esta esbeltez.

El método de la excentricidad ficticia es aplicable a columnas que tengan esbelteces
comprendidas entre 35< 1 <100 (geométrica 10 < A < 29), la seccidn debera disefiarse para

una excentricidad total igual a:

€ =€ +€, <F6y

h+20e, 1’

o]

h+10e, 50i,

e, =(L+0.128)s, +2)

Donde:

e, = excentricidad de calculo de primer orden equivalente:
e, = 0.6e,+0.4¢, para soportes intraslacionales.
e,= e, para soportes traslacionales.
e, = excentricidad ficticia equivalente a los efectos de segundo orden.
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e, = excentricidad de calculo maxima de primer orden, tomada con signo positivo.
e,= excentricidad de calculo minima de primer orden tomada con el signo que le

corresponda normalmente e, y e, son las excentricidades en los extremos.

0

longitud de pandeo del soporte.

radio de giro de la seccion bruta del hormigén en la direccién considerada.
¢,= f,4/E,=deformacion del acero en su resistencia de célculo f,;.

& = parametro auxiliar para tener en cuenta los efectos de la fluencia:
& =10.003 cuando el axil cuasi permanente no supera el 70% del axil total.
& =10.004 cuando el axil cuasi permanente es mayor del 70% del axil total.
3 = factor de armado:
= 1.0 para armaduras en las caras frontales
3= 3.0 para armaduras en las caras laterales
B = 1.5 para armaduras en las cuatro caras

h = canto total medido paralelamente al plano de pandeo

En el caso de secciones rectangulares el radio de giro puede definirse i, =h/3.464 y la

expresion anterior queda de la siguiente forma:

\h+20e, 1]

o]

"h+10e, 14.434h

e, =(1+0.128)s, +¢

Alternativamente a esta formula se puede utilizar los diagramas de interaccién que es una

forma més sencilla y eficaz de disefiar columnas de hormigon armado.

2.5.9.3. Vigas T.- Para el disefio de vigas T, el problema principal se encuentra a la hora de
definir el ancho eficaz de la cabeza de compresion para ello se desarrollaron dos tablas con
las cuales poder definir el ancho eficaz, una de ellas es para vigas aisladas y la otra es para

vigas multiples.
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Con el valor de la longitud de la viga entre puntos de momento nulo y sus dimensiones del

canto total de la viga y el espesor de la losa se puede definir un ancho eficaz.

Encontrando un valor para el siguiente coeficiente:

Del cual se despeja el ancho eficaz de la cabeza de compresion b, con los datos del ancho

total b entre vigas y el ancho del nervio b, .

El principal problema de dimensionamiento que se presenta en el disefio de vigas T es la
determinacion de las armaduras, conocidas ya sus dimensiones, momento de célculo, y

resistencia de los materiales.

Por comodidad de calculo se definen los valores:

M, =0.85-f,-b-h, -(d-05-h,)
M, =0.85-f,-[0.295-b,-d?+(b—b,)-h, -(d —05-h, )

Que son respectivamente, los momentos respecto a la armadura de traccion, del bloque de
compresiones de la placa de la viga en T, y del bloque de la seccidn ficticia comprimida

determinada por y=0.36-d .

Para la determinacién de las armaduras se distinguen varios casos:

Para M, <M, la fibra comprimida cae en la placa la armadura de traccion se calcula como

en una seccion rectangular de ancho b,,, se determina g, .

M,

.dz.fcd

Hy :bw

Con cuyo valor se encuentra el valor de la cuantia mecanica, @ de la armadura de traccion

A-f,=wb,-d-f,
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Para M, <M, <M la fibra comprimida cae en el nervio y no es necesario disponer de

armadura de compresion, la armadura de traccion se determina mediante el sistema de

ecuaciones de equilibrio:

0=085f,-|b,-y+(b-b,)-h |-A-f,
My =0.85- f '[bw'Y'(d ~05-y)+(b-b,)-h, '(d _0'5'hf)J

La segunda es una ecuacion de segundo grado en y , que permite obtener la profundidad de

la fibra neutra, tras lo cual la primera permite calcular la armadura.

Enel casode M, > M no suele presentarse en la practica por exigir armaduras elevadas de

compresion y traccion en tal caso se aconseja que se cambie las dimensiones de la viga.

2.5.9.4. Losas.- Las losas son los elementos estructurales que soportan directamente las
cargas de servicio, se distinguen dos casos segun su forma de apoyo, las losas apoyadas en
sus dos bordes paralelos y las losas apoyadas en sus cuatro bordes.

En las losas apoyadas en dos bordes paralelos se pueden apreciar dos casos, para determinar
su forma de calculo, segun la carga que reciben puede ser distribuida o puntual en este disefio
se plantean solo cargas distribuidas, en consecuencia a las losas apoyadas en sus dos bordes
paralelos y que estan sometidas a cargas distribuidas se las calcula de la siguiente forma:

|
e Como unavigasi |, < Ey

e Como una losa apoyada en su contorno, suponiendo sus bordes libres como
I

y

. . L
simplemente apoyados si |, > > y se supone la relacion I—X >2.5.

y
En losas apoyadas en sus bordes se pueden utilizar tablas para determinar los momentos en
sus puntos centrales y bordes, con estos momentos se puede calcular las armaduras con las
ecuaciones de flexion ordinarias pero con un momento por unidad de longitud, lo que hace
que se calculen armaduras para un metro de ancho de losa. Con las ecuaciones de flexion en

el dominio tres:
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M
=d-[1- [1- d U=A,-f,=085-b-y-f
y ( \/ o.425-b-d2-fch Ao T Yol

Que son las ecuaciones para determinar las armaduras por un metro de losa.

2.5.9.5. Zapatas.- Para disefiar las cimentaciones superficiales de zapatas aisladas se
emplean las siguientes ecuaciones, que sugieren el libro de “hormigén armado” de Jiménez

Montoya y el libro de “Calculo de estructuras de cimentacion” de José Calavera.

Para un pre dimensionamiento se calcula un peso inicial de la zapata y su rea en planta:

5 14-002:0,, A ap N+
100 -

adm
Se calcula el esfuerzo del terreno sobre la zapata:
N
o, = —4
a-b
Se determina el vuelo maximo de la zapata y su canto util:

v g to
2 o, +370

Una vez determinadas las dimensiones de la zapata se verifica que el esfuerzo de la zapata

es menor que el admisible del terreno.

Se comprueba el vuelco y el deslizamiento de la zapata, con las ecuaciones propuestas por la
CBH-87.
(N + G)-

a
—hz >1.5  (Comprobacién al vuelco)

(N+G)tang, >1.5 (Comprobacion al deslizamiento)

Donde:

N = esfuerzo normal de servicio
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G = peso de la zapata
M = momento de servicio actuante sobre la zapata
Q = fuerza horizontal

¢ = angulo de friccion interna del suelo

Para el disefio en E.L.U. se tiene que trabajar con los esfuerzos mayorados, los disefios se

hacen nivel seccidn para determinar los refuerzos de acero para flexion y cortante.

Para el diseno de flexion se utilizan las ecuaciones que sugiere el libro de “Calculo de

estructuras de cimentacion” de José Calavera, que a continuacion se muestran:
Momento de disefio a 0.15 del interior de la columna:
o
M, =—-b-(v+0.15-a, )
2

La cuantia reducida y mecanica de las armaduras se calcula con las ecuaciones generales de
flexion:
M d

=m a):,u(l+,u) UZAS-f

H yo =@-b-d-f,
Para el disefio del cortante se utiliza la ecuacion sugerida por el libro de “Hormigén armado”

de Jiménez Montoya:
V,=0,-b-(v-d)

Se tiene que verificar la siguiente condicion para saber si se necesita de armadura de cortante,
segun la CBH-87:

Vy=2-b,-d, - f

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

dimensiones de “c” y “h” han de cumplir determinadas condiciones, siendo las mas

frecuentes:
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k =59cm — (edificios de viviendas)®

Blondel h+2c=k ificios publi
(Blondel) ¢ { k = 66cm — (edificios publicos)

(Tournus) h+2c=63cm
h-c=12cm

(Neufert) 2c+h=61a64cm
h—c=12cm

Para los esfuerzos en los tiros se considera el caso de una escalera formada por un solo tiro,

(1P

con los extremos articulados. Llamando o al 4ngulo del tiro con la horizontal y “g” al peso

lineal de escalera de proyeccion horizontal de tiro, la carga “g” se descompone en una normal

al tiro, de valor g cos a y otra paralela, de valor g sen a.. La carga normal al tiro:

. gcosa

= =gcos’ a
1/cosa

El momento flector de cargas permanente vale por tanto.

1 L ) 1
M.=-g (L' ==gcos’a| —— | ==gL?
»=-9'(L) 59 (Cosa} 59

[Pl

Donde, como se ha dicho “g” es la carga permanente por ml, de proyeccion horizontal.

Siendo “q” la sobrecarga por ml. el momento total, resulta:

M; ==-(g+q)-L’

@ |-

Los esfuerzos cortantes en A 'y B resultan:

V, =V, =%g cos’ aL'=%g cosal

Las reacciones paralelas al plano del tiro son, 1/2+sena * L en el apoyo inferior y el mismo

valor en el superior. Esto conduce a que la mitad superior del tiro esté en compresion y la
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mitad inferior en traccion, ambas linealmente variables. Estos esfuerzos introducen

tracciones que son despreciables en la mayoria de los casos.

2.5.10. Estados limites de servicio (E.L.S.).- En los estados limites de servicio se pueden
verificar los mas importantes que son los de agrietamiento y de deformacion o flecha.

2.5.10.1. Comprobacion de la flecha.- Para la comprobacion de la deformacion es necesario
calcular la flecha activa de la estructura, por cualquier método conocido de resistencia de
materiales o de elasticidad, con el Unico problema de calcular el médulo de rigidez de la pieza
sometida a flexion, el cual varia si el elemento esta fisurado o no, en cualquier caso siempre

se debe cumplir la verificacion de flecha sugerido.

_ L
total 250 activa 400

Siendo la flecha total y activa respectivamente segln la instruccién espafiola.

2.5.10.1.1. Flecha activa.- La flecha activa es la deformacion provocada por las cargas de
servicio y cargas muertas diferentes al del peso propio, la cual es el resultado de la suma de
la flecha instantanea y flecha diferida, segin la CBH-87 la flecha instantanea se determina

con la inercia equivalente, la cual se obtiene con la siguiente formula:

3 3
|e:& A+ 1_% A,
M M
Donde:
2 |
M, =0.21-(f,)3 -—= = f,-—= Momento de fisuracion del hormigdn.
y

t Yi
M = Momento flector maximo.

E
l,=—-A -2 (d — x) = Momento de inercia de seccion fisurada.

cl

Una ves determinada la flecha instantanea se calcula la flecha diferida, esta es el producto de

la flecha instantanea por un coeficiente, que se obtiene con la siguiente ecuacion:
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2—1.2-(ﬁ|] >0.6
As

Se calculan las flechas instantanea y diferida, la suma de estas dos es la flecha activa.

2.5.10.1.2. Flecha total en plazo infinito.- La flecha total es simplemente la suma de la

flecha activa con las flechas instantanea y diferida del peso propio del elemento.
2.6. Presupuesto del proyecto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una edificacion al ser
acabada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los elementos
que constituyen la construccién, cada uno de ellos se halla condicionado a una serie de
factores de los cudles algunos son conocidos o son de fécil evaluacion mientras que otros

estan sujetos a la estimacién o criterio del calculista.

Para el desarrollo de una buena evaluacion econdémica se utiliza el método de los precios
unitarios el cual se basa en cubicar los items de la obra, cuantificar los insumos de materiales
que se requiera para construir una unidad de cada determinado item, valorar la unidad mas
gastos de impuestos, mano de obra, gastos administrativos y utilidades, para finalmente
multiplicar estos precios unitarios por los volimenes de la obra y con esto se suman todos

los valores de los items en conjunto y se estima el precio total de la obra.
2.7. Cronograma de ejecucion del proyecto

Un proyecto define una combinacién de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
en un cierto orden. Las actividades estan interrelacionadas en una secuencia ldgica en el

sentido que algunas de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacion de un conjunto

de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.

El diagrama de PERT el cual es una representacion grafica de la informacién relacionada con
la programacién donde se muestran las actividades en modo de casillas sujetas al tiempo
pudiendo identificar las actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir

una tras otra, pudiendo ser mas entendible para el ejecutor.
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3. CAPITULO Il INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Analisis del disefio arquitectonico

En cuanto al disefio arquitectonico se debe decir que, es un edificio disefiado especialmente
para que cumpla la funcidn de un centro productivo, contando con un salon en la planta baja
de la estructura con capacidad para albergar un gran nimero de personas, el cual debe estar
exento de columnas, esto complica el disefio estructural ya que la parte de arriba del salén
esta destinada al uso de oficinas, siendo la luz de la primera losa de 10 metros por 14, estas
dimensiones hacen que la estructura sea evaluada de manera cuidadosa, ya que se encuentra
libre de columnas intermedias que alivien los esfuerzos de las vigas de gran luz, y esto se
repite en la segunda losa que se encuentra en una situacion de balcon siendo una losa

transitable y cubierta al mismo tiempo.

Al igual que servicial el disefio debe cumplir con los requisitos de estética y presentacion

exterior como se aprecia en la siguiente figura:

Figura 3.1. Vista en perspectiva del edificio (fuente: plano arquitectonico)

En cuanto a los aspectos de funcionalidad es un modelo idoneo para el desarrollo de las
actividades a cumplir por lo que se debe buscar una solucion estructural, para que el edificio
brinde su servicio para el cual esta disefiado.
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3.2. Analisis del levantamiento topografico

En el levantamiento topogréafico se puede apreciar los 4 puntos de referencia de las esquinas
del terreno con sus respectivas elevaciones, cabe resaltar que existe en el lote una
construccion antigua datada del afio1972 la cual se denomina “policlinico” es una estructura
de hormigon armado, como es muy vieja, los planos de esta misma se han perdido pero se

estima su superficie en 195 m? aproximadamente. Debera ser demolida.

TABLA 3.1
Coordenadas y cotas de los puntos topograficos
Altitud
Punto Coordenada || Coordenada | (m.s.n.m)
X Y Z
1 318718 7631008 2001,15
2 318746 7631004 2001,22
3 318749 7631021 2001,33
4 318720 7631025 2001,19

Fuente: Sub Gobernacién Prov. Méndez

Estos puntos de la tabla se pueden apreciar en el siguiente grafico, al igual que la superficie
de la construccion antigua, cabe sefialar que es una referencia del plano original del

levantamiento topogréfico.

2=2001 19 msnm ¥
Z=200133msnm

ESTRUCTURA VIE
OBSOLETA A SER
DEMOLIDA

POLICLINICO 1972)

IAY

t

}
[
}

Figura 3.2. Puntos topograficos (fuente: Sub Gobernacion Prov. Méndez)
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Como consecuencia se puede elaborar el replanteo en base al punto mas bajo del terreno que
es el del punto 1, con una elevacion de 2001.15 m.s.n.m, que es una esquina de la acera.
Como resultado la cota de replanteo y como cota del nivel cero de la estructura seré:

COTA DE REPLANTEO = 2001,15 m.s.n.m.

3.3. Analisis y resultados del estudio de suelos

En el estudio de suelos se realizaron los procedimientos que la norma E-050 indica para la
determinacion de la cota de fundacion y la capacidad admisible del suelo, datos con los cuales

se disefan los cimientos de la estructura.

3.3.1. Determinacion de puntos a investigar.- Segun la tabla 2.1.2 de la norma E-050 el
proyecto del “Centro productivo comunal del barrio la banda”, se clasifica como una
estructura clase “C”, seglin la normativa en la tabla 2.3.2, el nUmero de puntos es de 1 cada

800 m?, pero como el terreno es pequefio se puede hacer como minimo 2 pozos.

En el siguiente grafico se puede apreciar la ubicacion de los pozos en los cuales se realizaron

los estudios de mecéanica de suelos EMS:

| e _______| i E |
| | rozon

| l |

— |

|

|

| .

| ESTRUCTURA VIEJAY ‘ |
| | OBSOLETA A SER L

|

|

| DEMOLIDA | '
(POLICLINICO 1972)

| POZO N"1 |

Figura 3.3. Pozos de estudio (fuente: elaboracion propia)
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3.3.2. Profundidad minima a alcanzar en los puntos de estudio.- La norma sugiere que la

profundidad de estudio a alcanzar de los pozos sea evaluada con la siguiente expresion:
p=D;+z

Donde:

D, = es la distancia vertical desde la superficie del terreno hasta el fondo de la cimentacion

z =1.5B, siendo B el lado mas ancho de la cimentacidn prevista.

En este caso la profundidad tentativa de fundacion es de 2 m, y el ancho de la zapata

predefinido es de 1 m. Con estos valores se calcula la profundidad para el estudio.

p=2m+1.5-1m=3.5m

En la siguiente figura se puede observar la profundidad alcanzada de cada pozo y la

estratificacion del terreno de fundacion:

ESTRUCTURA VIEJA Y
OBSOLETA A SER
DEMOLIDA
(POLICLINICO 1972)

POZO N°2

LI
s
) aaifd

Figura 3.4. Estratificacion del suelo (fuente: elaboracion propia)

Como se puede apreciar en la figura las profundidades de estudio fueron las siguientes:

POZO N1 1,5m 2m 3.65m
POZO N2 1,5m 2m -
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3.3.3. Resultados de los estudios de suelos.- Los resultados de los estudios geotécnicos
corresponden a los de la prueba SPT-ASTM 1586, se presentan en las siguientes tablas en
donde se especifica la profundidad y numero de pozo en los cuales fueron realizados.

TABLA 3.2
Resultados del estudio de suelos pozo N 1

CARACTERISTICA PROFUNDIDAD
GEOTECNICA 1,5m 2m 3,66 m
Tipo de suelo (SUCS) GW GW GW
Esfuerzo admisible (kg/cm?2) 3,6 3,6 3,6
Nivel freatico Inexistente || Inexistente | Inexistente

Fuente: elaboracién propia

TABLA 3.3
Resultado del estudio de suelos pozo N 2
CARACTERISTICA PROFUNDIDAD
GEOTECNICA 1,5m 2m
Tipo de suelo (SUCS) GW GW
Esfuerzo admisible (kg/cm2) 3,6 3,6
Nivel freatico Inexistente | Inexistente

Fuente: elaboracion propia

Para mas detalles acerca del estudio de suelos consultar el (Anexo A.l11.). Con los resultados
del sondeo, estudio de suelos y de la prueba SPT, se llega a los siguientes resultados con los

cuales se disefara la cimentacion de la estructura.

COTA DE FUNDACION = -2 m de la cota de replanteo = 1999.5 m.s.n.m.

ESFUERZO ADMISIBLE DEL SUELO = 3,6 kg/cm2

3.4. Analisis de acciones sobre la estructura

Las cargas y acciones que afectan a este proyecto fueron analizadas y calculadas segun la
normativa DBSE-AE, (Decreto Basico de Seguridad Estructural - Acciones sobre

Estructuras), que es la norma de acciones sobre edificios de Espafa, y también se tomo en
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cuenta el reglamento boliviano de hormigdn CBH-87, para la determinacion de los pesos de

los elementos de hormigén armado.

3.4.1. Analisis de cargas muertas.- Las cargas muertas son todas aquellas que tienen accion
permanente sobre la estructura, son originadas por el peso propio de los elementos
estructurales, y de todos los componentes de la edificacion que generen cargas estaticas
permanentes, como ser las tabiquerias de ladrillo 6 huecos, el piso ceramico, barandillas,

ventanas, etc.

3.4.1.1. Peso propio de los elementos.- Segln el articulo 6.2.2.1. de la norma CBH-87 el

peso de los elementos de hormigdn armado con cuantias normales es:

H°Ac° con cuantia normal = 25 KN/m3 = 2500 kg/m3

3.4.1.2. Peso del piso de cerdmica.- Comprende el peso de la ceramica y el mortero de

cemento para su colocacion.
Peso de ceramica de 43x43 cm por metro cuadrado:
Datos:

Peso de ceramicos por m? = 34 kg/m? (Catalogo CERABOL).
m? por caja = 2 m? (Catalogo CERABOL).
=19 a 23 KN/m? = 21 KN/m?® (Norma DBSE-AE).

ymortero

Peso,, s = 1M’ -324k? =17kg/m* =17kg/m?-10 =170N /m? =0.17KN /m”’
m
Peso =0.02m-21KN /m® = 0.42KN /m?

mortero

CM (piso de ceramica) = Peso + Peso

ceramica mortero

CM (piso de ceramica) = 0,60 KN/m2
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3.4.1.3. Peso de muros y tabiqueria.- En la estructura existen dos tipos de tabiqueria de
ladrillo segun su espesor, esta el muro de espesor 18 cm y el de 12 cm, el primero se usara
en la planta baja y el segundo se utilizara en el resto del edificio, ademas se debe evaluar el
peso de las ventanas y particiones de carpinteria de aluminio.

Peso de muro de ladrillo 6 huecos e = 18 cm con revoque y planchado por m?:

Datos:

Peso ladrillo 6H pza. = 3.5 kg (catalogo INCERPAZ).
Voomere = 21 KN/m3 (Norma DBSE-AE).

7 yeso= 12 @ 18 KN/m® = 15 KN/m® (Norma DBSE-AE).

1m?

(0.24m +0.015m)-(0.12m +0.015m)

0
N °fadritlos =

= 29ladrillos

Peso, i, = 3.5Kkg- 29 =101.5kg-10m/s? =1015N =1.01KN
PesO, orero = (IM? -0.18M)—29-(0.18m - 0.24m - 0.12m) = 0.029m° - 21KN /m® = 0.61KN
PESO,¢yqee = (0.01M-1m?)- 2 = 0.02m° - 21KN /m? = 0.42KN
Peso, .., = (0.005m-1m?)-2 = 0.01m? -15KN / m® = 0.15KN
Peso por un metro cuadrado de muro de espesor 18 cm:

Pes0,,,0 = P€SO04riie + PESO;0rtero + PESO ey0que + PESO g, = 2.19KN =

yeso

= Peso,,, = 2.19KN /1Im? = 2.2KN /m?

Peso de muro de ladrillo de 6 H e = 12 cm con revoque Yy planchado por m?:

Datos:

Peso ladrillo 6H pza. = 3.5 kg (catalogo INCERPAZ)
Yorers = 21 KN/m® (Norma DBSE-AE)

=15 KN/m?® (Norma DBSE-AE)

7’yeso

1m?

(0.24m +0.015m)-(0.18m +0.015m)

0
N °lagrillos =

= 20ladrillos
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PesO,yis = 3-5Kg-20 = 70kg -10m/s® = 700N = 0.7KN

PeSOporere = (IM? -0.12m)—20-(0.18m - 0.24m - 0.12m) = 0.016m° - 21KN /m® = 0.34KN

mortero

PESO, e = (0.01M-1m?)- 2 =0.02m° - 21KN /m® = 0.42KN

revogue

Peso, ., =(0.005m-1m? ). 2 =0.01m* - 15KN / m® = 0.15KN

yeso
Peso por un metro cuadrado de muro de espesor 12 cm:

+ Peso + Peso,.. =1.61KN =

mortero revoque yeso

Peso,,,., = P€SO,.4ic + PESO

muro

= Peso_. =1.61KN /1m? =1.61KN / m?

muro

Peso de muros y ventanas de carpinteria de aluminio por m?:
Peso de carpinteria de aluminio = 25 a 30 kg (Estimativo de diferentes fuentes)

Peso de carpinteria de aluminio = 28kg-10m/s® = 280N = 0.28KN
Peso por un metro cuadrado = 0.28 KN/1m? = 0.28 KN/m?

En el disefio arquitectdnico se aprecia que la mayoria de los muros estan compuestos de un
parapeto de 1 m de altura de muro y el resto de una ventana de aluminio, en consecuencia y
para facilitar el analisis se determinaran los pesos de dos tipos de paredes de cada espesor

con una altura de 3,5 m:

Peso lineal de muro de 1m de altura de ladrillo 6H e=18cm y 2.5m de ventana:

Peso.  =22KN/m?-Im=2.2KN /m

muro

Peso =0.28KN/m?-25m=0.7KN /m

ventana

CM (muro e=18cm con ventana)= Peso, ., + P€S0 . una

CM (muro e=18cm con ventana) = 3 KN/m

Peso lineal de muro de 3,5 m de altura de ladrillo 6H e=18 cm:

Peso =22KN/m?-3.5m=7.7KN /m

muro

CM (muro e=18cm) = 7.7 KN/m
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Peso lineal de muro de 1m de altura de ladrillo 6H =12 cm y 2m de ventana:

Peso.  =1.6KN/m?-Im=1.6KN /m

muro

Peso =0.28KN /m?-2m =0.56KN /m

ventana

CM (muro e=12cm con ventana) = Peso,, ., + P€S0, ¢ uana

CM(muro e=12cm con ventana) = 2.2 KN/m

Peso lineal de muro de 3m de altura de ladrillo 6H e = 12 cm:

Peso..  =1.6KN/m?-3m=4.8KN/m

muro

CM(muro e=0,12m) = 4,8 KN/m

Peso lineal de muro de 3m de altura de aluminio y vidrio:

Peso  =0.28KN /m?-3m =0.8KN /m

muro

CM(muro de carpinteria de aluminio) = 0,8 KN/m

3.4.1.4. Peso de barandillas.- En la instruccion DBSE-AE indica que el peso nominal de

barandas sera de 0.8 KN/m, para este tipo de estructura.

3.4.2. Analisis de cargas Vivas.- Para la determinacion de las cargas de servicio de la

estructura se tomara en cuenta las recomendaciones de la normativa DBSE-AE.

3.4.2.1. Sobrecarga de uso para la primera losa.- La primera losa del proyecto esta
destinada a soportar ambientes de oficinas y dependencias administrativas, segun la tabla 3.1
de la norma DBSE-AE 2007(Decreto Basico de Seguridad Estructural-Acciones sobre

Estructuras 2007) , la superficie de la losa se clasifica: Categoria B zona administrativa.

Como se muestra en la siguiente figura:
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Figura 3.5. Categoria de la primera losa (fuente: CYPECAD 2014)

Por lo tanto segun la tabla 3.1 de la norma DBSE-AE, el valor de la sobrecarga de uso para

esta categoria es:

Q (primera losa) = 2 KN/m?

3.4.2.2. Sobrecarga de uso para la segunda losa.- La segunda losa, esta dividida en 2 partes

las cuales se pueden apreciar en el grafico en planta de la siguiente figura:

Figura 3.6. Categoria de la segunda losa (fuente: CYPECAD 2014)
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Una de las partes es una zona administrativa y la otra es una cubierta transitable de acceso al
publico, en el inciso (2) del comentario de la tabla 3.1 de la norma DBSE-AE, se da a conocer
que para cubiertas transitables con acceso publico la sobrecarga de uso es igual a la de la

zona por la cual se accede a dicha cubierta.

Por lo tanto como se accede desde una categoria B-zona administrativa, la sobrecarga de uso

para toda la segunda losa es:

Q (segunda losa) = 2 KN/m?

3.4.2.3. Sobrecarga de uso para la tercera losa.- Para la tercera losa del edificio, se clasifico

la categoria de uso y zona:
Categoria F cubiertas transitables solo privadamente

En la tabla 3.1 de la norma DBSE-AE, pondera una carga de uso para este tipo de zonas

como:

Q (tercera losa) = 1 KN/m?

3.4.3. Andlisis de carga de viento.- Segun la norma DBSE-AE, la presion de viento se

calcula con la siguiente expresion:
0. =0, -Ce- Cp

Donde:

g, = presion dinamica de viento.
c, = coeficiente de exposicion.
c, = coeficiente edlico o de presion.

3.4.3.1. Presion dinamica de viento.- Para la determinacion de la presion dinamica de

viento, se tomaron en cuenta los datos de las velocidades de viento proporcionadas por la
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oficina del SENAMHI, los datos observados corresponden a la estacion climatologica del
aeropuerto de Tarija, los cuales fueron observados en un lapso de tiempo de 52 afios, (para
ver los datos de viento ver el anexo | tabla de resumen climatoldgico) con esto se determind

que la velocidad media maxima para una altura de 10 metros:

V,

Liento = 45Nudos/ hr
Esta velocidad viene desde el sur y se la convierte a m/s:

1852m/hr_ lhr
1nud /hr 3600s

V,

viento

=45nud /hr - =23.15m/s

Con esta velocidad de viento se puede determinar la presion dindmica de viento mediante la

siguiente expresion que la norma DBSE-AE sugiere:

qb =05-0- (\/viento)2
Doénde:

g, = presion dinamica de viento.

§ = densidad del aire que se puede tomar como 1.25 kg/m?®.

V.. =velocidad a 10 metros de altura.

viento

Se calcula la presién dinamica de viento:
g, =0.5-1.25kg/m*-(23.15m/s)* =334.95N /m? = 0.33KN / m?

3.4.3.2. Coeficiente de exposicidon.- Este coeficiente se puede asumir segun el articulo 3.3.2
(1) de la norma DBSE-AE, igual a 2 cuando la estructura sea menor de 8 plantas de altura y

se encuentre en una zona urbana.

C.,=2

e

3.4.3.3. Coeficiente edlico o de presion.- Para este coeficiente se estimo la esbeltez del
edificio paralelo al plano del viento, el cual es la relacion entre su altura total y la anchura
paralela a la linea de accion del viento.
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De este cociente se determina la esbeltez del edificio paralelo al plano de accion del viento

como sigue a continuacion:

h _1L75m _ o,

d 14m
0 :
oL b
] Du 1]

VISTA FRONTAI VISTA EN PLANTA

Figura 3.7. Esbeltez del edificio paralelo al viento (fuente: elaboracion propia)

Con la esbeltez en el plano paralelo al viento se determina el coeficiente e6lico o de presion
con ayuda de la tabla 3.4 de la norma DBSE-AE, iterando valores y con lo mencionado en
el articulo 3.3.4 (2) de la norma DBSE-AE se puede despreciar el coeficiente de succion y

determinar solo el de presién el cual da un valor de:
c, =0.80

Con todos los datos necesarios se procede a calcular la presion estatica de viento a 10 metros
de altura, que es con la cual se calculara el edificio:

d. =0, C.-c, =0.33KN /m?.2-0.80=0.53KN /m?

Q (viento) = 0,53 KN/m2

Con la cual se generara la curva de presiones de viento en el programa CYPECAD, en las

cuatro direcciones en planta, asumiendo el edificio como desprotegido.
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3.5. Calculo y disefio estructural

El célculo estructural sera realizado con el programa computarizado CYPECAD version
2014, con base en la norma boliviana CBH-87 y todos los resultados de los estudios previos
y de las acciones antes determinadas.

3.5.1. Datos para el calculo estructural.- Los datos de entrada seran los siguientes:

La resistencia caracteristica del hormigdn para toda la estructura serd H-21 control normal,
el acero serd AH-400 control normal, el tamafio m&ximo de &rido serd de 19 mm, estos datos

se visualizan mejor en la siguiente tabla:

TABLA 3.4
Datos de entrada para el calculo
Dato Valor Unidades
resistencia del hormigon H-21 Control normal MPa
resistencia del acero AH-400 control normal MPa
tamafio maximo de arido 19 mm
esfuerzo admisible del suelo 0,36 MPa

Fuente: elaboracion propia

3.5.1.1. Predimensionamiento de vigas y pilares.- El predimensionamiento de los
elementos estructurales de vigas y pilares sera llevado a cabo siguiendo las recomendaciones

empiricas que siguen a continuacion:

L . . .
h= o = Para determinar el canto de las vigas rectangulares en base a su longitud.

25cmx25cm = Para los pilares se empieza con la seccién mas pequefia.

Con estos dos procedimientos se determina las dimensiones iniciales para las piezas, las
cuales iran creciendo a razon de 5 cm hasta que cumplan con todas las medidas de seguridad

exigidas.

Estos procedimientos son empiricos y solo son de referencia con el fin de contar con una

seccidn inicial, para el calculo iterativo, hasta que se alcance establecer una seccion que sea
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Optima para las exigencias de las cargas de servicio y para todas las acciones definidas con

anterioridad a las que sea sometida la estructura.

3.5.1.2. Disposicion de las cargas de servicio.- Para cargar a la estructura con las cargas de
servicio se utilizé alternancia de cargas, tal como recomienda la norma CBH-87, para el
calculo de estructuras reticulares planas, el procedimiento consistira en alternar las cargas de
servicio en forma de tablero de ajedrez, los espacios cargados y no cargados estaran

delimitados por las vigas de los entre pisos. Como sigue a continuacion

e 0 + r : r~ 7
A i i =

¢ 'L“““L TUR e — X
Figura 3.8. Alternancia de cargas de servicio segunda losa (fuente: CYPECAD 2014)

Este procedimiento de cargar alternamente los forjados brinda una mayor idealizacion de la
estructura en estado de servicio, y con lleva a calcular las envolventes con una mayor

realidad.

3.5.1.3. Determinacion si la estructura es traslacional o intraslacional.- Antes de realizar
el célculo definitivo de la estructura se procede a verificar si esta es traslacional o no, para
ello se realiz6 un pre calculo con el programa CYPECAD, en este pre célculo se realizé una
iteracion de las secciones de los elementos estructurales para determinar las dimensiones
definitivas de las vigas y pilares, calculadas con la metodologia de alternancia de cargas para

determinar la suma total de las reacciones en los cimientos, bajo la hipétesis de cargas mas
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desfavorables, asignando el valor de 1 como valor inicial para los coeficientes de pandeo de

todos los pilares, los resultados son los siguientes:

TABLA 35
Sumatorio de esfuerzos de pilares resumido del pre disefio

Valores referidos al origen (X=0.00, Y=0.00)

Cota T N Mx My | Qx | Qy T
Planta | o Hipotesis iy laen- myleN-m)| (kN) [ (kN [kN-m)
Cimentacion|-2.00[[Peso propio 3085.7| 39376] 10566| -0.0| -0.0 0.0

Cargas muertas  [[1127.6] 15339( 2916.2} -0.0f 0.0 0.0
Sobrecarga de uso|| 173.23368.9| 507.1f 0.0} -0.0f -0.0

Q1(1) 499.1/ 5985.4] 1826.1] -0.0] -0.0] -0.0
Q1(2) 385.9] 4057.3] 1181.5] -0.0[ -0.0[ -0.0
Viento +X -0.0) 524.8] -0.0/54.0 0.0] -146.1
Viento -X 0.0| -524.8|  0.0[-54.0] -0.0| 146.1
Viento +Y -0.0) -0.0[ 761.1] 0.0|81.3]1028.5
Viento -Y 00| 00| -761.1 -0.0[-81.3] -1028

Fuente: CYPECAD 2014

Con esto se determind una fuerza normal total de:

> Ny =5251.2KN

Asi mismo se realiz6 un pre dimensionado de los elementos hasta obtener un disefio libre de

errores.

Se procede a calcular el médulo de elasticidad del concreto y las inercias de las columnas

considerando la seccion bruta del hormigon.
Médulo de elasticidad:
E, = 95003/ f, +8

E. = 95003/ 21IMPA+8 = 29187 MPA= 29187009.84KN / m?

E. = 29187009.84KN / m?

Inercias X

3
I, = b3h - N °columnas

X
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3
_ 0.35m- (0 30m) .9—0.02835m*

_0.35m- (0 45m)’

-6 =0.063787m*

3
~0.30m-(0.30mY’
- 3

-8=0.0216m*
=0.113737m*

xTotaI

InerciaY

3
I, = b-h -N°columnas
3

~0.30m-(0.35m)°
v 3

_ 0.45m-(0.35m)°
v 3

_0.30m-(0.30m)°
v 3

-9=0.038587m*

-6=0.038587m*

-8=0.0216m"
=0.09877m*

yTotaI

La altura total del edificio es 13.75 m, el nimero de plantas incluida la planta de los cimientos

es 4.

Con estos datos se procede a determinar si la estructura es traslacional o no, segun la norma

CBH-87.

Traslacionalidad en el eje X

=0586<0.6 INTRASLACIONAL EJE X

13.75m

. \/ 5251.2KN
29187009.84KN /m? -0.09877m*

Traslacionalidad en el eje Y

52



5251.2KN
13.75m- =0.546<0.6 INTRASLACIONAL EJE Y
\/29187009.84KN /m?-0.113737m*

3.5.1.4. Coeficientes de pandeo.- Se realizara el célculo de los coeficientes del pilar C8,
desde la zapata hasta la primera losa en ambas direcciones X e Y, para el resto de columnas

se presentara una tabla de resultados.
Coeficientes de pandeo Columna C8 eje Y.

Como la columna en el eje Y, no tiene restriccion en el nivel de sobre cimientos la columna

tiene una longitud de H=6.5 m. (desde la zapata hasta la primera losa).

Se asume el coeficiente de restriccion y, igual a 0 considerando empotramiento en la zapata

y se calcula el coeficiente de restriccion de la cabeza del pilar w,

Calculo de y:
z IXcolumnas
_ L
Ve = .
Z vigas
L
Inercias de vigas que concurren al nudo: Inercias de columnas que concurren al nudo

_0.35m-(0.70m)* _0.35m-(0.45m)®

=0.0100m*L=10m I =0.0026m* L=6.5m

x3 12 X 12
3
1, = 9-35m '1(3'45”") —0.0026m* L=35m
0.002657m*  0.002657m"
3
v, - 65m 35m___0001168m° _, ;¢
0.0100m" 0001
10m

Calculo del coeficiente de pandeo del eje Y, para porticos intraslacionales se puede usar la

formula siguiente:

_ 0.64+1.4(W\+wg)+3-wa g
1.28+2(yn+ye)+3-Wa Vs

y
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~064+1.4-(0+1.168)+3-0-1.168

a =0.6292
Y 1.28+2-(0+1.168)+3-0-1.168

a, =0.63

Este valor, del coeficiente de pandeo corresponde al pilar C8 en eje Y, que va desde la zapata
hasta la primera losa, esto es porque se encuentra desconectado en la planta de sobre
cimentos, para poder ingresar los coeficientes de pandeo por planta en el programa
CYPECAD 2014, se tiene que calcular los coeficientes equivalentes por planta, con la

ecuacion que proporciona la memoria de célculo del software, que es la siguiente:

y

_ Z L(otal
o ==—:«a
Li

Donde:
a, = coeficiente de pandeo por planta en la direccion Y.
a, =Coeficiente de pandeo en la direccion Y.
Z L =Longitud del pilar de todo el tramo desconectado en la direccion Y.
L, = Longitud parcial del pilar por planta en la direccion Y.

Se calcula el coeficiente de pandeo de la primera planta, que va desde la zapata hasta el sobre
cimiento, H=2 m.

_2m+4.5m
“T T om
a,, =2.047

0.63

Se calcula el coeficiente de pandeo de la segunda planta, que va desde los sobre cimientos

hasta la primera losa. H=4.5 m.

2m+4.5m
Ay =————
4.5m
a,, = 0.91

0.63

Coeficiente de pandeo Columna C8 eje X.

Pilar C8 desde la zapata hasta el sobre cimiento H=2 m.
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Se asume el coeficiente y, igual a 0 considerando empotramiento en la zapata.
Calculo de y:

Inercias de vigas que concurren al nudo: Inercias de columnas que concurren al nudo

3 3

- 0.18m- (0.25m) _ 0.00023m* L=4m | — 0.45m - (0.35m)
12 Y 12

_0.18m-(0.25m)° _ 0.45m-(0.35m)°

=0.00161m* L=2m

=0.00023m* L=4m | =0.00161m* L=4.5m

x 12 y 12
0.00161m* . 0.00161m*
2m 4.5m
= =9.9071
Ve 000023’
4m

 0.64+1.4-(0+9.9071)+3-0-9.9071

a, = =0.687
1.28+2-(0+9.9071) +3-0-9.9071

o, =0.69

Pilar C8 desde el sobre cimiento hasta la primera losa H=4.5 m. El coeficiente de restriccion

v, esigual al w g del pilar anterior entonces y, =9.9071
Calculo de y:

Inercias de vigas que concurren al nudo: Inercias de columnas que concurren al nudo

3 3

_020m-(040m)° _ o 006t =am = 045m:(0.35m)
12 Y 12

_0.20m-(0.40m)* _ 0.45m-(0.35m)°

| =0.00161m* L=4.5m

=0.00106m*L=4m | =0.00161m* L=3.5m

x2 12 y 12
0.00161m* . 0.00161m*
3
vy = 4.5m 3.45m _ 0.000817m3 _1541
5. 0.00106m 0.00053m
4dm

o = 0.64+1.4-(9.9071+1.54)+3-9.9071-1.541 _ 0.892
*1.28+2-(9.9071+1.54) +3-9.9071-1.541 '

o, =0.89

Con este mismo procedimiento se calcularon el resto de las columnas, cuantificando el

coeficiente de pandeo en ambas direcciones de cada columna en cada nivel.
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TABLA 3.6
Coeficientes de pandeo de columnas

Cimientos Salon Oficinas Cumbre
Columna -2m —0m 0,25m-4,75m| 4,75m-8,25m || 8,25-11,75m

X Y X Y X Y X Y
Cl1l 0,69 || 069 | 0,86 | 0,86 | 0,74 | 0,75 - -
C?2 45 | 067 | 199 | 0,79 || 257 | 0,66 - -
C3 45 | 067 | 199 | 0,79 || 257 | 0,66 - -
C4 0,68 || 0,69 | 0,85 | 0,86 || 0,73 | 0,75 - -
C5H 0,68 || 205 | 0,85 | 091 | 0,73 | 0,77 - -
C6 0,68 || 205 | 0,85 | 091 | 0,72 | 0,77 - -
C7 0,69 || 205 | 0,89 | 091 | 0,76 | 0,77 - -
C8 0,69 || 205 | 0,89 | 091 | 0,76 | 0,77 - -
C9 0,69 || 205 | 0,89 | 091 | 0,76 | 0,77 - -
C 10 0,69 || 205 | 0,89 | 091 | 0,76 | 0,77 - -
C11 0,68 || 0,69 | 0,86 | 086 || 0,79 | 0,79 | 0,75 | 0,75
C12 0,67 | 0,67 | 0,80 | 0,79 | 0,70 | 0,69 | 0,67 | 0,66
C13 0,69 || 0,67 | 0,86 | 0,78 | 0,79 | 0,68 | 0,75 | 0,65
Cc14 0,69 | 0,67 | 086 | 0,78 | 0,79 | 0,68 | 0,75 | 0,68
C 15 0,69 | 0,68 | 0,86 | 085 | 0,79 | 0,73 - -
C 16 068 || 0,69 | 081 | 086 || 0,72 | 0,79 | 0,68 | 0,75
C17 0,68 || 0,67 | 081 | 0,79 | 0,72 | 0,69 | 0,68 | 0,66
C18 0,68 || 0,67 | 0,81 | 0,78 | 0,72 | 0,68 | 0,68 | 0,65
C19 0,68 || 068 | 085 | 0,85 | 0,77 | 0,77 | 0,74 | 0,73
C 20 069 | 069 | 092 | 088 | 087 | 081 | 0,83 | 0,77
Cc21 069 | 068 | 092 | 081 | 087 | 0,71 | 0,83 | 0,68
C 22 0,69 | 0,67 | 092 | 0,79 | 087 | 0,69 | 0,83 | 0,66
C23 0,69 || 0,68 | 092 | 085 | 087 | 0,77 | 0,83 | 0,74

Con estos datos se procede a calcular la estructura definitiva.

Fuente: elaboracion propia

3.5.2. Elementos mas solicitados.- Una vez calculado todo el edificio con el programa
CYPECAD 2014 en una computadora portatil TOSHIBA modelo Satélite CORE 1-7, se
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revisaron los resultados de los esfuerzos en cada una de las piezas estructurales y se
compararon para designar los elementos mas solicitados de toda la edificacion, como
resultado se muestran en el siguiente grafico un croquis donde se pueden ubicar las piezas

estructurales que seran analizadas:
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Figura 3.9. Elementos més solicitados (fuente: CYPECAD 2014)

Una vez calculada la estructura definitiva se puede denominar a los elementos mas solicitados
con referencia a las columnas, como consecuencia se denominan la viga, la columna, la
zapata y la losa como sigue en la siguiente tabla:

TABLA 3.7
Elementos mas solicitados

Elemento Ubicacion
Viga Entre las columnas C7 - C8 balcén
Columna C7 a nivel del salén
Zapata De la columna C7
losa Entre vigas C7 - C8 y C9 - C10 balcon

Fuente: elaboracién propia
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3.5.3. Esfuerzos de calculo de los elementos mas solicitados.- Con los resultados del
calculo se revisaron y compararon los esfuerzos de todos los elementos estructurales y se
llegé a determinar los esfuerzos més grandes, de los resultados de las envolventes, con los

cuales el programa realizo el disefio estructural los cuales se muestran a continuacion:

3.5.3.1. Viga.- Los esfuerzos de calculo en los E.L.U. vienen dados por las envolventes:

KMN-1
-80 — A
= &
= T I
3 80
=
= 160 w©
o
240 g
[arl
320

M.torsor
o
= !
(43 ]
ey

Cortante
> &
[ T - )
|-U.03 l
-187.939

Figura 3.10. Envolventes de M, V, T. (Fuente: CYPECAD 2014)

Estos son los esfuerzos con los cuales se disefiara la viga en los E.L.U. Estados Limites

Ultimos.

Para los E.L.S. Estados Limites de Servicio las envolventes que se tomaron en cuenta son las
que corresponden a cada hipdtesis sin mayorar, y solo se tomaran las envolventes de los

momentos para determinar deformaciones.

Estas son las envolventes del peso propio, carga muerta, y la carga de servicio dividida en

dos gréaficos por motivo de la alternancia de carga
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Figura 3.11. Envolvente de momento del peso propio (Fuente: CYPECAD 2014)
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Figura 3.13. Envolvente de momento de carga viva Q1 (Fuente: CYPECAD 2014)
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Figura 3.14. Envolvente de momento de carga viva Q2 (Fuente: CYPECAD 2014)
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3.5.3.2. Columna.- El programa dimensiono el pilar mas solicitado en E.L.U. con:

) Planta (®) Planta Superior

i Esfuerzos del Tramo 2 Filares i
a2
-0 .254’74.

MkMN)  MelN-m)  MylN-m)

f 0.1 129.1 68 1075
=

310.4

-34?.8:

Figura 3.15. Esfuerzos de disefio de la columna C7 (Fuente: CYPECAD 2014)

3.5.3.3. Zapata.- Para la zapata elegida sus esfuerzos de calculo en E.L.U. Estados Limites

Ultimos son:
=
. ———_ [O.
g BEE NRN)  McjeNm)  Mygehm) BB |
0.0
T 4969 10 19
1.38, 3 .be 4891 100 184
3C 4373 105 204
4795 15 406
746 SR
2bb————" 4292 106 179
4220 13 381 v

Figura 3.16. Esfuerzos de disefio de la zapata C7 (Fuente: CYPECAD 2014)

3.5.3.4. Losa.- Los esfuerzos en E.L.U. de las losas aligeradas vienen dadas por los esfuerzos
locales de las viguetas y de esta forma podemos comprobar todas las exigencias de la norma,

los esfuerzos maximos en las viguetas de la losa elegida se aprecian en la siguiente figura:
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Figura 3.17. Envolventes M, V, de viguetas (Fuente: CYPECAD 2014)

Con estos valores se verifican las exigencias de los E.L.U. para losas aligeradas segun la
norma boliviana CBH-87.

3.5.4. Andlisis de los miembros mas solicitados.- Ya fueron designados las piezas mas
solicitadas en el analisis estructural, y se presentaron las solicitaciones con las cuales fueron
disefiadas por el programa, ahora se procedera a un céalculo manual con los datos de los
esfuerzos y secciones definidas, con el objeto de corroborar el céalculo del programa
CYPECAD.

3.5.4.1. Viga.- Los célculos y disefio seran realizados para los estados limites ultimos E.L.U.

y para los estados limites de servicio E.L.S.

3.5.4.1.1. Disefio en E.L.U.- Se verificaran las armaduras necesarias para resistir los

méaximos esfuerzos mayorados.

61



3.5.4.1.1.1. Diserio en flexion.-

Disefio de positivos:

Datos:

M, = 323.88 KN.m f.,. =21 MPa 7.= 150

h =0.70m f, =400 MPa 7.=1.15

d=0.66 m f, =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?

b=0.35m f , =400 MPa/1.15 = 347.82 MPa = 347826.087 KN/m?

L =10 metros (longitud)

Solucion:

Comprobacién de la armadura de compresion:
M, <0.251-b-d?- f_,
M, < 0.251-0.35m- (0.66m)? - (14000KN / m?)

323.88KN -m < 811.73KN -m OK

Profundidad eje neutro y equivalente:

M
=d-|1- 1- .
g ( \/ O.425-b-d2-ch

y=0.66m-|1— [1- 323 85K - _ |=0.131m
0.425-0.35m - (0.66m)” -14000KN /m

y=0.13m

Capacidad mecénica de las armaduras:

U=A-f,=085b-y f,
A - f,, =0.85-0.35m-0.13m-14000KN / m? = 541.45KN

U=A - f,=54145KN

De la tabla 8.9 del libro Hormigdn Armado de Jiménez Montoya:

2620 = 218.5KN

546.4KN > 541.45KN
3420 =327.8KN g
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Refuerzo:
A =2¢20+ 3¢20

Area de aceros necesaria:

A :izAs _ 541.45KN . 0.001556m>
flq 347826.087KN /m
As = 15.56 cm?
Disefio de los negativos:
Datos:
M, =138.69 KN.m f.,. =21 MPa 7.=1.50
h =0.70m f, =400 MPa .= 1.15
d=0.66m f, =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?
b=0.35m f,, =400 MPa/1.15 = 347.82 MPa = 347826.087 KN/m?

L = 10 metros (longitud)

Solucion:

Profundidad eje neutro y equivalente:

M
=d-|1- [1- :
g ( \/ 0.425-b-d2-fch

y=066m-|1— [1- 135.09KN -m _ |=0.053m
0.425-0.35m-(0.66m)’ - 14000KN /m

y =0.053m

Capacidad mecanica de las armaduras:
U=A f,=085Db-y-f,
A - f,4 =0.85-0.35m-0.053m-14000KN / m? = 220.745KN

U=A - f, =220.745KN

1912 = 39.3KN
3¢16 = 209.8KN

249.1KN > 220.74KN



Refuerzo:

A =1¢912 + 3416

Area de aceros necesaria:
A=Y op o 20TKN g h006346m?
flq 347826.087KN /m
As = 6.346 cm?
Dominio de deformacion:
x=_Y _013m _4i60m
0.80 0.80

x . =0.259-d =0.259-0.66m = 0.171m

. - d _ 0.66m
"™ 1+142x10°- f,,  1+1.42x10°°-347.83MPa
DOMINIO 2
0.16m < 0.17m < 0.44m

Cuantias geométricas minimas:

Pmin =0.0033 Para vigas (Norma CBH-87).

Positivos:

2
P positivos Ag = 15.56cm =0.00673

b-d 35cm-66cm
0.0033 < 0.0067 OK

Negativos:

2
pnegativos = K = 6.346cm =0.00275

b-d 35cm-66cm

=0.441m

0.0033 > 0.00275 NO CUMPLE

Redisefio de negativos:

A =p.. -b-d=0.0033-0.35m-0.66m = 0.000762m*

U=A-f, =0.000762m? - 347826.087KN / m* = 265.043KN



2¢12 =78.7KN

288.5KN > 265.04KN
3¢16 = 209.8KN

Refuerzo:
A =2¢12 + 3416

Area de acero necesaria:

As = 7.62 cm?

Cuantias mecanicas minimas segun CBH-87:

2
A <0.04- feo -A, =0.04- 14000KN /m 5-0.35m-0.70m =0.000394m? = 3.94cm?
fyd 347826.087KN /'m
Positivos
15.56cm? >3.94cm*>  OK
Negativos

7.62cm? >3.94cm? OK

3.5.4.1.1.2. Disefo a cortante.-

Datos:

Q,=188.11 KN f, =21 MPa 7.=1.50

h =0.70m fou = 400 MPa r.=1.15

d=0.66m f., =21 MPa/1.50 = 14 MPa = 14000 KN/m?
bh=0.35m f_ =400 MPa/1.15 = 347.82 MPa = 347826.087 KN/m?

yd

L = 10 metros (longitud)
Solucién:

V, =V, =188.11KN
V, <V,
V, <V,,
Verificacién del cortante Vui:

V, =0.30-f_, -b-d =0.30-14000KN / m?-0.35m- 0.66m = 970.2KN

188.11KN <970.2KN  OK

65



Verificacion del cortante Vy2:

f =0.131-3 f > =0.131-3/(21MPa)® =0.997MPa=997.12KN /m?

V,,=f,-b-d=997.12KN /m? -0.35m - 0.66m = 230.33KN
188.11KN < 230.33KN  OK

Separacion maxima CBH-87:
S <30cm
S =30cm
Armadura de refuerzo a cortante con la cuantia minima por un metro lineal CBH-87:

- f
A >0.02-f-b, -t
Seno

Aestrivos (Z (0.008m)? - 2) -347826.087KN / m?

>0.02-14000KN /m?-0.35m -1m
sen(90)

139.82KN >98KN OK = estrivos¢8c/30cm

3.5.4.1.2. Disefio en E.L.S.- Se verifican las deformaciones maximas producidas por las

cargas de servicio y peso propio (flecha activa y flecha total en plazo infinito).
3.5.4.1.2.1. Flecha activa.-

Datos:

M, =118.2 MPa peso propio

M, = 19.18 MPa peso carga muerta
M,=32.55MPa peso carga viva

E, = 210000 MPa modulo de elasticidad del acero

L = 10m =0.025m Limite de flecha activa, se asume el limite de 1.5 cm
400 400

L = 10m =0.04m Limite de flecha total.

250 250

Momento de fisuracion:
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2
|

M_=021-(f, )3 -2
cr ( ck) Yt

_b-h® 0.35m-0.70°

I, =0.0100m*
12 12
v, =N_070_ 4 35m
2 2
2 2
0.21-(f,)® =0.21-(21MPa)s =1.598MPa =1598KN /m?
4
M., =1598KN /m? Q.0100m” _ 45 647N m
0.35m
Inercia fisurada:
ES
Icr = E AS 'Z'(d—X)

]

E, =9500-3/f, +8 =9500-%/21+8 = 29187.009MPa

Es __210000MPa__. e
E; 29187.009MPa A, =15.56cm

cj
ﬁzn-pl-(—l+ /1+ 2 J
d n-p

E 2
n=—%=719 p, =t _1536emT ) 67
E; b-d 35cm-66cm
X 719.0.0067-| -1+ \/1+ 2 |_027 x=027-d=027-66cm =17.55cm
d 7.19-0.0067

7= [d —é) _ (66cm _ @j — 60.15cm

I, =7.19-15.56cm? - 60.15cm - (66cm —17.549cm) = 326044.485cm*

., =0.00326m*

Inercia equivalente:
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M = (Mg, +M,)=19.18KN.m +65.04KN.m = 84.22KN.m

3 3
|, = AO5TKNM 4 1 0om? 41— 220STKN-M I 4 h0306me = 0.00433m
84.2KN.m 84.2KN.m

I, =0.00433m*

Flecha instantanea:

M- L?
16-E, -1,
84.22KN.m - (10m)?

y. = 2 +=0.00416m
16-29187009.84KN /m? - 0,00433m

yins =

Yis = 0.42Ccm
Flecha diferida de servicio:
Yair = Yins 7

| 2
yzz_l_g.izz_l_g.ﬂcmz:l_gg
A, 15.71cm

Y4 =0.0042m-1.83 =0.0077m
Yar =0.77cm
Flecha activa de servicio:
Yact = Yins T Yait
Y, =0.0042m +0.0077m = 0.0119m

1.19cm <1.5cm < L OK
400

yact = 119 cm

3.5.4.1.2.2. Flecha total en un plazo infinito.-

ytotal = yact + yinspp + ydifpp

Flecha instantanea del peso propio:

Inercia empleada 1, = 0.0100m*sin fisurar



118.2KN.m - (10m)’

= =0.0025m = 0.25cm
Yinsoo 16-29187009KN /m? - 0.0100m*

=0.25cm

yinspp

Flecha diferida del peso propio:

Yeair = Yingpp -7 =0.0025m-1.83 = 0.004575m = 0.457cm

Yar = 0.46Cm

Flecha total en un plazo infinito:

Yiow =1.19cm +0.25cm +0.46cm =1.897cm

1.897cm < L <4cm OK
250

Yiotal = 1.897 cm

3.5.4.2. Columna.- El disefo se basa en la determinacién de una armadura simétrica en los

E.L.U. con una seccién dada:

Datos:
3
b=35cm | - 0:35cm '1(2'45”“) — 0.00265m*
h=45cm A=0.35m-0.45m = 0.1575m’
N, =238.0 KN L = 4.5 m (longitud)

M, = 198.1 KN.m (momento en el plano y)

a,=0.91 Coeficiente de pandeo

Solucion:

Longitud de pandeo:
L, =a,-L=0.91-4.5m = 4.095m

Esbeltez geométrica:

4, =ce 2 A0BM_q 44
°""h " 045m

Ay, <10=9.10 <10 (No se consideran efectos de pandeo)
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Esbeltez mecanica:

poob o 40%m oo
1, \/o.oozesm“
A\ 0.1575m’

A, <35=31.57 <35 (No se consideran efectos de pandeo)

Para el disefio de las armaduras se utilizara el diagrama de flexién y compresién compuesta

de la pagina 719 del libro Jiménez Montoya 14 edicion.

Como el monograma es para un hormigon H-20 se calcula un ancho ficticio para un hormigén
H-21.

b, =b-—o —0.35m. 2MP8 _ 4 57 1, —0.37m
fom 20MPa
Valores de entrada:
M, _ 198.1KN.m — 535.405KN
b, 0.37m
Ng _ 238KN _ o413 24kN /m
b,  0.37m

Entrando con estos dos valores se obtiene:

Aty Af
b,

Armadura de refuerzo para toda la seccion:
Asro - T,q =440.3KN -2 =880.6KN

YL =1190KN /m =1190KN /m-(b,)=1190KN / m-0.37m = 440.3KN

4420 = 437.1KN
8¢16 = 559.5KN

996.6KN > 880.6KN

Area total de acero:

880.6KN
347826.087KN / m?

Ao = =0.00253m’

As = 25.32 cm?

Cuantia geometrica minima:

Para pilares p,,;,, =0.006 segun la CBH-87
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Ay 25.32cm?
b-d 35cm-42cm

0.0172>0.006 OK

=0.0172

Y2,

Comprobacién de las armaduras longitudinales:
Al f,.s >0.05- N,

. cm : . m- >0.05-
(0.00253cm? / 2) - 347826.087KN /m? > 0.05 - 238KN
440KN >11.9KN  OK

Aé : fycd <05 fcd A:
(0.00253cm? / 2) - 347826.087KN /m? < 0.5-14000KN / m*-0.157m’

440KN <1099KN OK

Disefio de estribos:

Separacion:
S <124, S <12.1.6cm=19.15cm
S<b-2r = S <40cm—2-2cm = 36¢cm
S <30cm S <30cm
S <£19.15cm
S =19cm

Diametro de estribos:

$6> ¢ >

N

'¢mayor
¢62¢2%-(20mm)=5mm = ¢=6mm

Estrivosg6c/19cm

3.5.4.3. Zapata.- El disefio de las cimentaciones de este proyecto fue mediante una fundacion

superficial con zapatas aisladas.
Datos:

N, = 542.4 KN O gy = 0.36MPa = 360KN /m?
M, =21.5 KN.m
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Q= 31.04 KN

N =339 KN
Q,=19.4 KN

Solucion:

Pre dimensionado (zapata cuadrada):
14-0.02-0,,, 14—0.02-360KN /m?

L= —=0.068
100 100
AcapN -(L+ ) _ 339KN -(1+ 0.2068) _1.005m?
O o 360KN /m
A=a-b=a=b=a=+A=+1.005m% =1m
a=b=1m
Canto util:
Ny _ 542.4KN =542.4KN / m?

o, = =
a-b  1Im-Im
_1llo  _ 1.1-542.4KN / m? (1m—0.35m
o, +370  542.4KN/m®+370 2

d =25cm

d

J: 0.2125m

Las dimensiones que se asumiran serdn las que fueron propuestas en los resultados del

programa por motivo de mayor seguridad, y en vista que las dimensiones calculadas son

menores, se comprueba si es rigida.

a=b=1.20m Vmax<2'h O < Ouyim
d =0.30m (2.20-0.35)/2<2-0.35m (339 +12.6)/1.20% < 360KN /m?
h=0.35m 0.42m < 0.70m — Rigida 244.166KN /m? <360KN /m? OK

3.5.4.3.1. Comprobacién al vuelco.-

(N+G)2
2315
M+Q-h
G =25KN /m*-1.2m-1.2m-0.35m =12.6KN

(N +G)2 (339KN +12.6KN )1-2M

M+Q-h 13.5KN.m+19.4KN -0.35m
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1039215 OK

3.5.4.3.2. Comprobacion al deslizamiento.-

(N +G)tan g, 15

(339KN +12.6KN )tan 2 250
(N+G)tang, _ 3 542

Q 19.4KN
542>15  OK

3.5.4.3.3. Disefio a flexién.-
En la direccion X o lado “a”.
M, =%-b(va +0.15a,

o - N,  542.4KN
" a-b 1.20m-1.20m

=376.666KN /m’

_ 376.66KN /m?

M, -1.20m-(0.425m +0.15-0.35m)* = 51.53KN.m
M, 51.53KN.m

o - A ~=0.03408
b-d?-f, 1.20m-(0.30m)?-14000KN /m

ﬂ:

= p-(1+ 1)=0.03408 - (1+0.03408) = 0.0352
U=A-f,=wb-d-f,=00352-1.2m-0.30m-14000KN / m* =177.408KN

177.408KN

~=0.00051m* =5.1cm’
347826.087KN /m

Cuantia geométrica minima:

A = P -b-d =0.0020-1.20m - 0.30m = 0.00072m? = 7.2cm’

As = 7.2 cm?

Refuerzo:

U=A-f, =0.00072m? - 347826.087KN / m* = 250.43KN
812 =3147KN = 314.7KN > 250.43KN
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b-2-r 1.20m-2-0.05m
7 7

8¢12c/15cm

Separaciéon = S = =0.157cm ~15cm

Armado en la direccion Y o paralelo a “b”.

A, = P -b-d =0.0020-1.20m-0.30m = 0.00072m? = 7.2cm?

As = 7.2 cm?

Refuerzo:
8¢12c¢/15cm

3.5.4.3.4. Disefno a cortante.-

§, = % = 0.320m =0.12m Del lado a, de la columna

Cortante de disefio

a—a,
Vy =0, -b-( 2 —dj

o, = Ne _ OA24KN__ 006 65N /m?
a-b  1.20m-1.20
V, =376.66KN / m? -1.20m-[M—0.30mj — 56.499KN

Comprobacién de cortante:
V,<2-b,-d,-f_
b, =b, +d =0.45m+0.30m = 0.75m

d, =1.5v, =1.5-(0.425m —0.12m) = 0.4575m

f, =0.131-3/f,* =0.131-3/(21MPa)’ =0.9971MPa = 997.12KN /m?

56.49KN < 2-0.75m-0.4575m-997.12KN / m?
56.49KN < 688.012KN OK

3.5.4.4. Losa.- La losa a ser calculada es un forjado aligerado, de viguetas pretensadas con

aligerante de plastoformo.
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Datos:

M, =8.77 KN.m a= 22 cm mitad del ancho del complemento
V,=8.59 KN h =20 cm canto de la bovedilla
f,, = 347826.087 KN/m?

Solucioén:
Altura de la carpeta de compresion:

h023cm2%-a -a=%-220m=3.66cm

|

Se asume una carpeta de compresion de 5 cm:
5cm >3cm > 3.66cm  OK CUMPLE

Disefio de la armadura de negativos en los nervios:

1

M pegaivo = = My _ L 8 77KN -m=2.19KN -m
4 4

b =0.08m (Ancho del nervio)
d =0.23m

Profundidad eje neutro y equivalente:

M
=d-|1- [1- d
y ( \/ 0.425~b-d2-fch

y=0.23m-|1- [1- 2.19KN;m
0.425-0.08m- (0.23m) 14000KN /m?

J: 0.010m

y =0.010m

Capacidad mecanica de las armaduras:
U=A-f,=085Db-y-f,
U=A - f, =0.85-0.08m-0.0Im-14000KN /m? = 9.52KN
196=9.8KN = 9.8KN > 9.52KN
Cuantia geométrica minima:
Pmin = 0.0018 (CBH-87 para losas).

As  0.282cm?

p= = =0.0015
b-d 8cm-23cm
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0.0015<0.0018 NO CUMPLE

Redisefio de la armadura para negativos:

A =p. . -b-d=0.0018-8cm-23cm = 0.33cm’ = 0.000033m?
U=A-f,=0.000033m"-347826.087KN /m? =11.47KN

Area de aceros necesaria para negativos en los nervios:

As = 0.33 cm?

Refuerzo:
148 =17.5KN = 17.5KN >11.47KN

Comprobacién de la flecha:

No se comprueba la flecha si se cumple la relacién canto/luz de la tabla 9.9.10.4.3b segln la
CBH-87.

R, 1

L~ 24
H_025m _ 5 56s 1 00416
L 4Am 24

0.062 > 0.0416 OK CUMPLE

Armadura de reparto:

Segun la tabla 9.9.10.4.3 a de la norma CBH-87. Para: h, = 5cm

As = 0.79 cm?/m

Refuerzo con las dimensiones minimas de malla :
A = % -(0.6cm)? -5 =1.41cm?

1.41cm? > 0.79cm?
¢6c/25cm

Armadura transversal de reparto:

o

50-h, _ 20
> >

yd fyd
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Refuerzo:

50-h,  50-5cm

f,  347.82MPa

200 200
f,, 347.82MPa

=0.575¢cm? /m

As = 0.72 cm?/m

A = % -(0.6cm)? -5 =1.41cm?

1.41cm? > 0.72cm?
¢6¢c/25cm

=0.718cm? /m

3.5.5. Comparacion de los resultados de los calculos manuales con los del programa

CYPECAD.- Se procedera al andlisis del disefio a mano y de los resultados obtenidos por

el programa, los cuales fueron calculados con las mismas solicitaciones y secciones, se

aceptan resultados superiores en 5 % a los del CYPECAD.

TABLA 3.8

Comparacion de resultados del calculo de la Viga en E.L.U.

Flexion positivos

Calculo manual (método del
Concepto diagrama rectangular) CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,35mx0,70mx10m
Area de acero nec. 15,56 cm? 15.70 cm?
Armado 3020 + 2¢20 3$20 + 2420
Flexion negativos
Calculo manual (método del
Concepto diagrama rectangular) CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,35mx0,70mx10m
Area de acero nec. 7.62 cm? 8,08 cm?
Armado 2012 + 316 2012 + 3016
Cortante
Calculo manual (cuantia
Concepto minima CBH-87) CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,35mx0,70mx10m
Area de acero nec. 3.35 cm?/m 3.35 cm?/m
Armado Estribos ¢8 ¢/30 cm Estribos ¢8 ¢/30 cm

Fuente: elaboracion propia
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TABLA 3.9.

Comparacion de resultados del calculo de la Vigaen E.L.S.

Flechas

Calculo manual (inercia

concepto equivalente CBH-87) CYPECAD (2014
Dimensiones 0,35mx0,70mx 10 m
Flecha activa 1,19 cm 1,36 cm
Flecha total 1.90 cm 2,02 cm

Fuente: elaboracion propia

TABLA 3.10.

Comparacion de resultados del calculo de la Columna en E.L.U.

Flexo compresion

Calculo manual (monograma de

Concepto flexocomprecion H. A. J. Montoya) | CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,35mx0,45mx4.5m
Area de aceros nec. 25.32 cm? 28,66 cm?
Armado 4620 + 8416 4620 + 816

Estribos

Concepto Calculo manual (CBH-87) CYPECAD (2014)
Dimensiones 0,35mx0,45mx4.5m
Area de aceros 0,56 cm? 0,56 cm?
Armado $6 ¢/19 cm 06 ¢/19 cm

Fuente: elaboracion propia

TABLA 3.11.

Comparacioén de resultados del calculo de la Zapata en E.L.U.

Flexion lado X e Y
Calculo manual (flexion
Concepto simple, momento reducido) | CYPECAD (2014)
Dimensiones 1,20mx1.20mx0,35m
Area de aceros 7,2 cm? 7,92 cm?
Armado 812 c¢/15 cm 8¢12 ¢/15 cm
Cortante lado X e Y
Concepto Calculo manual (CBH-87) CYPECAD (2014)
Dimensiones 1,20mx 1.20mx 0,35 m
Area de aceros No requiere No requiere
Armado No requiere No requiere

Fuente: elaboracion propia
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TABLA 3.12.
Comparacion de resultados del calculo de la Losa en E.L.U.

Losa aligerada de viguetas pretensadas
Concepto Calculo manual || CYPECAD (2014)
Carpeta de compresion 5cm 5cm
Acero para negativos 0,33 cm? 0.50 cm?(*)
Armado 148 168

Fuente: elaboracion propia

(*) Este resultado de armado es el que proporciona el programa para esfuerzos de negativos.
En los apoyos sin continuidad, se considera un momento flector negativo no menor a 1/4 del
momento maximo positivo del tramo contiguo, se disefia un refuerzo, a fin de absorber con
una armadura para negativos un posible grado de empotramiento en los apoyos que

tedricamente tendrian momento flector nulo.

Los resultados confirman y muestran que por el calculo manual se obtienen resultados

menores al de los del programa CYPECAD, con esto se confirma que el disefio es seguro.
3.6. Costo total de la obra

Haciendo un andlisis de precios unitarios se pudo obtener una cifra en Bolivianos del costo

total de la obra, con los precios referenciales actuales, esta cifra es:

Costo = 828,765.89 Bs

Esta cifra corresponde al disefio convencional, y no contempla el precio de instalaciones de
agua potable, instalaciones sanitarias, instalaciones eléctricas, e instalaciones de gas.

Este costo solo contempla la parte del disefio estructural, trabajos de acabado y obra fina, y

provision y colocado de barandas, puertas, ventanas, y muebles sanitarios.

El precio por metro cuadrado de construccion es:

Costo por m? = 698.20 Bs

Siendo el area en planta de la construccion de 1187 m?,
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3.7. Cronograma de ejecucion de la obra

Para la ejecucion de la obra se realiz6 un analisis de ruta critica PERT, con un plan de obra
preestablecido, obteniéndose un tiempo minimo para la construccion del proyecto, el cual

nos da un tiempo de:

Plazo de ejecucion = 183 dias habiles

Esta planeacion esté realizada para un contingente minimo de 6 trabajadores, para todas las

actividades y estos deben ser:

2 albafiiles o especialistas y 4 ayudantes
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4. CAPITULO IV APORTE ACADEMICO

La viga T, es una de las secciones de hormigon armado mas eficientes, porque la cabeza de
concreto absorbe los esfuerzos de compresion y el nervio provisto de acero es ideal para
resistir los esfuerzos de traccion, esto hace que sus secciones sean mas esbeltas y que los dos
materiales, tanto el concreto como el acero trabajen de manera eficiente, con esta ventaja un
grupo de vigas T, es mas adecuado para un sistema de entre pisos de luces importantes, por
que reduce los esfuerzos concentrados, sus secciones y armadura también se reducen, y tienen

la capacidad de soportar cargas mucho mayores a las calculadas.
4.1. Analisis de alternativas

Para que las vigas en T funcionen adecuadamente, las losas de entre pisos en el sector del
saldn, donde las vigas miden 10 m se macizaran, de esta forma la cabeza de compresion sera

uniforme. Hay que destacar la longitud considerable de las vigas.

4.1.1. Alternativas.- se dispondran de vigas secundarias entre los porticos del salon y

plantas superiores a este como sigue a continuacion:

4.1.1.1. Alternativa A “una viga secundaria”.- En esta opcion se dispondra de una sola

viga secundaria entre dos porticos, ubicada en el centro de cada luz de losa:

(o) > T T) FTr T ’ %) ETr T CIfYT
Una vigs secundaria

- L

o s
cn X Cib 2400 20

Figura 4.1. Alternativa A “una viga secundaria” (Fuente CYPECAD 2014)
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4.1.1.2. Alternativa B “dos vigas secundarias”.- Para la segunda alternativa se dispondra
de dos vigas secundarias entre porticos como se muestra en la siguiente figura:

Figura 4.2. Alternativa B “dos vigas secundarias”(Fuen CYPECAD 2014)

4.1.1.3. Alternativa C “vigas de refuerzo”.- Para la alternativa C se decidio reforzar solo
las vigas més esforzadas con dos secundarias a sus costados para aliviar sus solicitaciones

como se muestra en la figura:

Figura 4.3. Alternativa C “vigas de refuerzo” (Fuente CYPECAD 2014)
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4.1.2. Disefo de alternativas.- Para el disefio de vigas en T se deben conocer las dimensiones

de los nervios, el canto de la losa y el ancho efectivo de la cabeza de compresion.

4.1.2.1. Disefio del espesor de la losa.- Para el dimensionamiento de la losa se tomara en
cuenta el comentario del articulo 9.4.1. de la CBH-87. Donde se hace referencia a las

dimensiones minimas de las losas macizas.

Segun la norma para acciones preponderantes que son distribuidas o estaticas el espesor

minimo es de 7 cm.

Pero por razones de seguridad y de construccion se elevara este valor a 10 cm, para las tres

alternativas. Verificando en cada una si cumple con la prescripcion de la norma para evitar

el pandeo lateral, h, > %bl

h, =10cm

4.1.2.2. Disefio de los nervios.- Para las tres alternativas se usaran diferentes dimensiones
de los nervios de las vigas, con este proposito se fijara limites de dimensionamiento para 3
anchos de nervios, dejando los tanteos al programa pero a partir de los valores prescritos en
la norma CBH-87.

La altura libre del nervio no debe ser superior a 8 veces el ancho del mismo. h <8-b,

Se estiman alturas libres para diferentes espesores de nervio.

b, =35cm h, =8-0.35m =2.8m
b,, =30cm = h, =8-0.30m =2.4m
b, =25cm h, =8-0.25m =2m

Para empezar con los tanteos en el programa, se tomara como inicio el ancho de 25 cm para
ir aumentando en forma creciente las dimensiones de las vigas hasta cumplir con todos los
requisitos de seguridad. En las siguientes tablas se muestran las dimensiones de los nervios
para cada una de las losas en cada una de las alternativas, que fueron conseguidas con

calculos iterativos con el programa CYPECAD.
TABLA 4.1.
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Dimensiones de los nervios de la alternativa A

Primera losa
Vigas b,, h
De portico (todas) 0,30 m 0,60 m
Secundarias (todas) 0,30 m 0,60 m
Segunda losa
Vigas b,, h
De portico (todas) 0,35 m 0,60 m
Secundarias (todas) 0,35m 0,60 m

Fuente: elaboracion propia

TABLA 4.2.
Dimensiones de los nervios de la alternativa B
Primera losa
Vigas b,, h
De portico (todas) 0,30 m 0,60 m
Secundarias (todas) 0,30 m 0,60 m
Segunda losa
Vigas b,, h
De portico (todas) 0,30 m 0,60 m
Secundarias (todas) 0,30 m 0,60 m

Fuente: elaboracién propia

TABLA 4.3.
Dimensiones de los nervios de la alternativa C
Primera losa
Vigas b,, h
De portico (todas) 0,30 m 0,60 m
Secundarias (todas) 0,25 m 0,60 m
Segunda losa
Vigas b,, h
De portico (todas) 0,30 m 0,60 m
Secundarias (todas) 0,25 m 0,60 m

Fuente: elaboracién propia

Lo resultados de estas tablas muestran los valores del ancho del alma y la altura total del

nervio, que cumplen los requisitos de seguridad de los E.L.U y E.L.S.
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4.1.2.3. Disefio del ancho eficaz de la cabeza de compresion.- Para el disefio del ancho
eficaz, primero se determino los puntos de momento nulo, con la estructura ya disefiada con
los nervios se determina la posicion de puntos de inflexion, con la ayuda del programa

CYPECAD, con un pre calculo, como se muestra en la siguiente figura:

ca Ca (=) €10 r_'_15|

M=29 85 Me=0 08 am |1
¥=3787 m !

~

I
!
PO
[
[ :
ST

s ] —mE— W s~ Lgm e

ct cs c7 ca C12

Figura 4.4. Determinacion de puntos de inflexion (Fuente CYPECAD 2014)

En esta grafica se puede apreciar como se determina el punto de momento nulo de una viga

de portico de la alternativa C “vigas de refuerzo”.

Cabe recalcar que las graficas de momentos corresponden a las envolventes de disefio de la
estructura, disefiada con los nervios antes mencionados, en estas envolventes solo se tomo
como dato los puntos de inflexion de la envolvente de momentos positivos, con esto se

determina el lugar donde se hace cero el momento con respecto al eje local de la viga.

En nuestro ejemplo se puede apreciar que el punto indicado esta a una distancia de 8.78 m a
partir del eje central de la columna C5, en este lugar el momento positivo vale 0.08 KN.m,

este valor se puede asumir que es cero.

Con esta metodologia se analizaran todas las vigas de las tres alternativas. En las siguientes

tablas se muestran los puntos de momento nulo y la longitud de disefio.
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TABLA 4.4.
Puntos de inflexion y longitud de diseiio, alternativa A “una viga secundaria”

Primera losa
Viga X1 (m) X2 (M) Lo (m)
C5-C6 1.18 8.82m 7,64
C5-C6 (secundaria) 0,12 9.87 9,75
C7-C8 1,30 8.69 7,39
C7-C8 (secundaria) 0,12 9,87 9,75
C9-C10 1,27 8,73 7,46
C9-C10 (secundaria) 0,12 9,88 9,75
Segunda losa
Viga X1(m) X2 (m) Lo (m)
C5-C6 0.96 9 8.04
C5-C6 (secundaria) 0,12 9,87 9,79
C7-C8 1,03 8,96 7,93
C7-C8 (secundaria) 0,10 9,87 9,79
C9-C10 1,03 8,96 7,93
C9-C10 (secundaria) 0,08 9,87 9,75

Fuente: elaboracion propia

TABLA 4.5.
Puntos de inflexion y longitud de diseiio, alternativa B “dos vigas secundarias”
Primera losa
Viga X1(m) X2(m) Lo (m)
C5-C6 1,16 8,84 7,68
C5-C6 (secundaria 1) 0,15 9,85 9,7
C5-C6 (secundaria 2) 0,15 9,85 9,7
C7-C8 1,25 8,73 7,48
C7-C8 (secundaria 1) 0,15 9,85 9,7
C7-C8 (secundaria 2) 0,15 9,85 9,7
C9-C10 1,22 8,77 7,55
C9-C10 (secundaria 1) 0,15 9,85 9,7
C9-C10 (secundaria 2) 0,15 9,85 9,7

Fuente: elaboracién propia



Puntos de inflexion y longitud de diseiio, alternativa B “dos vigas secundarias”

TABLA 4.5. (Continuacion)

Segunda losa

Viga X1(m) X2(m) Lo(m)
C5-C6 1 8,96 7,96
C5-C6 (secundaria 1) 0,15 9,85 9,70
C5-C6 (secundaria 2) 0,15 9,85 9,70
C7-C8 1,05 8,96 7,90
C7-C8 (secundaria 1) 0,15 9,85 9,70
C7-C8 (secundaria 2) 0,15 9,85 9,70
C9-C10 1,05 8,96 7,91
C9-C10 (secundaria 1) 0,15 9,85 9,70
C9-C10 (secundaria 2) 0,15 9,85 9,70

Fuente: elaboracién propia

TABLA 4.6.
Puntos de inflexion y longitud de disefio, alternativa C “vigas de refuerzo”
Primera losa
Viga X1(m) X2(m) Lo(m)
C5-C6 1.19 8.78 7.59
C5-C6 (secundaria) 0.28 9.69 9.41
C7-C8 1.22 8.77 7.55
C7-C8 (secundaria 1) 0.20 9.78 9.58
C7-C8 (secundaria 2) 0.22 9.76 9.54
C9-C10 1.19 8.80 7.61
C9-C10 (secundaria) 0.22 9.76 9.54
Segunda losa
Viga X(m) X2(m) Lo(m)
C5-C6 1.05 8.93 7.88
C5-C6 (secundaria) 0.15 9.83 9.68
C7-C8 1.03 8.96 7.93
C7-C8 (secundaria 1) 0.09 9.91 9.82
C7-C8 (secundaria 2) 0.11 9.87 9.76
C9-C10 1.06 8.96 7.9
C9-C10 (secundaria) 0.13 9.86 9.83

Fuente: elaboracién propia

La longitud de disefio se obtiene al restar las longitudes de los puntos de inflexion X del

punto Xi.
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La anchura total entre nervios b viene dada por la distancia entre eje y eje de los nervios,
para las dos primeras opciones es facil deducir este ancho pero para la tercera se hara un

andlisis mas riguroso.

Ancho entre nervios de la alternativa A: b=2m

Ancho entre nervios de la alternativa B: b=1.33m

Para la alternativa C se analizaran por vigas:

Ancho de la primera viga C5-C6 a la viga secundara C5-C6 (secundaria): b =2.45m
Ancho de la primera viga secundaria C5-C6 (secundaria) y C9-C10 (secundaria): b =2m

Ancho total de las vigas C7-C8 y C9-C10: b =1m

Ancho total de las vigas C7-C8 (secundarias 1 y 2): b=1.50m

Con los valores anteriores se procede al disefio del ancho eficaz de la cabeza de compresion,

empleando la tabla 9.1.2.c, de la norma CBH-87 para vigas en T multiples.

Datos

h; = 10 cm para todas las alternativas. |, = tablas de la 4.4. hasta la 4.6.

h'y b,=tablas de la 4.1. hasta la 4.3. b = anchos de cada alternativa

TABLA4.7.
Ancho eficaz de la cabeza de compresion alternativa A
Valores de entrada para |y 1y 2-1, | b,—h,
la tabla 9.2.2¢ " b, b-b, | b-b, | B (m) | b,m)

Vigas Primera losa
C5-C6 0,17 25,47 8,99 0,99 1,98 0.80
C5-C6 (secundaria) 0,17 32,50 11,47 1 2,00 0,80
C7-C8 0,17 24,63 8,69 0,98 1,97 0,80
C7-C8 (secundaria) 0,17 32,50 11,47 1 2,00 0,80
C9-C10 0,17 24,87 8,78 0,98 1,97 0,80
C9-C10 (secundaria) 0,17 32,50 11,47 1 2,00 0,80
Vigas Segunda losa
C5-C6 0,17 22,97 9,75 0,99 1,98 0,80
C5-C6 (secundaria) 0,17 27,86 11,82 1 2,00 0,80
C7-C8 0,17 22,66 9,61 0,99 1,98 0,80
C7-C8 (secundaria) 0,17 27,86 11,82 1 2,00 0,80
C9-C10 0,17 22,66 9,61 0,99 1,98 0,80
C9-C10 (secundaria) 0,17 27,86 11,82 1 2,00 0,80

Fuente: elaboracién propia
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TABLA 4.8.
Ancho eficaz de la cabeza de compresion alternativa B

valores de entrada para|| h l, 21, b, b,
la tabla 9.2.2(:IO rf b, | b-b, | b-b, b, (m) | by (m)

Viga Primera losa

C5-C6 0,17 | 25,60 14,91 1 1,33 0,52
C5-C6 (secundaria 1) 0,17 | 32,33 18,83 1 1,33 0,52
C5-C6 (secundaria 2) 0,17 | 32,33 18,83 1 1,33 0,52
C7-C8 0,17 | 24,93 14,52 1 1,33 0,52
C7-C8 (secundaria 1) 0,17 | 32,33 18,83 1 1,33 0,52
C7-C8 (secundaria 2) 0,17 | 32,33 18,83 1 1,33 0,52
C9-C10 0,17 | 25,17 14,66 1 1,33 0,52
C9-C10 (secundaria 1) | 0,17 | 32,33 18,83 1 1,33 0,52
C9-C10 (secundaria 2) || 0,17 | 32,33 18,83 1 1,33 0,52
Viga Segunda losa

C5-C6 0,17 | 26,53 15,46 1 1,33 0,52
C5-C6 (secundaria 1) 0,17 | 32,33 18,83 1 1,33 0,52
C5-C6 (secundaria 2) 0,17 | 32,33 18,83 1 1,33 0,52
C7-C8 0,17 | 26,33 15,34 1 1,33 0,52
C7-C8 (secundaria 1) 0,17 | 32,33 18,83 1 1,33 0,52
C7-C8 (secundaria 2) 0,17 | 32,33 18,83 1 1,33 0,52
C9-C10 0,17 | 26,37 15,36 1 1,33 0,52
C9-C10 (secundaria 1) || 0,17 | 26,53 15,46 1 1,33 0,52
C9-C10 (secundaria 2) || 0,17 | 32,33 18,83 1 1,33 0,52

Fuente: elaboracion propia
TABLA 4.9.
Ancho eficaz de la cabeza de compresion alternativa C
valores de entrada para | h l, 21, b, b,
sl I I Dol Bl RO LG

Viga Primera losa

C5-C6 0,17 | 25,30 7,06 0,93 1,9 0,8
C5-C6 (secundaria) 0,17 | 37,64 | 10,75 1 0,99 | 0,37
C7-C8 0,17 | 25,17 | 21,57 1 0,96 | 0,33
C7-C8 (secundaria 1) 0,17 | 38,32 | 15,33 1 0,99 | 0,37
C7-C8 (secundaria 2) 0,17 | 38,16 | 15,26 1 0,99 0,37
C9-C10 0,17 | 2537 | 21,74 1 0,96 | 0,33
C9-C10 (secundaria) 0,17 | 38,16 | 10,90 1 0,99 | 0,37

Fuente: elaboracién propia

89



TABLA 4.9. (Continuacion)
Ancho eficaz de la cabeza de compresion alternativa C

Viga Segunda losa

C5-C6 0,17 | 26,27 7,33 0,94 1,9 0,8
C5-C6 (secundaria) 0,17 | 38,72 | 11,06 1 0,99 0,37
C7-C8 0,17 | 26,43 | 22,66 1 0,96 0,33
C7-C8 (secundaria 1) 0,17 | 39,28 | 15,71 1 0,99 0,37
C7-C8 (secundaria 2) 0,17 || 39,04 | 15,62 1 0,99 0,37
C9-C10 0,17 | 26,33 | 22,57 1 0,96 0,33
C9-C10 (secundaria) 0,17 | 39,32 | 11,23 1 0,99 0,37

Fuente: elaboracion propia

En las alternativa A y C, aunque se estimd el coeficiente del ancho eficaz de la tabla, no se

lo tomo en cuenta porque su resultado era mucho mayor que el encontrado con la condicion
de “8-h; >Db,”, con esta condicion se calculd los vuelos de los nervios y a su vez el ancho

eficaz de las vigasen T.

4.1.3. Seleccion de la alternativa més viable.- Con las dimensiones ya definidas de las vigas

en Ty el canto de la losa se procede al célculo estructural de las 3 alternativas.

Como se hizo en el disefio convencional, el calculo se lo realizara alternando las cargas vivas
Q en forma de tablero de ajedrez, como ejemplo se muestra la vista en planta de la primera

losa de la alternativa A en la siguiente figura:
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Figura 4.5. Alternancia de cargas (Fuente CYPECAD 2014)
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Una vez calculadas las tres alternativas se analizara cual de las tres es mas viable desde el

punto de vista técnico y econémico,

4.1.3.1. Analisis técnico.- Despues de haber realizado el calculo y disefio estructural se

verifica la viga més solicitada en cada una de las alternativas.

Verificando los resultados se puede designar a la viga C7-C8 de la segunda losa como la

mas solicitada, en las tres opciones, a continuacion se muestra los esfuerzos de esta viga y

flechas activas en sus tres alternativas.

M flector

120
180 o

Figura 4.6. Envolvente de momento, viga C7-C8, opcion A (Fuente CYPECAD 2014)
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Figura 4.8. Envolvente de momento, viga C7-C8, opcién C (Fuente CYPECAD 2014)

Estos son los esfuerzos de las envolventes de disefio de la misma viga en las tres alternativas.

Y las flechas activas y armados:
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Figura 4.9. Flecha activa y armado, viga C7-C8, opcion A (Fuente CYPECAD 2014)
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Figura 4.10. Flecha activa y armado, viga C7-C8, opcion B (Fuente CYPECAD 2014)

§y

312 L=2%0 2012 L=23
X " I X
" 2212 L=270 2012 L=270
-.J u\
SR T r——
= | Lrmie. 1000 1+

T 5 00 31T AT
A teonaig

Ll | IENEEEEEEEN | I A S 11 LIt irlitll

| 11111 ] 1 1 1111 | | SEEEREEEEN
B R
ID0A PIEL L1030 .
‘ll 2300 L=1081 n‘

el e@Rcs22 1 2x 1e8 /30 1 3 lode/ 22

Figura 4.11. Flecha activa y armado, viga C7-C8, opcion C (Fuente CYPECAD 2014)
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Los resultados se resumen en la siguiente tabla:

TABLA 4.10.
Momento maximo y flecha activa de la vigas mas solicitadas en las tres alternativas
Viga C7-C8 segunda losa Momento méximo (+) | Flecha activa
Alternativa A “una viga secundaria” 223,28 KN.m 1,47 cm
Alternativa B “dos vigas secundarias” 181,42 KN.m 1,44 cm
Alternativa C “vigas de refuerzo” 189,54 KN.m 1,43 cm

Fuente: elaboracion propia, datos CYPECAD 2014

Como ya se ha mencionado el disefio se rige para los E.L.S. por tener una considerable
longitud, es por eso que en las tres opciones todas las vigas estan trabajando en el dominio 2

para los E.L.U. por tener un peralte considerable con el fin de evitar flechas excesivas.
Se elige la alternativa C “vigas de refuerzo” por tener una flecha activa menor.

4.1.3.2. Analisis econdmico.- Se trata aqui de elegir a la alternativa més barata que se pueda
construir, a continuacién se comparara el precio total de la obra construida con las diferentes
alternativas, estos costos se consiguieron modificando los volumenes, insumos, y precios
unitarios, de los items de vigas de hormigén armado, losas macizas y losas de viguetas

pretensadas, ya que estos son los Unicos items que cambian, el resto se mantiene constante.

TABLA 4.11.
Costo total de la obra construida con las diferentes alternativas
Opcidn A "una viga secundaria” 909,466.08 Bs
Opcidn B "dos vigas secundarias" 930,947.90 Bs
Opcidn C "vigas de refuerzo" 886,438.18 Bs

Fuente: elaboracién propia

Como se puede apreciar el precio de la alternativa C es la mas econémica de las tres, por lo

tanto:
Se elige la alternativa C “vigas de refuerzo” por ser la mas econémica de las tres.

Los resultados expuestos en la tabla anterior fueron realizados con, un analisis de precios
unitarios, estos analisis se encuentran en el anexo de computos métricos e insumos, y de

precios unitarios y costo total para cada alternativa.
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4.1.3.3. Alternativa elegida.- Por consiguiente del analisis técnico econdmico, se elige a la

alternativa C como la més viable.

Alternativa C “vigas de refuerzo”

4.2. Comparacion disefio convencional vs aporte académico (vigas T)

Una vez determinada la alternativa més viable se procederd a compararla con la del disefio
estructural del proyecto, en dicha comparacion se veran las ventajas y desventajas que tiene
el disefio de vigas en T mudltiple ante el disefio convencional, y se determinara si es mas

factible la construccion del proyecto utilizando la alternativa de vigas en T multiple.

4.2.1. Andlisis técnico.- Para hacer la comparacion se utilizara la viga C7-C8 que

coincidentemente es la mas solicitada en ambos disefios, su longitud es de 10 m.

Las comparaciones en cuanto a esfuerzos, seccién, armado y flecha activa se mostraran en la

siguiente tabla.

TABLA 4.12.
Comparacion técnica entre el disefio convencional y el disefio de vigasen T
Viga C7-C8 . Momento Flecha
Seccion , Armado :
Segunda losa max. (+) activa
disefio 0,35Mx0,70m 323.88 KN | 3620 + 220 | 1,36 cm
convencional
disefio vigas T 0,30mx0,60m +
“vigas de refuerzo” 2xX0,34mx0,10m 189,54 KN/ 2¢20 + 3416 [1,43 cm

Fuente: elaboracién propia con datos del CYPECAD

En cuanto a los aspectos técnicos se puede decir que el disefio de vigas en T es el mas
eficiente, ya que usa una seccion mas esbelta, se ha reducido el esfuerzo maximo de
manera considerable, el armado para positivos es menor, pero la flecha activa es mayor,
todos estos datos fueron obtenidos del programa CYPECAD 2014, ambos disefios fueron
calculados usando la alternancia de cargas ademas que los pilares de ambos tienen la misma

seccién y armado.

4.2.2. Analisis de funcionalidad.- Para la comparaciéon funcional, se calcula las cargas

ultimas en la cual la seccion se rompe, mediante el momento ultimo y las cagas de servicio
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ultimas referidas a la deformacion maxima de 1.5 cm, a la que pueden llegar las vigas antes
de quedar fuera de servicio, para definir dicha carga, se incrementd de manera creciente las
cargas de servicio hasta alcanzar los limites m&ximos en los cuales las piezas llegan a su

estado de servicio ultimo y a su esfuerzo ultimo.

4.2.2.1. Andlisis de carga ultima.- Para este andlisis se determinaran los esfuerzos de
momento Gltimo que pueden soportar cada seccion, se incrementara la carga de servicio hasta

que el programa confirme que para un cierto valor de carga la pieza falla.

La falla es debida al esfuerzo de flexion, en las siguientes figuras se muestran las secciones
de cada disefio en el estado de momento ultimo en la cual se alcanza la maxima carga que

puede soportar las vigas, con sus respectivas envolventes.
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Figura 4.12. Envolvente de momento altimo, viga C7-C8, disefio convencional
(Fuente CYPECAD 2014)
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Figura 4.13. Falla de la viga C7-C8, disefio convencional (Fuente CYPECAD 2014)
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Figura 4.14. Envolvente de momento ultimo, viga C7-C8, disefio de vigas T

(Fuente CYPECAD 2014)
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Figura 4.15.. Falla de la viga C7-C8, disefio de vigas T (Fuente CYPECAD 2014)

La carga que ocasiona estos esfuerzos en los dos disefios se presentan en la siguiente tabla:

TABLA 4.13.
Comparacion de cargas ultimas
Disefio Carga ultima
Disefio convencional 2,61 KN/m?
Disefio de vigas T "vigas de refuerzo” 3,61 KN/m?

Fuente: CYPECAD 2014

El disefio de vigas T es mucho mas resistente alcanzando una carga ultima mucho mayor que

la del disefio convencional.

4.2.2.2. Analisis de carga ultima de servicio.- Se analizan las cargas con las cuales la
estructura queda fuera de servicio, esto se define cuando se ha sobrepasado la méxima
deformacion de las vigas con respecto a la flecha activa provocada por las cargas de servicio
y muertas sin mayorar, que en este caso la maxima deformacion es de 1.5 cm para ambos

disefos.
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Figura 4.16. Flecha activa maxima sobrepasada de la viga C7-C8, disefio convencional
(Fuente CYPECAD 2014)

La cargaa la cual laviga C7-C8, del disefio convencional sobre pasa el limite de deformacion
es de 3.10 KN/m?,

Para el disefio de vigas T la flecha m&xima se presenta en la siguiente figura:
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Figura 4.17. Flecha activa maxima sobrepasada de la viga C7-C8, disefio de vigas T
(Fuente CYPECAD 2014)

La carga maxima de servicio que puede resistir el disefio de vigas T es de 2.86 KN/m?2.

La comparacion de los cargas maximas de servicios vienen dadas en la siguiente tabla:
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TABLA 4.14.
Comparacion de cargas ultimas de servicio

Disefio Carga ultima S.
Disefio convencional 3.10 KN/m?
Disefio de vigas T "vigas de refuerzo” 2.86 KN/m?

Fuente: CYPECAD 2014

El diseno de las vigas T “vigas de refuerzo” es mas funcional porque, aunque el disefio
convencional tolera cargas mas elevadas antes de llegar al limite de flecha, estas cargas son
mucho mayores que las de los E.L.U. esto quiere decir que la viga falla mucho antes de

alcanzar su E.L.S.

Se concluye que el disefio de vigas T es mas funcional, tanto para la carga ultima y la carga

de servicio maxima.

4.2.3. Analisis economico.- En este andlisis se comparan los precios totales de los dos
disefios, el convencional y el de vigas T “vigas de refuerzo”, para saber cual es la mas
econdmica y cudl es la diferencia de precios entre la mas econémica y la mas costosa. La

comparacion se muestra en la siguiente tabla.

TABLA 4.15.
Comparacién de costos entre el disefio convencional y el de vigas T
Disefio convencional 828,765.89 Bs
Disefio de vigas T opcion C "vigas de refuerzo” 886,438.18 Bs

Fuente: elaboracion propia con datos del CYPECAD

Como se puede apreciar, los resultados de los precios con los cuales los disefios pueden ser
construidos son muy desiguales, y se resalta que el disefio de vigas T es mucho méas costoso,
llegando a tener una diferencia de 57672.29 Bs, esto lleva a la conclusion de que el disefio

de vigas T es muy costoso y no se recomienda su construccion por el factor econémico.

4.2.4. Conclusiones de la comparacién técnica, funcional y econémica.- En conclusion,
el disefio de losas con vigas T es mucho mas eficiente respecto a lo técnico y funcional, pero

tiene una gran desventaja, que es el factor econdémico, llegando a tener un sobreprecio del
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6.95 % con respecto al disefio convencional por lo tanto se recomienda que el proyecto sea
construido con el disefio convencional. El disefio de vigas T tiene un costo por metro

cuadrado de construccion de 683.64 Bs, siendo su area de 1296.63 m?.

No obstante queda a eleccidn de la institucion de gobierno que financiara el proyecto y de
los beneficiarios la construccion del disefio de vigas T “vigas de refuerzo”, en tal caso los

planos estructurales que se deben usar son los siguientes:

Planos estructurales diseno de vigas T “vigas de refuerzo” = 1-2-3-A1-A2-6-A3-7-8

Su ejecucidn esta programada para concluirse en un plazo de 193 dias hébiles, con un frente
de 6 trabajadores minimo para todas sus actividades, las especificaciones técnicas son las

mismas que para el disefio convencional.
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